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"CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION.

1.1 INTRODUCCION.

Un miembro que transmite una fuerza de tension entre dos puntos de una estructura es
el elemento estructural mas eficiente y de disefic mas sencillo. Su eficiencia se debe a
que la fuerza axial produce esfuerzos constantes en todo el material que lo compone,
de manera que todo puede trabajar al esfuerzo maximo permisible y, ademas, que las
barras en tension no se pandean, por lo que no hay fenémenos de inestabilidad que
son criticos, con frecuencia, en elementos estructurales de acero con otras condiciones
de carga. El diseno consiste en comparar el esfuerzo, igual al cociente de la fuerza de
trabajo entre el area, constante, de las secciones transversales, con &} permisibie, o la
resistencia, producto del area por el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la accion
factorizada de disefio.

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

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

La eleccion de las conexiones constituye uno de los aspectos mas importantes en el
disefio de estructuras de acero, puesto que definen como se transmitiran ias acciones
de unos miembros a otros, lo que influye ¢e manera decisiva en su forma de trabajo y
en las dimensiones que se requieren para acomodar los elementos de unién,
soldaduras o tornillos. Los detalles de las conexiones gobiernan, con frecuencia, el
disefic de los miembros en tension, por lo que son uno de los criterios mas importantes
.en la eleccién del tipo de seccién adecuada.

Las conexiones entre miembros, y entre los elementos que componen a algunos de
ellos, se escogen en las primeras etapas del diseno, para evitar uniones dificiles de
realizar, caras y poco eficientes, o modificaciones en el disefio, que pueden ser de
mucha importancia.

El parrafo anterior no se refiere solo a los miembros en tensidn sino, en general a
estructuras de acero de todos los tipos.
1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSION.

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



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

(1). Marcos rigidos.

(2). Atmadura “horizontal”. da soporte
lateral a los cabezales de los marcos
rigidos; resiste el empuje de viento
en la fachada y lo transmite a las
armaduras verticales.

{3). Armaduras verticales: transmiten el
viento a la cimentacién y dan soporte
lateral a las columnas de los marcos
rigidos.

(4). Columnas de fachada.

{5). Contraventeo lateral de las columnas
de fachada.

(1)

1
"/{

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial.

Barra circular
Placa

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales.
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Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales.

En edificios urbanos se emplean también, con frecuencia, contraventeos verticales,
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepisc o de la estructura completa, y
para resistir fuerzas horizontales. Si la construccion tiene cierta altura y, sobre todo, si
esta situada en una zona sismica, no conviene que solo trabajen las diagonales que
estan en tensién, por lo que, si el contraventeo es en “X” 0 en “V", los dos elementos
que lo componen se disefian para que resistan, entre los dos, la fuerza horizontal. Es
decir, trabajan en tensién y compresion alternadas. En esas condiciones las
diagonales resultan bastante robustas, y su disefic queda regido por la fuerza de
compresion (Fig. 1.4). Lo mismo sucede cuando se usan diagonales sencillas.

. 7 /J'r .

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

Las barras en tensién se emplean también en cuerdas, diagonales y montantes de
armaduras para puentes, techos de bodegas y fabricas, y vigas de alma abierta en



edificios urbanos (Fig. 1.5), asi como en torres de transmision de energia eléctrica (Fig.
1.6). En armmaduras ligeras es comun el uso de angulos, generaimente en pares, pero
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier seccidn transversal.

AN

VAN

Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmision de
y edificios urbanos o industriales. energia eléctrica y de comunicaciones.

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

(Fig. 1.7). A//

.

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados.
1.3 SECCIONES.

Para un acero dado, la resistencia de una barra en tensién axial depende sélo del area
de sus secciones transversales; las propiedades geométricas restantes carecen de



importancia. Los criterios que determinan la eleccion de!l perfil son la magnitud de las
fuerzas que ha de resistir y la mayor o menor facilidad con que pueda unirse al resto de
la estructura.

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

o — L L -7

Barra Barra Angulo Angulo Angulos Te
redonda plana doble en estrella
Dos canales Canales Secciéon H Secciones Tubo -
.con celosia en cajén

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tension,

También se emplean secciones circulares, cuadradas o rectangulares huecas,
laminadas o hechas con placas, y miembros formados por dos o mas perfiles unidos
entre si; los elementos en cajon y los compuestos suelen ser dificiles de conectar (Fig.
1.8).

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSION.

E! comportamiento de una barra en tensién se describe con una grafica accion-
deformacién, que relaciona la accion mas significativa con un parametro representativo
de las deformaciones; la grafica se traza para cargas crecientes, hasta la falla. La
curva de interés relaciona los esfuerzos (o las fuerzas) con los alargamientos.

La grafica esfuerzo (o fuerza)-alargamiento de un miembro en tensién es parecida a la
de una probeta; sin embargo, hay diferencias importantes entre las dos. En la Fig. 1.9
se muestra la grafica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones
pequenas, la.respuesta es elastica: si- el miembro se descarga recupera la forma y
dimensiones iniciales. El flujo plastico en zonas localizadas se inicia antes de que se
alcance el limite de fluencia determinado con la probeta, debido a excentricidades
inevitables en las cargas, variaciones en las dimensiones de las secciones
transversales, agujeros o defectos que ocasionan concentraciones de esfuerzos, y
esfuerzos residuales de laminacién o creados durante la fabricacion de la estructura;



comienza una zona de "flujo plastico restringido”, que termina cuando todo el material
fluye plasticamente. A partir de aqui, los alargamientos crecen bajo carga constante,
hasta que las fibras empiezan a endurecerse por deformacion, y la resistencia vuelve a
aumentar. La regién de “flujo plastico no restringido" define un limite de utilidad
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga
considerable. El otro estado limite de carga corresponde a la resistencia maxima.

Carga P
i P
P
T Carg_a FyA
. Fiujo plastico no restringido
Comportamiento
elastico -
Endurecimiento por
N deformacion
l 7@, — | —
P
FIu;o plés’uco restnngldo
0 L L 0 —J.
o 25 50 75 100 2 (#] 3.0 4.0
Eiongacién, por ciento, Elongaclbn, por ciento. -
a) Probeta. b) Miembro completo.

Fig. 1.9 Grafica fuerza-deformacion de una probeta y un miembro en tension.

Un miembro en tensidén sin agujeros alcanza el limite de utilidad estructural cuando
entra en la region de flujo plastico no restringido, pues experimenta alargamientos
inadmisibles, al deformarse plasticamente todo el material que lo compone. Este modo
de falla es ductil.

Si la barra esta atornillada al resto de la estructura, los agujeros para los tornillos
producen concentraciones de esfuerzos, pero.la ductilidad de los aceros estructurales
comunes es tal que, bajo carga estatica y a temperaturas ordinarias, las
concentraciones desaparecen, por redistribucidn plastica de esfuerzos, antes de que se
alcance la resistencia Ultima; el efecto de los agujeros se reduce a [a pérdida de area
que ocasionan en algunas secciones transversales.

Cuando la carga excede la que produce el flujo plastico en la seccidon neta
(descontados los agujeros), el material fluye plasticamente, pero en una longitud muy
pequefia, por lo que se llega al endurecimiento por deformacion sin que el alargamiento
de la barra sea excesivo. A menos que el miembro falle antes por flujo plastico en la
seccion total, la resistencia se agota cuando se rompe la seccidon neta critica, bajo
esfuerzos cercanos a la resistencia uitima en tension del material. La falla es fragil.



1.5 ESTADOS LiMITE.

De acuerdo con la filosofia del disefo elastico, la aparicion del esfuerzo de fluencia en
un punto cualquiera de una seccién transversal constituye el limite de utilidad
estructural de una barra en tensidn. Sin embargo, si el comportamiento es ductil, la
iniciacién del flujo plastico en una zona de concentracién de esfuerzos ocasionada, por
ejemplo, por un agujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembro,
mientras que la fuerza que produce su plastificacion total si constituye un limite de
utilidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, ademas,
pueden precipitar la falla del sistema del que forma parte la barra. Asi, aunque la
resistencia a la ruptura suele ser mayor gque el producto del area de la seccién
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principalmente del
endurecimiento por deformaciéon que precede a la ruptura, el flujo plastico general del
miembro constituye un estado limite de falla.

Por otro lado, si la barra en tension se une al resto de la estructura con remaches o
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos vy,
dependiendo de la reduccién de area ocasionada y de las caracteristicas mecanicas
del acero, el miembro puede fallar por fractura en e! area neta bajo una fuerza menor
que la que ocasionaria el flujo plastico de la seccién total. La fractura en la seccion
neta constituye un segundo estado limite de falla. Se presenta una situacion semejante
cuando el miembro en tension esta conectado al resto de la estructura a través de
aigunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexién sea
soldada.

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plastico generalizado
porque, por las pequefas dimensiones de la parte del miembro en la que estan
situados, influyen poco en él. Ademas, en esa zona se llega pronto al endurecimiento
por deformacion, por lo que el flujo plastico del area neta no constituye tampoco un
estado limite de interés.

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

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural en tension es el menor de los
valores que corresponden a los estados limite de fiujo plastico en la seccién total y de
fractura en el area neta.

a) Estado limite de fiujo plastico en la seccidn total:
Fp =090 '
R, = 4,F, Fp (1.1)

b) Estado limite de fractura en la seccion neta:
Fp =075 "'
R, = 4,F, Fp (1.2)



4, es el area total de la seccion transversal del miembro, 4, el area neta efectiva, F,

el esfuerzo de fluencia minimo garantizado del material y F, su esfuerzo minimo de
“ruptura en tension. Tomando 4, y 4, en cm? y F.y F,en kg/cm?, R, se obtiene en

kg.

La diferencia entre los factores de resistencia F, especificados para las dos formas de

falla refieja la tendencia general, en el disefo de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las dictiles.

El modo de falla depende de la relacion entre el area neta efectiva y el area total y de
las propiedades mecanicas del acero. La frontera entre los modos queda definida por

la condicion 0.904,F, =0.754,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias

correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando 4,/4, 21.2F /F,  la
falla es por flujo plastico general, mientras que si 4,/4, <1.2F, /F, el estado limite es el
de fractura en la seccién neta.

Los dos estados limite mencionados corresponden a barras que tienen un
comportamiento ductil hasta la falfa; la situacion cambia por completo cuando se pierde
la ductilidad, lo que puede suceder si el miembro trabaja a temperaturas muy bajas,
bajo cargas que producen impacto, 0 queda sometido a un nimero muy elevado de
ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga.

En disefio por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F,
en el area total ni de 0.50F, en el area neta efectiva (ref. 1.2).

EJEMPLO 1.1 Determine fa resistencia de disefo de la placa de 20 cm x 2.5 cm de ia
Fig. E1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tension del acero son
2530 y 4100 Kg/cm?, respectivamente. Los tornilios tienen un diametro de
2.22 cm (7/8"), y los agujeros son punzonados.

_. Area total: A, =20%2.5=500cm?
Area neta: A,=500-2(222+03P.5=37.4cm®
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Fig. E1.1-1 Placa_ en tension.

En el calculo del area neta se considera que los agujeros tienen un diametro
3 mm mayor que el de los tornillos (sec. 1.8.1).

El drea neta efectiva 4, es igual a 4, en este caso (sec. 1.8.2).

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total (ec. 1.1):
R, = A F,Fy =50.0x2530x0.9x 107 =113.9 Ton
b) Estado limite de fractura en Ia seccién neta (ec. 1.2):
R =AF,F,=374x4100x0.75x10~ =115.0 Ton
La resistencia de disefio es de 113.9 Ton; es critico el estado limite de flujo
plastico en la seccion total,

Como primer paso en la solucién del problema podria determinarse el modo de
falla, y después se utilizaria sélo la ecuacién correspondiente:
A /4 =374/500=0.75, 1.20F, /F, =1.2x2530/4100=0.74

Como A./4,>120F /F, el estado limite es el de flujo plastico en la seccion
total. .

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

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

En la ref. 1.1 se indica que la relacidén de esbeltez L/r de miembros en tensién puede
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de
300 en contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando estén
sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones. Las tres referencias 1.2, 1.3y
1.4 fijan el mismo limite, 300, pero en las dos primeras se proporciona unicamente
como una recomendacion, mientras que de acuerdo con la Ultima es obligatorio, a
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de
servicio, o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la
estructura o del conjunto de! que forma parte el miembro en consideracion.

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

En miembros cuyo disefio esta regido por solicitaciones sismicas pueden ser
necesarias restricciones mas severas en las relaciones de esbeltez, que dependeran
de los requisitos de ductilidad que deba cumplir el sistema estructural que resista las
fuerzas horizontales.

1.8 AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES.

El area total de un-miembro, 4,, es el area completa de su seccion transversal, igual a

la suma de los productos del grueso por el ancho de todos los elementos (patines,
almas, alas, placas) que componen la seccion, medidos en un plano perpendicular al
eje del miembro. En angulos, el ancho se toma igual a la suma de los anchos de las
dos alas, menos el grueso.

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

1.8.1 Area neta.

La presencia de un agujero, aunque esté ocupadc por un remache o tornilio,
incrementa los esfuerzos en un elemento en tension, pues disminuye el area en la que
se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las
uniones con tornillos de alta resistencia disefiadas por friccion son una excepcion).
Este efecto no se manifiesta en elementos comprimidos, en los que la fuerza se
transmite por contacto directo con los remaches o tornillos.



El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo elastico, puede
ser varias veces mayor que el esfuerzo medio; sin embargo, se supone que en la
cercania de la falla la fuerza se distribuye uniformemente en el area neta (es decir, en
la que gueda cuando se descuenta la que se pierde por el agujero), lo que es correcto
en materiales ductiles, como los aceros estructurales, por la redistribucion de esfuerzos
que precede a la ruptura.

La discusion anterior sélo es vélida para miembros sujetos a cargas casi estaticas.
Bajo condiciones que propicien fallas por fatiga, o cuando las cargas se aplican casi
instantaneamente, como sucede durante un evento sismico, el elemento puede
romperse sin redistribucion de esfuerzos; en esos casos han de tomarse todas las
medidas posibles para minimizar las concentraciones de esfuerzos, ademas de
disminuir los esfuerzos de disefioc o la amplitud de sus variaciones; sin embargo,
tampoco se calculan los incrementos de los esfuerzos en la cercania del agujero.

El area neta de la seccion transversal de un elemento en tensidn, o, simplemente, el
"area neta", es igual al area total de la seccion menos la que se pierde por los agujeros. -
Se obtiene sumando los productes del grueso de cada una de las partes por su ancho
neto, que se determina como sigue:

a) El ancho de los agujeros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm. mayor que el
tamario nominal del agujero, medido normaimente a la direccion de los esfuerzos.

b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de |a pieza, el ancho neto de cada
parte de la seccidon se obtiene restando al ancho total la suma de los anchos de los
agujeros.

c) Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la
pieza, o en zigzag, deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para
determinar a cual le corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para
calcular el area neta. El ancho neto de cada parte, correspondiente a cada
trayectoria, se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los
agujeros que se encuentran en la trayectoria escogida, y sumando, para cada

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s?/4g, donde s es la separacion
longitudinal, centro a centro, entre los dos-agujeros considerados (paso) y g es la
separacion transversal, centro a centro, entre ellos (gramil).

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

Al determinar el area neta a través de soldaduras de tapén o de ranura no se tiene en
cuenta el metal de aportacion.

Cuando los agujeros estan colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la
seccion neta critica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en ia placa de la Fig.
1.10a es la seccion AB.
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Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tension.

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

En la Fig. 1.10b se muestran todas las trayectorias de falla posibles de una placa con
cinco agujeros; basta estudiar dos, la ABCD, normal a la linea de accion de las fuerzas
de tension, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demas se reducen a alguna de ellas.

L.os métodos practicos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el
disefio de piezas en tensidon son empiricos; el que se recomienda en el parrafo 1.8.1c,
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con los obtenidos
en pruebas de laboratorio. Se recomienda en las refs. 1.1a 1.4.

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

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

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado en el
parrafo anterior se toma en cuenta calculando el area neta de las piezas en tensién con
la suposicidn de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido
normalmente a la direccién de los esfuerzos. Por consiguiente, en el calculo de areas
netas se supone que los agujeros estandar tienen un didmetro 3 mm mayor que el de
los remaches o tornillos, puesto que el diametro real de los agujeros es 1.5 mm mas
grande que el del sujetador.
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Si el grueso del material es mucho mayor que el didmetro del tornillo, es dificil
punzonar agujeros del tamafio necesario sin deformar excesivamente el acero que los
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diametro 5§ mm menor que el
requerido, y taladrarse después al tamaro final, con las piezas que van a unirse
ensambladas. En estos casos, asi como cuando los agujeros se taladran desde un
principio, es muy poco el material que se daha, por lo que no es necesario sustraer los
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes.

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

_— A
F 3 |

7.5

I e
100 T [\\ <
35.0 —— — \
10.0 { | \\\\ | 4 ?
- —¥

v _75 ID IF

Dimensiones en cm. | 12.0 I

Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2.
Hay tres posibles trayectorias de falla: ABCD, ABCEF y ABEF.

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

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son:

ABCD: . 35-2x22-= 30.60 cm
ABCEF: 35-3x2.2+12%/(4x10) = 32.00 cm
ABEF: 35-2x2.2+12%/(4x20)= 32.40 cm

La trayectoria cntica es la ABCD, juego:
A, =30.60x2.0=61.2cm’

Por simple inspeccidn se advierte que la trayectoria ABEF no es critica en
este caso, pues es mas larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros.
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EJEMPLO 1.3 El angulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos
son de 22cm (7/8") de diametro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.

T ez | |
BN,
5o ©9 A R
_ R . N
ST

r

bt

a) Angulo del ejemplo.

l

R

R -

6.0 [ N B

I = B <
2x15.2-2.2=28.2 | |

6.0-2.2=0.8 | | l [

5.0 I

C
s I, —e— —l— -@— b) Angulo “desarrollado”.

S | I
H D

Fig. E.1.3-1 Angulo del ejemplo 1.3.

Acotaciones en cm.

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

El ancho del angulo desarrollado es: 15.2x 2 -2.2=28.2cm.
El diametro de cada agujero se toma iguala 2.2+ 0.3=2.5cm.

Anchos netos:
ABCD: 282-2x25= 2320 cm

EFBCD: 28.2-3x2.5+5%/4x6.0 = 21.74cm
EFBGCD: 28.2-4x2.5+2x5%/ 4x6.0 +5%/ 4x9.8 = 20.92 cm



La trayectona critica es la EFBGCD:
A =20.92x2.2=46.03 cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

No todos los miembros que trabajan en tension pueden desarrollar un esfuerzo medio
en la seccién neta igual a la resistencia a la ruptura del acero. Las reducciones en
resistencia pueden expresarse en términos de la eficiencia de la seccidn neta, definida
como la relacion entre el esfuerzo medio en el instante de la fractura y el esfuerzo de
ruptura obtenido ensayando una probeta del material.

Los factores principales de los que depende la eficiencia de la seccién neta son la
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del
gramil, g, entre el diametro, 4, del tornillo o0 remache, la relacién entre el area neta y el
area de apoyo sobre el sujetador y, sobre todo, la distribucion del material de la seccidn
transversal de la barra, con respecto a las placas de unidn, u otros elementos que se
utilicen para conectarla (ref. 1.5).

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

El daltimo factor, que es el mas importante, si se considera explicitamente en las
especificaciones para diseno (refs. 1.1 a 1.4); la posicién de los planos de corte de los
tornilos © remaches respecto a la seccion transversal del miembro influye
significativamente en la eficiencia.

La importancia de este factor se ha demostrado experimentalmente ensayando
miembros de acero en tension, dei tipo de los que se usan en diagonales y montantes
de armaduras, como el que se muestra en la Fig. 1.11 (refs. 1.6 y 1.7, la ref. 1.5
contiene un resumen de las investigaciones reportadas en ellas). La seccion "H" esta
unida al resto de la estructura a través de los patines.
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Fig. 1.11 Distribucion de esfuerzos en una seccion “H”
conectada por los patines.

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

La distribucion no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminucidn en la
eficiencia de la seccion neta, ya que algunas de las partes que componen el miembro
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia ultima antes de que se
desarrolle la de ia seccién completa; la importancia de este fendmeno depende de la
geometria de la junta y de las caracteristicas del material.

Un fendbmeno semejante se presenta en angulos atornillados a una placa (Fig. 1.12).

Hasta ahora sélo se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos estan distribuidos de manera no
uniforme cuando la transmision de fuerzas se efectia a través de algunas de las partes
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones esta en los
agujeros, que no existen en las soldadas.

La pérdida de eficiencia en la seccién neta esta relacionada con el cociente de la
longitud L de la conexidén entre la distancia ¥ del centro de gravedad de la seccion
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con |a placa de unién (Fig. 1.12)
(refs. 1.6y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas x se determina como si
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11).
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5
] Parte del angulo unida
a la placa {con remaches

/ tornillos o soldadura}.

b

b———— Placa de conexidén

L]

Superficie de falla
Fig. 1.12 Angulo conectado en una sola ala.

En las refs. 1.6 y 1.7 se recomienda que la pérdida de eficiencia de la seccién neta se

tenga en cuenta reduciéndola a una seccién neta efectiva, cuya area se determina con
la expresion empirica:

Area neta efectiva = 4, = A,,(l - %)

A, es el area neta del miembro, L la longitud de la junta y X la distancia entre el plano
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

El factor de reduccion del area neta es:

U=1-%<09 (1.3)
L

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

En las especificaciones AISC de 1986 (ref. 1.8) esta férmula aparecia en el
Comentario, y no inciuia el limite superior de 0.9; en 1993 (ref. 1.3) laec. 1.3 esta en el
‘cuerpo de la norma. El limite superior se propone en la ref. 1.9, en vista de que en los
estudios experimentales que se han realizado (refs. 1.6 y 1.7) pocas veces se han
observado eficiencias mayores de 0.9.

De acuerdo con lo anterior, el area neta efectiva, 4,, de los miembros en tensién se
calcula como sigue:

1. Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensién a cada
uno de los elementos que constituyen la seccion transversal del miembro,

proporcionalmente a sus areas respectivas, el area neta efectiva 4, es igual al area
neta 4,.
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2. Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tension a
través de algunos de los elementos que constituyen ta seccion transversal del

miembro, pero no de todos, el area neta efectiva 4, es:
A =AU (1.4)
En esta expresion,
A = Area que se define mas adelante.
U =Coeficiente de reducciéon =1-(¥/L)<0.9, o como se indica en ¢ 0 d.

¥ = Excentricidad de la conexién.
L =Longitud de la conexion en la direccion de la carga.

Se pueden utilizar valores mayores de U si se justifican experimentalmente o con otro
criterio racional.

a) Cuando la fuerza de tension se transmite con remaches o tornillos:
A= 4, =area neta del miembro.

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

A = A, =area total del miembro.

c) Cuando la transmisién se hace solo con soldaduras transversales:
A =area de los elementos conectados directamente.
U=1.0
Esta condicién sélo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetracién
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aungue se
empleen filetes del mayor tamaiio posible (el grueso de la placa), -cualquiera que
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9).
d) Cuando la fuerza de tensidon se transmite a una placa por medio de soldaduras
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si

Lzw:

A =area de la placa.
Si L22w U=1.00
Si2w> L21.5w U=0.87
Silsw>Lzw U=0.75

L es la longitud de la soldaduray w el ancho de la placa (distancia entre cordones

de soldadura).
En un perfil dado, conectado -de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geométrica; es igual a la distancia entre el plano de conexion, que es una cara del
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el “miembro” puede
ser una porcion de la seccion transversal. La longitud de la conexidén, L, depende del
numero de sujetadores mecanicos, 0 de la longitud de la soldadura, que se requieran
para transmitir la fuerza de tensiéon. En uniones remachadas o atorniliadas L es la
distancia, paralela a la linea de accion de la fuerza, entre el primero y el Ultimo de los
sujetadores colocados en la hiiera que tenga el nimero mayor de remaches o tornillos;
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimension exterior (Fig. 1.14}. En conexiones



soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la
linea de accion de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica
substancialmente (Fig. 1.15).
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Fig. 1.13 Determinacion de x.

T T

v %'ﬂ 22/71 ]
v L ﬂ} {ﬂ

Se emplea la X mas grande

Fig. 1.14 Angulo con agujeros en Fig. 1.15 Determinacion de L en
tresbolillo. uniones soldadas.

En conexiones remachadas o atornilladas de secciones “H” o “I, y de tés obtenidas de

ellas, se han propuesto valores aproximados del coeficiente U, que pueden utilizarse

en lugar de los calculados con laec. 1.3 (refs. 1.1, 1.3 y 1.8):

a) Secciones laminadas o soldadas “H” o “t”, con patines de ancho no menor que 2/3
del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas
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soldadas, conectadas por los patines, con tres 0 mas conectores en cada linea en la
direcciéon de la fuerza: U/ =0.90 . B

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

¢) Todos los miembros que tengan sélo dos sujetadores en la direccion de la fuerza:
U=075.

No se tiene informacién suficiente para proponer un valor de U cuando todas las lineas
tienen un solo tornilio o remache, pero es probablemente conservador tomar A4, igual al
area neta del elemento conectado (ref. 1.3).

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

Esta posible forma de falia debe revisarse cuando se disefian conexiones de miembros
en tension, placas de nudo de armaduras que reciben diagonales ¢ montantes en
tension, y otros elementos estructurales en los que puede presentarse este estado
limite.

El fendmeno se identifico por primera vez a mediados de la década de los 70, al
estudiar experimentalmente el comportamiento de vigas despatinadas, conectadas,
para transmitir fuerza cortante, por medio de tornillos y angulos adosados al alma (ref.
1.10), en la Fig. 1.16a se muestra el extremo de una viga de ese tipo. La resistencia de
la conexién proviene de una combinacion de {a capacidad para resistir tension en un
plano y cortante en otro, perpendicular al primero.

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

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el @angulo en tension de la Fig.
1.16b, por ejemplo, o la placa a la que esta conectado, también pueden faliar por
cortante y tensién combinadas, o mismo que cualquier miembro en tensidon de una
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo.
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Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tension combinadas.

Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tensién, pues esto sucede solo en casos
excepcionales. Se obtiene un modelo analitico mas conservador, y que concuerda de
manera muy aceptable con resultados experimentales, sumando la resistencia al flujo
en un plano con la de ruptura en el otro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12); se calculan dos
resistencias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el area neta-en
tension y al flujo plastico por cortante en el area total del plano o planos en cortante, y
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el area o areas netas en cortante y al
flujo plastico en el area total en tension.

La resistencia de disefio a la ruptura por cortante y tensién combinadas, se determina
con las expresiones (ref. 1.3):
a) Cuando F A4, 20.6F 4, :

nt =

Fr(0.6F, 4, +F,4,,) (1.5)
b) Cuando 06F A4, .>F A,:
F(0.6F, 4, +F,4;,) (1.6)
Fp=0.75

Ar. =Area total que trabaja en cortante = ¢ (Fig. 1.16b).
Ay, =Area total que trabaja en tension = st (Fig. 1.16b).
A,. =Area neta en cortante.

4,, =Area neta en tension.
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0.6F, es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoria de Henky-Von Mises:

r),=F),/\/§=0.58F).==0.6F).. Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en
cortante es aproximadamente igual a 0.60F,,.

El estado limite de ruptura por cortante y tensién combinadas debe revisarse también
en la periferia de las uniones soldadas; la resistencia se determina utilizando F, =0.75
y las areas de los planos de fractura y flujo plastico.

Las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofia del disefio de miembros en tension, en
el que se emplea la seccién total para revisar el estado limite de flujo plastico y la neta _
para el estado limite de fractura.

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tension, respectivamente (Fig.
1.16b) y ¢ es el grueso de la placa. Para calcular las areas netas de |la Fig. 1.16b
deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud de cortante y 0.5 en la de tension. De
acuerdo con la seccion 1.8.1, se utiliza el diametro nominal mas 1.5 mm.

La expresion que controla el disefo es ia que proporciona Ia resistencia mas elevada
como se ve estudiando los dos casos extremos de la Fig. 1.17. En el caso (a) la fuerza®
P es resistida principaimente por cortante; debe considerarse la resistencia a la
fractura en los planos de corte, por lo que se utiliza la expresién 1.6. En e! caso (b), en
cambio, la falla se presenta cuando se fractura el area en tension, condicion descrita
por 1.5; si se emplease 1.6, que corresponderia a fractura por cortante en el area
pequena y flujo plastico por tension en [a grande, se obtendria un valor menor de la
resistencia, y algo semejante sucederia si se aplicase la expresioén 1.5 al primer caso.

e, o

/L

Fuerza de ’[r
tension Fuerza de
pequena |— Tension
grande
| v
Fuerza cortante l Fo Fuerza
grande-- cortante
lp o pequefia

(a)
Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura.
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De hecho, cuando el area de cortante de la Fig. 1.17b tiende a cero, la ec. 1.6
proporciona una resistencia basada Unicamente en el flujo plastico del area total en
tensién. Sin embargo, la falla por cortante y tension combinadas es un fenomeno de
fractura, no un estado limite de flujo plastico, por lo que en cada caso debe emplearse
la formula que tiene el término mas grande correspondiente a la fractura.

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de disefio en tension del angulo de la Fig.
E1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tension del acero son 2530 y
4100 Kg/em?, respectivamente. El angulo es de 15.2 cm x 10.2 cm x 0.85 ¢cm (6"
x 4" x 3/8"), y los tornillos tienen un diametro de 2.22 cm (7/87). Los agujeros
son punzonados.
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Acotaciones en cm

Fig. E.1.4-1 Angulo 2n tension del ejemplo 1.4.
Area total: A, =23.29 cm?

Calculo del area neta efectiva: A4, =U4, Ec. 14

n

Delaec. 1.3: U=1-%/L=1-2.39/24.0=0.90

En la ref. 1.1 se indica que U es igual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3,
puede tomarse U =0.85 en vez de calculario con la ec. 1.4.

Ancho de los agujeros =2.22+0.15x2=2.52cm

El diametro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 +
0.15;, para calcular el drea neta, ese diametro se aumenta en 0.15 cm
adicionales.
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Trayectoria ABC: Ancho neto =(15.24+10.16-0.95)-2.52 = 24.45-2.52
=2193cm

Trayectoria ABDE: Ancho neto =24.45-2.52x2+6.0%/(4x6.0)=20.91cm
La trayectoria critica es la ABDE. Areaneta: A4,=2091x0.95=19.86cm?

Area neta efectiva: A, =0.90x19.86=17.87 cm? Ec. 1.4

Resistencia de disefio

Estado limite de flujo pldstico en la seccidn total:
R, =09%2329%x2.53=>53.03 ton Ec 1.1

Estado limite de fractura en la seccién neta:
R =075%x17.87x4.10 =54.95 ton Ec 1.2

Cortante y tension combinados
Haciendo la suposicion usual de que fa tension se reparte de manera uniforme
entre todos los torniflos, cada uno transmite 1/5 de la fuerza total.

Deben revisarse los tres casos que se muestranen la Fig. £1.4-2.

| TRA T W

(a) (b} - (¢
Fig. E.1.4-2 Revision por cortante y tensién combinados,

En el caso c) la fuerza que puede ocasionar 1a falla es 4/5 de Ia total.

Casoa. A,=(60+32-05x252)0.95=754cm?. Este caso no es critico, pues

e/ area neta en tension es mayor que en el caso b, y las dreas restantes son
iguales.

A, =(6.0+32-15x2.52+6.02/(4x6.0)0.95=6.57 cm’

A, =(280-25x252)0.95=2062cm®

A, =(6.0+3.2+6.0°/(4x6.0)0.95=10.17 cm?

Ar, =28.0x0.95=26.60 cm’

F,A, =41x6.57=2694Ton<0.6F,4_=0.6x4.1x20.62=50.73 Ton

Se aplicalaec. 1.6.
F0.6F,4, +FyA,,)= 0.75(0.6x4.1x20.62+2.53x10.17)= 57.34 Ton

Caso b.
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Casoc. A, =657cm’
A,.=(160-1.5x252)0.95=11.61cm’
A,, =10.17cm’
A, =160x0.95=1520cm’
F A, =41x657=2694cm?<0.6F,A,_=0.6x41x1161=2856cm?

Rige la ec. 1.6.

F0.6F,4,, +F,4,)=075(0.6x4.1x11.61+2.53x10.17)= 40.72 Ton

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse
por 5/4: 40.72x5/4 =50.90 Ton.

La resistencia €s R, =50.90 Ton, queda regida por el caso c¢) de falla por cortante
y tension combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede
incrementarse la resistencia aumentando la Sseparacion entre agujeros o la
distancia al borde del primero.

EJEMPLO 1.5 Escoja una seccion “H", soldada unicamente en los patines, con

cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas de
tension siguientes: oo

Por cargas muertas y vivas: 100 ton. Por sismo: 30ton. Los esfuerzos de
fluencia y de ruptura en tension del acero,” F, y F,, son 2530 Kgicm? y

4100 Kglcmz. respectivamente. El miembro en estudio forma parte de la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref. 1.19.

317

X i‘:iiﬂ'

. Acotaciones en cm.
Fig. E.1.5-1 Elemento en tension del ejemplo 1.5.

Acciones de disefio. P =1.4x100=140.0 Ton
P,, =1.1(100+30)=143.0 Ton
Rige la combinacion de cargas que incluye los &fectos del sismo.
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Se ensayara un perfil W12" x 35 Ib/t (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. |, cuya seccion transversal tiene un area total:

A, =66.5cm?

Area nela efectiva. Como la seccién es soldada,
4, = UA,

Para determinar x , la seccion se trata como dos tés (Fig. E1.5-1).
¥=33cm.

Delaec. 1.3: U=1-x/L=1-3.3/20=084<0.9
A, =0.84x66.5=55.53cm’

Resistencia de disefio. (Sec. 1.6)
Estado limite de flujo plastico en la seccién lotal (Ec. 1.1).
R,=09%x66.5x2.53=151.4 ton

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

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

R =151.4ton> P, =143.0ton ..El perfil ensayado es correcto (Esta sobrado en
5.9%).

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

Lfr,,, =600/3.93=152.7<240. De acuerdo con la ref. 1.1, la esbeltez es
correcta.

1.10 PLACAS DE NUDO.

Las placas de nudo se emplean para conectar entre si elementos estructurales que
trabajan principalmente en tensién o compresién axial, como en los nudos de
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los
miembros impiden las uniones directas entre ellos, 0 en conexiones entre vigas,
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs. 1.18 y
1.19).
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Fig. 1.18 Placa de nudo: secciones criticas.

Las dimensiones laterales de las placas son las necesarias para que puedan colocarse
los tornillos o soldaduras que les transmiten las fuerzas de las barras, cumpliendo
requisitos de separaciones entre agujeros, distancia al borde, holguras para colocar
tornillos o soldaduras; en general, sélo el grueso se basa en consideraciones de
resistencia. En armaduras ordinarias suele fijarse por experiencia; conviene que no
sea menor que el de la placa conectada de mayor espesor.

Se cuenta con relativamente pocos estudios, analiticos o experimentales, sobre el
comportamiento de las placas de nudo. Ef método de diseno empirico tradicional, que
sigue empleandose en !a actualidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las
secciones de la placa que puedan ser criticas, sometidas a fuerzas normales y
cortantes y a momentos flexionantes, utilizando la teoria ordinaria de la flexién de
vigas, y en compararlos con esfuerzos permisibles (ref. 1.5 y Fig. 1.18); los resuitados
son de valor cuestionable, pues las placas de nudo no cumplen las condiciones
necesarias para que esa teoria sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser
conservadoras, pues no se ha reportado ninguna falla de placas disefiadas con este
metodo; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y
desconocido.
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Algunos estudios experimentales y numéricos recientes han permitido desarroliar un
método semiempirico que se adapta mejor a la filosofia de disefio por estados limite
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas
en tensién, atornilladas o soldadas; se tiene poca informacién cuando la fuerza es

compresion.
Coll e
; l| /'\.’
i A0 ¥ 4 perfiles C
k. ;, -1
! I
h S| B
3 'I _ Placa de nudo
) ~Toy
. . -’I
Columna ! i /o~
L ! ' ~,
1 1' \_
| — T,

I Fig. 1.19 Placa de nudo.

» Placa de nudo

Fig. 1.20 Ancho efectivo, L,; hipotesis de Whitmore.

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

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresion, debe revisarse ademas la posible
faila por pandeo.
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En los calculos se admite que las fuerzas se distribuyen de manera uniforme entre
todos los tornillos o remaches que conectan a cada barra con la placa.

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

La falla por cortante y tension combinadas se estudia en la seccion 1.9.

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tensién formada por dos
angulos de 10.2 x 10.2 x 1.27 cm (4" x 4" x %") conectada, mediante soldadura,
a una placa. Obtenga la resistencia de disefioc en tensién de la barra y
determine el espesor minimo de la placa necesario para transmitir esa fuerza;
revise la posible falla por cortante y tension combinadas y la tensién en la
seccion de Whitmore. F, =3515 kg/cm?, F, =4900 kg/cm?, para los angulos, y

2530 y 4100 kg/cm?, para la placa.
Area total: A =2x24.19=4838cm’

Area neta efectiva:

Ec. 1.3: U=1-%/L=1-2.99/11.2=0.73
Se ha tomado como L el promedio de las longitudes de los dos cordones
longitudinales de soldadura.

A,=U4,=0.73x48.38 = 353cm

Resistencia de disefio de los anqulos.

Flujo plastico en la seccion total:
R, =0.9x48.38x3.515=153.05 ton Ec 1.1

Fractura en la seccién neta:
R, =0.75x35.3x4.9 =129.73 ton Ec. 1.2
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La soidadura es de filete,
de 1.1 an (7/16%).

Fig. E.1.6-1 Barra en tension del ejempio 1.6.

La ‘resistencia de disefio de los dngulos es R, =129.73ton; queda regida por
fractura en la seccion neta.

Conrtante y tensién combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla esta

limitado por el borde exterior de los cordones de soldadura. Se escogera el
grueso t de Jla placa de manera que la resistencia por cortante y tensién
combinadas no sea menor de 129.73 ton.

F,A,=41x12.4r=508 <0.6F 4 _=06x4.1(18.0+4.5) = 55.4¢

Ec. 1.6 Fo(0.6F, 4, +F,4,)=0.75(0.6x4.1(18.0+4.5) +2.53x12.47) = 65.04¢

El valor minimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tension
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73=65.04t .. ..t=199cm. Se
utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8°).

Tension en la seccidn de Whitmore. La resistencia en la seccion de Whitmore,
igual al producto de su érea por el esfuerzo de fluencia de la placa, no debe ser
menor que la resistencia de disefio de los angulos.

09%x2.53%x254r=129.73 -.t=224cm

Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tension combinadas, de
manera que el disefio de la placa queda regido por flujo plastico en la seccién de



Whitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grueso
escogida amba.

111 RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

En la ref. 1.3 se dan recomendaciones para el disefo de elementos de conexion del
tipo de placas, placas de nudo, angulos, ménsulas, y zonas comunes a viga y columna
en uniones de marcos rigidos.

a)

b)

c)

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

Resistencia de disefio de elementos de conexién en tensidn. La resistencia de
disefio, R, = F,R,, de elementos de conexion soldados, remachados o atornillados,

sometidos a cargas estaticas de tensién (placas de conexion y de nudo, por
ejemplo), es igual al mas pequefio de los valores correspondientes a los estados
limite de flujo plastico, ruptura y ruptura por cortante y tensién combinados.

1. Flujo plastico en tensién del elemento de conexion:
F,=09
R,=A4F, . . (1.7)
En el disefo de placas de nudo, 4, se toma igual al area de la seccion de
Whitmore. Este aspecto se ilustra en el ejemplo 1.6.

2. Ruptura en tension del elemento de conexion.

Fpo=0.75
R,=A4,F, (1.8)
El valor maximo del area neta 4, que se utiliza en disefio es 0.854,. Se

reconoce asi la capacidad limitada de deformacion ineiastica del elemento, y se
proporciona una reserva de resistencia.

3. Ruptura del elemento de conexion en cortante y tensién combinadas. vease la

sec. 1.9.

Otros elementos de conexion. En todos los elementos de conexién restantes se
evaluara la resistencia de disefio, £, R, . correspondiente al estado limite aplicable,
para asegurarse de que es igual o mayor que la resistencia requerida, R, es la

resistencia nominal que corresponde a la geometria y tipo de carga del elemento de
conexién. Para flujo plastico por cortante,
Fr=09 -

R, =0.604,F, (1.9)
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Si el elemento estd en compresidon debe estudiarse el estado limite
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en
las refs. 1.14y 1.17. El esfuerzo critico de pandeo de la placa de nudo es el de una
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de /, 7, y I, (Fig. 1.21),
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra
multiplicando ese esfuerzo por el area de |la seccion de Whitmore. Se recomienda
que en el calculo dei esfuerzo critico se tome un factor de longitud efectiva &
comprendido entre 0.5 y 0.65.

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

1.12 ANGULOS AISLADOS EN TENSION.

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

En el disefio de angulos en tension se conservan, en general, las recomendaciones de
las refs. 1.2 y 1.3, y se aclaran algunos aspectos relativos al caiculo de las areas netas,
como sigue:

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

Ref. 1.20: A =0854
Ref. 1.21: A, =UA,
Donde: _
A, =area total de! angulo.
U=1-x/L<09

Esta es la ec. 1.3.
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x =excentricidad de la conexién (ver sec. 1.8.2).
- L =longitud de la conexion en la direccion de la carga.

Cuando la transmision se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola
ala;

Ref. 1.20: A, es el area del ala conectada.
Ref. 1.21: A4, es el drea del ala conectaday U =1.0.

1.13 ELEMENTOS DE LAMINA DELGADA.

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

Como en elementos en tensién pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los
métodos de disefio son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y
1.23 cuando la barra en tensién es de lamina delgada.
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Miembros en compresién (la columna aislada) 5

CAPITULO 2. MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)

2.1 INTRODUCCION

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

Para que una barra de seccion transversal constante trabaje en compresion pura,
debe ser perfectamente recta, las fuerzas que obran sobre ella tienen que estar
aplicadas en los centros de gravedad de las secciones extremas, y sus lineas de
accion han de coincidir con el gje de la barra. En esas condiciones, mientras la-
carga es menor que la critica, no hay flexion de ninguan tipo.

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen
tener dos ejes de simetria; cuando es asi, para que no haya flexion el material ha de
ser homogéneo e isétropo v, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales,
éstos tienen que ser, también, simétricos respecto a los dos ejes.

Las columnas reales no estan casi hunca aisladas, sino ligadas a otros elementos
estructurales, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, dei de la
estructura en conjunto; tampoco estédn sometidas a compresion pura, pues las
condiciones anteriores noc se cumplen, nunca, por completo. Sin embargo, un
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente-
necesario para resolver el problema, mucho mas complejo, de la columna como
parte de una estructura, por lo que en todos los cédigos modernos la columna
aislada es la base del disefioc de las piezas comprimidas y flexocomprimidas.
Ademas, si los momentos flexionantes son pequefios, se ignoran, y la pieza se
dimensiona en compresion pura, como suele hacerse al disefar los elementos
comprimidos de las armaduras.

Para el ingeniero estructural, una columna es un miembro que transmite una fuerza
de compresion de un punto a otro; las excentricidades en ia aplicacion de las cargas
y los inevitables defectos geométricos, que deben estar dentro de limites admisibles,
no se incluyen explicitamente en el dimensionamiento, sino se toman en cuenta con
las formulas de disefo o con los factores de seguridad asociados a ellas.

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

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el diseiio
ya no se basa en el calculo de esfuerzos, sino en la investigacion de su estado de
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores quiza reducidos de las
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado
porque pequefos incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de
las deformaciones. (E! pandeo puede definirse como ia pérdida repentina y total de
rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompana el
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y
la aparicion de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existian
antes de que se iniciase el fenomeno).

E! estudio de las columnas se inicid hace varios siglos. Los aspectos principales del
calculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el
intervalo elastico, fueron resueltos por Euler, en 1744; sin embargo, a pesar de que
su solucién es correcta cuando las columnas fallan por pandeo, por flexion en un
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresion menores-gue el limite de
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato,
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores gue las predichas por la
teoria.

La aparente discrepancia entre los resultados teodricos y los experimentales fue
aclarada por Lamarle, en 1845, al establecer el limite de proporcionalidad como
timite de aplicacién de la formula de Euler.

Engesser, Considére y von Karman extendieron la teoria al intervalo inelastico, en
trabajos realizados a fines de! siglo XIX y principios del XX, y los ultimos puntos
dudosos fueron aclarados por Shanley, en 1947. En la actualidad, después de 250
anos de estudio, el problema tedrico de la columna aislada perfecta esta resuelto en
forma definitiva, pero quedan todavia muchos aspectos por resolver, relativos a
columnas reaies que forman parte de estructuras.

El empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y
la utilizaciobn de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por lo que los fendmenos de
inestabilidad adquieren una enorme importancia que hace aumentar la
trascendencia del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la
base del estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

"Las barras comprimidas axiaimente no existen en las estructuras reales; sin
embargo, se tratan como tales algunas piezas flexacomprimidas en las que la flexion
es poco significativa.

Entre los elementos que suelen disefiarse como si trabajasen en compresién pura
estan las cuerdas, diagonales y montantes de armaduras, cuando no hay cargas
exteriores aplicadas fuera de los nudos (Fig. 1.5); excepto en armaduras muy
robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexién producida por la
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos.

También se disefian en compresion axial los puntales de contraventeo de techos y
paredes de bodegas y estructuras industriales (Fig. 1.1) y, a veces, las diagonales
de los contraventeos verticales de edificios (Fig. 2.1a), cuando se unen con el resto
de la estructura de manera que la transmision de momentos sea minima.

— —_
{+ X }

J—— —_—
{+ -} 1) ‘

—_— —_—
{+ -} 3 I

1 h ﬂlL L’ - -y o/ L

a) Diagonales de contraventiec de b) Columnas que soportan sdlo cargas
edificios qua trabajan en compresidn. verbcales.

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

Otros casos frecuentes son las plumas de gruas y las torres atirantadas para
transmisién de energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6);
ademas de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las
torres de transmision autosoportadas (Fig. 1.6).

Algunas columnas de edificios se disefian para resistir sélo cargas verticales; tienen
una rigidez mucho menor que la del resto, o estan ligadas a la estructura con
uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresion axial (Fig.
2.1b).

Son comunes las columnas que, bajo carga vertical, trabajan en compresion pura,
porque los momentos que les iransmiten las vigas se equilibran entre si; sin
embargo, la flexion aparece tan pronto como actian sobre el edificio fuerzas
horizontales, de viento o sismo, por lo que esas columnas han de disefiarse, en
general, como elementos flexocomprimidos.
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2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESION

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

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

Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son dificiles
de realizar, por lo que su uso no era frecuente hasta hace pocos afios; hasta la
fecha, no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricacion, cortes y soldaduras, y en
los métodos de disefio, en la actualidad se utilizan cada vez mas, tanto en
estructuras especiales, como las plataformas maritimas para explotacidn petrolera,
como en otras mas comunes, torres de transmision y armaduras para cubiertas,
muchas veces tridimensionales, en las que se obtienen ventajas adicionales,
estéticas, de poca resistencia al flujo del agua o el aire, y facilidad para pintarlas y
mantenerias limpias.

En la Fig. 2.2 se muestra la gran variedad de secciones que se utilizan como

columnas; no todas tienen las caracteristicas mencionadas arriba, pero tienen
alguna otra que las hace adecuadas para usos especificos.

N

Angulo Angulo Angulos Te Dos canales
doble en estrella
Canales Seccion H Secciones Tubo
con celosia en cajon

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos.
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Las secciones huecas, circulares, cuadradas o rectangulares, laminadas 0 hechas
con placas soldadas, son muy eficientes, pero dificiles de conectar (Fig. 2.2a); las H,
de patines de ancho semejante al peralte de ia seccion, para que el radioc de giro
minimo no sea demasiado pequefio, son las que mas se usan en columnas de
edificios (Fig. 2.2b).

Los angulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en
diagonales o montantes con fuerzas pequefias, espalda con espalda, o en cajon,
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de
contraventeo en techos y paredes (Fig. 2.2¢).

Tambien se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se
facilita la unién de diagonales y montantes, soldandolos al aima, y una gran variedad
de secciones compuestas, formadas por dos o mas perfiles unidos entre si con
soldadura o tornillos; algunas de estas secciones se muestran en la Fig. 2.2f.
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS

El comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez, es
decir, de la relacién entre su longitud y las dimensiones de las secciones
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas, intermedias
y largas. (Se esta suponiendo, por ahora, que el pandeo local no es critico).

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa,
P, = 4,F,; su capacidad de carga no es afectada por ninguna forma de inestabilidad;

la resistencia maxima depende soilo del area total, 4,, de sus secciones
transversales, y del esfuerzo de fluencia F, del acero; la falla es por aplastamiento.

El colapso de columnas mas largas se presenta acompafiado por un rapido aumento
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinacién de ambas,; es una
falla por inestabilidad.

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elastico; los
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresién, no llegan todavia al
limite de proporcionalidad, en ningun punto, en el instante en que empieza el
pandeo. La resistencia maxima es funcion de las rigideces en flexion, £/, y EI,,y

en torsion, EC, y GJ; no depende del esfuerzo de fluencia del material.

Las columnas intermedias, las mas comunes en las estructuras, tienen un
comportamiento mas complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad,
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciacion del fendmeno hasta que
parte del material que las compone esta plastificado, la falla es por inestabilidad
inelastica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo
de fluencia del material, asi como de ia forma y dimensiones de sus secciones
transversales y de la magnitud y distribucidn de los esfuerzos residuales.

2.41 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes que fallan por
pandeo por flexion

El comportamiento de las columnas se describe con las curvas fuerza axial-
deformaciéon longitudinal y fuerza axial-deflexidon lateral (Ref. 2.1). El
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquematicamente
en la Fig. 2.3, varian cuando cambia la longitud de la columna. {Las curvas son para
pandeo por flexidn en uno de los planos principales; la discusion que sigue esta
limitada a ese caso).

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que no hay pandeo, que falla por
aplastamiento cuando la carga alcanza el valor de fluencia P, = 4 F,. (Bajo ciertas
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condiciones el material

puede endurecerse por deformacion;

la carga de

aplastamiento sobrepasa en esos casos a 4,F,). Los desplazamientos laterales de

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P-w es'la gréfica
carga axial-deformacion longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la
influencia de los esfuerzos residuales y de la variacion del limite de fluencia en los

-distintos puntos del perfil.

s

40 Z.D )

R
o

00,0 0
I
v
(I

I
1
I
I

E
1]

W

Punto de bifurcacion
det equilibrio

AP
R, .
P_l-w
‘ Tp
v
P
4 (N b
A : w
R D) ]
R _f
7 ~ .
:\Punto de bifurcacién v
! del equilibrio .
J
]
_ P
P P_l_w
Py _f
PD
A v
p

!

o

v
v

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.

(b)

(c)

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el

intervalo inelastico.

Como se verd mas adelante, el pandeo comienza cuando la

carga alcanza el valor predicho por la teoria del modulo tangente, P,, y ia columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequerio, sin ilegar
ap.
¥

Por (ltimo, las columnas largas se pandean en el intervalo elastico; el fenédmeno
empieza bajo esfuerzos menores que el limite de proporcionalidad, y la carga critica
P, es menor que P, (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga critica de

pandeo puede ser una fraccién reducida de la fuerza que ocasionaria la
plastificacion total.

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoria, permanecer
rectas o deformarse lateralmente cuando fa carga llega al vatlor critico; en el primer
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y
no hay deftexiones laterales (curvas |, Figs. 2.3b y 2.3c¢); en el segundo (curvas 11}, la
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rapido aumento de los
desplazamientos w. La carga de colapso, P,, es muy poco mayor que la de

pandeo.

En las Figs. 2.3b y 2.3c, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con
linea punteada las curvas carga axial-deflexion que se obtendrian si hubiese
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con linea llena describen el
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo propiamente
dicho, sino las deformaciones laterales que existen desde que se inicia el proceso de
carga, crecen primero lentamente y después en forma rapida, hasta que se produce
la falla de la pieza.

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas
perfectas, que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexién, en funcién de sus
relaciones de esbeltez.

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su ampiitud se determina con
métodos experimentales (para el acero A36, el punto B corresponde a una relacion

L/r de alrededor de 20).

Las columnas muy cortas pueden resistir cargas mayores que P, pues es posible

que se endurezcan por deformacion antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa
sobrerresistencia no se considera nunca en el disefio.

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en
el intervalo elastico; su resistencia se determina con la férmula de Euler.

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos
residuales existentes en la columna.



Miembros en compresion (la columna aislada) 13

Por altimo, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que
fallan por pandeo inelastico.

Pui
[
E | = Falta por aplastamiento
N Per; Il = Falla por pandeo inelastco
Py ~. B / L Il = Falla por pandeo elastico
n2EA
Pyr2 (L 2

Fig. 2.4 Relacion entre la carga de falla y la esbeltez de las
columnas. Pandeo por flexion.

La determinacion de la carga critica de pandeo elastico es un problema resuelto, si
se conocen las condiciones de apoyo de la columna; se cuenta con formulas
“exactas” para determinaria; la posicion del punto B se conoce también con buena
precision.

Los métodos para determinar |la carga critica de pandeo inelastico son, en cambio,
laboriocsos y poco precisos; sin embargo, la curva que relaciona esas cargas con la
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos B y C: el disefio de las
columnas que fallan por pandeo inelastico se basa en una curva semiempirica que
une esos dos puntos; en algunos casos se utiliza la curva mas sencilla, que es la
recta BC.

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la'de una parabola tangente a la hipérbola de
Euler en el punto C, de ordenada P, /2, que proporciona una carga de falla igual a

P, cuando la esbeltez de la columna es nula; no aparece el tramo horizontal AB,
pero la curva coincide practicamente con él.

En Ia ref. 2.3 se emplean ecuaciones analogas, escritas en términos de esfuerzos
permisibles en vez de resistencias ultimas.
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2.5 PANDEO ELASTICO
2.5.1 Caso general

Las ecuaciones diferenciales de equilibrio de segundo orden de una columna
prismatica con secciones transversales asimétricas (Fig. 2.5), que se encuentra en
una configuracién ligeramente deformada lateraimente y retorcida, correspondiente a
un estado de equilibrio indiferente, y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en
ningin punto, el limite de proporcionalidad de!l material, son (refs. 2.1, 2.4 y 2.5):

EIVY + PV —Px ¢"=0 (2.1)
El u”™ +Pu"+ Py, " =0 (2.2)
EC,¢" —(GJ-Pr2 )"+ Pyu" - Px,v" =0 (2.3)

C. centro de gravedad
T, centro de torsion

Fig. 2.5 Desplazamiento de secciones transversales de
columnas que no tienen ningtn eje de simetria.

P es la fuerza de compresién en la columna, y los demas simboios tienen los
significados siguientes:

ET, El,: rigideces por flexion alrededor de los ejes centroidales vy
principales de las secciones transversales, constantes, de la
columna.

GJ: rigidez por torsion de Saint Venant.

EC,: rigidez a la torsion por alabeo.

u,v: desplazamientos del centro de torsidn de las secciones
transversales, paralelos a los ejes centroidales y principales x,
y (Fig. 2.5).

@ rotacion alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5).
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Xos Yo distancia entre los centros de gravedad y de torsion de la
seccion medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

2 2 2 2 1 2 2

re = xi 4y, +(I, +1, )/A=J|r0 + Yo +r

1,,1,, 4. momentos centroidales y principales y area de la seccion.

Tes T, radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.

ry: radio polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: moduto de elasticidad.

G: modulo de elastmdad al esfuerzo cortante.

Todas las derivadas son respecto a z, que se mide a lo largo del eje longitudinal.

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera, las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la
ecuacion caracteristica siguiente, cuyas raices son las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1):

o XPs = P XPe = B )= viP2(Pe - P )- 5 PP, = P, )= 0 (2.4)
donde:
P —-”—ZEL' carga critica de Euler para pandeo por
"KLY
flexion alrededor de x. (2.5)
7’ El -
P_ = . carga critica de Euler para pandeo por
: iK ).Ly):
flexién alrededor de . (2.6)
n’EC,
P_=|-—-2%+GJ |— carga critica de pandeo elastico por
(KrLr) I'O
torsion (alrededor del eje z). (2.7)
KL: Longitud efectiva de la columna.

Cada uno de los tres valores de P, que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una
funcion de P,_, P P, lo que indica que las columnas con secciones

erx ! oy y crrt
transversales asimétricas, no se pandean por flexién o torsién puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por fiéxion y torsién combinadas. El pandeo por
flexotorsion es una combinacién de tres modos de pandeo, que solo podrian
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada
caso se impidiesen los otros dos modos.

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas criticas obtenidas al resolver Ia
ec. 2.4, que corresponde a una interaccion de los tres modos de pandeo, y es la que
reaimente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que ia mas pequeria de
las cargas criticas individuales P, , Py P,
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las
estructuras; sin embargo, de la solucién general obtenida para ellas pueden
deducirse resultados aplicables a las secciones usuales, que tienen uno o dos ejes

de simetria.

2.5.2 Secciones con un eje de simetria

Son frecuentes en las estructuras fabricadas con perfiles laminados, con placas
soldadas y en las hechas con perfiles de lamina delgada; entre ellas se cuentan las
canales, las tés, los angulos espalda con espalda, y una gran variedad de secciones
de lamina delgada (Fig. 2.6).

- I R

Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetria.

T (X0,0)

¥ y
Fig. 2.7 Seccion con un eje de simetria.

Si el eje de simetria es el x (Fig. 2.7), y, =0, y la ecuacion caracteristica se reduce

a:
roz(PE —R_H_XPE _R:ryXPE _})cr:)_ngE?(PE —'})cry)=0
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que puede escribirse en la forma:
(Ps = P, 173 (P, = P, XP: - Perz)- Pix3 = 0 -(2.8)

Esta ecuacion tiene tres soluciones; la primera, P, = F,,, corresponde a flexion

alrededor del eje normal al de simetria, que en este caso es el y, io que indica que

una de las formas de pandeo es por flexion, sin que la columna se salga del plano
de simetria, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Si los extremos
estan articulados, la carga critica se calcula con la formula de Euler para pandeo por
flexion alrededor del eje y (Ec. 2.6):

mEl

¥

P, =
" {k,L,f

Las otras dos soluciones son las raices de la ecuaciébn de segundo grado que se
obtiene el igualar a cero la expresion contenida en el paréntesis rectangular, son dos
cargas criticas de pandeo por flexotorsion; la menor de ellas, que es siempre mas
pequefia que P,y P, ., pero puede ser mayor o menor que P, , se calcula con la

rr 9 ey ?
ec. (2.9) :
Prr = 5| (Bt )= (B B, -aHE B, 29)

crxT crz

donde H=1-(x,/r,} Yy P es la menor de las cargas criticas de pandeo por
flexotorsion.

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetria puede
pandearse por flexidn alrededor del eje norma! al de simetria, o por flexotorsion,
flexionandose alrededor del otro eje centroidal y principal, y retorciéndose; que sea
critica una u otra forma de pandeo depende de las dimensiones y forma de las
secciones transversales y de la longitud y condiciones de apoyo de la columna.

EJEMPLO 2.1 Calcule las cargas criticas de pandeo elastico de tres columnas, de
3.00m, 6.00 m y 1.50 m de longitud, articuladas en los extremos; las tres
tienen la seccién transversal que se muestra en la Fig. E2.1-1'. Suponga, sin
demostrarlo, que el pandeo local no es critico.

Propiedades geomeétricas
A=(a+2B)=(28.0+2x10)1.0 = 48 cm?

' Las esquinas de los perfiles hechos con lamina doblada en frio, que constituyen una buena parte de
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por flexotorsion, son siempre
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el caiculo de las propiedades geométricas. En este
ejemplo se han considerado en angulo recto para simplificar los calculos numéricos.
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Distancia entre el centro de gravedad y el gje del aima:

2x10x4.5=480x .. X=1.88cm

280
300

a=290
- O—
I
1
—_———— [
S
I
|
*
a=
X

E

. S
ft=10

}._m_o_.l Dimensiones en cm.

Fig. E2.1-1 Seccion transversal de la columna.

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsion:
387 3x10°
6B'+a 6x10+29.0

=337cm

m=

Distancia entre los centros de gravedad y torsion:
X,=X+m=525cm

Momentos de inercia:

-J a
_1x28 +2x10.0x14.5% = 6034 cm*

X

10.0°

I, =28.0x1.0x1.88% +2/ 1.0x +1x10.0(4.5-1.88)* | = 402.9 cm*

No se han incluido los términos B't*/12 y ar’/i2 porque su contribucién es
siempre muy pequena en secciones de paredes delgadas.

Constante de torsién de Saint Venant:
1 3
J= ’?(23' +a)= 1—'g—(zx 10.0+28.0)=16.0cm*

Constante de torsion por alabeo:
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c _1B”a? 3B'+2a  1.0x10.0° x29.0° 3x10.0+2x29.0

g =69,296 cm*
12 6B'+a 12 6x10.0+29.0

Las expresiones para m, J y C, se han tomado de la ref. 2.2,

Radios de giro:  r,=.[1 /4 =./6034/48.0 =11.21 cm
ry =1, /4 =1/402.9/48.0 =2.90cm
6034 + 402.9

I +1 . 2
rE=xl+yi+ *A =525 4+0"+ =161.7 cm’

H=1-(x,/r,) =1-5.25*/161.7=0.83

Cargas criticas. Como sus secciones transversales tienen un eje de simetria,
la columna puede pandearse por flexion, alrededor del otro eje, o por
flexotorsion.

L=3.0m

Carga critica de pandeo por flexién (alrededor del eje y).

P, =xEl J(K,L,F = (402972 E/(1x 300) 10~ =90.1 ton
Ec. 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsion.

P, =EIL[(k,L,} =(60347E/(1.0x 300) h0~* =1349.2 ton

Ec. 2.5
2 2967°E -
p=|EEC |t = B2 L | 787500160 | -2 =173.8 ton
(x.L)Y 2| (1x300) . 161.7
Ec. 2.7

e’ ery

1 2
PF! =§E[(‘pcrx +Pcr:)"‘\/(})crx +F::n) —4HF, P, ]

1

T 2x0.83
=169.7 ton

[(1349.2 +173.8)-{(1349.2 +173.8) — 4x 0.83x1349.2x173.8 J

Ec. 2.9

Esta fuerza es mayor que P,_, lo que indica que el pandeo por flexotorsion no
es critico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y.
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L=6.0m

F, =225ton
P_=3373ton; P_=101.9ton, Py, =97.3ton

ory

También en este caso es critico el pandeo por flexion alrededor de y.

L=1.5m

P, =360.41ton
P, =5396.8ton; P_=4612Ton, P, =454.1ton

orx

Sigue siendo critico el pandeo por flexién alrededor de y. Cuando fa fongitud
disminuye, P, se acerca a P, ; las barras muy cortas fallan por pandeo por

flexotorsion. Sin embargo, esa condicion no tiene importancia practica en
columnas como la de este ejemplo, pues es poco probable que una seccion
como la de la Fig. E2.1-1 se utilice en miembros de longitud bastante menor
que 1.50 m.

La carga critica calculada para la columna de 6.00 m es, seguramente, la real,
pues dada su esbeltez, fallaria en el intervalo elastico. Sin embargo, los
resultados obtenidos para las columnas mas cortas deben corregirse por
inelasticidad, para obtener su resistencia real. (La esbeltez que separa el
comportamiento elastico del inelastico depende del tipo de acero, que no se
conoce en este ejemplo).

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetria

Son las mas utilizadas en estructuras: secciones |, H, en cajén, tubulares (Fig. 2.2), y
muchas de lamina delgada {Fig. 2.8).

L — — { %IF N

r A — o k J

Fig. 2.8 Secciones de lamina delgada con dos ejes de simetria.
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Los centros de gravedad y de torsion coinciden, x, =y, =0, y como r, es diferente
de cero, la ec. 2.4 se reduce a:

(PE —‘F:'r:XPE -_Pro‘XPE _Pcr:)zo (210)

P

crl cry

=Py =P _; el modo de pandeo

erd T Y e

las tres cargas criticas son P, =P,

erl crx?
queda determinado por [a menor de ellas. No hay interaccién; la columna falla por
pandeo por flexién o torsion puras.

El uso casi exclusivo de la férmula de Euler (con la que se determinan P, y P,
pero no P, ) para columnas de acero laminado en caliente, de seccion | o H, 0 en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P vy

(224

P, son casi siempre menores que P, y, en el peor de los casos, la menor de ias

dos esta muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsién puede
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsidon, como las
secciones en cruz, o de.paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones
del Instituto Americano del Hierro y el Acero (AlSI, por sus iniciales en inglés), que
se refieren al disefio de estructuras hechas con lamina delgada han incluido, desde
1968, la revisidbn de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto
Americano de la Construccion en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el
disefo de estructuras de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el
problema hasta 1986 (ref. 2.8).

EJEMPLO 2.2 Calcule las cargas criticas de pandeo elastico de des columnas, de
4.00 y 7.00 m de longitud, articuladas en los extremos, que tienen ia seccion
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local
no es critico.

16.5

.

T1.0

dmme e, am .-

Acotaciones en cm.

S P

—
-

16.5 16.5

Fig. E2.2-1 Seccién transversal de las columnas.
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Propiedades geométricas.

A= 65.0 sz; I.t = Iy =2997.4 Cm‘,' ry= ry =6.79cm
x, =y, =0 (Coinciden los centros de gravedad y de torsion).
ry = (1, +1, )/A =2x2997.4/65=922cm’

J =—:1,:(33.0x I’ +2x16.0x1*)=21.7cm*

C, =0 (La rigidez al alabeo de las secciones cruciformes es despreciable).

Cargas criticas,. Como las secciones transversales tienen dos ejes de
simetria, la columna falla por pandeo por flexién o torsién puras. Puesto que
(KL),=(KL),, e 1, =1, las dos cargas criticas de pandeo por flexion son

iguales.

L=4.00 m (L/r = 58.9).

2
Ar’E
Pandeo por flexion: P,.=P, = 22%%;{__x 107* =377.0ton.
Pandeo por torsion: P, = Q;]~ = -187-—532—;£ x107> =185.3ton.
r, .

0

En la ecuacion para calcular P,, desaparece el término correspondiente al

efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsion; la carga critica de
pandeo elastico es P, =185.3ton.

L=7.00m(L/r=103.1).

Pandeo por flexién: P, =P, =123.1ton.
Pandeo por torsion: P =1853ton.
Como C, =0, P_ esindependiente de la longitud de la columna.

Ahora la falla es por pandeo por flexién: P, =F, =F,_ =123.1ton.

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la
posibilidad de falla por pandeo por torsion en columnas de secciones
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsion por
alabeo es baja y estan formadas por placas de paredes delgadas; en este
ejemnplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsién (en la ref. 2.6 se
muestra que para la seccion estudiada el pandeo por torsion es critico para
0< L/r <82, aproximadamente).
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2.6 PANDEO POR FLEXION

El pandeo por flexion, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de
columnas de seccién transversal con dos ejes de simetria, es el que reviste mayor
interés en el disefio de estructuras.

2.6.1 Pandeo elastico

Se tiene una columna esbelta de seccidn transversal constante doblemente
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y
desplazamientos lineales a io largo de su eje en el otro, sujeta a la accion de fuerzas
axiales de compresion P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el
material de que estd compuesta es homogeneo y elastico, y que en las
articulaciones no hay ninguna friccion (Fig. 2.9a).

P

Jol+

.

n
g

a) b)

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada.

En esas condiciones la forma recta corresponde a un estado de equilibrio entre las
fuerzas exteriores e interiores, puesto que en cualquier seccién transversal hay un
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene ia
misma intensidad y linea de accion que P.

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en la
seccion central de la columna una fuerza lateral pequefia que la coloca en una
posicion ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta,
aumenta la deflexion lateral del eje, o se conserva la configuracion deformada, sin
modificarse.
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En la discusidn que sigue, la columna se flexiona en el plano “yoz".

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuracion ligeramente flexionada; la
fuerza exterior P, cuya linea de accién no pasa ya por los centros de gravedad de
las secciones transversales, ocasiona momentos flexionantes, de magnitud Pv, que
tienden a aumentar la curvatura del gje.

En cada seccion transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a
la forma recta original. El par interior Ef/R es funcién de la curvatura 1/R del eje de

la pieza en la seccion, o sea de la magnitud de la deformacion de la columna, pero
no depende de la intensidad de la fuerza P.

En cada seccion transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcion de la
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, £I/R, que depende

solo de la configuracion del eje de la pieza, de manera que al llevarla a una posicién
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de
los tres casos siguientes, segun la magnitud de la fuerza exterior:

Si P es pequefia, Pv< EIfR

S

Si P es grande, Pv>EI/R
Para un cierto valor intermedio de P, Pv=EI/R

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relacién entre los
momentos, lo que indica que la curvatura crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicién caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los
dos momentos son iguales: el equilibrioc es indiferente, y son posibles
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
pequefa, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condicion de
equilibrio indiferente es la carga critica P_, .

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacion de un
estado deseable y la iniciacion de un fendmeno que debe evitarse siempre: ia flexion
espontanea, o pandeo de la pieza.

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la
columna y en la aplicacién de la carga (las que, si existen, hacen que la flexién
empiece a manifestarse para valores pequefios de P y aumente con ella); se
presenta cuando no hay ninguna imperfeccion, ya que al alcanzar |la carga el valor
critico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que haya pandeo la
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresion perfectamente axial,
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que P alcance el
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valor critico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicacion de la
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable, en forma gradual, a
diferencia del pandeo, que es un fendomeno instantaneo). Esto no quiere decir que la
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la.practica,
ademas, las imperfecciones inevitables, aun siendo muy pequefas, hacen que la
flexion se inicie bajo cargas de poca intensidad.

Cuando empieza la flexion bastan incrementos muy pequefios de la fuerza axial para
que las deformaciones crezcan rapidamente, con el consiguiente rapido aumento de
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciacion del
fenomeno de inestabilidad equivale a la desaparicion completa de la resistencia, o
sea al colapso de la columna.

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan solo
deformaciones longitudinales de la columna, que esta sujeta a esfuerzos uniformes -
de compresion; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformacion, la
flexion, que provoca otra solicitacion, el momento flexionante.

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexion) de dos columnas,
una recta y cargada axialmente (representada con linea llena), la otra con
imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequefios de
P hasta llegar, poco después, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P,,. Enla segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en

forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con
linea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformacion, sin
que haya pandeo propiamente dicho: la compresion alcanza su intensidad maxima
sin pasar por un valor critico, que se caracteriza (curva con linea llena) por una
“bifurcacion del equilibrio”. (Cuando la carga alcanza el valor critico se llega a un
punto de bifurcacién de!l equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse
recta, deformandose sélo por compresion, o adoptar otras configuraciones en
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparicion de una nueva
deformacion, la flexion. Un hecho anédlogo caracteriza todos los fendmenos de
pandeo).
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2.6.1.1 Determinacién de la carga critica

La carga critica se calcula igualando el momento exterior en una seccion transversal
cualquiera de la columna deformada, ocasionado por la fuerza P, con el momento
resistente interior en esa misma seccion, y resolviendo la ecuacion diferencial
correspondiente; por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano yoz (alrededor de
los ejes x) se tiene Pv=EIl /R,y si se supone que los desplazamientos del eje son
suficientemente pequefios para que la curvatura 1/R pueda considerarse igual a
d?v/dz? =", se llega a:

EIV'+Pv=0
que es la ecuacion de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solucion
proporciona los valores de las cargas que pueden manteneria en equilibrio en esas
condiciones, es decir,1as cargas criticas de pandeo elastico:

n*riEl i

Fore = 7

n €s un numero positivo cualquiera.

El eje de la columna deformada es una senoide; el nimero de ondas queda definido
por n. Si n=1, la columna se pandea en una semionda, en dos si n=2, etc.; a
cada modo superior de pandeo le corresponde una carga critica mas elevada.

La carga critica mas pequena es la dnica que tiene interés practico (a menos que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el
desplazamiento lateral de una 0 mas de sus secciones transversales, por medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:
2
P = T2
L

P, es la carga critica de Euler para pandeo alrededor del eje x.
Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexion, si
no hay restricciones exteriores que o impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas general:
x*EI
er = Lz
donde 7 es el momento de inercia minimo de la seccion transversal constante de la
columna. i

(2.11)

La carga critica de Euler marca el punto en que la columna elastica perfecta se
vuelve inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que noO son
absolutamente rectas, ni con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje
centroidal, como se supone en la teoria. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con
especimenes pequenos, en los que se eliminan al maximo las excentricidades y las
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las tedricas que el error
expenimental resuita insignificante.

La ecuacion del eje de la columna deformada, en el instante en que se inicia el
pandeo, es (ref. 2.6):

nx
v=C_C\senl z =C, sen < :

donde

4, =P, JET = Jln*x® EIJL)EI = nx/L
Haciendo n =1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de ia
columna:

m

Vipir = Ctsen££=Clsen£=Cl
L2 2

La deflexion lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, io que

indica que la teoria desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se
pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen
indeterminados.

La limitaciéon anterior se origina en el empleo de la férmula 1/R = d* y/dz". que es

suficientemente precisa para desplazamientos pequenos, pero deja de serio cuando
aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear ia expresion
matematica exacta de la curvatura.

Los dos caminos conducen a resultados analogos pues el segundo, basado en la
expresion correcta de |la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para
cargas mayores que la critica, pero sblo para incrementos muy pequefios, después
de los cuales se produce la falla por pandeo inelastico.

La falla se presenta, en todos los casos, cuando se forman en la columna
articulaciones plasticas suficientes para que se convierta en un mecanismo; en la
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la seccidn
de momento maximo (la seccion central) cuando se agota su resistencia bajo la
accion combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el
desplazamiento lateral que caracteriza al pandeo, o sea cuando M,, =Pv,, =M,

donde M, es el momento plastico resistente de la seccion transversal, reducido por

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la critica,
pues el rapido crecimiento de los esfuerzos hace que la seccion central se plastifique
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (E! colapso tiene lugar siempre en
el intervalo plastico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba -
del limite de proporcionalidad).
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Una vez formada la articulacién plastica el momento interno en la seccion central es
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna.

2.6.1.2 Esfuerzo critico

Dividiendo los dos miembros de la ec. 2.11 entre el area A4 de la seccion
transversal, teniendo en cuenta que P,./A es el esfuerzo correspondiente a la

iniciacion de! pandeo, sustituyendo el momento de inercia / por 4r° y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresion:
m*E
O = (2.12)
(Z/r)
en la que o, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r

recibe el nombre de relacién de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las
secciones transversales respecto al eje de flexion.

2.6.1.3 Longitud efectiva

Como la formula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la
columna estan articulados, solo proporciona la carga o el esfuerzo critico de
columnas con esas condiciones de apoyo; si cambian las restricciones en los
extremos, se modifica su capacidad para resistir fuerza axial.

La columna doblemente articulada no existe en las estructuras reales y sélo se
obtiene en experimentos de laboratorio muy cuidadosos; su importancia estriba en
que a partir de los resultados obtenidos para ella pueden deducirse las cargas o
esfuerzos criticos correspondientes a cualquier otra condicién de apoyo, por lo que
se le da el nombre de caso fundamental.

Si la columna esta aislada y tiene condiciones de apoyo bien definidas, su carga
critica, y la configuracion del eje deformado, pueden determinarse utilizando la
ecuaciéon de equilibrio de segundo orden, en la que se introducen las condiciones de
frontera propias de! tipo de apoyo.

Por ejemplo, si los dos extremos estdn empotrados (las rotaciones y los
desplazamientos laterales estan impedidos, pero un extremo puede acercarse al
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solucion
matematica del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.10:

P, =4z EI/I*, para el modo simétrico, y P, =80.766 EI/1? , para el antisimétrico.
Puesto que la carga critica del primer modo es menor que la del segundo, la
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columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento
lateral de su punto medio, y puede escribirse:;
4r2El
Fe==0

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexién, de momento nulo,
localizados en las intersecciones de la linea de accion de P con el eje deformado,
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos, de longitud
L/2 (ref. 2.9), se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental.

i
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» Puntos de inflexion
a) Pandeo simétrico b} Pandeo antisimétrico

Fig. 2.10 Pandeo de una columna empotrada en los dos extremos.

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la formula deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo gue se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real:
_ x'El An’El
oy r

Utilizando directamente la ecuacion de equilibrio de la columna deformada se llega a
este mismo resultado.

De manera analoga, la férmula de Euler puede emplearse para calcular la carga o el
esfuerzo critico de pandeo de columnas con otras condiciones de apoyo, por lo que
conviene escribirla en la forma general siguiente:

7 El )
o 2.13
cr (KL)_ ( )
o =—2E (2.14)
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene ia misma carga
critica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de
inflexién, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y % para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccion perpendicular al eje
original, K puede crecer indefinidamente.

En la Fig. 2.11 se dan los valores de K para varias condiciones de apoyo
idealizadas, en las que las restricciones que impiden las rotaciones y traslaciones de
los extremos son nulas o cien por ciento efectivas.

{b) (c) (d) (e) ()

La linea punteada
indica la forma de
{a columna pandeada

~=<§1—
o
~ -l
.o@q—
O-lf—
= oe—
He
e
- e

Valor teérico de K 0.5 07 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores de diseio
recomendados cuando

se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 2.1 2.0
cercanas a las ideales

Rotacién impedida y trastacién impedida

Condiciones en
los extremos

Rotacion libre y trasiacién impedida

Rotacion impedida y traslacion libre

- § ¢ 4

Rotacién libre y traslacion libre

Fig. 2.11 Valores del coeficiente K para columnas aisladas con
diversas condiciones de apoyo.
Puede suponerse que se presenta una condicion de empotramiento perfecto en Ia
base (casos a, b, c y e, Fig. 2.11) cuando la columna esta ligada a una cimentacion
rigida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexion disefiada
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para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y
anclas, o ahogando la columna en el cimiento una longitud adecuada; si el
comportamiento del extremo inferior es incierto, respecto a la existencia de
rotaciones, debe suponerse articulado (casos d y f).

Las rotaciones del extremo superior se consideran impedidas cuando la columna se
une rigidamente a una trabe de gran peralte, de rigidez muchas veces mayor que la
suya propia; si se impiden los desplazamientos lineales de la trabe, por medio de
contraventeos o muros de rigidez, la columna se encuentra en el caso a, y cuando
pueden presentarse esos desplazamientos estaeneicof.

La suposicion de que hay articulaciones en los extremos superiores (casos b y d),
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma en que
estén conectadas con las columnas.

Los valores de K recomendados para disefio son una modificacién de los tedricos,
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramlentos
absolutos son irrealizables.

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para
determinar cual de los casos de la Fig. 2.11 se acerca mas al problema que esta
resolviendo; si se tienen dudas, usara una aproximacion que sobrestime |la esbeltez
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia.

Cuando la columna es parte de una estructura mas compleja, y el grado de
restriccion en los apoyos no esta claramente definido, su longitud efectiva se
determina con métodos mas elaborados.

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:
_n'El _P;
cr KL)2 F'
donde P es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo
diferentes de las del caso fundamental se evalGa directamente con ia expresion:

2.6.2 Pandeo inelastico

La formula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas rectas
comprimidas axialmente, se basa en ia suposicion de que la pieza se comporta
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elasticamente hasta la iniciacion del pandeo, por lo que en la ecuacion de equilibrio
aparece el modulo de elasticidad £, que se conserva en las formulas finales; como
una consecuencia, la teoria de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 2.13
y 2.14), no son aplicables a columnas cortas o de longitud intermedia, en las que se
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo
elastico.

La formula o, = 7°E/(L/r)* es valida para los valores de la relacién de esbeltez a

los que corresponden esfuerzos criticos no mayores que el limite de
proporcionalidad (o, < o, ) 0 sea hasta que:

or =

o = FE __
cr (L/r LP
Despejando L/r se obtiene: _
L_,.[|E (2.15)
r Otp

o,p es el esfuerzo en el limite de proporcionalidad.

L4 .
Con la ecuacién 2.15 se calcula la relacion de esbeltez minima para la que es
aplicable la formula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para
ellas o, >0o,,, el limte de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelastico.

Durante varias décadas se considerd que la teoria de Euler era incorrecta, pues
arrojaba resultados que no concordaban con los Qque se obtenian
experimentalmente; esto se debia a que las columnas gue se utilizaban entonces
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelastico, bajo cargas
mucho menores que las predichas por la férmula de Euler. Por este motivo las
columnas se disefiaron, durante largo tiempo, utilizando férmulas empiricas,
deducidas de informacion proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron
cien afos hasta que Lamarle, en 1845, advirtié que el error no estaba en la férmula,
sino en su aplicacidon a casos para los que no es valida.

La teoria del pandeo elastico de columnas estaba bien establecida desde entonces,
pero no se contaba con ningun procedimiento para predecir la carga critica fuera de
ese intervalo, por lo que se siguieron empleando formulas empiricas.

Engesser y Considére fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la
fébrmula de Euler para calcular la carga critica de pandeo inelastico, introduciendo en
ella un médulo variabie, funcidon del esfuerzo critico.

Engesser presentd su teoria del modulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la
resistencia maxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo
inelastico se obtiene sustituyendo en la formula de Euler el modulo de elasticidad £
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por el médulo tangente E,. En el mismo afio, Considére hizo notar que al comenzar

la flexion de una columna cargada mas allad del limite de proporcionalidad los
esfuerzos en el lado concavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo-
deformacion, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de
manera que su resistencia maxima no es funcion ni del médulo de elasticidad £ ni

de! tangente E,, sino de un médulo E comprendido entre los dos. Considére

observd que E es funcidén del esfuerzo medio P/4, pero no propuso ningun
procedimiento para calcularlo.

En 1895 Engesser reconocid el error que existia en su teoria original y presentd una
nueva solucién del problema, conocida con el nombre de teoria del modulo reducido
0 del modulo doble.

A partir de entonces se acepto la teoria del mddulo reducido como la solucion
correcta del problema del pandeo inelastico de columnas; desde el punto de vista del
concepto-clasico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener,
ademas, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, mas
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos,
obtenidos con especimenes de secciones transversales de diversas formas,
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las
dos teorias, del médulo tangente y del modulo reducido, mas cerca casi siempre de
las primeras que de las segundas.

El verdadero significado de las dos teorias fue aclarado finalmente por Shanley, en
1947.

En la discusion que se presenta en seguida se admiten las hipétesis siguientes:

1. Los desplazamientos laterales del eje de la columna son pequefios en
comparacion con las dimensiones de sus secciones transversales.

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

3. El diagrama esfuerzo-deformacion del material de la columna proporciona la

relacion entre esfuerzo y deformaciébn en cualguiera de sus fibras
“—  longitudinales. ~
4. El plano de flexion es un plano de simetria de todas las secciones
transversales.

2.6.2.1 Teoria del médulo tangente

Se basa en la suposicion de que cuando la columna tiene una relacion de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=P/4 es mayor que el limite de
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente
para las que la deformacién es controlada por el madulo de elasticidad tangente £,
que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresion-deformacion del
material de a columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,
2.5,2.6y2.10) (Fig. 2.12).
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Fig. 2.12 Teoria del moédulo tangente.

La ecuacion diferencial del eje deformado es:

v+ —i— v=_0,
!
y, para una columna con extremos articulados, la carga y el esfuerzo critico valen:
2
z°E 1
P = sz (2.16)
frzE:
o, = (2.17)
Loy

2.6.2.2 Teoria del modulo reducido

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia,
sobre la que obra una fuerza de compresion P., tai que o, = P./A excede el limite
de proporcionalidad, es:

P = ”'Lfrf (2.18)

El esfuerzo critico correspondiente es:
_ TE,

Ty

(2.19)
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Cuando la columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en sus secciones
" transversales momentos que incrementan ios esfuerzos en el lado cdncavo, donde
la compresion por flexion se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en
el que la flexion produce tensiones.

Sila curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresion-
deformacion del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo critico,
los esfuerzos y deformaciones en el lado concavo estan relacionados entre si,
durante pequefias deformaciones, por el modulo tangente E, (pendiente de la
tangente CC'), y en el lado convexo, por el modulo de elasticidad ordinario, E, que
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elastico, de la curva. EIl
momento resistente es proporcional al modulo reducido E,, que es funcidn de E,

E,,y de la geometria de la seccidn transversal (refs. 2.4 y 2.6):
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Fig. 2.13 Teoria del médulo reducido.

Las ecs. 2.18 y 2.19 se obtienen planteando la ecuacion de equilibrio de la columna
ligeramente deformada, y siguiendo el mismo camino que para deducir la formula de
Euler.

Como E, es siempre mayor que E,, la teoria del modulo reducido proporciona
cargas criticas algo mas altas que la del mddulo tangente.

Durante bastantes anos se consider6 que la teoria del médulo reducido era la mas
precisa, pues tiene en cuenta la reduccion de esfuerzos en el lado convexo,
producida por la flexidn; sin embargo, las cargas criticas obtenidas
experimentalmente se encuentran entre las predichas por las dos teorias, mas
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cerca, en general, de las que corresponden al modulo tangente que al reducido; por
este motivo, se utilizé cada vez mas la teoria del modulo tangente, a pesar de ser
aparentemente incorrecta; tiene, ademas, las ventajas de proporcionar resultados
del lado de la seguridad y ser mas f4cil de aplicar, pues E, no depende de la forma

de las secciones transversales.

- Esta situacion, aparentemente ilogica, existi® hasta que Shaniey aclaro el
comportamiento de las columnas cargadas axialmente gque se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucién de Shanley

Segun la teoria del médulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =r’EI/[’,y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionados por el modulo
E , entodos los puntos.

Para que esto sea cierto, el paso de la configuracion recta a-una deformada
adyacente ha de presentarse sin que disminuyan los esfuerzos en ningun punto de
la seccidn, io que sdlo es posible si los desplazamientos laterales se inician cuando
la carga axial aumenta todavia, de manera que la tendencia a que disminuyan los
esfuerzos en el lado convexo se compensa por el incremento ocasionado por la
fuerza axial adicional.

La carga P predicha por la teoria del médulo tangente no es la fuerza axial maxima

que resiste la columna, puesto que Jas mismas suposiciones que llevan a su
obtencion implican un aumento en la capacidad de carga.

En resumen, la carga que corresponde al modulo tangente es un limite inferior de la
resistencia de una columna; al alcanzaria, la barra recta se flexiona, mientras crece
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la teoria del médulo reducido es el
limite superior, pues es la compresion maxima que resistiria la columna si
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia maxima se encuentra entre los
limites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

2.6.3 Esfuerzos residuales
En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos

residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminacién hasta la ambiente.
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Los extremos de los patines y la parte central del alma de un perfil H se enfrian con
mayor rapidez que las zonas de union de alma y patines, por estar mas expuestas
que éstas a la temperatura ambiente (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrian las fibras longitudinales
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elastico,
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas
contiguas del alma estd ain a una temperatura que le permite seguir esas
contracciones sin ninguna restriccion; cuando, posteriormente, se enfrian las
porciones centrales, tratan de contraerse mas, pero estan restringidas por el metal
que se encuentra ya en estado elastico, que no puede acortarse sustancialmente, e
impide que las fibras que se enfrian al final se contraigan todo lo que requiere el
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aqui se
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas).

Fig. 2.14 Comparacion de los resultados de las teorias del
moédulo tangente y del moédulo reducido con la resistencia
maxima de una columna.

Como una consecuencia de los fendmenos mencionados, cuando el perfil laminado
llega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines
y el alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tension, gue ejercen
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez,
soportan compresiones a o largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales,
antes de que actuen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas
interiores en equilibrio.

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plasticas ocasionadas
por operaciones efectuadas durante la fabricacion de la estructura, como el
enderezado de los perfiles, en frio o en caliente, y la soldadura, que genera
esfuerzos residuales muy importantes, por el calentamiento y enfriamiento
irregulares de los metales base y de aportacion, desde la temperatura ambiente
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hasta la de fusion: los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes
a los de la soldadura.

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, las partes que
tardan mas en enfriarse quedan, en general, en tension, pues su longitud final es
mayor que la que tendrian si se enfriasen libremente, y las que se enfrian primero,
en compresion (Fig. 2.15a).
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Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados.

En las secciones | y H los esfuerzos residuales maximos aparecen en los extremos
de los fatineS' en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900
Kg/cm®, practicamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistencia,
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). En
secciones | y H hechas con placas soldadas son, en general, mas elevados; su
magnitud y distribucion dependen del tipo de placas que forman el alma y los
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos
(Fig. 2.15b).

Los esfuerzos residuales de tension en fas soldaduras y en zonas angostas
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el
limite de fluencia de las placas, pues aunque el metal base no resiste, inicialmente,
esfuerzos mayores que F,, los ciclos térmicos producidos por la soldadura y los

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16).

L ] Antes de soldar r J

C= compresion
T= tensidn

Después de depgsitar
la soldadura
{en la cara superior)

(a) (b}

Fig. 2.16 Esfuerzos residuales en placas, antes y después de
depositar un cordon de soldadura en su eje longitudinal. (a)
Placas laminadas. (b) Placas cortadas con soplete.

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa la compresién en los bordes de los patines y
agranda la regién comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna; en cambio, si 1as placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos residuales de tension en los extremos de los patines, y aumenta la
resistencia (Fig. 2.17).
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones
en cajon, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que
producen las soldaduras son mucho mayores que los que habia antes (Fig. 2.18).
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una seccion H soldada, hecha
con placas cortadas con soplete.

2.6.3.1 Influencia de los esfuerzos residuales en la resistencia de las columnas
de acero estructural

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero, a
partir del cual su diagrama esfuerzo-deformacion deja de ser recto, se llega a ese
limite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales mas los producidos por
las cargas iguala a o, en aigun punto de la seccion. Sila barra esta en tension, el
esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde ias tensiones residuales

eran maximas; si estd en compresion, se alcanza, por primera vez, en la zona de
esfuerzos residuales de compresion de mayor intensidad.

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volimenes de
esfuerzos de tension y compresién en cada seccién transversal son iguales entre si,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente,
por lo que no influyen en la resistencia titima de las barras en tensién (en las zonas
en que hay tensiones residuales se llega a o, antes que si no las hubiera, pero la

plastificacion se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por
razones analogas, en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por

aplastamiento.

- Seccion de 10" x 10" -

A=

| SR —— ) 2
0 1400 2B00 kgiom
Acero A7

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajon soldadas.

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo
de compresidon-deformacion, estudiando el comportamiento de una columna corta,
de seccién transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19);
se obtiene la grafica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke,
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta que el area efectiva, en
cualquier etapa, es solo la de la porcion de la seccién que permanece en el intervalo
elastico, pues el resto se deforma plasticamente bajo esfuerzo constante. Asi, toda
la seccion es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/4,

alcanza el valor o -o,,; a partir de ese instante, las dos porciones laterales de la

columna se plastifican, y la resistencia adicional proviene, sdlo, de la parte central,
que sigue en el intervalo elastico.

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

Cada fibra deja de contribuir a la rigidez de la columna cuando aparece en ella el
esfuerzo o,, pues en esas condiciones se deforma libremente, bajo carga

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos producidos por ias cargas exteriores con los
residuales, se puede seguir utilizando la formula de Euler, pero debe considerarse
sélo la porcidn de las secciones transversales que esta aun en el intervalo elastico
(refs. 2.12 y 2.13}.
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2 -
n°El, 1 ~
p=tle Lp (2.20)
I, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal gue esta en el
intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y P es la carga critica de Euler. Se

supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones
transversales de la columna, de manera que /, es constante.
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Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacién de la
con esfuerzos residuales. columna de la Fig. 2.19.

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el area total 4 los dos miembros de la

ecuacién anterior:
_ P, 7EI.  #'El, _r*E(1]I)

T T Al T T Wy

o,, se calcula con la formula de Euler, sustituyendo £ por el producto £(/,/7).

(2.21)

Sin la contribucion de Shanley a la teoria del pandeo inelastico no se habria podido
llegar a este resultado, pues se esta tomando como carga critica |la que ocasiona la
iniciacion de |a flexion lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que
se descargue ninguna fibra; de no ser asi, volverian a intervenir en el momento de
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarian al campo
elastico. Se acepta que ia flexion se inicia acompanada por un incremento de la
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan los
esfuerzos en ningln punto; se utiliza, pues, la teoria del médulo tangente corregida
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por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas cuando se plastifican parcialmente.

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, |a distribucion de ios esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en ia magnitud de o, , ya
que /, depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una

misma seccion, e igual esbeltez, cuando se pandea alrededor de uno u otro de los
ejes centroidales y principales.

Si las dos porciones laterales de amplitud a de la Fig. 2.19b, en las que habia una
compresion residual, estan plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna
que tiene esa seccion transversal, utilizando la grafica de la Fig. 2.20 para evaluar el
modulo tangente de la seccion completa se llega a los resultados siguientes (ref.
2.6).

Flexion alrededor del gje x:

I, E m’E E,

H=— O = 5 2.22

LTE U E &2
Flexion alrededor de! eje v:

7 . LoN3 2 3

fer _ [E_) o=l (EJ (2.23)

I, \E LinF\E

Si se conoce E, para fuerzas de compresion crecientes, con las ecuaciones 2.22 y

2.23 pueden obtenerse gréaficas para disefio de columnas de seccidn transversal
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina o, en funcion de la relacidn de esbeltez y

. teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

o, Se calcula aplicando directamente la teoria del médulo tangente (ec. 2.22), pero
no sucede lo mismo con o, que no depende directamente de £,, sino de una
funcion del cociente E,/E (ec. 2.23).

El modulo tangente de la seccidn transversal completa, E,, puede determinarse
analiticamente, partiendo de una distribucion conocida de esfuerzos residuales, o
experimentaimente, por medio de ensayes de compresion de perfiles completos, de
poca longitud (ref. 2.11).

Las ecs. 2.22 y 2.23 son vélidas también para columnas de seccion H o | idealizadas
como dos placas paralelas entre si, despreciando el efecto del alma sobre |a rigidez
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexion alrededor de
los ejes x y .

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relacion de esbeltez que se
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de seccién H pandeada por
flexidn alrededor de lios ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores maximos de
0.300,, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.300,

es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de
tamano pequeno o mediano).

10 I T T T l LN B R T B
__ _X_‘_ Pandeo alrededor
— 1 del eje de mayor —
Scr | / 4 momento de inercia
Sy d \ (0, =0.30)(Ec. 222)
B I Pandeo alrededor \ 7
| del eje de menor \ (Ec. 2.27)

! momento de inercia _

(0,503 ¢ JEc. 2.23)

0.3cry
Pandeo elastico
05— | 030y /(Ec. 2.12) —
|
- l —
| /
i B
N RS I R B A N O R e
0 05 10 15 20

KL [+ ayA
[ov \/_v
r N x2E Pe

Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensd que para simplificar el disefio
convenia sustituirlas por una sola, valida para pandeo en x o eny.



Miembros en compresion (la columna aislada) 45

La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo ineiastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5}

2
o] L
O =0, = _,_LE (o, - au,(:) (2.24)

T

Como la grafica esfuerzo-deformacion deja de ser una linea recta cuando el
esfuerzo total (residual de compresion mas el debido a la carga exterior) llega a o,

en algun punto, el limite de proporcionalidad o,, se substituye por:

O1p=0,=0, (2.25)
La ec. 2.24 se transforma en:
T L :
=0, ——\o, -0, — 2.26
0 =0, - %= (5,0 U (2.26)

Si los esfuerzos residuales maximos de compresion se toman, arbitrariamente,
iguales a o, /2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados
intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexion en cualquiera
de los planos principales; su representacion grafica es una curva tangente a la de
Euler en el punto en que o, =0, /2.

2 2
o, =0~ 4;}: (5) (2.27)

,
o—y/z es un valor cercano al maximo.que se ha medido en perfiles H laminados.

La ecuacién 2.27 puede escribirse en la forma

_ _ Oy - _ 9 2
Ter a}'[l 4JTZE/(L/”)2 ] G)[l 4o-cre] (2 8)

o... €S la carga critica de pandeo elastico de la columna; con fa ec. 2.28 se corrige
ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elastico.

Al suponer que o, = a_,./z. de la ec. 2.25 se obtiene, o,, = 0')./2. de manera que la

ec. 2.27 (o la 2.28) es aplicable a columnas de relacion de esbeltez para la que el
esfuerzo critico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario,
el pandeo se inicia en el intervalo elastico, y se utiliza la férmula de Euler.

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para
obtener la resistencia al pandeo inelastico de columnas de acero estructural, y sirvid
de base para las formuias contenidas en las especificaciones del AISC de 1961, que
siguen en vigor, después de varias revisiones, en las normas para disefio por
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para aigunos tipos de columnas. Es
particularmente aplicable a perfiles H o | de acero estructural, laminados en caliente,
pero pierde exactitud cuando se emplea para disefiar columnas hechas con placas
soldadas, en las que e! efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en
las laminadas, o para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio,
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como angulos, canales, tubos o
secciones en cajon.

En la Fig. 2.22 se muestran resultados experimentales obtenidos ensayando
columnas de distintas formas, con esfuerzos de fluencia diferentes vy
fabricadas por procedimientos diversos, sometidas a compresion axial. Las
abscisas son las relaciones de esbeltez escritas en forma adimensional,

A =KL/(KL) = (KL/r)Jo,/n’E , y tas ordenadas los esfuerzos criticos, divididos

Or =0,
entre o, para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar

los resultados. (KL) es la relacién de esbeltez para la que el esfuerzo critico

og=0,

elastico es igual a o, .

3
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Fig. 2.22 Comparacion de resultados experimentales con la
ecuacion 2.27.

Todos los especimenes se ensayaron en la condicidn en que se encontraban ai
terminar la fabricacion, sin someterios a ninguna operacién de enderezado.
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Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva basica para diseno de
columnas cargadas axialmente propuesta por el "Column Research Council” (CRC)
en 1960 (ref. 2.14), ec. 2.27.

La mayoria de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajén laminadas, estan en la curva
o por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas
soldadas estan debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las
predichas.

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la
resistencia de las columnas; tanto desde el punto de vista de su magnitud como de
la manera en que estan distribuidos en la seccion. La resistencia aumenta cuando
crece el esfuerzo de fluencia del acero y cuando se eiiminan los esfuerzos
residuales por medio de tratamientos térmicos, y las secciones en cajéon laminadas,
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga
elevada. En cambio, las columnas formadas por placas soldadas resisten menos
que los perfiles laminados de igual geometria, y la resistencia de las secciones en
cajon es mayor que ia de las H, porque tienen una distribucion de esfuerzos
residuales mas favorable.

La considerable dispersion de los resultados experimentales refleja la influencia de
la forma de las secciones transversales, de las distribuciones de esfuerzos
residuales, y de la variacion de los esfuerzes de fluencia; también influyen las
imperfecciones geométricas iniciales de las columnas.

Es discutible st deben especificarse curvas de disefio diferentes para situaciones
diferentes (columnas laminadas, soidadas, de alta resistencia, etc.), o utilizar una
curva unica; en este caso, el grado de seguridad varia de unas columnas a ofras,
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros
en otras.

2.6.4 Curvas multiples

La gran dispersion de las resistencias maximas de las columnas, para valores dados
de la esbeltez, se muestra en la Fig. 2.23, en la que se han trazado las curvas que
limitan el espacio que contiene las graficas resistencia-esbeltez determinadas
analiticamente para 112 columnas, de perfiles y tipos muy variados (ref. 2.15, 2.20).

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentalmente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
8, =0.001L, en la seccion media. Las resistencias no se han determinado

resolviendo un problema de valores caracteristicos, metodo que soélo es aplicable a
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la grafica accion-deflexion de todo el
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia maxima es la ordenada del punto
mas alto de la gréafica.

En la fig. 2.23 se muestran las envolventes superior e inferior y la curva media
aritmética; el ancho de la banda, es decir, la dispersion de resistencias, es maximo
para relaciones de esbeltez intermedias, y disminuye hacia los extremos.

10

Envolvente supenor

Fig. 2.23 Limites de las curvas de resistencia maxima de
columnas (112 curvas).

Es evidente que una sola curva no representa adecuadamente la resistencia de
todos los tipos de columnas.

Las incertidumbres pueden reducirse definiendo subgrupos, y representando cada
-uno con una curva media unica, con lo que se obtiene un grupo de curvas multiples
para disefo.

Curvas europeas. Debido a la dispersidn en las propiedades del material y en las
imperfecciones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas
experimentalmente para una relacion de esbeltez dada estan repartidas en una faja
de un cierto ancho. Conociendo un numero suficiente de resultados experimentales,
puede determinarse el vaior probable de la carga de falla cuyo limite estadistico de
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los
resultados de alrededor de 1100 ensayos llevados a cabo en siete paises de Europa
occidental, la Convencion Europea de la Construccion Metalica (ref. 2.16) obtuvo
una curva experimental, sin ecuacién determinada, definida por parejas de valores
o, —L{r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeitez, estaban

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos paises, y se probaron en
seis laboratorios diferentes.
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en
detrimento de algunos perfiles usuales, por io que se decidié establecer varias
curvas de disefio, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para
obtenerlas se hicieron estudios de simulacion, basados en valores supuestos de las
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se
obtuvieron asi las curvas a, b y c de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de
columnas a los que son aplicabies. Se muestran también dos curvas tentativas, a°y
d.

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convencién Europea elaboré
tablas L/r- o, para los perfiles mas utilizados y los aceros comunes en Europa (ref.

2.17), teniendo en cuenta los valores caracteristicos del limite de elasticidad, en
funcién del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas
comprimidas, la caracteristica mas importante es el limite de elasticidad de la parte
mas gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se
han utilizado expresiones analiticas que aproximan los resultados proporcionados
por las curvas (ref. 2.18).

2.6.5 Resistencia de disefio

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un
principio, deflexiones laterales y momentos flexionantes, que crecen con mas
rapidez que la carga y ocasionan, eventualmente, la falla del miembro por la accién
combinada de compresion y flexion. Sin embargo, durante muchos afios el
problema se tratd como si las columnas fuesen perfectas y fallasen por pandeo,
conservandose rectas hasta que se agota su rigidez lateral (ref. 2.12). Las
especificaciones del AISC para el disefio por esfuerzos permisibles de columnas en
compresion axial siguen basadas, hasta la fecha, en-este criterio (ref. 2.3).

"En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar la resistencia maxima
de las columnas que fallan por pandeo por flexion {ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con
uno, es la menor de las cargas criticas de pandeo, elastico o inelastico, de la
columna perfecta; segun el otro, es igual a la resistencia Gltima de columnas con
imperfecciones iniciales, que se introducen en el problema suponiendo que su eje no
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga critica,
que corresponde a un estado de bifurcacién del equilibrio; debe resolverse un
problema de valores caracteristicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva accion-desplazamiento y
determinando la carga correspondiente a su punto mas alto.

Los dos metodos son aplicables, en teoria, a cualquier forma de falla, pero solo se
cuenta con la informacion necesaria para utilizar el segundo, mas preciso, en el caso
mas comun, la falla por flexion alrededor de alguno de los ejes centroidales y
principales de columnas con secciones transversales de simetria doble.
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explicita, todos los factores que
influyen en la resistencia de las columnas, solo se incluyen en cada método los mas
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el disefio un factor
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados,
cuando el disefio se hace por estados limite.

En los dos métodos se incluyen los efectos de los esfuerzos residuales que se
originan durante.la laminacion y la fabricacién de la estructura.

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la
esbeltez son funcién de factores geometricos (forma y tamafio de las secciones
transversales, desviaciones del eje respecto a la linea recta que une los centroides
de las secciones extremas, excentricidades en la aplicacion de la carga, eje de las
secciones transversales alrededor del que se presenta la flexidn durante el pandeo),
de factores que dependen del material (tipo de acero, caracterizado por el esfuerzo
de fluencia y la grafica esfuerzo-deformacion, magnitud y distribucién de los
esfuerzos residuales) y del proceso de fabricacion (columnas laminadas en caliente,
fabricadas con placas soldadas, o formadas en frio, métodos empleados para
enderezarias). Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de disefio
se determina experimentalmente, puesto que se ensayan columnas reales, pero es
dificil incluirlos en modelos analiticos por lo que, como se menciond arriba, sélo los
mas importantes se consideran de manera explicita.

El nimero y |la variedad de los factores que intervienen en el problema hacen gue no
sea conveniente utilizar una sola curva resistencia-esbeltez para todas las columnas,
pues al hacerlo se penalizan las secciones mas eficientes, o se disefian las menos
eficientes con una seguridad inadecuada. Para obtener un nivel de seguridad
uniforme han de utilizarse varias curvas de disefo, que correspondan a grupos de
columnas de caracteristicas similares, se llega asi al concepto de las curvas
muiltiples (refs. 2.11, 2.15, 2.19, 2.20).

Se han determinado analiticamente las curvas para columnas de diversos tipos; en
su obtencion se han tenido en cuenta la forma de la seccion transversal, las
propiedades mecanicas del acero, el procedimiento de fabricacion, el tamano de los
perfiles, y el eje de flexion; ademas, se han considerado esfuerzos residuaies con
valores y distribuciones medidos experimentalmente, y curvaturas iniciales definidas
por la forma del eje de la columna y la deflexidn maxima, en el centro.

El eje de las columnas reales se representa convenientemente con una senoide,
pero hay diferentes opiniones acerca del valor mas adecuado de la deflexién e en el
centro de la barra. .

La magnitud de e esta limitada por los requisitos que deben satisfacer, por
especificacion, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acuerdo
con la practica estadounidense, el eje de los miembros de seccién H no puede
separarge de la recta tedrica que une sus extremos mas de 1/8" por cada 10 pies de
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longitud, 0 sea un novecientos sesentavo de la longitud L del miembro, lo que se
considera, en general, como L/1000.

Sin embargo, como tas bases de la teoria de confiabilidad utilizada para el desarrollo
de los métodos de disefio basados en factores de carga y resistencia son los valores
medios y las desviaciones estandar de los parametros que intervienen en el
problema, parece razonable usar el valor medio de e, y su variabilidad, para evaluar
la resistencia de las columnas, lo que lleva a tomar e igual a L/1470, que es el valor
medio, obtenido estadisticamente, para perfiles H (refs. 2.11, 2.20).

Para reducir a limites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola
curva de disefio, pero sin complicar demasiado la soluciéon del problema, como
sucederia si se utilizase un nimero excesivo de curvas, el Consejo de Investigacion
sobre Estabilidad Estructural (“Structural Stability Research Council”, SSRC) ha
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que
incluyen columnas de seccidon H laminadas en caliente y enderezadas en frio, barras
de seccién transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas
soildadas, de seccién H y en cajon. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se
considero e = L/1000, mientras que en la deduccion de las designadas con la letra P
(de “probabilistico”) se tomé el valor medio, |/1470; cada una de las curvas P esta,
siempre, ligeramente arriba de la curva "deterministica” correspondiente (Fig. 2.28).

10

Curva 1

Ancho de la banda
| de curvas que forman
la base deia curva 1
P max r {3C curvas)

Curva de Euler

Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas
multiples son bastante complejas (refs. 2.11, 2.15, 2.19), por ello, se ha propuesto el
uso de expresiones simplificadas, con las que se obtienen, de manera mucho mas
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas
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Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y de las
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el disefio de columnas de seccion
transversal H o en cajon. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las
columnas en funciéon de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se inciuyen en programas
de computadora.

Curva 2

Ancho de 1a banda de curvas
que forman la base
de la curva 2 (70 curvas}

05 Curva de Euler

T

Fig. 2.25 Curva No. 2 para columnas de acero estructural.
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Curva 3 )
Pmax Ancho de la banda de curvas
Py que forman la base
Y de la curva 3 {12 curvas)
+ pe=LM1000
05f Curva de Euler

-

AU S W S R S S S S T (N SR ST S

i1
0 05 10 15
1 oy L
. =— b{
YTVET

Fig. 2.26 Curva No. 3 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs.
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente a las
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utiliza para
columnas con secciones transversaies de cualquier forma, incluyendo angulos
senciilos o dobles.
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Pmax

1.0

0.5

Curva a

QO[O Tubos formados en caliente

H Laminada, h/b >1.2

I Laminada, con cubreplacas soldadas

-EZ Soldada, relevada de esfuerzos

F1 Relevada de esfuerzos

Curva ¢

T Laminada, hb < 1.2

I Soldada, placas laminadas

~ Te

I_l Canal

O [ Tubos acabados en caliente,

con paredes de grueso
no mayor de 6 mm

1.0 1.5

¥ L

r

Curva a0 (tentativa)

Aceros de alta resistencia

rva b
-FT- Cajon soldado
j: Laminada, h/b > 1.2
F Laminada, hib< 1.2
:E Soldada, placas cortadas con soplete
l"'l Soldada, placas laminadas
'H."f' Laminada, con cubreplacas soldadas

J_: Laminada, relevada de esfuerzos

Curva d (tentativa)

Perfiles-pesados

Fig. 2.27 Curvas multiples europeas.

Cuando se emplean varias curvas de disefio, con la tabla 2.1 se determina la que
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20).
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1.0]
=3 Curva 1-P del SSRC
max |-
Py Curva 2-P del SSRC
T SSRC#1
- SSRC#2 Curva 3-P del SSRC
- SSRC#3
05
-
- Li» jee )
178 357 46 392 1249 10035
L 1 L : n 1 1 1 1 L 1 I 1 i \ ) . ]
0 89 %8 0.5 5335 n3 1.0 1070 1.5 1427
TKUr. acero A36 T A
A =_1_ / ._F_y E (para acero A36, KU = 89.186 A)
L E r

Curvas muitiples probabilisticas
(e/lL = 11470}

— — Curvas multipies deterrministicas
(efL = 1/1000)

efl = 1/1470, valor medio medido
e/L = 1/1000, valor maximo permisible por especificacion

Fig. 2.28 Conjuntos de curvas miltipies para el disefio de
columnas (SSRC y SSRC-P).

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformacion

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo inelastico de columnas en
compresion axial, se acepta que se pandean cuando el esfuerzo ilega al limite de
fluencia, y el médulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las
curvas y férmulas para disefio, con las que se obtiene un esfuerzo critico maximo (o
un esfuerzo dltimo, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales),
correspondiente a longitudes nulas, igual a o, (Figs. 2.21y 2.24 a 2.26, ec. 2.27).

Aparentemente seria imposible llevar los elementos comprimidos de acero
estructural al intervalo de comportamiento plastico, en el que las deformaciones
unitarias son mayores que ¢, sin que se pandeasen, lo que invalidaria la hipétesis
principal del analisis y diseno plastico, pues los patines de las barras en flexion se
pandearian iocalmente cuando la compresion fuese en ellos A,0,, Yy no podria

plastificarse la seccidon completa, ni formarse articulaciones plasticas.
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Tabla 2.1 Seleccion de curvas para el disefio de columnas*

Proceso de fabricacion Eje de Esfuerzo de fluencia minimo (Kg/cm
flexion
2600 {3500 4200
a a a P&300
<2530 13450 4150 6250 [
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios {Mayor
laminados en momento
caliente de inercia 2 2 1 1 1
Menor
momento
de inercia 2 2 2 1 1
Perfiles H pesados (Patines {Mayor 3 2 2 2 2
de mas de 5 cm de grueso) |Menor 3 3 2 2 2
Secciones H Placas cortadas con sopiete [Mayor 2 2 2 1 1
hechas con placas Menor 2 2 2 2 1
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 2 2 2
Menor 3 3 3 2 2
Secciones en Placas cortadas con soplete {Mayor 2 2 2 1 1
cajon soldadas o laminadas Menor 2 2 2 1 1
Formadas en frio Mayor N/A 2 2 2 2
Menor N/A 2 2 2 2
Tubos cuadrados |Formados en caliente o Mayor 1 1 1 1 1
o rectangulares formados en frio y tratados
térmicamente Menor 1 1 1 1 1
Tubos circutares [Formados en frio 2
Formados en caliente 1 1 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido relevados de |Mayoro
esfuerzos Menor 1 1 1 1 1
Notas:

* Para uso con las curvas 1, 2 y 3 del SSRC_(Cap. 3, ref. 2.11).
** Aceros tratados térmicamente.

La conclusién anterior no concuerda ni con los resultados de gran numero de
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reales, pues
piezas pequefias Yy robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten
deformaciones mayores que ¢, sin pandearse e incluso, si su relacion de esbeltez

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material esta
endurecido por deformacion, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fiuencia
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clasicas describen correctamente el fenémeno en el
intervalo elastico y en el inelastico entre el limite de proporcionaiidad y el esfuerzo
de fluencia, hasta que la deformacion unitaria vale ¢,, pero son inaplicables mas alla

de este punto.
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En la Fig. 2.29 se muestra, en forma ligeramente simplificada, la primera parte de la
curva esfuerzo-deformacion unitaria de una probeta de acero A36, en tension o
compresion.

Al llegar el esfuerzo a o, se inicia el flujo plastico, de manera brusca, sin la curva de

transicion de los perfiles completos, pues ésta se debe a los esfuerzos residuales
que desaparecen en las probetas; las deformaciones crecen bajo esfuerzo
constante, y el modulo tangente £, parece reducirse a cero. Sin embargo, ¢ es una
deformacion media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la
probeta y, en realidad, no hay ningun material cuya deformacion unitaria esté
comprendida entre la iniciacion del flujo plastico ¢, y el comienzo del endurecimiento

por deformacion ¢,,, pues el acero fluye de manera discontinua en pequenas fajas

inclinadas, orientadas segun los planos de esfuerzo cortante maximo, en las que la
deformacion local pasa instantdneamente de ¢, a ¢, (refs. 2.26, 2.27, 2.29). E, no

se anula nunca porque cuando parte del material esta atn en el intervalo elastico, el
resto ha entrado ya en el endurecimiento por deformacién.

o, (kgicm?2)

3000 |- \”

10y 2530 kg/cm?2 ap

— e — -

2000

Tan a4 = E = 2 100 000 kg/cm?2
Tan a5 = Epg = 63 000 kgyem?2
Eeg=EMh .. h=33
teg =Sty .. S=11.7

1000

I

|

|

|

|

|

|

}

|

|

|

!

]

| ! L] | -
0 gy = 0.12 1.0 tag = 14 2.0 £ (o/o)

Fig. 2.29 Curva esfuerzo-deformacion unitaria de una probeta de
acero A 36.

£, €S unas 12 veces mayor que ¢, (Fig. 2.29).

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas
comprimidas de acero A7 o A36, en relacién con esbeltez menor de 20, exceden el
limite de fluencia y entran en el endurecimiento por deformacion; los valores
experimentales estan entre los predichos por las teorias del médulo tangente y del
modulo reducido (refs. 2.6, 2.30).
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2.6.7 Férmulas para disefno

A continuacion se presentan las ecuaciones para disefio de columnas en
compresion axial recomendadas en el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal, en las dos especificaciones del Instituto Americano de la
Construccion en Acero, y en |as normas canadienses.

2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccién

transversal constante sometido a compresidn axial, que falla por pandeo por flexion,
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a

2.31. Tomando 4, encm®y F, en kg/cm?, R_ se obtiene en kg.

a) Miembros de seccion transversal H, |, o rectangular hueca.
Fp=09

F
R, = L AF, <F,AF (2.29)
N P L RT )

4, es el area total de la seccion transversal de la columna.

F . . .
A:E T‘E donde KL/r es la relacién de esbeltez efectiva maxima de la
r Yz
columna.

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:

e Columnas de seccion transversal H o |, laminadas o hechas con tres
placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas
anchas, y columnas de seccion transversal rectangular hueca, laminadas
o hechas con cuatro placas soldadas: n=1.4.

» Columnas de seccidn transversal H o |, hechas con tres placas laminadas
soldadas entre si: n=1.0.

La ec. 2.29 es una representacion analitica simplificada de las curvas multiples del
SSRC,; los valores de n, 2.0, 1.4 y 1.0, corresponden, respectivamente, a las curvas
1,2y 3 (ref. 2.22).

En las Normas Técnicas se utilizan solo las curvas 2 y 3, es decur n iguala 1.4y
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm?, pero se permiten
otros valores de n si se demuestra que su empleo esta justificado.
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias mas elevadas que los
tradicionaies; asi, en Estados Unidos se emplean cada vez mas, aceros con
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg® (3515 kg/cm?), sustituyendo al acero A36 (F, =

2530 kg/cm?); en Canadéa y en Europa la situacion es semejante.

En México es ya muy comun el uso de materiales con F, = 3515 kg/cm?; cuando es

asi, puede emplearse la ec . 2.29, con n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1
sefiala que debe utitizarse la curva 1.

b) Miembros cuya seccién transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en

a)
Fp =085
. 20,120,000
> = 2.30
Si KL/r 2(KL/r)., R, TD; A Fy _ (2.30)
Si KL/r<{KL/r)., R, =AF 1-—(1{i/r—)i- F, . (2.31)
A R 70 o

(KL/r), = 6340/ [F,

KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna, y

(KL/r). = 27" EJF, ~ 6340/ [F, es la esbeltez que separa el pandeo elastico del
inelastico. Se obtiene igualando a F, /2 el esfuerzo critico elastico, dado por la
féormula de Euler y despejando KL/r.

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga critica de la columna, de pandeo elastico
(la formula de Euler, ec. 2.30) o inelastico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha
introducido (KZ/r), . multiplicada por 4,F,). Estas ecuaciones, que se conservan de
normas anteriores, se aplican a angulos, canales y tes en compresion y, en general,
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales,
como las que llevaron a la obtencion de las curvas multiples. Por este motivo, para
su disefio se recomienda un factor de resistencia menor.

2.6.7.2 Especificaciones AISC para disefo por factores de carga y resistencia
(ref. 2.24)

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural
basadas en disefio por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), la resistencia de
disefio en compresion de columnas cargadas axialmente que no fallan por pandeo
iocal ni por pandeo por torsion a flexotorsion, es igual a FiF,, donde:

F, =085
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P, = resistencia nominal en compresion axial = 4 F,, . {2.32)
Para 4, <15, F, =(0.658% JF, (2.33)
Para 4, >15, F,, =(0';827 7JF)A (2.34)

F_, es el esfuerzo critico de pandeo en compresion; A, es el parametro A definido
en el articulo 2.6.7.1, donde también se ha definido 4, .

Las formulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en terminos de la relacidn de esbeltez
KL/r (Comentario de la ref. 2.8); para ello, se escribe la formula 2.33 en forma

exponencial:

Fo =(expl-0.4192)F,

y se sustituye A_ por su valor, con lo que se obtiene:

F. 2
Para XL <471 -‘?—, F., =|exp -0.424—‘(ﬁ F. (2.35)
r F, E\r )

Para Ao (£ p J08TIFE (2.36)
r FJ' (KL/”)_

exp(x) tiene el mismo significado que e*, donde e es la base de los logaritmos
naturales. '

Las ecs. 2.33 y 2.34 (0 2.35 y 2.36) son una representacion analitica de la curva 2P.
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el disefio de todos los
miembros en compresién axial, cualquiera que sea la forma de su seccion
transversal o el procedimiento de fabricacion.

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la formula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica
que para esbelteces grandes {mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales (e = |/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la formula de Euler { F,,, calculado con cualquiera
de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

2.6.7.3 Especificaciones AISC para diseiio por esfuerzos permisibles (ref. 2.3)

En las normas de 1989 para disefio basado en esfuerzos permisibles (ref. 2.3), el
AISC conserva las formulas para miembros comprimidos axialmente que han
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formado parte de sus especificaciones desde 1961. Las recomendaciones de
disefio son las siguientes:

El esfuerzo permisible en la seccién transversal total de miembros comprimidos
axiaimente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relacion de
esbeltez maxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de C,, es:

( - KLY ’2')2 }F‘.

) 20? [

"5 L 3K (KL/ry
3 8C 8C

c

(2.37)

donde:
2

C, = 27°FE

VF_V

Cuando KL/r excede de C,, el esfuerzo permisible es:
_ 127°E

23(kL/rY

C. es la relacibn de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastico e
inelastico; corresponde a la relacion de esbeltez KL/r de laref. 2.2 (art. 2.6.7.1).

(2.38)

a

La ec. 2.38 es la formula de Euler con un coeficiente de seguridad de 23/12 = 1.92;
proporciona el esfuerzo critico de las columnas esbeltas, que fallan por pandeo
elastico. El numerador de ia ec. 2.37 es el esfuerzo critico de pandeo inelastico de
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.27, en la que se ha introducido el
coeficiente C.), y el denominador el factor de seguridad, que varia de 1.67 para

. columnas de esbeltez nula a 1.92 cuando KL/r =(KL/r),.

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

La resistencia factorizada (o resistencia de disefio), C,., de un miembro de seccion

transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeo local), en compresién axial, se
calcula con la expresion:

C, = gaF, 1+ 27" (2.39)

que puede escribirse en la forma: -

C, =g
’ (1+/12")U"

f—
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada
valor corresponde a una de ias tres curvas propuestas.

I3
ok [
r \zm°F

¢ = factor de resistencia = 0.9.

Las secciones gue tengan sdlo un eje de simetria, o ninguno, y las cruciformes,
deben satisfacer requisitos adicionales.

En el cuerpo de la norma aparecen Unicamente los dos primeros valores de n; el
tercero (0.98) se recomienda, en el Comentario, para secciones laminadas pesadas
y secciones soldadas fabricadas con placas laminadas.

La ec. 2.39 es muy parecida a la 2.29; también son muy semejantes los valores del
exponente n. Esto no es de extrafar puesto que ambas provienen de las mismas
curvas.

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de disefio

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan les esfuerzos
de disefio en funciéon de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de disefio-
relacién de esbeiltez para aceros Grado 50 (£, =3515 Kg/cm?); la del Reglamento del

D.F., con n=1.4, coincide casi con la del AISC, pues ambas provienen de la
segunda curva del SSRC; la diferencia para relaciones L/r pequefias, se debe a
que los factores de resistencia no son iguales.

Re/A (Kg/em?) NTC-RDF
Gr50,n= 2

NTC-RDF
Gr50,n=14

LRFD~AISCE3
2000 - Gr50

T H T T -
0 26 40 €0 4] 106 120 140 160 180 200
Refacion de esbeltez. KL4

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de disefio — relacion de esbeltez (RJ/A
- KUr).
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axal, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefo RyA, Fe=0.8, n=10, F,=2530 kg/cm’
KUR Re/A KUR Ro/A KLR Ro/A KUR RJA
kg/em® kgfem? kg/cm? kg/em”
1 2277 51 1746 101 1008 151 592
2 2277 52 1728 102 99% 152 587
3 2277 53 1711 103 485 153 | 581
4 2277 54 1694 104 974 154 575
5 2277 55 1677 105 %3 155 570
6 2277 56 1660 106 953 156 564
7 2277 57 1643 107 842 157 559
B 2277 58 1626 108 932 158 553
) 2277 59 1600 100 921 159 548
10 2277 80 1592 110 g11 160 543
1 2277 61 1575 111 901 161 537 |
12 2277 62 1559 112 891 162 532
13 2377 63 1542 113 882 163 527
14 2272 B4 1526 114 872 164 522
15 2264 65 1509 115 862 165 517
16 2255 66 1493 116 853 166 513
17 2246 67 1477 117 844 167 508
18 2236 68 1461 118 835 168 503
19 2276 69 1445 119 826 169 498 g
20 2215 70 1429 120 B17 170 434
21 2204 71 1413 121 808 171 489
22 2193 72 1398 122 799 172 485
23 2181 73 1382 123 797 173 480
24 2169 74 1367 124 782 174 476
25 2156 75 | 1352 125 774 175 472
26 2143 76 1337 126 766 176 467
27 2130 77 1322 127 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
29 2102 79 1292 129 742 179 455
30 2088 80 1278 130 734 180 451
31 2073 81 1263 131 726 181 447
32 2058 82 1249 132 719 182 443
33 2043 83 1235 133 711 183 439
34 2028 84 1221 134 704 184 435
35 2012 85 1207 135 697 185 431
36 1997 86 1194 136 683 186 427
37 1981 87 1180 137 682 187 424
38 1965 88 1167 138 675 188 420
39 1848 89 1154 139 668 189 416
40 1932 90 1141 140 662 190 413
a1 1915 91 1128 141 655 191 409
| 42 1899 92 1115 142 548 192 406
43 1882 93 1103 143 642 193 402
a4 1865 34 1090 144 635 194 359
45 1848 95 1078 145 629 195 395
46 1831 % 1066 146 623 196 392
a7 1814 97 1054 147 816 197 389
48 1797 98 1042 148 610 198 386
43 1780 ) 1030 149 604 199 382
50 1763 100 1019 150 508 . 200 379




Miembros en compresion (la columna aislada)

TABLA 2.3 Miembros en Compreston Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJA, Fr=0.9. n=14, F,=2530 kgicm’
KL/R RJA KUR RJA, KUR Rely KL/R RJ/A
kg/cm? kg/em® ka/em? kg/iem?
1 2277 51 1994 101 1214 151 688
2 2277 52 1880 102 1200 152 679
3 2277 53 1966 103 1186 153 671
4 2277 54 1952 104 1172 154 664
5 2277 55 1938 105 1159 155 657
6 2277 56 1923 106 1145 156 650
7 2277 57 1908 107 1132 157 643
8 2277 58 1893 108 1119 158 637
9 2277 59 1878 109 1108 159 630
10 2277 60 1863 110 1093 160 623
11 2277 61 1847 111 1080 161 617
12 2277 62 1832 112 1068 162 611
13 2277 63 1816 113 1055 163 604
14 2276 64 1800 114 1043 164 598
15 2274 65 1784 115 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1019 166 586
17 2269 67 1751 117 1007 167 580
18 2267 68 1735 118 995 168 574
19 2264 69 1719 119 984 169 568
20 2260 70 1702 120 972 170 562
21 2257 71 1686 121 961 171 557
22 2253 73 1669 122 950 172 551
23 2249 . 73 1653 123 939 173 546
24 2244 74 1636 124 928 174 540
25 2240—] 75 1620 125 918 175 535
26 2734 76 1603 126 907 176 530
27 2229 77 1587 127 897 177 524
28 2223 78 1570 128 887 178 519
29 2217 79 1554 129 877 179 514
30 2210 80 1538 130 857 180 509
31 2204 81 1521 131 857 181 504
32 2196 82 1505 132 847 182 499
33 2189 83 1489 133 837 183 495
34 2181 B4 1473 134 828 184 490
35 2173 85 1457 135 819 185 485
36 2164 86 1441 136 B10 186 481
37 2155 87 1425 137 800 187 476
38 2146 88 14098 138 792 188 472
39 2136 89 1393 139 783 189 467
40 2126 a0 1378 140 774 190 463
41 2115 a1 1362 141 765 191 458
42 2105 92 1347 142 757 192 454
43 2094 93 1332 143 749 193 450
a4 2082 94 1316 144 740 194 446
45 2071 95 1301 145 732 195 442
46 2058 96 1287 146 724 196 438
47 2046 97 1272 147 716 197 434
48 2034 98 1257 148 708 | 198 430
49 2021 %) 1243 149 701 199 426
50 2007 100 1228 150 693 200 422
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF»

Esfuerzo de Disefio RJA Fr=0.9. n=1.4, F,=3515 kg/cm’
KUR RoJ/A KLU/R RJA KL/R RJA KL/R RJ/A
kg/em’ kg/cm? kg/em? kg/em?
1 3164 51 2585 101 1366 151 722
2 3164 52 2560 102 1348 152 713
3 3164 53 2534 103 1329 153 705
4 3164 54 2508 104 1311 154 697
5 3164 55 2482 105 1293 155 689
6 3164 56 2456 106 1276 156 681
7 3164 57 2429 107 1259 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 €66
9 3164 58 2376 109 1225 159 659
10 3164 60 2349 110 1209 160 652
1 3164 61 2322 11 1162 161 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 837
13 3158 63 2268 113 1161 163 630
14 3155 64 2241 114 1146 164 623
15 3150 65 2214 115 1130 165 817
16 3146 66 2187 118 1115 166 610
17 3140 67 2160 117 1101 167 603
18 3134 68 2133 118 1086 168 ..-597
19 3128 689 2108 119 1072 169 591
20 3121 70 2079 120 1058 170 584
21 3113 71 2053 121 1045 171 578
22 3105 72 2027 122 1031 172 572
23 3006 73 2000 123 1018 173 566
24 3086 74 1974 124 1005 174 5680
25 3076 75 1949 125 992 175 554
— 2% | 3065 | 76 1923 | 126 | 979 176 548
27 3053 77 1898 127 967 177 543
28 3041 78 1872 128 954 178 537
29 3028 79 1847 129 942 179 532
30 3014 80 1823 130 931 180 526
31 3000 81 1798 131 918 181 521
32 2985 82 1774 132 907 182 516
33 2969 83 1750 133 896 183 511
34 2952 B4 1726 134 B85 184 505
35 2935 B85 1703 135 874 185 500
36 2917 86 1680 136 863 186 495
37 2899 87 1657 137 853 187 491
38 2880 88 1634 138 842 188 486
39 2860 89 1612 139 832 189 481
40 2840 a0 1590 140 822 190 4786
41 2819 )| 1568 141 812 191 472
42 2798 92 1546 142 803 192 467
43 2776 93 1525 143 783 193 463
44 2754 84 1504 144 784 194 458
45 27N 95 1484 145 774 195 454
48 2708 06 1463 146 765 196 449
47 2684 97 1443 147 756 197 445
48 2660 98 1424 148 747 198 441
49 2635 99 1404 149 739 189 437
50 2611 100 1385 150 730 200 433
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF -

Esfuerzo de Disefio RJA, Fr=09, n=2.0, F,=3515 kg/cm’
KUR Re/A KUR Ro/A KUR RJ/A, KUR RdA
kg/em? kg/em® kgicm? kg/em?
i 3164 51 2881 101 1548 151 770
2 3164 52 2861 102 1525 152 761
3 3164 53 2841 103 1502 153 752
4 3164 54 2819 104 1480 154 742
5 3164 55 2798 105 1458 155 733
6 3164 56 2775 106 1436 156 724
7 3164 57 2752 107 1315 157 716
8 3164 58 2728 108 1394 158 707
5 3164 59 2704 109 1373 158 899
10 3164 60 2679 110 1353 160 690
1 3164 61 2653 111 1333 161 682
12 3163 | _62 2627 112 1314 162 674
13 3163 63 2600 113 1294 163 666
14 3162 64 2573 114 1275 164 659
15 3162 65 2546 115 1257 165 €51
16 3161 3 2518 116 1235 166 644
17 3160 67 2490 117 1221 167 636
18 3159 68 2451 118 1203 168 629
19 3158 69 2433 19 1186 169 622
20 3157 70 2404 120 1168 170 815
21 3155 71 2375 121 1152 171 608
22 3153 72 2345 122 1136 172 601
23 3151 73 2316 123 1120 173 584
24 3148 74 2286 124 1104 174 588
25 3146 75 2257 125 1088 175 581
26 3142 76 2277 126 1073 176 575
27 3139 77 2198 127 1058 177 569
28 3135 78 2168 123 1044 178 563
29 3131 79 2139 129 1029 179 556
30 3126 80 2109 130 1015 180 550
31 3121 81 2080 131 1001 181 545
32 3115 82 2051 132 988 182 539
33 3100 83 2022 133 974 183 533
kY 3102 84 1993 134 961 184 527
35 3094 85 1965 135 948 185 522
35 3086 86 1837 136 935 186 516
37 3077 87 1909 137 23 187 511
33 3068 88 1881 138 911 188 506
39 3058 89 1853 139 899 189 501
4D 3047 90 1826 140 887 190 496
41 3036 o1 1799 141 875 191 430
42 3024 92 1773 142 864 192 485
43 3011 g3 1746 143 853 193 481
44 2997 94 1720 144 842 194 476
45 2983 95 1685 145 831 195 471
46 2968 95 1669 148 821 196 456
47 2952 57 1645 147 810 197 462
48 2335 98 1620 148 800 198 ° 457
49 2918 99 1596 149 7590 199 453
50 2500 100 1572 150 780 200 448
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TABLA 2.6 Membros en Compresion Axal, LRFD-AISC93

Esfuerzo de Disefio Ry/A, Fr=0.85. F,=2530 kg/cm’

KUR RJ/A KLUR Re/A KUR RJA KUR R/A
kg/em? kg/cm? kg/em’ kafem?

1 2150 51 1875 101 1257 151 658
2 2150 52 1865 102 1244 | 152 649

3 2149 53 1855 103 1231 | 153 641
4 2149 54 1845 104 1217 154 633
5 2148 55 1834 105 1204 155 624
6 2145 55 1823 106 1191 156 616
7 2145 57 1813 107 1177 157 609
8 2143 58 1807 108 1164 158 601
9 2149 ) 1791 109 1151 159 503
10 2139 60 1779 110 1138 160 586
1 2137 61 1768 M 1125 161 579
12 2134 62 1757 112 17111 182 572
13 2131 63 1745 113 1098 163 565
14 2128 &4 1734 114 1085 164 558
15 2125 65 1722 115 1072 165 551
16 2122 86 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 117 1046 167 538
18 2114 88 1686 | 118 1034 168 532
19 2110 69 1674 119 1021|169 525
20 2106 70 1662 120 1008 170 519
21 2101 71 1649 121 995 171 513
22 2096 72 1637 122 G83 172 507
23 2091 73 1625 123 g70 173 501
24 2086 74 1612 124 958 174 495
25 2081 75 1600 125 945 175 490
26 2075 76 1587 126 933 176 484
27 2070 77 1574 127 920 177 479
28 2064 78 1561 128 908 178 473
28 2057 79 1549 129 896 179 468
30 2051 80 1536 130 884 180 463
31 2044 &1 1523 131 872 181 458
32 2038 82 1510 132 860 182 453
a3 2031 83 1497 133 848 183 448
34 2024 84 1484 134 835 184 443
35 2016 85 1470 135 823 185 438
| 36 2009 86 1457 136 811 186 434
37 2001 87 1444 | 137 799 187 429
3B 1993 88 1431 138 788 188 424
39 1985 89 1418 139 776 189 420
40 1977 90 1404 140 765 180 416
41 1968 g1 1381 141 755 191 411
42 1960 @2 1378 142 744 192 407
43 1951 93 1364 143 734 193 403
a4 1942 | o4 1351 144 723 194 399
45 1933 85 1338 145 714 195 355
46 1924 % 1324 146 704 196 391
47 1915 g7 131 147 694 197 387
48 1605 98 1297 148 685 198 383
48 1895 99 1284 149 676 199 379
50 1885 100 1271 150 667 200 375
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TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISC93

Esfuerzo de Diseno RJA, Fr=0.85, F,=3515 kg/cm?
KU/R RJ/A KUR Re/A KUR Re/A KLUR R/A
kgicm? kg/lcm? kg/em? kg/cm®
4 2088 51 2470 101 1417 151 858
2 2087 52 2452 102 1396 152 649
3 2986 53 2433 103 1376 153 641
4 2084 54 2414 104 1355 154 633
5 2982 55 2395 105 1334 155 624
) 2980 56 2376 106 1314 156 616
7 2977 57 2356 107 1294 157 609
8 2974 58 2336 108 1274 158 601
9 2570 59 2316 109 1254 159 593
10 2966 60 2296 110 1234 160 585
1 2051 61 2276 111 1214 161 579
12 2956 62 2256 112 1194 162 572
13 2951 63 2235 113 1175 163 565
14 2945 64 2215 114 1154 164 558
15 2939 65 2194 115 1134 165 551
16 2932 66 2173 116 1115 166 544
17 2925 67 2152 117 1056 167 538
18 2918 68 2131 118 1077 168 532
19 2910 69 2110 119 1059 169 525
20 2902 70 2088 120 1042 170 519
21 2893 71 2067 121 1025 171 513
22 2884 72 2045 122 1008 172 507
23 2874 73 2024 123 992 173 501
24 2865 74 2002 124 976 174 495
25 2854 75 1980 125 G680 175 490
26 2844 76 1958 126 945 176 484
27 2833 77 1937 127 830 177 479
28 2821 78 1915 123 916 178 473
29 2810 79 1893 129 901 179 468
30 2797 80 1871 130 888 180 463
31 2785 81 1849 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 851 182 453
33 2759 83 1806 133 - 848 183 448
34 2746 84 1784 134 835 184 443
35 2732 85 1762 135 823 185 438
36 2718 86 1740 136 811 186 434
37 2703 87 1718 137 799 187 429
38 2688 B8 1696 138 788 188 424
38 2673 B9 1674 139 776 189 420
40 2658 a0 1653 140 765 190 416
41 2642 91 1831 141 785 191 411
42 2626 92 1609 142 744 192 407
a3 2610 93 1588 143 734 193 403
o 2583 94 1566 144 723 194 399
45 2577 g5 1545 145 714 195 305
46 2560 95 1523 146 704 196 391
47 2542 a7 1502 147 694 197 387
48 2525 98 1487 148 685 198 383
49 2507 29 1459 149 676 199 379
50 2489 100 1438 150 667 200 375
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EJEMPLO 2.3 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =
1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion del grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccidn H formada por tres placas soldadas. El acero

tiene un limite de fluencia F,=2530 kg/cm?.

1pc= 1.9L L

h=2158 | ~—-=-—-  hl et 4=254

}_II_

I te=1.11 Acolaciones, en cm

b=254

191 _ |

-

Fig. E2.3-1 Columna del ejemplo 2.3.

Se ensayara una seccion H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene las
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, v las propiedades
geométricas siguientes: 4,=120.77 cm?, r,. =r, = 6.57 cm.

Accibn de disefio: P,= 130 x 1.4 = 182.0 ton.

1.4 es el factor de carga que se especifica en la ref. 2.37 para construcciones
del grupo B, bajo cargas muertas y vivas combinadas.

Normas lécnicas complementarias del Reglamento de Construcciones para el
D.F. (ref. 2.2).

Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2).

Patines: b/2t, =25.4/(2x1.91)=6.65 <830//2530 =16.5

Alma: hft, =21.58/1.11=19.44 < 2100/v2530 = 41.8

La seccion es tipo 1, 2 0 3. El pandeo local no es critico.

2En este ejemplo, y en los que siguen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia
a tablas y ecuaciones de laref. 2.2. Su origen se estudia en el capituio 3.
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Resistencia de diseno

El estado limite es de inestabilidad por flexién, y como la seccion transversal
de la columna es H, la resistencia de disefio se evalua con la ec. 2.29:

/ . leSOO, 2530
°E 6.57 Y20390007°

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4.

F.AF, i
- _2530x120.77x0.90x 107 _ o0 o

G+ -015")"  (1+0.853* —0.15° )"

F A, Fp=2530x120.77 x0.9 x 107 =275.0ton > 193.5

Por consiguiente:
=193.5t0n > P, =182.0ton

La resistencia de diserio, R_, es 6.3 por ciento mayor que la accion de disefio
P, la seccion ensayada es correcta (R, /P, =193.5/182.0 =1.063).

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las
resistencias de disefo por unidad de area, R, /A4, , para relaciones de esbeltez
comprendidas entre 1 y 200, con F,=0.9, para acero con F, =2530 kg/cm® y
n=14.

KL/r =1.0x500/6.57 = 76

R, =1.603 ton/em®, R_=1.603x120.77 =193.6 ton

T

La pequeiia diferencia en los dos valores de la resistencia de disefio se debe
a que se entro en la tabla con KL[r = 76, y la esbeltez real es 76.1.

b) La columna esta formada por tres placas laminadas: n = 1.0.
~ 2530
© 1+0853-0.15

(De la tabla 2,2, para KL[r=76, R /4, =1337 kgicm’, R =1337x120.77x10"
=161.5ton ).

x120.77x0.90x107 =161.5 ton

En este caso, R_=161.5ton < P, =182.0ton.
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La seccioén no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887).

La resistencia de la columna hecha ¢on placas laminadas es 16.5 por ciento
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.5/193.5

0.835).

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24).

Clasificacion de la seccion.

Patines: bf2t, =665 < A, =797/42530 =15.8

Alma: hft_=19.44 < A =2121/12530 =422

La seccion es “no compacta”; no hay pandeo local prematuro.
P Yy P P )

Resistencia de disefo.

A, =0853<15 R =4.4[0.658" JF, =085x120.77x0.658°*" x2.53
=191.5ton > P, =182.0ton

La seccion ensayada es correcta.

¢, = 0.85 es el factor de resistencia.

La resistencia de disefio es casi igual a la que se obtiene con las normas de
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto
es asi porque la ecuacion de la ref. 2.2 con n= 1.4 proviene de la curva 2 del
SSRC, y las ecuaciones de la ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida.

El problema puede resolverse también utilizando la tabla 2.6.

En la ref. 2.24 se tratan igual las columnas hechas con placas cortadas con
oxigeno que las formadas por placas laminadas.

Normas AISC-ASD 89 (ref 2.3).

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en
condiciones de trabajo, no su resistencia de disefio. Tambien se tratan igual
los dos tipos de columnas de este ejemplo.

(KL/7),+ =76 (se obtuvo arriba).
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Relacion de esbeltez que separa el pandeo elastico del inelastico:

');‘_,2 2 2
c = |? E:J”E=126.1
F V2530

Como KL/r=76<126.1, el pandeo se inicia en el intervalo ineldstico, y el
esfuerzo permisible se determina con la ec. 2.37:

F, = I—M F, = l—i—; 2530 = 2070 kg/cm~
207 [ 2%126.1°

5+3(KL/r)_(KL/r)‘__5_+ 3x76 767

cs== : -=1.87
3C, 8C 3 8x126.1 8x126.1°

F, =2070/1.87=1107kg/cm®. Este valor puede obtenerse directamente de
unatabla F, — L/r (ref. 2.3).

Resistencia de la columna, en condiciones de trabajo = AF, = 120.77 x 1.11 =
134.1 ton.

Para comparar las normas AISC-ASD (ref. 2.3) con las dos que se emplearon
antes, se determina la carga critica, con el esfuerzo critico calculado arriba
(sin coeficiente de seguridad):

P, = AF, =120.77x2.07=250.0 ton

Esta carga critica es bastante mayor que las resistencias de disefio
determinadas con los otros dos métodos, porque la curva correspondiente a
la ec. 2.37, sin coeficiente de seguridad, se acerca a la curva 1 del SSRC.

Aplicando la ec. 2.29 (ref. 2.2) con n = 2, con lo que se obtiene la curva 1 del
SSRC, se llega a R, = 222.4 ton, que se aproxima a las 250 ton determinadas

arriba, pero sigue siendo menor (222.4/250.0 = 0.890).

Este es un ejemplo de cémo la curva tnica de las normas AISC para disefio
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que estan claramente del
lado de la inseguridad.

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresion de las columnas de la Fig.
E2.4-1, utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las
columnas tienen la misma seccion transversal y carecen de soportes laterales
intermedios. Considere dos aceros, A 36 (F, = 2530 kg/cm?) y grado 50 (F,
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= 3515 kg/cm?), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con
placas laminadas. Suponga, sin demostrario, que el pandeo local no es
critico en ningln caso.

¥ (1) {2) (&3] 4)
N 1 i
P S S .
——— 4 1.27
—iicoes T
20 3 om ' 1_7;-_75 L=40m
_l_ 4.27
203em , | ‘
e .- B --%
i 1 t
A =6573cm?
=877 cm CASQO 1 2 3 a
ry = 5.20 cm
Kigor. | 1.0 0.7 2.0 0.5
Keecom| 1.0 0.8 2.1 0.65
KL/ry 77 &2 162 50

Fig. E2.4-1 Seccion transversal y condiciones de apoyo de
las columnas del ejemplo 2.4.

Como r, <r_y la longitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeo
se presenta, siempre, por flexion alrededor del gje y.

En la Fig. E2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva K
teéricos y recomendados para disefio (Fig. 2.11), y las relaciones de esbeltez
criticas, calculadas con fos valores recomendados.

La tabla siguiente contiene las resistencias de diserio calculadas, en ton.

Ref 2.2 Ref. 2.24
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50
Lam.’ Sold. 2 Lam.’ Sold. 2

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3

2 120.4 102.5 150.9 1246 1155 148.3

3 40.2 35.0 419 69.5 376 3786

4 1320 1159 171.6 137.6 124.0 163.6

Notas:

1 Perfil laminado.
2 Perfil hecho con fres placas soldadas.

En las Normas Tecnicas Complementarias del Reglamento del D. F. (ref. 2.2)
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la
ref. 2.24 se emplea una sola formula para todas las columnas, cualquiera que
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sea la forma de sus secciones transversales y el metodo que se haya seguido
para fabricarias.

Las dos referencias arrojan resultados muy parecidos cuando se aplican a
perfiles laminados, para los dos aceros; esto es natural porque las ecuaciones
de ambas provienen de la curva 2 del SSRC. En cambio, la ref. 2.32
sobrestima de manera importante la resistencia de las columnas hechas con
placas soldadas.

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de disefio en compresion axial de una
columna de 6.00 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la fig.
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para
flexion alrededor del eje "y” y empotrados respecto al eje “x". El esfuerzo de
fluencia del acero es F_ = 3500 kg/cm?,

ho = 28.1
y!
1 i
t=0.95 , 3
- :
1
i
i
- 1 =
h1 =58.1 -———i ------ i d=60
E
]
t
0.95 :f-_ .
- o |
0.95 0.95 Acotaciones, en cm.
b= 30

Fig. E2.5-1 Seccién transversal de la columna del ejemplo 2.5.

— a) Diserio con las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento
del D.F. (ref. 2.2)

Clasificacion de la seccion (Tabla 2.3.1,_ ref. 2.2)

Placas horizontales: h,[t=28.1/095=29.6 < 2100/\/?‘7 =35.5
Placas verticales: h [t =58.1/0.95=61.2 > 35.5
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccion, los
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iquales a las
dimensiones libres teoricas.

Puesto que las relaciones ancho/grueso de las placas verticales exceden el
limite correspondiente a las secciones tipo 3, la columna es tipo 4. Como
todos los elementos planos estan apoyados en sus dos bordes (son
atiesados) el disefio debe hacerse teniendo en cuenta las recomendaciones
del art. 2.3.6.2 de la ref. 2.2.

Las caracteristicas geomeétricas de la seccién transversal total son:
4,=1673%9cm’, I =80,745cm*, [, =27573em*, r, =22.0cm, r,=128cm

Modo de pandeo. Elpandeo es por flexion o torsion puras; no hay interaccion
(art. 2.5.3). N

Como la seccién transversal de la columna es en cajon, de paredes no muy
delgadas, es casi seguro que su forma critica de pandeo es por flexion,
alrededor del gje centroidal y principal al que corresponde la mayor relacion
de esbeltez; sin embargo, con fines ilustrativos se estudia la posibilidad de
que el pandeo sea por torsion (este caso no esta incluido en la ref. 2.2).

44l 4(29.05x59.05)(0.93)

= 63,460 cm*
S 2(29.05+ 59.05)

J

La contribucion de la resistencie al alabeo es despreciable en secciones en
cajon.

Ec. 2.5: P = rEl, = 807457°F x107° =18,055 ton

KLY (0.5x600)

mEl, 2 P

&KLY (x600) 2 2

x10™ =292.9 ton

: ’ -3
Ec.27.  p_o|ZEC gyl L G/ _63460xGx167.39x10
©OLKL) rio+ 1, )/A 80745 + 27573
= 76908 ton

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y. Como se esperaba, P,.
es mucho mayorque P, y P, .
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbeltez critica

K =0.5 (extremos empotrados), K =1.0 (extremos articulados). Se han
tomado los valores tedricos de los factores de longitud efectiva.

(KL/r), =0.5x600/22.0 = 14
(KL/r), =1.0x600/12.8 = 47

Es critica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabia desde que se
determind que la columna se pandea por flexién alrededor de ese eje.

DETERMINACION DE L A RESISTENCIA DE DISENO

La seccién transversal de la columna es tipo 4; en la determinacion de su
resistencia deben tenerse en cuenta los estados limite de inestabilidad por
flexion y por flexién y pandeo local.

Obtencion del factor de pandeo focal Q. La seccidn esta compuesta
exclusivamente por elementos planos atiesados, por consiguiente, Q =1.0 y

0 =0,, que se calcula de acuerdo con el art. 2.8.1.1.

Anchos efectivos

Placas horizontales. Su relacion ancho/grueso no excede de la
correspondiente a las secciones tipo 3, de manera que b, =b=28.1cm.

. 2 4
Placas verticales. b, = 734'[1 244 Jsb

NASRCOY

En ia ref. 2.2 aparece esta misma ecuacion, con los coeficientes ligeramente
redondeados, en ella se indica que es aplicable a patines de secciones
cuadradas o reclangulares huecas, pero, en realidad, lo es a cualquier placa
atiesada uniformemente comprimida.

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en
compresion axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por
flexion combinados, el esfuerzo f de la ecuacion anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, del material.
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2 - 544
b, = '734"0'95(1- 2 ]: 37.3em < 58.1
V3500 61.2+/3500

A, =4, -2 (b-b,)t=1673-2(58.1-37.3)x0.95=127.87 cm®
0, =A4,/4,=127.87/167.39=0.764, Q=Q, =0.764

(KL/r). = 6340/ ,JOF, = 6340//0.764x3500 = 122.6

(KL/F)ee =47 < (KL/r). =122.6 .- La resistencia de disefio se determina con
laec 2.47, art. 2.8.1:

(K/r) J
R =QAF |1 -——-x |F,
= { A2/ |
472

=0.764x167.39x3500{ 1 -
2x122.6°

}c 0.75x107°

=311.0ton

La resistencia de disefio en compresion axial de la columna es R, =311.0 ton.

b) Diserio con las especificaciones AlSI 91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3).

La seccidn no esta sujeta a pandeo por torsion o flexotorsion:

2 2 . F
. EE,=K€=9IIOKg/cm‘ > —
(KL/r) 47 2

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo P, calculada arriba, entre el
area de la seccion transversal de la columna.

Fn  1541x10°

=9206 kg/cm”
“ A 167.39 4

La diferencia proviene del redondeo de los resultados®.

F,=F,(1-F, /4F,)=3500(1 -3500/4x 9110) = 3164 Kg / cm’

El area efectiva es la correspondiente a una compresion f = 3164 kg/cm’.

* En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuacion siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art.
2672,
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37 39 3
Placas horizontales: 7 = 1'03'[2] i = 1.052 % 29.6 3164 =0.613 < 0.673.
Je W NE 40 E

Las placas horizontales son completamente efectivas.

1.052 5 (3164

Placas verticales: 7 = x61.2 =1.268 > 0.673.
Va.0 E
0O/ 0072
_1-022/2 1 0._~/1.268=Q652
A 1.268

b, = pb=0.652x58.1=37.87 cm

A, =167.39-2(58.1-37.87)0.95 =128.95 cm®

Este valor es muy parecido al que se obtuvo arriba.
Las expresiones para calcular el ancho efectivo b, se estudian en el Capitulo

3.

P = AF =128.95x3164x10" = 408.0 Ton
R, = F,P, =0.75x 408.0 = 306.0 ton

Se ha tomado F,=0.75 para comparar los resultados con el obtenido con la
ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia ¢ =0.85).

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de disefio muy
parecidos (306/311=0.984).
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2.7 PANDEO POR FLEXOTORSION
2.7.1 Resistencia de Diseno

Las columnas de seccion transversal asimétrica o con un eje de simetria, como los
angulos y las secciones T, y las columnas con dos ejes de simetria, pero baja
resistencia a torsion, como las secciones en cruz, pueden fallar por pandeo por
torsion o flexotorsion (art. 2.5).

Estos estados limite no se tratan en la ref. 2.2; en las refs. 2.23 y 2.24 se cubren en
sendos apéndices.

2.7.1.1 Especificaciones AISC para disefio por factores de carga y resistencia
(ref. 2.24)

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de
pandeo por torsion o flexotorsion es ¢_P,, donde:
|

@, = factor de reduccion de la resistencia = 0.85. -
P, = resistencia nominal en compresion = 4, F, {2.40)

= o

A4, = area total de |la seccidn transversal.

El esfuerzo critico nominal F,, se determina como sigue:
a)Para 4,0 <1.5, F, =0[0.658%% JF, (2.41)

b) Para 4,40 >15, F, =[0j7 7}1 (2.42)

e

En las expresiones anteriores,
A, = JF, /F. (2.43)

QO es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos planos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24), vy se
calcula como se indica en el inciso 2.8.1.1 cuando alguno, o algunos, de ellos, son
tipo 4.

El esfuerzo critico de pandeo elastico por torsidn o flexotorsion, F,, se determina
con las ecuaciones:

a) Secciones con dos ejes de simetria: Ec. 2.63.

b) Secciones con un eje de simetria (se ha supuesto que es el x) Ec. 2.60.

c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsion,
F,, es igual a la menor de las raices de la ecuacion ctbica:
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(F.- FF.-F,JF -F.)-F2(F, —Fﬂ{ﬁjﬁ ~F(F,-F, {‘—) =0 (2.44)

Ty Yo

Esta es la ec. 2.4 escrita en términos de esfuerzos.

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas
ecuaciones. F y o se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos.
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2.8 DISENO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS*

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una
relacion ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el
disefio en la iniciacion del pandeo local que se presenta, en general, bajo cargas
menores que la critica de la columna y la de colapso de las placas, por o gue para
obtener disefios econdmicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interaccion del pandeo local de las
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reduccion de la resistencia de la
barra comprimida.

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 2.12 y
2.27, para pandeo eiastico e inelastico, respectivamente.

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo critico de conjunto tiende hacia o, cuando
disminuye la relacién de esbeltez, y para L/r = 0, o, es igual a o,. Sin embargo, el

pandeo local hace que las columnas muy cortas, compuestas por placas delgadas,
fallen bajo esfuerzos medios menores que o, ; su esfuerzo medio critico, para una

relacion de esbeltez muy pequefia, puede expresarse como Qo , donde Q es un

coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo
local, depende del esfuerzo de fluencia del material, de las relaciones b/t de las
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo.

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelastico se
representa con una curva de transicién narabolica que se inicia en o, = Oc,, para

L/r =0, y es tangente a la hiperbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en:

) (QC"‘- )2 LV
7. =00, WH (2.49)

Ef esfuerzo de fluencia o, se ha sustituido por Qo .

Haciendo o, igual a Qo /2 y despejando la relacion de esbeltez, se obtiene la
abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo elastico:

: (2.46)

* Algunos aspectos de este articulo requiren informacion contenida en el Capitulo 3, en el que se trata
el disefio de placas esbeltas comprimidas basade en la resistencia posterior a la iniciacion del
pandeo.
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lL.a ec. 2.12 no se madifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que
se pandean en el intervalo elastico bajo esfuerzos suficientemente pequefos para
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lamina
delgada.

2.8.1 Normas Técnicas Complementarias para Diselio y Construcciéon de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervaio elastico, el esfuerzo critico se
calcula con la ec. 2.30; en el intervalo inelastico, Ia ec. 2.47 sustituye a la 2.31. Por
consiguiente, la resistencia de disefio que corresponde al estado limite de flexion y
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones:

. : 20,120,000

Si KLjr2(KL/r), R =222 4 F, 2.30

! /r>( /)c Rr (KL/}’)Q ArF ( )

, . (kL/r) }

Si KL/r <(KL/r).. R.=QAF,|1-—2_|F, (2.47)
frtii) 2(kL/r)

(KL/r). = 6340/ JOF, ; F,=0.5.

El drea 4,, y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la seccién -

transversal completa de la columna; (KL/r). es la relacion de esbeltez que separa el -
pandeo elastico del inelastico (ec. 2.46).

2.8.1.1 Calculo del coeficiente 0

La determinacion de Q depende de la manera en que las placas que constituyen la
columna estén apoyadas en sus bordes longitudinales; se utilizan tres
procedimientos diferentes, segun que todas estén atiesadas, es decir, soportadas en
los dos bordes, que no lo esté ninguna, o que la seccion esté formada por placas de
los dos tipos, unas atiesados y otras no.

(a) Todas las placas son atiesadas

En la Fig. 2.31a se muestra la seccion transversal de una columna en cajon,
formada exclusivamente por elementos planos apoyados en los dos bordes.

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axialmente, falla
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de
fluencia, o ; su capacidad maxima de carga es:

F.=A4c,



82 Miembros en compresién (la columna aislada)

L
J.

s

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes
delgadas

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local
bajo esfuerzos menores ciue el de fluencia; introduciendo el factor Q, su resistencia
maxima se expresa como”:

P,. =Qdo, (2.48)

Por otro lado, la carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al producto
del esfuerzo de fluencia por el area eiectiva correspondiente a ese esfuerzo, de
manera que la carga total que puede soportar una columna corta formada
exclusivamente por elementos planos atiesados es:

P = 4,0, (2.49)

Mar

donde 4, es la suma de las areas efectivas de todas las placas que componen la
seccion.

Igualando los segundos miembros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene:
A
Qdo,=A,0, .0=0Q,= ;f < ) (2.50)

Q. depende de las caracteristicas geométricas de la seccion de paredes delgadas,
por lo que recibe el nombre de factor de forma.

* La ecuacion 2.48 es valida para cualquier columna corta de paredes delgadas, independientemente
de que los elementos pianos que la forman estén atiesados o no' lo que varia de un caso a otro es la
manera como se calcula el factor 0.
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(b) Ninguna placa es atiesada

La falla por pandeo local de columnas cortas formadas Unicamente por elementos
planos no atiesados (secciones transversales en anguio o en T, Fig. 2.31b) se
presenta bajo una carga axial de intensidad:

Pmd.r = GcrA

donde o, es el esfuerzo de pandeo del elemento de relacidon ancho/grueso mas
elevada.

Igualando el segundo miembro de la ecuacion anterior con el de la 2.48 se llega a:

4o, =Q4c, .Q=Q, = (2.51)

o

y

o, se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

(c) Unas placas estan atiesadas y otras no

La capacidad maxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no
atiesada mas débil, bajo un esfuerzo o_. En ese instante, el area efectiva A, esla
suma de las areas totales de todos los elementos no atiesados, mas las areas
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la
placa no atiesada mas débil, es decir, con o, .

La carga maxima que pueden soportar las columnas de este tipo es:
P.=0c_A

mdx ertef
Dividiendo sus dos miembros entre el &rea total 4, y mutltiplicando y dividiendo el
segundo por o, la ecuacién anterior toma la forma:

P - At’f o _O-lz.A*‘f 0-"0'

cr ¥
A A o, A o y

Introduciendo O, y Q, (ecs. 2.50 y 2.51) se obtiene, finalmente,
Pmri.t = QnQ:Ao.y = QAU}
donde

0=0,0, (2.52)

En resumen, el coeficiente O se determina de alguna de las maneras siguientes:

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, 0
se obtiene dividiendo el area efectiva de disefo, determinada con los anchos



84 Miembros en compresion (la columna aislada)

efectivos de disefio de esos elementos, entre el area de la seccion
transversal. El area efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia
o.. Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 3. 0 se

designa, en este caso, Q, .

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no
atiesados, Q se calcula dividiendo el esfuerzo critico en compresion, o,,, del

elemento mas débil de la seccidon transversal (el que tiene la relacion
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia o,. Los calculos se

hacen de acuerdo con el Capitulo 3. Al coeficiente Q se le llama Q,. (En el
art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el disefio de angulos aislados
comprimidos). '

3. En miembros que contienen algunos elementos planos atiesados y otros no
atiesados, el coeficiente Q es el producto de un factor de esfuerzo, Q,,
calcuiado como se indica en 2, multiplicado por un factor de area, Q,,
obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de o, el esfuerzo con el que se
determind Q, e incluyendo en el area efectiva el area total de todos los
elementos no atiesados.

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24)

Tanto si se emplean esfuerzos permisibles (ref. 2.3) como factores de carga y
resistencia (ref. 2.24), las columnas de paredes delgadas se dimensionan con los
criterios del articulo anterior. En la ref. 2.24 cambian las expresiones para pandeo
de las columnas.

Las ecuaciones que se recomiendan en la ref. 2.24 para calcular los esfuerzos
criticos son: -

(a) Para 2.0 <1.5: E, = 0[0.658% JF, (2.53)
(b) Para 4.J0 >1.5: F, =(0'i77]ﬂ (2.54)

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha
introducido el factor O; la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro 4,
que separa las dos formas de pandeo.

Para determinar la resistencia de disefio se utilizan el area total de la seccidn
transversal de la columna y las propiedades geométricas correspondientes a ella.
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para disenar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexion; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsiéon o por flexotorsion (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningun eje
de simetria) es preferible emplear las especificaciones de! AlSI que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicabie el
meétodo del art. 2.7.

2.8.3 Especificaciones AlSI (ref. 2.39)

Aunque el método basado en el factor O se ha utilizado con éxito para disehar
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento mas preciso (ref. 2.34).
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el
empleo de @ puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relacidon de esbeltez de la.
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relaciéon de esbeltez pequefia. Esto ha hecho
que, a partir de 1986, el metodo haya desaparecido de las normas del AlSI.

Para tener en cuenta la interaccién pandeo de conjunto-pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue:

1. Se determina el esfuerzo critico de conjunto de ia columna, con las .
dimensiones de su seccién transversal completa.

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccion, utilizando el esfuerzo obtenido
en 1.

3. Se determina la resistencia de disefio multiplicando el esfuerzo del paso 1 por

el area neta calculada en 2.

Cuando el disefio se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino analogo.

2.8.3.1 Diseno por factores de carga y resistencia (ref. 2.39)

A continuacion se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
disefo de columnas de lamina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las
acciones es una fuerza de compresién axial que pasa por el centroide de la seccion
efectiva, determinada con el esfuerzo F, que se define mas adelante.

La resistencia de disefio en compresion axial, ¢_P,, se caicula como sigue:
¢, =0.85
P, = AF, - (2.55)



86 Miembros en compresién {la columna aisladal

donde:
¢. = factor de disminucion de la resistencia.

A, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F,.

F, esigual a°

Si 4, <15, F,=0.658")F, (2.56)

Si i >15, Fn=[0‘gz7}Fy (2.57)
F

A= | 2.58

=7 (259

F. es el menor de los_esfuerzos criticos de pandeo elastico por flexién, torsion o
flexotorsion, determinados como se indica mas adelante.

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsién o flexotorsion

En columnas de seccion transversal cerrada, o con dos ejes de simetria, o con otra
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no estan sujetas a pandeo por
torsion o flexotorsion, el esfuerzo critico de pandeo elastico, F,, se calcula con la
expresion:
'E
F =— (2.59)
(KL/ry

Esta es la férmula de Euler escrita en términos de esfuerzos (ec. 2.12).

Columnas de seccion transversal con dos o un eje de simetria, sujetas a
pandeo por torsién o flexotorsién

En este caso, F, es igual al menor de los valores dados por las ecs. 2.59 y 2.60.

= %{—[(oa +0,)- \/(0'm +0,) —4Ho, 0, } (2.60)

Alternativamente, puede obtenerse una estimacion conservadora de F. con la
ecuacion:

F =—"e” (2.61)

® En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AISI adopto las formuilas det AISC (ref. 2.24) para
calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas.
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En ias ecuaciones anteriores:

r, = radio polar de giro de la seccion transversal alrededor del centro de
. . . , 1 +1, ,

torsion, elevado ai cuadrado = r; +r  +x; = '—A'—+x5

x, = distancia entre los centros de gravedad y de torsién, medida a lo largo
del eje principal x.

H = 1_(-\’0/"0)_

o = "L (2.62)
(KILJ/rl' )-

o= —|gre TEC (2.63)
Arg (K.L,)

.

En secciones con un solo eje de simetria, en las ecuaciones anteriores se ha
supuesto que es el x.

Todas las propiedades anteriores corresponden a la seccion transversal completa de
la columna. '

Si la seccion tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexién alrededor de alguno
de los ejes centroidales y principales, o por torsion. En ese caso, x,=0, H=1,yla

ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporcioria el esfuerzo critico de pandeo por
torsion.

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
terminos de esfuerzos criticos, en lugar de cargas criticas.

En el inciso 3.10.1.2.3 del Capitulo 3, se indica cdmo calcular las areas netas
efectivas.
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2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35 y 2.36" se dan recomendaciones para el disefio de angulos aislados
en compresién. Aqui se reproducen las de la segunda referencia.

La resistencia de disefio es ¢_P,, donde:

c'n?

. =0.90
P. = AF

" cr

a) Para 4,./0 <1.5:

_ Q(O_ngoii )F (2.64)
b) Para A.,/0 >1.5:
£, =[O'§Z 7]& | (2.65)
i KL E
‘ rnVE

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y Q el factor de
reduccion por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes:

s.§<0446}E 0=10 (2.66)
Si 0.446 f——<—<0910/ 0=1340- 076121’ (2.67)

E 0.534E
si 250910 2.68
- F). Q= F.) (2.68)

b es el ancho total del ala mas grande del angulo y ¢ su grueso.

Con las expresiones anteriores para el célculo del esfuerzo critico de compresion se
revisan los tres estados limite que pueden regir el disefio de angulos comprimidos:
pandeo por flexidbn general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo
general por flexotorsion.

El factor Q tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de ias expresiones para
calcularlo (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capitulo 3. Aqui se han escrito en
forma adimensional.

"Enelan. 1.12, Capituto 1, se hace referencia a las normas para disefio de angulos aislados.
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En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsidén se aproxima
con el factor de reduccion @, y aunque en columnas relativamente cortas de seccion
no esbelta, en las que 0=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado
que el error que se comete al ignoraro no es significativo, por lo que ese efecto no
se incluye en las recomendaciones para disefio de angulos sencillos.

El criteric para disefiar &ngulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para
columnas de paredes delgadas, de hecho las ecs. 2.64 y 2.65sonla 241y 242y
también son iguaies las expresiones para calcular el factor Q.

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de disefio en compresion del angulo de 10.2 x
0.95 cm (4" x 3/8"), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m
y 2 m. Suponga que las fuerzas estan aplicadas en los centros de gravedad
de las secciones extremas. El acero es A36 (F, = 2530 kglcmz). La barra

esta articulada en los dos extremos.

289 ,
}‘—’: A= 18.45 cm?
_ ' - 4
y ) _\ : Iyx=288.5cm
1 |y =745 cm4
[ X
: rx=395cm
\ : ry =2.01 cm
1
- 4
' Ca=435cm®
' Xo=3.42
| G 0 cm
1
' £
1
R I VN \ \ 0.95

AN o> Acotaciones en cm.

Fig. E2.6-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.6.

Clasificacion de la seccion
bft=10.16/095=10.7 < 640/.[F, =12.7
La seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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al Ly=L,=1,=400m

_Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de

pandeo elastico, F,, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo por
flexion alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsion.

ry= X2+l +r =4/3.427 +3.95% +2.01° =560 cm

2 2
H=1-]2 =1—-(&J = 0.627
A 5.60

KL/r, =400/3.95=101, KL/r, = 400/2.01=199

nE Tk

Ec. 2.62: o,= K- F "~ 1or =1973 kg/cm’
o = TE__so8 kg/cm?’
7 (KL/ n
2 2
Ec. 263  o=—|G/+ZES o1 _l784000x5.87+ 27 E
(KLY | 1845x5.60 (1x 400)
= 7965 kg/cm® o

La contribucién de la resistencia a la torsion por alabeo es muy pequeia; si no
se tuviese en cuenta, se obtendria o, = 7956 kg/cm®.

Ec. 2.60:
o = Ll:(o'u +0,)- ‘/(cra +o,) —4Hcrexa,:|

° 2H

= ———[(1 973+ 7965)— (1973 +7965)% —4x0.627x1973 7965}
2% 0.627

=1782 kg/em’

Es critico el pandeo por flexion alrededor del efe v.

Ref. 2.24:
F
_KL [F, _1.0x400 2530 .
w VE 201z V E
Fcr=[9%JFy (202877 J2530 446 kg/em’ Ec. 2.34

Resistencia de disefio = ¢, AF, =0.85x18.45x446x107 =6.99 ton
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m’E 7E

o, = — = —— = 4763 kg/cm® ' Ec. 2.62
(k1/r) 65
o, = u3 — = rE; = 1138 kg/cm’
" (ke P 133
o, = G 0.093£ =1050 Kg / cm’ Ec. 2.63

T AR 2.6x3.92x4.20

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =0.

0. =5 (0w +0)-lo. +oV ~4Ho 0|

1
T 2x0.663
=967 kg/cm’ Ec. 2.60

[(4763+1050)—J(4763+1050)2 —4x 0.663x4763x1050]

Puesto que o, (ec. 2.60) es menor que o, la forma critica de pandeo es por
flexotorsion, y F,=967 kg/cm®.

F,
A= = Jﬂ =1.907>1.5
F, V967 .

S F = [0'877 JFJ_ = (10'9807772 j351 5 =848 kg/cm’ Ec. 2.57

[ 112
Area efectiva. Es la que corresponde a F, =848 kg/cm?.

1.052(bY | f _ 1.052 [6.87) 848
A=—r|— J—= ,} =0.832 > 0.673; b, =
Jk (:) E Jo.43l027)V E e = P

p={1-022/2)/4=(1-022/0.832)/0.832 = 0.884
Ancho efectivo de cada ala: b, =0.884x6.87=6.07cm.

Area efectiva:
A, =4,->(b-b)=392-2(6.87-6.07)0.27 = 3.49 cm’

Resistencia nominal.
P, =AF, =349x848x107 =2.96 ton Ec. 2.56

Resistencia de disefio: ¢.P, =0.85x2.96 =2.52 ton.
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Ref. 2.36:

b_687 _ss4 > 0910 |5 =219
t 0.27 Fy

Q se determina con la ec. 2.68:

_ 0534E _ 0.534E
U F,(bfr)  3515%25.47

F
A =.[_(_L_ _y=_2_.0i ﬂ=1.762
¢ r:z'vE l.SOfrv E

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

=0.480

Q

A J0=1221 < 1.5
. F, =0l0.658%% JF, =0.480{0.6580 02"} 51 5

= 904 kg/cm’ Ec. 2.64
Resistencia de disefio: ¢ _AF, =0.90x3.92x904x107> =3.19ton.

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.19/2.52=1.27).

EJEMPLO 2.8 Calcular |a resistencia de disefio de la columna de la Fig. E2.8.1% EI

acero tiene un limite de fluencia F, = 3515 kg/cm®. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexion alrededor de los
ejes x, y, y para torsion.

y
! P
0.390| 0 152
— FR =0238]
150

3
B
l
[ )

g

X A=912an?
L 1x=510.1 ami®
TP_L Iy = 26 68 om®
i+ I 1y =7 48 cm
03907 0_3%E — rys1709em
o o Ca= 2589 om
| 10 16 Acotaconesencm  J=0071em?

Fig. E2.8-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.8.

® En estructuras reales no se utilizan secciones como |a de la figura para trabajar en compresion; se
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes delgadas.



Miembros en compresion (la columna aislada) 91

Ref. 2.2:
(KL/r), = 6340/ fF, =126 < KL/r, =199

Resistencia de diserio (ec. 2.30):

R, = 20120000\ _ 20120000 ¢ 45 0.85x107 = 7.97 Ton
(kLjr, ] 199

b) Ly=L,=L,=200m

KL/r, =200/3.95=51; KL/r, =200/2.01=100
= %l—f:- = 7737 kg/cm’

er

—”—OE- = 2012 kg/em®

O'q.
1

O, =——-

18.45x 5.60°

1

G, =T—— =
2x0.627
= 4881 kg/em?

2 Ex43.5

(784200 x5.87+ 5 J = 7994 kg/em’
0

[(7737 +7994)— /(7737 + 7994) — 4% 0.627 x 7737 x 7994}

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y.

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo o, se

multiplica por cuatro, y o, por 2.7, el incremento en resistencia al pandeo por
flexotorsién es menor que al pandeo por flexion.

Ref. 2.24;
F,
Ar=@ ~L=1121 < 1.5
T VE
F, ={0658% JF, = (0.658' ™" p530 = 1495 kg/em’ Ec. 2.33

¢.AF, =0.85x18.45x1495x10™° = 23.45 ton

- Ref. 2.2: .
KL[r, =100 < (KL/r), =126

. R = AF{I —MJFR

)

2(keL/r);

T

2
- 18.45x2530[1 _ 1% 2Jo.ssx 107 = 27.18 ton Ec. 2.31

2x126
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El pandeo por flexotorsion puede ser critico en columnas de angulo muy
cortas, pero aun en esos casos no es significativo el error que se comete al
ignorario. Por esta razon, en las especificaciones de diserio de angulos en
compresién, que no sean de paredes delgadas, no se considera
explicitamente ese efecto (ref. 2.36).

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de disefio de una columna biarticulada
(K.=K,=1.0) de 2 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la

Fig. E2.7.1. E! limite de fluencia del acero es de 3515 kg/icm?. Utilice las
especificaciones AIS| para disefio por factores de carga y resistencia (ref.
2.39} y las del AISC para diserio de angulos aislados (ref 2.36).

"'l t=0.27

X

to.7d 6.87

Acotaciones encm,

.

'" 7562

Fig. E2.7-1 Seccion transversal y propiedades
geomeétricas de la columna del ejemplo 2.7.

Ref. 2.39:

Determinacion de F,

Como /a seccion tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los

esfuerzos criticos de pandeo por flexion alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la férmula de Euler y con
la ec. 2.60. '

ry= X +rl 407 =42.4437 +3.08° +1.50° =421 em

H=1~(x,/r,) =1-(2.443/4.21) = 0.663
KL/r, =200/3.08=65; KL/r, =100/1.5=133
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Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2)

Patines: bjt =4.69/0.152=3086 > 830/,[F, =140
Alma: h, (1 =19.54/0.152=12855 > 2100/.[F, =35.42

La seccion es tipo 4; tanto en los patines como en el alma se excede la
relacion ancho/grueso correspondiente a las tipo 3.

a) Especificaciones AISI para disefio por factores de carga y resistencia

{ref. 2.39)
Determinacion de F_. La relacién de esbeltez critica para pandeo por flexion
es:
K L
yEy 1x150 =878
r 1.709

¥

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetria,
el esfuerzo critico de-pandeo eldstico es el menor de los valores dados por las
ecs. 2.59, con KL/r=K L [r ,y 2.63.

Pandeo por flexion:
2 2
o = ”Ew=”E,=2611kg/cm2 Ec. 2.59
"k f o818 |
Pandeo por torsion: -
2
F,<|GreZEC ] 1
L (K:Lz)- ]1+Iy
[ 2
= | 748000x 0.071+ 23827 E !
I (1x150) |510.1+26.68
= 4418 kg/em’ Ec. 2.63

El pandeo por torsion no es critico.

F,=F,_ =2611kg/em’

F
A= == P 160 < 1
F, ~ V261l
~.F, =(0:658% JF, = 0.658" B515 = 2001 kgyem? Ec. 2.56

Anchos efectivos

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el
Capitulo 3.
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“TEsta resistencia corresponde a pandeo por flexion de la columna.

Almas
Se tratan como dos placas independientes, pues solo estadn unidas entre si en
los bordes superior e inferior.

1.052( 5 [f 1.052(19.54) [2001
A=—z==| 2| L = =2.118
Je \e NE Ja0\0152 )V E

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por
F, = 2001 kg/cm’.

Como A =2.118>0.673, b, = pb.
p=01-022/A)/4 =(1-022/2.218)/2.218 = 0.423
b, =0.423x19.54 =8.27 cm

Patines

P 1.052(4.69J 2001 —155] > 0673
J0.4310.152 V£

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde.

p=(1-0.22/1.551)/1.551 = 0.553 _—
b, =0.553x4.69=2.60cm

Area efectiva
A, =A4-Y (b-b)
=9.12-[2(19.54 -8.27) + 4(4.69 - 2.60)p.152
=9.12-4.42=4.70 cm’

Resistencia nominal:

P, = AF, =4.70x2001x107° = 9.40 ton Ec. 2.55

Resistencia de disefio:
@.P, =0.85x9.40=7.99 ton

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2)

Como la falla es por pandeo por flexion y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsion) la resistencia de disefio puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a
continuacion. —
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Factor de pandeo local O

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2.

Q.. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados.
bft = 4.69/0.152=30.86 > 1470/ .[F, =24.79

1,400,000 1,400,000

== ~=0.418
F(b/tf  3515x30.86°

Qs =

Q.. El esfuerzo f que se uliliza para calcular el ancho efectivo del alma es el
esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F, =0Q.F,= 0.418x3515 =
1470 kg/cm?,
_ 2730x0.152(1_ 480
© V1470 128.55V1470
A,=9.12-2(19.54~-9.77)0.152 = 6.15 cm’

0, =6.15/9.12=0.674

J =977 cm

Q0=0,0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r); = 6340/ JOF, = 6340/+/0.282x3515 = 201.4

(KL/r), =878 < 201.4

Cp _ &y
“R = _QA,_Fy[l ALY JFR

- C

2
= 0.282x9.12x3515] 1- ——> 1075
2x201.4

=6136kg ~ 6.14 ton Ec. 2.47

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC
(6.14/7.99=0.769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el
método de fla ref. 2.2 arrojaria un valor sélo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).
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6. DISENO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL.

La funcién de las placas base es similar 2 la de las zapatas vy se puede ‘lustar en la figura

siguiente, en la que :

It

R

l\___ 1
[
' .:;: ;fa
| RN
_ .
U e
el
Ac= Area de la
Ap=
Az= hrea de 1la

P= Carga axial
fa—Esfuerzo en
fc=Esfuerzo en

ft =Esfuerzo en

columna

Area de la placa base

zapata
aplicada
la columna
el dado

el terrenc

.::-___::)

| '
BEEEEEEEREEEREEEEEREEEIE = _ P
BEEERRER RN AR R R RS

Como puede observarse, en los dos casos se presenta una transicion entre dos materiales de
resistencia distinta (concreto y acero en la parte superior, y concreto y terreno en la parte inferior), por
lo que se requiere de una ampliacion en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el
matenial de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del
A.LS.C. recomiendan gue no se excedan los valores siguientes :

Fp=0354

F,=0.35f JAJ4; 0.7

sobre €l area total de un apo

yo de concreto

sobre menos del area total de un apoyo de

concreto.



En las ecuaciones anteriores :

/f. = Resistencia a la compresion del concreto.

A} = Area de contacro de la piaca con el concreto.

A, = Area de la seccion transversal del apoyo de concreto.

El espesor de la placa base, al igual que en las zapatas, debe ser tal, que no se flexione al actuar
la reaccidn del concreto, ya que de ésta forma se reducira la zona de contacto de la placa y los esfuerzos
de apiastamiento podnan rebasar a los permisibles del concreto, en general se acostumbra analizar el
efecto de una longitud unitaria {1cm) de placa. con lo que la seccion transversal que resiste la flexion
seria ¢o bese 1 cmy @e peralie "t", siendo su imdaulo do seccida

.'/ M

: kY £ -3 M 0 ISF
- Y _ -~ = ——= 1} ,
{ | R Jo S 1
T T T -

o
— R
==
—fza )
-
Ptz
g
=
el
-
—
=
-
=
.

B / M
Al ﬂ_T_6M
s 2 &

s .
6M 6M

——=0.75F, . 1= ’—*
! d 0.75F,

Con ésta ultima ecuacion se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle
la rigidez adecuada, y el esfuerzo de 0.75 F,, comresponde al permisible de elementos rectangulares
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemnplos siguientes se ilustra la aplicacion de
las formulas anteriores.

ny



EJEMPLOG.1:

Determunar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de
S =200 kg/em? :

Determinacion de la carga maxima que soporta la columna :

| p Frnax = Fp - 4
. ﬁﬂl\W Propiedades de un dngulo
kﬁ/' 2LI-152x10 A=2813 cm?, I, = 640.6 cm*
' - x=v=4.16
3 mts.

i, =2/640.6 + 28.15(3.4)2| = 1947 em*

A'=2x28.13=56.26 cm’

, .
o '.rJt =r = 1{—1—941 =5.88 cm
' ‘ : 56.26

A 10305, g -o1284 kgfom?
r 588

Pmax =1284 x56.26 = 72238 kg = 72.3 Ton

.. Se disefiara la placa base para resistir una carga axial de 72.3 Ton; con una resistencia maxima del
concreto de :

F, =0.35(200)=70 kg/em?

Aqin = %000 = 1033 sz

b=41033=32 ¢m = 35 cm
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Con ésta dimension la placa tendria el arreglo siguiente :

4agros@ =143 mm
/T’ara anclas @=12 7 mm

Jo ]

501 |
= .4 B
| ‘ TR 3500506318 min
| o M
250 o . Z
) - ” ‘ A e
I — z / ‘- 59 Kgfemn
50 = .. 99cm
30.'L L :
aad 250 50,
7 T T -1
350

El espesor se encontraria por medio del moruento flexionante de la zona en voladizo que quedaria en la
placa, que sera el siguiente :

£ = 72300 =59 kg/ cm? (esfuerzo de aplastamuiento en €l concreto).
P 35x35
59(9.9° _ oo
MF:_Z_:28,1 kg cm
[ 16 x 2891 -302 cm
Yy 1900

cont=318mm(l 1/4)" ) 30 mm bien.

Quedando una placa de 350 x 350 x 31.8 mm; en éste caso se colocaran 4 anclas 0 = 12.7 mm
(anclas minimas), con el arreglo mostrado, quec intenta quitarle rigidez a la basc para tener el
comportamiento de articulacion, (liberar los momentos), en Ja base de la columna, de acuerdo al tipo de
apovo considerado inicialmente,
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" EJEMPLO 6.2 :

Resolver ¢l problema 6.1 pero con una columna IR - 305 x 59.8. Propiedades de ia seccion

(obtenidas del manual) :

A=76.1cm? d =303 mm

KL

r

_1.0x300
49

61

min

Py = 1218x 76.1 = 92690 kg =

£, =0.35(200) = 70

A

min

_ 22700
70

b= 203 mm r,=49%cm
— F,=1218 kg/cm:'2
92./ Ton

n
kg/um“

b}
=15 M

hb=+1325=36.4 ¢m

En €ste caso, por ser una seccion rectangular, conviene que la placa también lo sea. para que la
zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayvor, por lo tanto ¢l valor anterior es sélo
indicativo. v nos sirve para proponer las dimensiones tentativas. usando en éste caso una seccion de

450x300 mm. '
A=45x30=1350

92700
= 1350

Quedando la placa base de la forma siguiente :

# f
m...; £T_‘ii____—‘
, l
| !
! J
1 |
095d | | » | e | 450
: ; :
: :
| ! -
Ll === ,
- m &
" .n ,08b .0, |
- 300

2

em® ) 1325 cm? bicn.

=69 kg/cm? ¢ 70 kg/cm®

En este caso. al tratar de encontrar el espesor de

“la placa sc tendria el problema de la longitud
que debera tomarse para €l cilculo del momento
flexionante, debido a que se trata de una seccion
abierta: para estos casos. el AL.S.C. permite
sustituir a la seccion original. por una
equivalente. con dimensiones de 0.95d por 0.8b.
la cual ha sido identificada con la zona
sombrcada ¢n la figura, de esta manera el
volado critico seria :
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450-(0.95x303)
m=

=8l mm=8lcm <« Rige

;300 -(0.8x 203)

“

=69 mm = 6.9 cm

% F
Ny NN M
769 Kg/em

6 x 2264
. 8lem . r= \/F:Z.G? cm

cont=286 mm(l I/8) ) 26.7 mm

_ 69¢8.1)

=2264 kg- cm

AVRRINWNY

Quedando el arreglo mostrado a continuacion :

P 450x30M\2R8 6 mm—;

i =7

4 AGROS @ = 14.3 rum
/PARA ANCLAS @ = 12.7 mm

;
aso| 7° @ S

— —
Loafl L i
ks I
Jﬁ)i/ 220 lﬂ'o\/
A v
" 300 v
74 ~t
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION.

En estos casos, dependiendo de la magnitud de los elementos mecanicos, se pueden presentar
las siguientes combinaciones de esfuerzos bajo 1a piaca base :

e P.
’ i
1) 'J:” | M
i = b n L
Ty + P i
TN IL T b — l:\“n
——— " TA Ty v M
\“L.'
~ S
e P o rP P
i
w \3]- -
Lo LU
L—-_'H_“‘--a.._ II |
PN P_M P _M
a) 77 B 775 ¢l 7

En la figura del inciso 1) se han separado los esfuerzos axiales de los que genera la flexion, las
cuales al sumarse, pueden dar origen a alguno de los diagramas de esfuerzos marcados en el inciso 2).
dependiendo de la magnitud de la carga axial y del momento flexionante, en estos casos, se puede
sustituir 1a carga axial y el momento por la misma carga colocada a una excentricidad e=M/P. El caso .
en donde los esfuerzos se igualan (inciso b), es de particular importancia y se analizara con los
siguientes pasos

£=A—J- como M=P-e vy S=£ A=B8D
A 8 6
P _6re : e—D recuerde que e—M
" BD  BI? T : P

Con éste valor de la excentricidad, se puede mferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se
tendria bajo la placa. siendo como el inciso a) s1 e< D/6, como b) si ¢ = D/6 y como c) sie >D/6. La
aplicacion de éstos conceptos sera ilustrada en los ejemplos siguientes.



EJEMPLO 6.3 :

Determunar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de
f.=1250 kg/em®

[~

\ F"= 50 Ton.
P M=35T. m
LM
§oo seccion IR - 254 x 329 (bf = 146 mm:
—= d=258mm).
[ D ¥ seccion de placa minimn
=30, d =50

D=258+100 =358 ~ 360 mm

B =146+ 100 = 246 = 250 mm

|
B b ] J }
] ! e=§5_O_T ‘M7 em ) 2=6 cm
d 50 Ton 6
=50 |
A

El diagrama de esfuerzos es del tipo c) mostrado en la pagina anterior, suponicndo que la
resultante de los esfuerzos de compresion coincide con la carga axial aplicada con la excentricidad
calculada. se tendria el diagrama de cuerpo libre siguiente :

50000 kg
7cm|, D/2-e,,

A - 1

En donde :

33 cm

-e=18-7=11 ¢cm =y/3 Loy

B=P _.

(]

v
Por equilibrio: R= ‘ffﬁ

99



33
J—,{ﬂ’zs:ﬁ:oooo kg . f,=121.2 kgfem® ) 88 kg/em? . Nopasa

Donde ;

F,=0.35f =0.35x250=87.5 kg/em? = 88 kg/em?

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendria :

D i =20 cm
2 2
g—e=20-7=13 cm = y/3 y=39 cm
39 . .
—ﬁi‘so =50000 kg * f,=855 kgfem® ( 88 kg/em®  bien
Z

Con esta placa, no se rebasa la capacidad al aplastamiento del concreto, y seria la adecuada,
para calcular el espesor se debe considerar la distancia mayor de las siguientes :

400 - (0.95 x 258)
m=

5 =77.5 mm = 7.8 cm

- 4
n=w;—916m-=9.2cm1—r‘ige

-

En éste caso como "n" se¢ encuentra en la direccion perpendicular a la de aplicacion del momento
flexionante. sera constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede observar en
la figura anterior.
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Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtencion del momento flexionante. va que el
volado n = 9.2 cm es el mayor, pero su esfuerzo es menor; v por ¢l contrario ¢l voladom = 7.8 cm es el
menor pero con un esfuerzo mayor que el volado n; se hara el calculo de ambos casos.

Por lo tante, ¢l momento flexicnante para ¢l cdlculo del espeser de la placa sera el que resu'te
mayor de los dos volados.

Tenemos por relacion de triangulos lo siguiente :

,/"'_'—‘\_ . - - r

E \___/a Ile fgz - 85.3 _ 122

f‘ : y y-m 3 31.2

i o

i ; < ,

SR = N2 - 684 kg/em?
~ L e =85 S kgren 3

]
~2
o

~—
™
_ 1}
1
0
o

|
Al =S

—

S f

st

T
!
f

1 :
! 68 4 Kglem™

IRy RPN T
B BRRR [68'4 85.5 Kglem’ \ "[/i
N —117.11 L
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En éste caso para la obtencion del momento 68.4 x9.22. )
flexionante se pueden dividir las presiones Mg = =2895 kg - cm
actuantes en el concreto en dos, un diagrama de

carga uniforme y otro triangular, quedando €l  El espesor requerido para éste volado es:
momento  {lexionante como se¢ muestra a

continuacion : ‘ - 6 x 2895
68.4 x 7.82 t=j——=302 cm.
Mpy=————=2081 kg cm. 1900

Placa requerida para ¢ste volado es :
7.8x17.1 |2
Mey = ——=—— "—x78 =247 kg  com.

- 2 I3 i 31.7mm (1 1/4").

111'1,- = I‘VI'FI - MFZ = 2423 kg eIl

E! ecpesor para éstc volado es:

—

t:\/w =277 cm
1900 |

Placade 31.7 mm (1 1/4").
Con placa de 31.7 mm (1 1/4") se cumple; debido a que el concreto soporta los efectos de la
flexion y la carga axial por completo, no se disefian las anclas, pero es recomendable que su diametro

sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final :

100 .
B 400v300x31.7mm _4 AGROS 7= 20 6 um

/
/PARA ANCLAS @ =19 mm
/

T 357 ¥ I
1 0 . O
300 230
i G O
L BL |
T s 330 ' 35
.’l’_ L U (g. __./{-f
L 400

Obsérvese que la disposicion de las anclas mntenta restringir ¢l giro de la placa. para darle
capacidad de absorver momentos.
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EJEMPLO 6.4 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, st el concreto de su dado sera de
f! =250 kg/cm? .

P=35Ton
iy
| M=6.0Ton.m
P
M seccion IR-254x32 9 (bf=l46. d=258)
b A M 600
) "l* v e=—=—=17.14 cm
o | — — P 33

Eroponiendo una scceion para la placa de 49 x 30 cm como en ei caso anterior :

%)-:%9:6.7 cm ¢ 17.14 cm Diagrama incisc ¢).
§=20—17.14=2.86 em . y=3x2.86=8.58 cm

n_h

Obsérvese que en este caso se tiene un valor de "y" muy pequenio, indicando con ésto que la zona
trabajando al aplastanuento del concreto es muy reducida y por tanto-su esfuerzo se ve incrementado,
como se puede calcular aqui :

8.58)
R-——J-CP(T4X3O=3SOOO
35000 %2 e .
=—— ~" =272 kg/ecm~ } 87.5 kg/cm-
f,, J0x8.58 g/ ) g/

Donde :
F,=0.35£=0.35x250=87.5 kg/cm?
Para poder incrementar la zona a compresion en la placa, sera necesario colocar anclas que
disminuyan los efectos del momento flexionante, (la altemativa de aumentar el tamano de la

placa.mncrementaria también su espesor, y resultaria menos econdmica) analizando el diagrama de
cuerpo libre siguiente. :
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Del equilibnio de fuerzas verticales :

R=35000+T7

ﬁ:(_sl'z-s)_yxw:mz.s)»

(37.5 kg/em®

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "2" como origen (para eliminar a la incognita "T"

de la ecuacion).
| 1

~— ey e . 1%
M o= (53000533, 14— K3o—— =10
oM, =0 N33.14) ’ 3|
e Y
1159900 -1312.55,36 - 3 =0
J

1159900 — 47250y +437 5% =0

y* —108y +26512=0
»=703 cm

I V11664 —10604.8

2 '
Y, =377 cm <« Rige

- Obsérvese que las anclas hacen que trabaje una proporciéon mayor de la placa.(sin anclas. sélo
trabajaban 8.58 cm en lugar de 37.7 cm).

Si y=377em R=1312.5x37.7=49481 kg

. T=49431 - 35000 = 14481 kg

como : J. = »3- = 1345 kg/cm® F,=0.33F, (barras roscadas})
F; = 0.33 x 4080 = 1345 kg/cm?
—— 14481 =10.8 cm’
1345
10.8 2 _

colocando 3 anclas A4;= 3 =3.6 ¢m

conanclas 0=222mm(7/8") A=387cm? > 36 cm? Bien
Distancta minima al borde para anclas o = 22.2 mm (de acuerdo a la tabla 2.5):

104



dpip =38 mm < 40mm  Bien

Separacion minima entre anclas 30 =3x22.2=66 7~ 70 mm

Separacion con el ancho de 300 mm sep = M =[10 Y 70 Bien.

Se dejaran entonces 3 anclas @ = 22.2 mm.

Se calculara ¢l espesor con el momento ilexionante mavor que se prescate en cualquicta dc los dos
volados.

é
e : i " H -
\."ﬂ\fzi /]'\\glzﬁxﬁi\n i
~ J 1 if, =87.5 kg/em®
£
290 78,
177
Por relacion de triangulos :
Jo_ S 815 fp
37.7 299 37.7 29.9
. 87.5x299 2
,=——— =694 kg/cm" -cm
=373 &
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes .

ARY

I.’ ﬁ?\MF
i T 7 S L5 S I W
{'/T; T T; 594 1375 Kerem® \\ : -’r ’ , ‘694 Ke/em”
181 — =
2 69.4(9.2) S
Mg, = 69'4(27‘8.). =2111 kg - cm. Mpz—(z—)=2937 kg-em. < Rige
6 x2937
18.1(7.8)* p= 2203 05 .
MF2 :-—3—"=367 kg - cm 1900 cm
Mg =2478 kg - cm Placade Placade 31.7 mm {1 1/4").

Se colocara placa de 31.7 mm (I 1/4") que cumpie con lo anterior. por lo tanto la placa base
sera de 400 x 300 x 31.7 mm; la longitud del ancla se puede calciiar con la expresion (extraida de las
Normas Técnicas Complementanas de Concreto, Capitulo 3 inciso 3.1.1c.).

as fy

Ly, =0.06—2 > 0.006d,f, (longitud de desarrollo basica)
(Li)mm =30 cm L; =1.0(Ly,) (paraanclas en concreto normal)

Para barras lisas Ly = 2 Ly, la longitud del gancho sera igual a 12 db (donde db es el diametro
del ancla); quedando en este caso :

3.87 x 2530
= 0.06 =222
Lav V250

0.006 x 2.22 x 2530 =337 cm

=372 em « Rige

L =372x2=744~75 cm (longitud minima de anclaje)
Para el gancho se tendria :
Lg=12x2.22=26.64 =27 cm (gancho minimo)

Diametro de doblez = 6 db (si db < 25.4 mm)
Diametrode doblez=6x2.22 =133 cm

Zona roscada = 22.2 x 3 = 67 = 70 mm (minimo).
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Quedando finatmente ¢l detalle de la placa .

75 | §
T T
8 agros @ =23.8 mm
ara anclas @ = 22.2 mm
,’—PL 400x300x31.7 mm DETALLE
I‘Jf:;:(if T ST N | 140 DE ANCLA TIPO
| 110 I I
300, ~i~ & H H " l |
" |
| (1 P @ : | !
NIE NI — | J
‘:%Q:\ 160 30 160 ‘:‘}O\:‘ i /7>133
5 400 3 _L ) B

PLANTA DE LA PLACA BASE .
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EJEMPLO 6.5 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de

f1=250 kg/cmz.

Ui diagrama de cugtpo iiore ;

30000 é(g

oo 16, 267 M
AT iEL
Ei] ' 87.5 kg/cm?
T |
Rl )
Y3
p 36-v/3 w
30000 kg
3. 175 . 26.7 ;
; PELRTETL
87.5 xg/cm?
v | Q
_ R|
VI3 '
S+ 40-v/3 .
4 40 "

P =30 Ton.

M=8T.m

Seccion IR-234 x 329

d=258mm)

(bg=146mm;

= E— = —8@ = 267 om
P30
Proponiendo ura placa de 40 x 30 cm.

r=1120 30 - 1312.5

“

%M, = (30000 x 42.7) - 1312.5y'36—§'_= 0

1281000 - 47250y +437.5y* =0

y2 —108y +2928 = 0

y 108+ /11664 11712 _ 108+ /—48
2 2

_ Sin solucidn en los reales.

Cambiando a una placa de 45 x 35 cm.

R=@x 35 = 1531.3y
T M, = (30000 x 44.2) ~ 1531.3y(40 - /3) = 0
1326000 - 61252y +510.43y% = 0

¥2 ~120y +2597.8 = 0

yo 1202 V14400 - 10391.2

2
¥Y=9L7 cm

y» =283 cm



Conyv=283cm:
R=153]1.3x28.3=43336 kg.
T = 43334 - 20000 = 13336 kg.

F =033 F;=033x4080= 1345 kg/c;:rni (tension permisible en elementos roscados)

= 13336 _ 9.92 c¢m? con 3 anclas.
1345
9.92 2 _ _ 2 2 2 R
g ="-—=33lcm cono=222mm A;=387cm* > 331 cm". Bien

Se colocaran 3 anclas 0 =22.2 mm
Distancia minima al borde = 38 mm = 40 < 50 (propuesta) bien

Sep. minima dc anclas =30 =3 x 22.2 = 66.6 mm ~ 70 mm

=125 mm ) 70 mm bien.

Sep. con el ancho de-350 mm = M

Calcuio del espesor de la placa :

45.0-(0.95x25.8)
m=

=10.3 cm

2

po350-O8XI46) 10 o i
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‘ 1 for = 87.5 kyrem?

] |
tp \j ‘7.£
1 18 ~103
v 28.3 L
A1 i
_ﬂLl:_J}i =£—5—x18=556 ke/em2 - ¢
283 18 Jr2 =383 6 kegfem®- cm.
11.7
b oy
W\MF
T ¥ 7 ]
|§56 87.5 I(g/cn:l2 \ -+ [ T 155.6 Kg/cm2
Taro | -
- "7y2 2 2
M; - 55.6(10.3) N 31.9(10.3) My = 55.6(11.7)
2 3 2
Mp=4077 kg -cem. <« Rige Mg =3805 kg - cm.

r= ‘/6"—4077— =3.59 cm.
1900

Se requiere placa de 38.1 mm (1 1/2"), pero por ser demasiado gruesa se reducira usando
atiesadores que impidan la flexion.

t=5=3§—'1z19.05 mm
2 2 )
v atiesadores (2 por lado) de : -
,.=L219.05=9'5 m
2 2
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—

\
196}(1.5:144
150 mm

-

L 96 258 96
450

Cousiderando a = 307 (resultado de ensaves
TS de placas).

/ z
e
h‘///,/ v A Mfum., 2 gl -]50 = = 10
/ ‘ ST (96-13)
N 8% y =180 —(€1+50) = 69°

|

L 96 o

Y por la lev de los senos :

96 h,:%Senﬁ:%Senél - 90
Sen g Seny Sen y Sen 69°

Y la altura efectiva seria h =90 Sena =69 mm= 7 c¢m quedando entonces la seccion a revisar
por momento flexionante de la manera siguiente .

7 em % 0.95 cm
. 1,9 cm
e

Calculo del eje centroidal :

o (1.9x35)0.95+(7x0.952x5.4 _134.995
- (1.9 % 35) + (7 x 0.95)2 79.8

=1.69 cm.

0.95(7)° _
12

Inercia centroidal de atiesadores /[, = 27 cm?

Ad?  de atiesadores Ad® = (1 x (j.C)S)(3.7'i)2 =91.5 cm* (ch)
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35(1.9)° )
12

20 cm*

Inercia centroidal de placa base I, =

Ad? de la placa base Ad® = (1.9x35)(0.74)* =36.4 cm*
Inercia total de la placa (en el sentido X) : )

[,=564+(2x1185)=293.4 cm*

Distancia 2 la fibra dondc sc decean los esfucrzes {2 la placa hasc) :

Feborzn en esa seccidn
Mpax = M (unitarioy X ancho ({ver calculo del espesor)

Mpax = 4077 x 35 = 142655 kg - ¢m
142605 B
= =822  kg/em
‘ 5=T76 g/em’

F,=0.6F, =0.6x2530=1520 kg/cm? ) 822 kg/em®

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, yva que el esfuerzo permisible es mavor que ¢l actuante. .El
calculo de la longitud de anclaje y detallado de las anclas, debido a que resultarén del mismo diametro a
las del problema anterior. scria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente:
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B 450x350x19mm /(ﬁGROS & =23 8mm
Jaraanclas @ =22mm

A A4 5 i
ol | o r 7 J -
125 7 ATIES PL 9.5 mm
350 < | o L ‘-K 7 =
! . 4 E.J’j’ 75 . i
125 | =g L f TG
f T
F ‘ O g y O
|, 507, l
30, 350 50,
U450 - | DETALLE
‘1[7/ -
7 750 ’ DEANCLA
Planta i TiPO
COL. IR-254x32.9 i
r\ [ , »,)133
;/ | ATIES PL 9.5mm # Lé;:
L
U I ™
-_IL-. / ™~ - 1S
150 P‘E ANCLAS
A ﬁ;ﬂ F; Z ®=222
/ DADO DE
/ CONCRETO )
f£=250 Kg/cm
_e
BEVACICN
DETALLE DE PLACA BASE
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CAPITULO 7



7. CONEXIONES

En los capitulos anteriores se ha estudiado 1a manera de disefiar a los distintos elementos de una
estructura de manera aislada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su funcion, es
necesario que sean unidos de manera adecuada. Por otro lado, si un clemento es de dimensicnes tan
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones, disefiando
los empalmes de campo necesanos, estos empalmes deben ser €l menor niimero posible para no
encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultaran mas costosas.

En éste capitulo se estudiaran las conexiones efectuadas con tomillos y soldadura, por ser éstos
los aits usadus en iz ~ctualidad, de hecho, nuchas veces se usan de manera combinada, con una
fabricacion en taller por medio de soldadura y usando tomnillos de alta resistencia en las conexiones de
campe. de ésta manera <e aprovechan las ventajas de ambos, va que la soldadura se realiza en taller,
bajo condiciones controladas, lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo economico.
Los tornillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rapido en campo.

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS.

Las caracteristicas principales de los tornillos y el disefio de conexiones a cortante simple se vio
en ¢l Capitulo 2(Disefio de miembros a tension), por io tanto, se trataran aqui sc¢lo Ias conexiones
atornilladas sujetas a carga excéntrica.

7.1.a).- Toinillos sujefos s616°a fuerza cortante.

Cuando la excentricidad de la carga solo genera fuerzas de cortante en los tornillos, sin vanar su
tension tnicial, se hace 1a hipotesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momento
equivalente, actuando en el centroide del grupo de tornillos, de ésta forma el problema consiste
solamente en determinar la fuerza cortante resultante maxima en el tomillo mas critico, el cual se puede
localizar facilmente, por simple observacion, la ﬁgura siguiente nos auxiliarda a comprender el
procedimiento anterior.



’< .

A CORTANTE ioA
POR TORNILLG

vl |y IR SN
' | : Foo
iv L i X ‘
{1 Vp=fI N, 1/".\ VMy M
| 1 \ CORTANTE POR
A S \ g  EFECTO DEL
- MOMENTO
v 5\7 -
C) _ D)

- d

En la figura a) se muestra un arreglo de 8 tornillos que conectan a una placa que sirve como
meénsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de
tornillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados
en ¢l centroide del arreglo, como se observa en la figura b).

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tornillo, para la carga

J-J

momento torsionante, este efecto es mayor en los tomillos mas alejados del centroide; de ellos los
tornillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el productdo por la carga "P" y serian los mas
criticos en éste caso. Las componentes "Vy" y "Vpy", se pueden calcular con las expresiones :

. P .
"P", en los efectos de un cortante directo, V, = e stendo "N" el mimero de tomillos, y los del

Voo = Ay v Mx
Mx"z_rf Y My = E_f
!

En donde :

"y" y "X" son las coordenadas del tormillo mas critico.

Er sumatona de las distancias de cada tomillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden
poner en funcion de sus coordenadas, quedando :
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2 = 23?4 3

A las componentes "V "y "Vy", se les sumara el efecto del cortante directo producido por
"P", pudiéndose determinar finaimente la fuerza cortante actuante en ei tomillo critico por medio de ia
expresion : .

R= Vi + (Vg + ¥,

Y se selecciona el tmitilo que cubra €sia 1esisweacia, ya que para el analisis solo se requicic
proponer €l arreglo de tornillos, v no su diametro. Eo caso de que "P" se aplique con alguna inclinacion,
so descompone en s NTOyecciones "Vpx" \ """p,"« sumandose a sus componentes resnechivas DA
calcular la resultante descrita anteriormente.

Para el calculo de 1a nlaca se debe considerar el momento flexionante en el eie 7-7 (nrimera
linea de tornillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy en el drea total y
0.5F,, en el 4rea neta, adicionalmente se deben cumplir los limites siguientes en sus dimensiones "a”,
"bll y "t".

1
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! 1
4_0*_-_}’- o i
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|
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EJEMPLO 7.1.

Calcular la placa y tornillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para la
ménsula de la figura anterior, si P=15 Ton. v e=30 cm, las separaciones de los tomillos se dan en la
figura v son lo¢ tipicos para ¢ste tipe de consxiones, tomar b=35 cm.

Elementos mecanicos aplicados en el centroide del arreglo de tornillos :

P = 15000 kg.
M=P.e=15000 x 30 = 450000 kg.cm
N=12 (n:';mf:ro'de torntllos)

_ 15000

Cortante directo por tornillo : Yy — = 1250 «xg.
L
Caleulo de : Tr? = Sx? + Iy}

x? =12(7)* =588 cm?®
Ty = 4|(20)"- +(12)% +(4)}| = 2240 cm?
Tr? = 588 +2240 = 2828 ¢m?

Componente en "x" del cortante generado por ¢l momento :

My _ 450000 x 20

Vi = = =3182 k
MxT o2 2828 &
Componente en "y" del cortante generado por el momento :
Mx 450000><7=1114 kg

Vor, = =
Mz T 2828

En donde x = 20 cm, y = 7 cm, son las coordenadas del tomillo mas esforzado, (superior
derecho) del arreglo, graticamente estos resultados se verian de la siguiente manera :

% 3182 kg. 3182 kg.
'1250.kg\.R |
. — Y
1230 kg- + 1114 kg. == 111t1 kg. N |
t L. __ O
EFECTO UEL CORTANTE EFECTO DEL EFECTO COMBINADG
DIRECTO MOMENTO

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tornillo mas critico, se calcularia
€OMo Sigue :
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R=+(3182)% +(1250 + 1114)? = 3964 kg
Si qut.:l_'::mc;s calcular el arca que debera tener el tomillo, para resistir ésta fuerza, deberemos
dividiria entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso F,=1480 kg/cm? (para tomillos A-325

trabajando al aplastamiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando :

3964 _ 2
Areq = "178-6 =268 ¢m

_El tomilio de:
0=19.0(3/4"y A=2.85cm?>268cm? bien.
Se colocaran 12 tormllos o = 19 0 mm e¢n la conexion.
-Calculo del espesor de la placa :
Momento en la secci;:ﬁtica (primera linca de tornillos).
M=P(e7) M=15000 (.30-7.0) = 345000 kg . cm
Esfuerzos permisibles a flexién en la placa.
Fp = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/cm? (en el area total)

P, = 0.5 F, = 0.5 x 4080 = 2040 kg/cm?* (en el area neta)

Por lo tanto, los médulos de seccion necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, sertan @

_ 345000 _ 227 cm® | (en el drea total)
1520
= 345000 =169 cm’ (en el arca neta)
2040
'
h3 . 3 2
Para el area total I=t— Szi:iz 2ih =£-h——
12 c ﬁ 12 6
2
como h=40+2(4)=48 cm,
1=227%5 _ 459 om
(48)°

Cont = 6.3 mm (1/4"), se cubre éste requisito. verificando las relaciones de aspecto de la placa :

5_350_om 0.5(0.73(1.0 Bien
a 480
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2=§-§-9 —556 ) 4]. 3!2100 No cumple
ro63 g [VE
Hamendogﬁ'ﬂ 8 y b=350 mm t=%-—8 4 mm

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8")

Revision de la seccién neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamafio de los -
tornillos, quedando :

6=19.05+32=222mm

Y el area del agujero seria :
Agero =2.22x0.95=2.1 cm?

Y sus distancias al eje neutro serian :
d1=4cm d2=l2cm d3=200m —-

Calculando el modulo de seccion del area neta : -
Momento de inercia de la seccion total:

e 0.95(48)°
™ g 1, = 2208 4755 cm?
2
20 = Momento de inercia de los agujeros (Ad?)
12 ~

8 ‘Qk: X I~y =2[2.1(4% +122 +20%)| = 2352 cm*
| Momento de inercia de la seccion neta (de la
u seccion descontando los agujeros)

| = I, = 8755-2352 = 6403 cm*

i:?

.T-

Dlstancmalaﬁbramasalejada C, —%-24 cm

Modulo de seccion del areaneta S, = 6—:2—3 =267 cm® ) 169 cm’

Médulo de seccion del area total §, = %g =365 cm® ) 227 cm’
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b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION

7.1b) Tornillos sujetos a cortante y tensién.

Los efectos de cortante y tensién actuando de manera simultanea sobre los tormllos. ocurren
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3).

Las especificaciones del AI.S.C. en su seccion J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de
interaccion, que cubren estos casos para los distintos tipos de tornillos usados comunmente en
conexiones por apiastamiento.

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL
PLANO DE CORTE: PLLANO DE CORTE.
Barras roscadas y tornillos A- | 0.43F, - L.8£, < 0.33F, 0.43F, - 1.4f, <0.33F,
449 de mas de 38 mm de
diametro. cIo
Tomillos A;;?f%?; - [4(3090)2 - 4.39£7 J(3090)2 - 2.15 1,2
Tornillos A -flﬁ«; : J(3800)2 - 3.75 £2 J(3800) — 1.82 £,2
Tomillos A - 307 830-1.8f, <1410
TABLA 7.1

Donde £, es el esfuerzo cortante actuante en el tornitlo, sin exceder su valor permisible dado en
el Capitulo 2. Para tornillos A-325 y A-490 trabajando a friccion, éste cortante permisible debe
multiplicarse por el factor de reduccion (1~ fi4, / T,), en el que f; ¢s el esfuerzo promedio de tension
debido a una carga directa aplicada en todos los tomillos de la conexion, y Ty, es la carga de tension
inicial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la
resistencia minima a tensién especificada para el tornillo.
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490
TORNIEEQ:(MM). '
B 5400 6800
16~ 8600 10900
19 12700 - - . 15900
22 177100 22200
25 23100 22000
29 25400 36300
32 22200 47300
35 38600 54900
38 46700 67100
TABLA 7.2
Lz informracisn anterior £ emplenrd on log sismpler sicuientss.
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EJEMPLO 7.2.

SN

‘4‘.‘(»,

Rewsar la siguiente conexion usando tormllos de 190 mm A-325 trabajando a). al
aplastamiento'§'b). a la friccion.

P = T5~4t0n.\\/
. Rl

|
C. de y -
gravedad : /53
de (‘olumm '1
tornillos
d j: MM
d X
E \M ensnﬂa .dcmuz
PLANTA
e
ELEVACION

L

a). Conexion trabajando al aplastamiento. _—

Como el ¢je de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, los erecius
de tension y cortante sobre la conexion serian :

T =54 Cos 30° =46.8 Ton
V =54 Sen 30°=27 Ton.

La fuerza cortante y de tension que sera resistida por cada tornillo serd :

T,—=@=5sso kg

K=%Oq—3375 kg

r los esfuen;:s generados en los tomillos @ = 19.0 con area A = 2.85 cm? seran :

5850

=201 . 2

jA > 85 2053 kg/cm
3375 2
=22 = 1184

5 > 85 11 kg/cm

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuacion de interaccién de los tomillos
A-325, (suponiendo que la cuerda de los tomnillos, no coincide con el area de corte) quedaria :
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F; =(3090)2 - 2.15(1184)" = 2556 kg/em? ) 2053 kg/cm?
. Se aceptan 8 tornillos 8 = 19.0 mm A-325 para la conexion.
b). Conexion trabajando a la friccion.
Usando tornillos ¢ = 19.0 mm A-325 :
Ap=2.85cm? f=2053 kg/cm? f,=1184 kg/cm? Ty=12700 kg.(ver ta'bla)
Calculando el factor de reduccion al cortante :

2053 x 2.85
12700

Factor = {l - = (.54

Para les tornillos A-325, con agujeros estandar. el cortante permusible es (ver tabla en Capitulo 2).

F, = 1200 kgfem?
Y el cortante permisible reducido seria :
F,=0.54x1200= 647 kg/em®* ( 1184 kg/cm? Nopasa.

Proponiendo tornillos 0 = 22,2 mm Ay, = 3.87 cm?

5850

~1512 k
387 g/om?

fr =

Ty = 17700 kg.

1512 x 3.87

Factor = ‘l -
17700

=067
Cortante permisible reducido : F, = 1200 x 0.67 = 803 ka/cm?.
fo= 3;3;: 876 kgfem? ) 803 kg/em® No pasa

Proponiendo tornillos 0 =254 mm Ay, =5.07 cm?2

5850 - 2
=——=1154 kg/cm
=507 e/
Ty, = 23100 kg.
Factor—)l M‘ 0.75

23100
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Cortante permisible reducido :  F,, = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm?.

f‘.=%=665 kg/em? ( 896 kg/cm® Bien

. Se emplearan 8 tornillos 0 = 25.4 mm trabajando a la friccion, la conexion del angulo a la ménsula v
la revision del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aqui.

Otro caso en el que se generan fuerzas de tensién v cortante simultancamente en los tornilios.
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la
cotexion so encuenda g lensién v oira, (lu infenicr) se encuentra a compresion. Una forma de soiucionar
el problema es suponiendo que ¢l ¢je neutro de la conexion, se ubica abajo del centro de gravedad del
arupe 4o eonectoras v los tomellos abaje del eje novtro s2 supese gue sole resisten cortante
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EJEMPLO 7.3.

Rewisar los tornillos propucstos en la ménsula definida en la figura siguiente, usando tornillos A-
325 de o = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento.

- 2100 17
, 450 36 Toa s T N
' ~

gy I /) -
7 2 \{ — ot
7 J % &
L LSESP 20 l
> 00 H80 e |l e
] ___%j // F r‘a ! 480
7 trd 41)%'\ _,_Ak % &
: %
| _l . |
233 X -t X
t o 20 || 'I%// [{{
. A1
ELEVAOCN N VZAVZA ] | N
190
FRENTE

Suponiendo que el =je neutro queda a 1/6 de la altura de Ia ménsula (&8 cm} y considerando un
ancho cfectivo de 8t (19 cm), tendriamos :

Cortante por tornillo : V.= 3—6102—0(—)- = 3000 kg.
Esfuerzo cortante por tomillo :  f, = %9% =775 kg/ cm?

Cortante permisible para los tornillos :
F,=2100 kg/cm?® ) 775 kg/cm? Bien.

Localizacion del ¢je neutro (con las suposiciones anteriores).

(19 x 8) (8/2) = 608 cm? (momento de la zona de aplastamiento)

Ubicacion dei centroide de los 10 tomillos trabajando a tension, con respecto al eje neutro supuesto :

Vy=4+2x8=20 cm
Area total de tornillos a tension : 10 x 3.87 = 38.7 cm?
Momento 38.7 x 20 = 774-¢ 608 .. No coincide.

-Incrementando ia posicion del gje neutro a'9 ¢m de la base, tendriamos :
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Area v momento de aplastamiento : (19 x 9)’%’ =770 cm?

Area v momento de los tornillos 38.7(19) =735 em’

La diferencia entre ¢stos resultados es menor al 3% (35/735), por lo que se considera adecuada.
.Momento de inercia y médulo de seccion del arreglo.

Para los tomillos a tension I = EAbd2 = A,Id}

7—.

A2 = 23 (112 + (19 +(27)% +(35)%| = 4890 cm?

ApZd? = 3.87 x 4890 = 18924 cm*

Momento de inercia de la zona a compresion : I, + Ad?
3 2
I,= ‘91"29 =1154 cm* | Ad’ =(19x 9)‘%' = 3463 cm* _

I, + Ad® = 1154 + 3463 = 4617 cm*

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 cm*

23541
35

s, =672.6 cm’

2
s, =2 26157 em®
9

Momento con respecto a la conexién = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm.

1620000

= k 2
6726 2409 g/ cm

Esfuerzo de tension =

Esfuerzo permisible a tension de acuerdo a la formula de interaccion correspondiente :

F,=\ﬁsot)O)z-z.ls('/‘;'S)E =2873 kg/cm® ) 2409 kg/em®  Bien.

— -Verificacion del aplastamiento. :
1620000

=619 kg/cm?
615.7 g/

Esfuerzo maximo de aplastamiento =

Esfuerzo pcrmisible :
F,=0.9F,=2275 kg/em®> ) 619 kg/em? Bien,

. Se dejara el arreglo de tomillos propuesto.
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico con
electrodo protegido”, cuando se realizan de manera manual v por el proceso de "arco cléctrico con
cicetrode sumergide”, cuando se realizan de mancra automatica en taller. En ambos ‘procesos ¢l calor
que se genera por el arco eléctrico, funde sunultaneamente el electrodo con el que se realiza, v el acero
advacente a las partes que se unen.

En la figura siguiente se ilustra ¢l proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. v como se
observa. el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atnuosfera al
metal dv aportacion. En el proceso de arco sumergido, ¢l arco eléctrico se genera bajo la proteccion del
fundente pulverizado, que se deposita automaticamente sobre ¢l electrodo desnudo que se presenta en
formin de carret:. El rzcibrinuento una vez fundids forma waa "cosira” protectora, Hanada zscoa, que
evita el enfriamiento rapido del metal de aportacion, esta escoria debe retirarse de las soldaduras. una

vez enfriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora.
Tlectrodo

i Recubrimiento
] el electrodo

t
e [
Escudo gaseoso
Escoria / /c_Qanntc del arco
T “ x_(; e
w \L /lﬂﬂl base
e \\!/:m\

) 2P 7

s

s

Las principales ventajas que ofrecen las conexiones soldadas son las siguientes :

1.- Como la soldadura proporciona la transferencia mas directa de los elementos mecanicos de un
miembro a otro. s¢ obtienen detalles mas sencillos, eficientes v de menor peso que los atornillados.

2.- Los costos de fabnicacion se reducen debido a que se manejan menos componentes, v los trabajos de
perforado, punzonado y rimado, se eliminan )

3.- Hay un ahorro en peso de los elementos a tension, va que no se reduce el arca por la presencia de
agujeros.

- 4.- La soldadura es idcal para las uniones de los tanques de almacenamiento de liquidos o barcos. va que
se sellan las juntas.

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitectonica de las ¢structuras v reduce las concentraciones de
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros.

6.- Permite las conexiones simpies en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando se
unen elementos tubulares.

127



7.- Se simplifica la reparacion ¢ reforzamiento de las estructuras existentes.

Los dos tipos mas comunes de soldadura se conocen como de chafldn o filete v de preparacion.,
las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se¢ traslapan o forman una posicion de
"T". Las soldaduras dc preparacion, se usan comutznmente en cenexionss a tope v algunas veces requicren
de un biselado o preparacion de sus bordes antes de la colocacién de la soldadura. Cuando la soldadura
abarca al espesor completo de la placa, para lo cual se requiere algunas veces soldar por ambos lados, a
colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la "penetracion completa”; en caso contrario. se les
ltama de penetracion parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de soldaduras.

Las soldaduras de filete son las que sc realizan con mayor racilidad. v por ésta razon. son
también las mas utilizadas, las capacidades de los distintos espesores v tipos de electrodos se dieron en
una tabla de la Unidad 2, sc preficre utilizar los espeeorcs &7 seldadurs de2 50 € v 8 mum, porgee se
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de metal de
aportacion se incrementa con ef cuadro del tamafio de la soldadura, por lo que los incrementos en el
tamindo v coato de 1 soldadura crecon casomoments cnands se worsmicnta o tamaiic de 1z misma

Debido a que una soldadura pequefia en el borde de una placa gruesa se enfria con mucha
rapidez produciendo fragihdad v agrietamientos. cuando ei matenal de aportacion se contrae al enfriarse
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamarios minimos que se permiten en las soldaduras de filete en
funcién de la placa mas gruesa de la union se dan en la tabla siguiente :

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA.

Hasta 6 mm inclusive 3 mm

Masde 6a 13 mm 5 mm

Misde 13a 19 mm 6 mm

Mis de 19 a 38 mm 8 mm

Mas de 38 a 57 mm 10 mm

Maisde 57 a 152 mm 13 mm

Mas de 152 mm 16 mm

TABLA 7.3

También se limita el tamafio maximo de la soldadura de filete a no mas del espesor ‘de la placa
menos 1.6 mm, cuando ¢sta excede de 6 mm, y al espesor de la placa, cuando es menor de 6 mm.
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Cuando se utiliza ¢l proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta
efectiva es igual a la dimensicn t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de clectrodo
sumergido, la cantidad mavor de calor que se gencra, produce una penetracion mas profunda v se
permite una dimension de garganta cfectiva mayor, llamada Te, igual al taraafio de la soldadura o, si 0<
10mm, v Te s¢ toma igual a @ +3 mm cuando ©>10mm, esta situacion se representa en la figura
siguiente.

ﬁ
NN
A

JJJ -~ T~.Garganta
W {tamdno i {£=0.707%)
. de 1
} la scldadurg e
’ '/I /V \4'«
/ 1 (A R
LA -/ 7 —;ﬁ\

{ Raiz de la + T
| soldadura” \</ '
Lr de filete L Te
{

AN
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Los principales simbolos que se utilizan en las soldaduras son los siguientes:

FILETE POR UN SOLO LADO
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Soldadura deseada Simbaolo

3
L !
3,
_DISEL SENCILLO AMBAS PLACAS
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e 5
45
-5
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65*
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SOLDADURA DESEADA

SIMBOLO

WA

?

Seoldadura a
todo airededor
hecho en e
taller.

[N
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soldaduras
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EJEMPLO 7.4:

En la figura se muestra una ménsula cargada excentricamente. Calcular el espesor de soldadura
de filete requerida.

Notas :

'R Material ASTM A-36
\/ Electrodo E-70XX

P=9100kg

e=30cm,.

1 Q\Nlj L =38 cm.

Momento sobre la soldadura P-e

\V4
AN

M = 9100 x 30 = 273000 kg - cm.

7

NS
A

a). Determinar ¢l modulo de seccion del grupo de soldadura

1_(Lmy
c (L12) 6

S=

La fuerza cortante maxima por centimetro de longitud de soldadura debido al momento es :

AIM 3x9100x30
= =1134 keg/cm
I3 182 g

S = M/§ =

Dado que tenemos 2 lineas de soldadura, el esfuerzo a soportar por cada linea sera:
fr =1134/2 =567 kg/cm

b). El cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo que la linea de soldadura a cada lado
de Ia placa toma la mitad de la carga total.
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f, = P/2L=9100/(2x38) = 120 kg/cm

). La resultante dz las dos fuerzases :

fe=vEI £ = V5672 41207 = 58C kgiem
Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia sera 625 kg/fcm.

R =625 kg/cm > 580 kg/cm .-, se colocara soldadura de filete de t = 6 mm.

\

180 /
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EJEMPLO 7.5:

Determinar el tamafio de.la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a

emplearse seran E-70XX.

111

30 .
Ve rd k
. P=15000kg
Q 20 (A fi= 347
ﬁ"‘"‘- T— //' s A ra .
IS 7 )
' - // , fl gLy \
l // 4 \-.f'““
7/
/ Y48 p=223 ’
P 12.7mm
(b
@/w——ilsgmm ,
7 s
s
Lo 35
_x=.4.gs 1545

Obtencion del centroide del cordon de soldadura propuesto

_IM, _[2000)]2

== =4.55 ¢m
L 20x2 +48

= |

Calculo del momento torsicnante:
Brazo de palanca = (30+11-2-4 55)= 3445 cm

Mt = 15000 x 34.45 =516750 kg - cm.

Longitud total de soldadura : -_. L=48+20x2=88 cm
21, , (48)° o o3
— I, = [20024) ]2 3 =32256 om

3
I, = % +20(5.45)%

§ 2+48(4.55)* =3515 cm’

T=I +1

Los puntos criticos son A v B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en el

primero de cllos.

138



=—=——=170 kg/cm

7L 88
M, 516750
- = 15.45) = 223 ke /
fo= % =gy (15:49) glem
My 516750
= = 24) =347 kg/cm
f==37y= 55 Y £

foax = V(170 +223)2 +3472 =524 kg /cm

=Nn%rYyr

Ce la tacla de cspesores Ge soldadusa obtenenwos Juu para €l espesor = fmu coa eleciredo C-70NX
tenemos una capacidad de 625 kg/cm.

S3plsolinining . t—fmm
espesor maximo t=127-16=11.1 mm

.. Se acepta la soldadura, quedando ¢l croquis de la manera siguiente :

R )
20
¥
S S FA 7
| AL
|
|
| 14
|
|
!
— ) |
6/ i
} 48
'\ ;
|
|
|
|
|
|
i
[ ¢
; <
™
22 35 y
T T 1
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EJEMPLO 7.6 :

Disehar las soldaduras de filete necesanias para la junta traslapada mostrada en la figura. considerando
que se emplearan electrodos E-70XX. El disefio debe realizarse para desarrollar la capacidad total de
las placas mostradas.

Sabiendo que ¢ esfucrzo a tension permusivie es b= 1520 kg/cm?
La tensién maxima que soporta la placa es de :
T=AF; =(8x127)1520 = 15443 kg

Calculo del espesor de la soldadura; teniendo un cordon de L = 8x2 = 16 ¢m

espesor requerido ¢ = % = 15::3 =965 kg/cm

De la tabla observamos que ¢l espesor que se aproxima a esa capacidad es :

t=10 mm con una capacidad de 1040 kg/cm > 965 kg/cm

verificando espesores minimos y maximos de soldadura, tenemos :
Para placa de 12.7 mm tmin = 3 mm < 10 mm.

tnax=12.7 - 1.6=11 mm > 10 mm

. se acepta la soldadura.
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ANALISIS Y DISENO DE

CONEXIONES

CAPITULO 8.- ANALISIS 7 DISENO DE CONEXIONES
TRABE COLUMNA



CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE
EDIFICIOS

INTRODUCCION: Las hipotesis relativas al comportamiento de las conexiones
constituyen uno de los aspectos mas importantes del analisis estructural,

J as conexinnes transmiten los momentos flevtonantes fuerzas cortantes.y filerzas
normales entre vigas v columnas. con lo que se logra que todos los elementos de ia
estructura trabaten en conjunto.

El andltsis de los marcos rigidos se basa en la suposicion de que hay continuidad
campleta en las innfas entre vigas v columnas las gue transmiten los elementos mecamicos
integros. sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de las barras
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda
al supuesto, 1o basta con analizar y disefiar vigas y columnas con gran exactitud. sino se
requiere también que las uniones entre ellas se disefien y construyan de manera que se
satisfaga esa suposicion. o

" Hasta hace pocos afios las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen
- dimensiones. como si fuesen el punto de intersecciéon de los ejes de las barras que
concurren en ¢llas; si se consideraban las dimensiones, se suponia que eran indeformables.
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones
finitas; sus deformaciones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas, pueden influir de
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el
comportamiento de la estructura, o 'a tenerlas en cuenta en el andlisis cuando sean
significativas.

El comportamiento de los marcos rigidos depende en buena medida del de sus
juntas: si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones eldsticas y comportarse como
uniones semirigidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean
mayores que los determinados en el analisis (por ejemplo, aumentan los momentos
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas); si su
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran sobre ellas,
o de alcanzar v mantener, durante rotaciones importantes, 10s momentos necesarios para
que se forme el mecanismo de colapso, lo que ocasiona una disminucién de la resistencia
del marco.

Como el disefio correcto de un marco rigido requiere un conocimiento completo del
comportamiento de sus conexiones, en los intervalos eldstico e inelastico, se han realizado
muchos estudios. analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos,
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas. con tornillos de alta resistencia, o con
una combinacion de ambos.



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo
carga estatica. pero en los Gltimos afios se han investigado también las conexiones cargadas
ciclicamente, para cobtener métodos de disefio aplicables a marcos rigidos de edificios
construidos en zonas sismicas.

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas cominmenie en marcos
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior v las
otras dos a uno intermedio; en cada caso se ha dibujado una columna extrema y una
intermedia. '

Como es usual en estructuras reales. la columna pasa a través de la junta, y las vigas
se unen a sus patines.*

A {a) 4 (5

o~

ey

4, . fc) A, (d)

Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rigidos

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexion sean las columnas por
facilidad de conexién. Sin embargo, es la situacion mas comun, pues se facilita el
montaje de la estructura y se obtienen conexiones mas resistentes, en vista de que los
perfiles usados come columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en
general, mas gruesa,



Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido a marcos planos.
con una o dos vigas unidas a los patines de la columna; sin embargo, en estructuras reales
hay casi siempre tres o cuatro vigas en cada conexion, pues en cada columna se cruzan dos
marcos; las vigas Ilegan a uno o a los dos patines v a uno o ambos lados del alma.

Cuando la columna pasa a través de la junta, el disefio de la conexi6n consiste en:

.- Dimensionamiento de los medios de unién entre trabes v columna, necesarios para
transmitir a esta los elementos mecanicos de las secciones extremas de aquellas,
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistencia. En juntas soldadas la
unidn puede ser directa o por medio de placas en los patines, angulos o placas en el
alma. o ménsulas; en juntas atornitladas siempre se utilizan placas, angulos u otros
elementos de union (t€s. por ejemplo).

2.-  Revisién de la columna para determtnar si tiene resistencia v rigidez adecuadas a fin
de soportar las solicitaciones que recibe de tas vigas, al mismo tiempo que actia
sobre ella la compresion que proviene de los niveles superiores.

Diseno, en su caso. de los refuerzos necesarios: atiesadores entre los patines-de la
columna, placas adosadas o paralelas al alma.

()
.l

Bajo carga vertical las juntas mas criticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y ¢).
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son. en general, de
signos contrarios. por lo que tienden a equilibrarse; la situacion cambia cuando obran sobre
la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sismo.

CARACTERISTICAS DE LAS CONEXIONES: Para que el comportamiento de
una junta sea satisfactorio, han de satisfacerse los requisitos siguientes:

RESISTENCIA:  Las conexiones deben ser capaces de resistir las acciones que les
transmiten los miembros de la estructura que llegan a ellas. En disefio elastico. el limite de
utilidad estructural deberia ser la aparicion del esfuerzo de fluencia en la junta o en el
extremo de alguna de las vigas o columnas *. En disefio plastico. el estado limite lo
constituye la formacién de una articulacién plastica necesarias para que la estructura se
convierta en un mecanismo.

RIGIDEZ: Larigidez, en el intervalo elastico. de las conexiones viga-columna, debe ser
suficiente para que las posiciones relativas de todos los elementos estructurales se
conserven fijas bajo cargas de trabajo.

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aqui,
aunque su disefio s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan
edificaciones antiguas.



CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones ineldsticas
importantes conservando la resistencia a la flexion correspondiente a la formacion. en ellas.
de una articulacidn plastica, o tener resistencia v rigidez suficientes para que se formen
articulaciones plasticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los
miembrcs, y que giren, bajd momentc Mp constante. los angulos nccesarios para las

redistribuciones de momentos que preceden la formacion del mecanismo de colapso.

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura alcance la carga de
colapso teodrica. pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para
el mecapismo sin que disminuya el momento resistente de ninguna. lo que solo suceds
cuando su capacidad d= rotacion bajo momento My, constante es suficiente.

Las juntas de estructuras disefiadas elasticamente no requieren, en teoria. capacidad
de rotacion, va que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparicion del esfuerzo
d> fuencia o alguse zona odtdcar oin ombargs. 2 dunti'idad 2s deseshic coine ana
proteccion contra fallas fragiles v para obtener un comportamiento aceptable bajc
solicitaciones sismicas. (l.os esfuerzos evaluados con métodos elasticos aplicados a
estructuras de cierta complejidad nenen poco que ver con los que realmente existen en
ellas: su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto de la
estructura que se esta disefiando con el de otras ya construidas, disefiadas con los mismos
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluacion de las solicitaciones, sobre todo
sismicas, de la complejidad de las estructuras y su interaccién con muros. contravientos
verticales , sistemas de piso y rampas de escaleras. de la existencia de esfuerzos residuales
v concentraciones de esfuerzos. asi como de las interacciones suelo estructura que pude
ocasionar. entre otros fenomenos. hundimientos diferenciales de los apoyvos; por todo esto,
las juntas deben disefiarse para que permitan un comportamiento ductil de las estructuras
bajo solicitaciones mayvores que las calculadas. pues en caso contrario la falla puede
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia maxima teorica. Por las razones
expuestas, las juntas de los marcos disefados elasticamente deben dimensionarse y

construirse de manera que posean una capacidad de rotacion suficiente).

* El estado de esfuerzos en las conexiones ¢s muy complejo, pues los esfuerzos
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que
les transmiten las vigas v columnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se
superponen con los residuales que hav siempre en los perfiles de acero y con los que
ocasiona la soldadura; esto hace que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de
aplicar esas cargas) hayva va zonas localizadas en estado plastico. La imposibilidad de
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, v el hecho de que la
aparicion del esfuerzo de fluencia en aigiin punto no constituye un estado limite de
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexiones se disefien con métodos
plasticos simplificados, aunque el disefio de la estructura en general se efectie
utilizando esfuerzos permisibles.



ECONOMIA: La resistencia, rigidez y capacidad de rotacion de una junta pueden
incrementarse siempre aumentando la cantidad de matenal utilizada en ella; sin embargo,
como una parte importante de!l costo de fabricacion de los marcos rigidos corresponde a las
conexiones. estas han de disefiarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el
menor incremento posible de material v maro de obra. Ademas. han de proyectarse puia
que permitan un montaje sencillo y rapido. - ="

DISENO DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE: De acuerdo a los
resu'tedos obteridos al ensavar corexiones de-dos tipns. unas con dos-vigas. saldadas a los
patines v a los dos lades del alma: las vigas se soldaron directamente a la columna en todos
los casos. ron penetracion completa en los patines y filetes en las almus. pero las formulas
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también
cuando las fuerzas nonnales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma. se

transmiten por medin de nlacag,

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vigas se unen a las
columnas de otras maneras.

En los trece especimenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizé el
mismo perfil para las vigas. pero el tamano de las columnas se vario, simulando conexiones
de los niveles superiores. intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especimeres sc
hicieron con cuatro vigas. conectadas a los patines y al alma de la columna.

lLas cargas. que se aplicaron en todos los casos como se muestra en la Fig. 8.2, se
incrementaron lentamente hasta la falla, para estudiar el comportamiento de juntas
interiores bajo carga estatica vertical. en las que los momentos en lns extremos de las vigas
son sensiblemente iguales v de sentidos contrarios. En todos los especimenes se aplico
una carga axial considerable en la columna, para repreducir las condiciones en que se
encuentran las conexiones de edificios reales.
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Fig 8.2 Cargas de los especimenes de la ref 8.4



Uno de los problemas principales que trato de resolverse es el de determinar si el
alma de la columna requiere aigun tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera
adecuada por si sola.

i.2 mognitud d= {a compresidn en la columna influyo poco en el comportamiento de
las conexiones; las columnas no mostraron ningun_indicio de falla baja cargas 1.65 veces
mayores que las de trabajo. ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el
doble de las de trabajo, conservando las fuerzas finales en las vigas.

Los tres especimenes de cuatro vigas se comportaron mejor que los
correspondientes de dos.

Lus ensayes ygue sc nan descrito se complementaron con ias prucbas de la Fig. 8.3
con las que se estudié el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los
patines de las vigas que estan en tension y en compresion. v la efectividad de atiesadores
exceéntricos.* —

T s
+ Placas que representan
ﬂ los potines de ios iropes .
- "7 Los de fue-zo- so- 3.

Y /] tension ¢ de compresion

Tromo de columnu/ \
/
/
L ;
3

| gf {a) L _J

ﬁ Altesagores exzentricos
Jr T L {en los dos lcdos oer gimg)

i j < (b)

Fig 8.3 Simulacion del efecto de los patines de las vigas en la columna

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines
o las placas de conexion de las trabes que se apoyan en el alma; si el peralte de estas es
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos,
y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se traté de aclarar con las pruebas
de la Fig. 8.3b.



Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de
disefio deducidas en los ensayes anteriores. siguen siendo aplicables a conexiones con carga
vertical simétrica estatica cuando en los extremos de las vigas actan. al mismo tiempo. el
momento plastico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificacion del
alina. asi como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de la columna. en la zona de
la conexion. soporta fuerzas cortantes elevadas. producidas por momentos asimétricos.

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas, puesto
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son maximos y las fuerzas
cortantes elevadas. El disefio ha.de. hacerse de .manera que el comportamiento real se
accrque razonablemente al supuesto. lo que implica que los extremos de las vigas
desarrollen su momento plastico tedrico. v lo mantengan durante rotaciones importantes. al
mismo tiempo que obran en ellos las tuerzas cortantes; las columnas, a su vez, deben
resistir los elementos mecanicos correspondientes junto con las compresiones que reciben
de los niveles superiores.

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado
ensavando especimenes como el de la Fig. 8.4: las distancias L se escogieron de manera
que en la unién entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento
plastico de la viga v ¢l 95 por ciento de la fuerza de plastificacion del alma por cortante.

Fig 8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola
viga. unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la
deformacion por cortante de la jinta y su influencia en el comportamiento de la estructura. -
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig.
8.1¢).*

* Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producen momentos
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este
problema se estudia en los articulos 8.3.2 y 8.4)



Una conexion es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plasticos de las
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresién producida por
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima. y tiene capacidad de rotacion
suficiente para que se forme una segunda articulacién plastica en la zona central de las
vigas, sin que disminuya su resistencia. También ¢s satisfactoria cuando su resistencia es
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman
articulaciones plasticas en sus extremos mientras giran los angulos necesarios para que
aparezca la segunda articulacion, en el otro extremo o en la zona central.

El segundo comportamiento es el que sucle buscarse en las estructuras reales

Para determinar si el comportamiento de una junta es satisfactlorio se investigan los
puntos siguienrtes:

1.-  Resistencia de la region de la columna advacente a los patines efi compresion de las
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede
fallar por flujo plastico excesivo, por pandeo ¢ por aplastamiento.

_ 2.-  Resistencia de la region de la columna adyacente a los patines en tension de las vigas,
cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patin de la columna puede
deformarse en exccso, y el alma fallar por flujo plastico.

3.- Aumento dJe la resistencia de Ia junta cuando se colocun atiesadores horizontales. o
placas adosadas al alma dc la columna.

4.- Posibilidad de falla de la columna ocasnonada por una combinacion de esfuerzos
normales y cortantes.

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna.

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines
de las vigas cuando hay una sola viga, cuando los momentos en las dos vigas unidas a
los patines de la columna no son iguales, o cuando esos momentos tienen el mismo
sentudo.

7.-  Rotacion requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas.

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna:
soldaduras, tornillos. angulos v placas.

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el efecto de la carga
axial que actia en la columna puede, en general, ignorarse, y que se obtienen resultados
conservadores tratando las untones de tres o cuatro vigas como si no existiesen las que
llegan al alma, pues estas proporcionan una accién benéfica mayor que lo que la debilitan
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella.



El punto 7 se ha investigado de manera analitica y experimental. y aunque la
rotacion requerida varia con la geometria de la estructura v las condiciones de carga. se ha
calculado una rotacion tipo. mas grande que la necesaria en la mayoria de los casos; todas
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores, bajo momento casi constante. Ademas,
como ya se ha mencionado. si se le da a la junta la resistencia adecuada. las rotaciones

necesarias para que se forme el mecanismo de colapso se presentan en tos extremos de las
vigas, y no en ella.

CONEXIONES CON CARGA ESTATICA SIMETRICA: En la Fig 8.5 se muestran
esquematicamente las solicimciones existentes en una conexién interior viga-columna con
carga vortical shnéirica; en la columina no Lay flexidiy, pues los iicmentos gae le runskiiicn
fas vigas se equilibran emre si.
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Flg 8.5 Conexioén viga-columna con carga vertical simetrica.
Acciones sobre la Lolumna

En la Fig. 8.5b se ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna,

-— sustituyendo las vigas por sus efectos;, no se incluyen las fuerzas cortantes, que son de

importancia secundaria. y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines.

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene
atiesadores, exageradas para mayor claridad.
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a
los dos patines de tas vigas. en tension ¥ en compresidn, v el de-los patines de la columna
en la zona en tension. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. va que
puede fallar por flujo plastico. acompafiado ¢ seguido inmediatamente por pandeo en la
zona comprimida, o por fractura en la tension: si el alma es delgada. el pandeo de la zona
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al limite de fluencia.

En la zona en tension pueden ser criticos los patines de la columna. que se flexionan
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca
rigidez, los extremos se flexionan hacia fuera, siguiendo el desplazamiento de la viga. pero
la deformacion de la zona central esta restringida por el alma de la columna. y es probable
que ahi se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformacion y
no pueda seguir, sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b).

La zona del aimu afectada por as fuerzas concentradas que recibe de los patines de
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliacion de esta zona es insuficiente
para reducir a ch los esfuerzos en la base de la curva de union de patines y alma (o sca a la
distancia k. del pafio exterior de la columna. Fig. 8.3b). la resistencia del alma es

C P g
insuficiente. Este efecio debe reviearse frente a los dos patines de la viga. en las regiones
en compresion y en tension. Cuando la columna esta tformada por tres placas soldadas ia
fuerza de tension puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma. ademas, la
distancia k¢ se reduce a la suma del grueso del patin y el tamaiio de la soldadura. Por todo

esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de
la conexidn.



Es dificil determinar analiticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la
columna, por lo que se suele suponer una distribucion lineal, basada en investigaciones
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de
contacto hasta la distancia k¢ (Fig .8.5b). En disefio elastico se utilizaba una pendiente de

1:1, correspondiente a una distribucion de esfuerzos segun rectas a 45° trazadas a partir del
punto de aplicacion de la carga, Las dos suposiciones estan basadas en resultados
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a disefio plastico, mientas que en
disefio elastico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades
poco mavores que las de trebajo. Sin -embargo, para -hacer -compatibles sus dos
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para
disefin por esfuerzos permisibles.

La suposicion anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que
cer resistida. a la distancia k. d= la cara extertor de la columna por una porcién de alma de

longitud ty; + Sk¢, donde ty, es el grueso del patin de la viga.

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXION: La  viga se-
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una
fuerza de compresion en la columna (Fig 8.7)
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Fig 8.7 Zona comprimida de la junta



Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimacion conservadora de
la resistencia- maxima de la region comprimida suponiendo que el esfuerzo en la
terminacién:de la curva de unidn es igual a Fyc, de manera que la fuerza total conque la

columna puedc resistir los efectos de la viga es Fycle (ty + 5ke); tc es el grueso del zlma de
la columna y fy el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella.

Si el momento en el extremo de la viga es el plastico resistente, Mp, la fuerza en
cada patin es ApFyy, donde Ap es el area y Fyy el esfuerzo de fluencia del patin, de manera
que el espesor minimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la.igualdad

AF, =F_ t.(t +3k.) {(3.1)
de donde

APFW C,A;'
t = LR =
¢t +5k I, t, +5k,

(8.2)

Cy es el cociente Fyy/Fyc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el
mismo acero en las vigas y en la columna.

Si to 2 C1A4/(ty + Sko) v el alma no falla por inestabilidad, su resistencia es
c 18p/ly P

suficiente; en caso contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella.

En los extremos de las vigas de los marcos rigidos suele haber, al mismo tiempo,
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que
ocasiona la plastificacién del alma se anula su capacidad para resistir momento, el que debe
ser soportado por completo, y transmitido a la columna, por los patines. En esas
condiciones la fuerza méaxima en cada patin es aproximadamente igual a Mpvldv, donde

Mpv es el momento plastico resistente de la viga y dy su peralte total; esta fuerza es mayor
ue la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, AyFyy. (Se ha demostrado experimentalmente que los
9 Py

patin€s de las vigas pueden desarrollar por si solos e! momento plastico completo de la
seccion, gracias al endurecimiento por deformacion). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando
la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificacién del alma; si es
mayor que ese limite, el grueso tc se calcula con la fuerza incrementada Mp,/dy. Se

obtiene asi

M,
Pt (t, +5k,) (8.3)

ye ¢

.M,
t, = : (8.4)
F.(t, +5k,)d,




Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relacion peralte/grueso del alma de la
columna es suficientemente pequefia para evitar inestabilidad antes de que el material fluya
plésticamente; para ello debe satisfacerse la condicion:

I
-

h 1510
L g 8.5
t, 'F_‘,c ) (®-3)

"

h es el peralte libre del alma, medido entre los bordes de las curvas de unién con

los patines cuando el perfil es laminado. o entre-los extremos de las soldaduras cuandoe esta
hecho con tres placas soldadas. :

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida,
libremente apoyada; comparandola con resultados experimentales se encuentra que es, en
general, conservadora.

La carga critica de una placa rectangular de relacién de aspecto a/h; grande, con apoyos
libres, se calcula con la expresion

Cp L 4 1323464001
“12(l-p?) b, h

(8.6)

<
tc) he deben estar en cm, con lo que P se obticne en kg.

-]
a/2 a/2 |
) i

»

e ® grueso hc

P

!

e -

- %" Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los
* puntos medios de los bordes largos

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan
ninguna restriccion angular en los bordes del alma, a causa del flujo plastico que se
presenta en la unién entre ambos; en cambio, si el acero es de aita resistencia no hay flujo
plastico antes de que la carga alcance el valor critico, y los patines proporcionan mas
restriccion al alma, que puede considerarse empotrada en etlos. (En pruebas de laboratorio
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm? se encontr6 que la resistencia al pandeo
del alma era, de acuerdo con la teoria. del orden del doble de la obtenida con 1a ec 8.6).



Como un resultado de los estudios que han llevado a las observaciones anteriores se ha
propuesto que el incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta,
para fines de disefio, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raiz cuadrada del
cociente del esfuerzo de fluencia del acero de la columna y el del acero A36. Asi,

b1

L —
p _ 234640012 - F _ 466501 F, @
“ h 12530 h

c

[4

Haciendo Pcp igual a ApyFyy. suponiendo que Fyy = Fyc. y despejando he/te se
obtiene el valor maximo de este cociente para el que la columna puede resistir ia

ccmpresidn correspondients a la plastificacion de los patines de las v1gas siin que ¢} 2lma se
pandee en forma prematura:

h, 46650t 46650 1 )
e e s JT L (8.5

AL E (AN

Tomando Apy/tez = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a

los especimenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo, que puede
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para diseflar conexiones entre vigas y-
columnas con otras caracteristicas geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia
diferente.

El coeficiente semirracional dec la ec 8.7, 46630, s2 ha disminuido a 34400, valor
que representa un himite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta
ahora; se llega asi a la ec 8.9, que proporc10na la carga concentrada maxima que resiste la
columna sin que el alma se pandee.

P 34400t].°F,
o h

c ———

(8.9)

Contcyhcencmy Fycen kg/cm?, P, se obtiene en kg.

Si el grueso t. del alma de la columna es igual 0 mayor que €l obtenido con la ec 8.2

o con la 8.4 y se satisface, ademas, la ec 8.5 (o0, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que
aplica el patin de la viga es menor que la calculada con la ec 8.9), no se necesita reforzar el
alma en la zona comprimida de la conexion. Si no se cumple alguna de las condiciones
anteriores, deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que esti en
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es asi. las ecs 8.1 y 8.3 se modifican para
incluir en ellas la resistencia de esas placas.

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineadus con los patines comprimidos
de las vigas. la ec 8.1 se transforma en



Fyv, Fyc ¥ Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en viga.
columna v atiesadores. v Ag; es el area de la seccion transversal de estos ultimos  El

segundo miembro. que representa la resistencia de la columna reforzada. incluyve la
contribucion de los atiesadores. que es la fuerza que ocasionaria su plastificacion.

De la ecuacion anterior.

ApF\\ ICF\C g
Ay = BT 5K ) =CA, -t (1, <5k C (8.10)

vl i

C tiene el mismo significado que en la ec 8.1. v C2 es el esfuerzo de fluencia del

1,

aeery de ia columnna dividido enire el ded wiesador. Fye Py

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea laec 8.3 en vezde la 8.1.

Para evitar pandeo local, la relacion ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de
800/_ F , (15.9 si son de acero A36). Si se satisface laec 8.2 o la .8.4, pero no ia 8.9, los

atlesadores se requieren solo para evitar el pandeo del alma de la columna, por lo qus basta
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del paun de la
columna y que su relacidon ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar.

En otros ensayes reportados. se encontrd que las placas de refuerzo verticales
paralelas al aima de la columna, colocadas en los extremos de sus patines, estan sometidas
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma; llevando esa condiciona
la ec 8.1 se obtiene :

\LL

F,
AF, =F 1 (1 +5k)+ i)'“ 2t (t, +5k )

<

de manera que

= L. P s VR )0, (B

- _F A F, C,A
" F .t +5k, F_ ¢ t +5k,

— » 13 C A
Y wp

tpy €S el grueso de cada una de las placas verticales (se colocan en pares, en los
extremos de los dos patines), y C3 es ahora igual a Fyc/Fypy.

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresidn usada para
el alma, a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de union: sin embargo, el



procedimiento se justifica al emplear el esfuerzo Fypv/2. medido experimentalmente en
juntas reales.

Para que las placas no se pandeen localmente, hpv”‘p\' debe ser menor o igual que

2100/ F ,, (41.8 siel acero es A36): hpv es la dimension horizontal de la placa, entre los

patines de la columna. (E! limite anterior ¢s conservador. puesto que el esfuerzo maximo
no excede de alrededor de Fyp,/2).

Si los patines de la columna son mas anchos que los de las vigas disminuve la
efectividad de las placas verticales colocadus en sus extremos. v si el grueso del alma es
mucho imenor que 2l dado por la ec 8.2 nc es recomendable confiar en ellas.  Su eficiencia
mejora acercandolas al alma. y liega al cien por ¢ienw cuando s¢ colocan adosadas a ella.

\

Los atiesadores horizontales deben colocarse en pares situados simétricamente con
respecto al alma de la columna, soldados a ella v a los patines con filete 0 con soldaduras
de penetracidon. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan
perfectamente. de manera qus la cempresion se transmita por contacto diracto. Las placas
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza
que reciben del patin de la viga se distribuya en ellas de la misma manera en que se supone
que lo hace en el alma. —

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales
excéntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su cficiencia: sin
embargo. si puede afirmarse que se obtiene un disefio conservador desprecidndolos cuando |
la excentricidad excede de 5 cm. y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento
cuando las excentricidades son menores.

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patin de la columna puede
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro, en las
que actua la fuerza que transmite el patin en tensién de la viga: los bordes que se suponen
empotrados son el vertical correspondiente a la unién con el alma y los dos horizontales,
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patin de 1a viga (Fig. 8.9).

La culga se reparie de manera mas o menos uniforme hasta que las placas alcanzan
su resistencia ultima: en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6),
lo que ocasiona deformaciones grandes en la percidn central de la soldadura. en el patin de
la columna adyacente a ella y en la unién de alma y patin: la falla se presenta
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiones. cuando se agota su capacidad
de fluir plasticamente.

El modelo que se acaba de describir, basado en los-resultados de las experienctas de
laboratorio reportadas en una investigacion indica que una parte de la fuerza de tension
llega al alma de la columna. a la distancia k¢ de su pafio exterior, repartida en una zona de



longitud del orden de p + Sk, y el resto se transmite a 0s atines arriba y abajo del tramo de
largo p. v llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8.9)

La resistencia total del patin de la columna se obtiene sumando las resistencias de
las dos placas descritas arriba mias la de la zona centrai de aucho m (Fig 8.9)
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Fig 8.9 Modelo del patin de la columna en la zona de tension

En la Fig 8.10 se representa. de manera esquematica. una de las placas; la longitud p
es aproximadamente igual a 14 t;, v se considera que la placa esta empotrada en los

extremos de esa longitud v en el extremo de la curva de unidn con el alma. Actua sobre
ella una carga de linea. correspondiente a la tensién en el patin de la trabe. La resistencia
ultima de la placa. determinada por medio de la teoria de las lineas de flujo, es:

Donde.

Cy=(4/B+Ppm)/2-n/A),n=p( B +8. —p)/4, B =plq.» =h/q (Fig 8.10)
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Fio 8 10 Representacion esquematica de una placa del patin
de la columna y de la tuerza que actua sobre ella

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, y
suponiendo vigas de los tamafios que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores
del coeficiente C| que varian entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fyctc? es una estimacion

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que --
la columna es una W14 x 426 lb/pie, que es de los perfiles H mas robustos tabulados en
los manuales de disefio y que el patin de la viga es de 30.5 x 1.9 cm (12” x %”). se obtiene
Cy1 = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio. si la columna es una

W14 x 82 lb/pie. de alma y patines mucho mas delgados, y se conservan las dimensiones _
del patin de la viga, Cy es igual a 3.45).

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo
de fluencia oyy. de manera que resiste una fuerza igual al producto de su area por Gyv*-

Por consiguiente. la resistencia total del patin de la columna es
QT =Fyytym + 2 (3.5 Fyctc?) (8.13)

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patin en tension aplica una
fuerza Aprv a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la

. zona de tension una formula que serd aproximadamente igual de conservadora gue la
deducida para la region comprimida, con lo que s¢ llega a

* En realidad el esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor
de los correspondientes a los patines de viga y columna, Fyy, vy Fy



De esta expresion se despeja to™: \

t
1= (125 e, (8.15)

te es ¢l grueso que ha de tener el patin de la columna para que falle. en teoria,
cuando el momento en la seccion extrema de la viga es Mp. C} = Fy / Fyc; se reduce a la
nnidad cnando viga v columna estan hechas con el mismo acero.

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMCA. el cociente m/b,,
oscila entre 0.15 y 0.20. haciendo conservadoramente, m/b,, = 0.15. la ec 8.15 se reduce a

(8.16)

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas W14 x 426 y
WIi4 x 82 y una viga con patin de 30.5 c¢cm de ancho, el cociente m/b,, vale, )

respectivamente, 0.23 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de
los que se habia supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al
deducirla.

Cuando t. > 04 C,A  no se necesitan atiesadores en la zona de tension de la
conexion para evitar la falla por deformacion excesiva del patin de la columna; si t; <
0.4 C,A, deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al aima, con lo que se

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la regiéon comprimida; en uno y otro
caso debe revisarse la posible plastificacion del alma de la columna en la zona adyacente a
los patines de las vigas. para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en
compresion.

En vista de-las simplificaciones que se¢ han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es
valida en general cuando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso
debe calcularse la constante C1 para cada problema particular y llevar su valor a la ec 8.13,
en lugar del 3.5 (ue aparece en ella.

Cuando {a fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaria la plastificacion
del alma. tedricamente debe sustituirse Apkyy. por Mp/dy en la ec 8.14. sin embargo, las

hipétesis introducidas en la obtencion de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, -
aun.con fuerzas cortantes elevadas.

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tension debe revisarse la
condicion §.2. v colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla.

~
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CONEXIONES. CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales v de sentidos contrarios:
no hay flexién en las columnas v la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condicion. que
corresponde a columnas interiores de marcos rigidos con vigas de claros iguales v cargas
verticales tambiér. 1guales, no se cumple cuando ciaros o cargas sen diferentes. cuando la
columna es extrema o cuando sobre la estructura actdan fuerzas horizontales. de stsmo o
viento, ademas de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden
tratarse como si fuesen estaticas; mas adelante se estudian los efectos de las solicitaciones
sismicas)

En la Fig 8.11a se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central
de un marco bajo cargas vcrticales v horizontalas v los momentos en sus extremos. En la
Fig 8.11b se ha dibujado la conexion y las fuerzas hortzontales en los patines de las vigas,
que ocasionan cortantes en el alma de la columna: se ha supuesto que las fuerzas en los
patines se obtienen con prectsion suficiente dividiendo ei momento en la seccién extrema
entre ¢l 95 por ciento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los
centroides de los patines.*

La Fig 8.11c es el diagrama de {uerzas cortantes en la columna, trazado sin
considerar las fuerzas normales en las vigas. que suelen tener poco umportancia.
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Fig 8.11 Junta de un marco rigido en el que obran cargas
Verticales y horizontales

* Los momentos My y Myp. son las sumas algebraicas de los producides por

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig 8.11, en el que el viento actiua
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se
restan en la de la derecha.



Una situacidn analoga se presenta en juntas de columnas extremas (Fig 8.12). con la
diferencia de que tienen solo una viga. v en conexiones centrales bajo carga vertical
asimétrica.
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Fig 8.12 Junta viga-columna lateral

El esfuerzo cortante medio que ocasiona el fluju plastico del tablero de alma de la
conexion puede expresarse como F, /-3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la
fuerza cortante correspondiente sé obtiene con la expresion V, =095d_t.F / 3. donde
0.95 d; es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los

centroides de los patines. Por otro lado, la fuerza cortante que transmiten las vigas a la
junta es T = EM/0.95 d,.. donde £M es la suma algebreica de los momentos en las dos

vigas. o el de la Unica, si la conexién es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas
tienen el mismo peraite; en caso contrario el denoiminador 0.95 dy, no seria igual para

ambas).

Aden:is, obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, Vg,
que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas.

El flujo por cortante del tabléro de alma se inicia cuando la suma algebraica de las
fuerzas exteriores es igual a la resistencia: :

M 095du.F,
0954 3



El aima no necesita refuerzo por cortante si

M
(e L |2M ®.17)

Si no se cumple esta condicion la columna debe reforzarse con un par de atiesadores
en diagonal. 0 con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perimetro a los
patines y a los atiesadores horizontales. *

Las dimensiones de las aimas de columnas hechas con perfiles H laminados suelen
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su
plasulicacion: para eilo, basta que se cumpla la.condic1on (N'1C, art 5.3.3b)

h./t, £3580/. F (h,/r <7I. paraacero A36)

hc es el peralte libre del alma y t. su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo

adosadas, si estan unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condicion
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas.

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresidn
existente en la columna sobre su resistencia al cortante,. por lo que proporciona resultados
inseguros cuando esa compresién es importante.

De acuerdo con el criterio de Von Mises. el flujo plastico en un punto cualquiera del
tablero de alma de la conexidn. que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se nicia cuando
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad.

Oa' Oy Op top* + d1gh” = Oy’ (8.18)
Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro dé la ec 8.18 es

practicamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) cb se anula y
ca puede tomarse igual a Pcg/A;, donde A es el area de la seccién transversal completa de

la columna. Pero A¢oy =Py, Ag = ny/cy, luego
P
o,=="%=-%g (8.19)

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también cen placas
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna



Py = A¢ oy es la carga axial que produce el flujo plasnco en compresion. de la
columna.
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Fig 8.13 Esfurzos en el alma de la columna en una junta

Sustituyendo o, (ec 8.19) en la ec 8.18. y recordando que en el centro del tablero cb
= 0,'se obtiene, en ese punto,

2
JT

., . P
( )ct;:cr -}-)-)2+—ab=1 (8.20)

a,

A

De aqui se despeja 1ab = 'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la
fuerza de compresién gque actia en ta columna:

T =T = 1= () (8.21)
LD
Cuando el esfuerzo cortante iguala a 1'y. el alma de la columna fluye a causa del efecto
combinado de las fuerzas cortantes y normales.
Para determinar si se necesitan atiesadores. teniendo en cuenta la compresion en la

columna. se iguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste. disminuida por
el efecto mencionado:



M 095d.tF., p__ M
Z -V =T (_P. A 4_,_] . Z_ =V | = 1 -
0.55F, d, [ 0.95d, L= (Pp/P ¥
Esia expresion cs semejante ala 8.17 y. como clla, permiie determinar el grueso del

alma de la columna para el que no se necesita-refuerzo por cortante. incluvendo el efecto de
la fuerza normal.

En la mayoria de los casos no se requiere ¢l factor .l-:(Pp/’-}i})z. pues

experinientalmente se ha encontrado que casi toda ta fuerza noimal de la columna se
transfiere a sus patines. en la zona de la junta. cuando el alma fluve por cortante. Esto solo
&y Gtie. sin embacgu. en columnas con padnes de capacidud suficiene para resisin la
fuerza normal completa mas los esfuerzos eventuales de flexion producidos en la zona de la
conexion. De este modo. el factor 1-(Pp/P ) solo es significativo cuando P/F, excede

de (0.5, -

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores
horizontales fluve plasticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresion elevadas, la
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminucion
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a [a del alma de vigas | o H. que
después de fluir plasticamente por cortante siguen soportando cargas adicionales, hasta que
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cortante de
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamicntos de
entrepiso del marco del que forman parte, y no en una carga ultima que es hasta cierto
punto imaginaria. St las consecuencias de las deformaciones de las conexiones son
tolerables no hace falta rigidizarlas. aun cuando no se satisfaga la ec 8.22, pues tienen una
importante resistencia posterior a la plastificacidén por cortante, debida principalmente a la
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actlian como un marco rigido, y
al endurecimiento por deformacion.

Cuando se necesiten atiesadores sus caracteristicas deben basarse en
consideraciones de rigidez, mas que en el criterio que define la iniciacidon del flujo
plastico.*

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una
sola viga disminuyen desde un maximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero
en el extremo opuesto. lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de
la columna. El estuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia. de manera que la
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir ia fuerza de
plastificacion de los primeros. '

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estatica asimétrica
o con fuerzas de viento; pueden no serlo cuande las acciones de disefio incluyen
efectos sismicos importantes. -



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mavor parte de
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a los
patines de la columna: sin embargo. también se han investigado las conexiones formadas
por una viga unida rigidamente con el alma de la columna. de manera que ¢l momento que
transmite fa primera hace que la sczunda se flexicne alrededor de su eje de menor
momento de inercia. Los especimenes ensavados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.14:
en la columna actia una fuerza de compresion , aplicada en el extremo superior. que
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella.

Fl analisis v disefio de estas conexiones es mas dificil que el de las que tienen las
vigas unidas a los patines de la columna. por las razones siguientes:

l.- La resistencia maxima de ia conexion corresponde. en teoria. a la lormacion de
articulaciones plasticas en la columna o en lz viga. Sin embargo. hay otros factores
que limitan esa resistencia: por ejempio. si los paunes de la viga son mucho més
angostos que el alma de la columna. puede formarse en ésta un mecanismo con
lineas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plasticas. Otros factores
que pueden impedir que se alcance la resistencia masima predicha por la teoria
plastica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la
fractura de material del conjunto. La posible formacién de un mecanismo con
lineas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna-

[0
")

El montaje en campo puede ser dificil. aunque la conexion se haya disefiado y
detallado adecuadamente, a causa de las restricciones de espacio.que crean los
patines de la colunina.

El objetivo de los estudios reportados en esa’ investigacidon es examinar las
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia. rigidez y ductilidad. asi como
considerar los efectos que producen los atiesadores. cuando son necesarios para alcanzar la
resistencia o rigidez deseadas. su mira final es formular recomendaciones para disefio.

El comportamiento de las conexiones es adecuado. en general, cuando se emplean
atiesadores que evitan que el alma de la columna se deforme (Fig 8.14, b y c). pero puede
no serlo si el ancho del patin de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la
union se hace en-forma directa. sin atiesadores (Fig 8.14d). ya que puede formarse un
mecanismo de falla con lineas de flujo en el alma de la columna, antes de que aparezca un
articulacion plastica en la viga. Ademas. aunque no se forme ese mecanismo. lo que
depende del ancho del patin y del peralte de 1a viga. asi como del peralte y grueso del alma
de la columna, es posible que no se alcance la carga maxima predicha por la teorja plastica -
simple porque la union mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y
perdida de ductilidad. que pueden producir la fractura del material.

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga
alcanzo el valor predicho por la teoria plastica simple, 0 evtaba cerca de él. sin que se
presenten deformaciones plasticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se
iniciaron en la unidn del patin en tension de la viga y el alma de la columna en las
conexiones como la mostrada en la Fig 8 14d. y en el punto en aue se unen fa placa de



conexion y el patin de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b: estas ultimas grietas se
debieron. probablemente. al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna

Las junias que no tienen capacidad de rotacion bajo carga maxima no son
satisfactorias, puesto que impiden la redistribucién de momentos que es necesaria tanto en
disefio plastico como en estructuras construidas en zonas de alta sismicidad.

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las
conexior.es. sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotacion (Fig. 8.18):

1. Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mavor que el del patin de la
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las
zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna.

2. Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que recibe ia viga (Fig.
8.15b). Algunos andlisis realizados con elemento finito han indicado que las
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto 1 se reducen cuando
menos en un tercio al colocar esos atiesadores.

3.- Alargamiento de las placas de conexidn pars separar lus soldaduras entre ellas v el
patin de la viga y los de la columna, evitando la interseccion de soldaduras y los
elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15¢).

4.- Uso de placas de ancho variable para reducir la concentracion de esfuerzos en la
seccidn critica (Fig 8.15d).



S.- Reduccidn de la placa de conexidn entre su union con los patines de la viga v los de
la columna. a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.15¢).
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con
Vigas unidas al alma de la columna .

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARG.ADAS ESTATICAMENTE.

RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aqui corresponden a
juntas en las que la columna recibe vigas en uno o en los dos patines y en una ¢ en las dos
caras del alma. : :

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesadores frente a los patines
comprimidos de las vigas si

N CA, 8.2)
© T, + 5k, '
y. simultaneamente,
h, F, ©s)
t. 2 i D
‘ 1510
o la tuerza aplicada por ¢l patin de la viga no excede de
34400t3 F,
Pcrc - ’
h

J T e e (8.9)

<



Cuando la fuerza cortante en la viga es mavor que el 60 por ciento de la que
ocasionaria la plastificacion del alma, la ec 8.2 se sustituve por

M
(> e (8.4)
©OF( +3k.)d,

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tension si se satisface la ec 8.2 (o
la 8.4). v. adenias.

t,204 CA, (8.16)

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde
Lo sc cumplon. Los atissadores s dimensionan para sopertar |2 parte de la fuerza aplicada
por los patines de la viga que no puede ser resistida por {a columna. Su érea se calcula con
laec 8.10:

En lugar de utilizar atiesadores horizontales. el alma puede reforzarse con una o dos
placas adosadas o paralelas a ella. Las placas adosadas al alma son 100 por ciento
efectivas: las paralelas, colocadas en los extremos de los patines. se dimensionan con la ec
8.11).

Atiesadores horizontales. b/t £ 800/ IE;I ,

Placas adosadas o paraletas al alma. h ./t <2100 F\;

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la
columna no se¢ equilibian entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que
ocasionaria la plastificacion del alma. esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También
puede reforzarse con atiesadores en diagonal. pero su empleo en edificios urbanos es
limitado. porque dificultan la conexion de las vigas que llegan al alma de la columna).

El grueso minimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se
determina con alguna de las ecuactones siguientes:

. M
= ol 2.0 v, (8.17)
0.55 F.d,| 0.95d,

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ella
debe evitarse una falla premawura por pandeo local: para ello. han de cumplirse las
condiciones siguientes;

[



1 LM ! 8.22

[ = < — - .
©055F.d [095d, [ 1-(PP))

Se utiliza la sezunda ecuacion cuando la fuerza normal en la columna es elevada
(P/Py >0.5). ]

Ademas, debe satisfacerse la condicion
h /t, £3580/ F,

DISENQ DE CONENIONES CARGADAS DINAMICAMENTE: £l analisss
sismico de las estructuras se realiza en la actualidad. en la gran mayoria de los casos. con
métodos elasticus: sin embargo. en el disefio de las conexiones ha de seguirse un eafoque
inelastico moditicado. puesto que los miembros que componen la estructura realizardn.
durante temblores intensos, excursiones fuera dél dominio elastico. esto es una
consecuencia de la filesofia actval. que permite hacer el disefio sismico con fuetzas mucho
-menores que las que corresponderian a una respuesta elastica ilimitada. Durante temblores
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelastico, por medio de las cuales se absorbe
y disipa parte de la energia recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la
estructura sobrevive.

El comporiamiento descrito impone rejuisitos de ductilidad en todos los elementos

de la estructura en que haya deformaciones inelasticas severas.
M

Por las razones anteriores, los miembros v las conexiones deben disediarse, detallarse y
construirse de manera que puedan admitir deformaciones ineldsticas importantes sin fallar y
sin provocar fendmenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satistacen estos
requisitos son los {lamados marcos ductiles: se emplean en construcciones en zonas de alta
sismicidad. -

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos [as juntas se disefian de manera que
tengan la rigidez y. resistencia necesarias para que las articulaciones plasticas se formen en
los extremos de las vigas. junto a las columnas; en otro. que puede ser apropiado para
edificios bajos, de uno o dos niveles. se busca que las deformaciones plasticas ocurran,
esencialmente, dentro de la conexidn: en el tercero se intenta repartir las acciones
inelésticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductifidad en
las primeras.

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los

estudios realizados en laboratorio para determinar el comportamiento de juntas bajo cargas
ciclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plastico, tratando de
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rigidos durante
temblores de tierra intensos. han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la




columna en las zonas frente a los patines de las vigas. en tension o compresion. deducidos
para juntas rigidas bajo carga estatica. siguen siendo basicamente validos cuando las cargas
son ciclicas, producen deformaciones inelasticas y hacen que cada uno de los patines
trabaje. alternadamente. en tension y corapresion. En la Fig 8.16a se muestran las
deformacicnes producidas por las fuerzas en los patines v correspoinde a la Fig 8.6

al Deformaciones zor flex:on b) Deformaciones por cortante

Fig 8.16 Deformacion de juntas con mumentos asimétricos
en las vigas -

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como  se  vio
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran
entre si, aparecen en la junta fuerzas cortantes. que pueden jugar un papel muy importante
en su comportamiento.

Como va se ha estudiado ¢l problema para solicitaciones producidas por cargas
verticales o por la combinacién de estas y viento: aqui se tratan las conexiones bajo
excitaciones sismicas severas: es en este caso cuando el disefio por cortante de las juntas
viga-columna adquiere particular importancia.

La Fig 8.16b muestra como se deforma la junta cuando el alma fluye plasticamente
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actian en la columna y en la junta. Esta figura
es semejante a las Figs 8.11 y 8.12. -



~-Ejs de ig columng ~

N
lP—V" + Vo H
|
VA - W .
Y/
N L __{J_ tou
L Vv
-
4 } ) 5
VVI MV[‘ ;
| R S imninn | St inmdnty [oindandips Bl
-y ——'1 1 pv
M
!
4 — Akl
'rn_= . A L‘Ef
1_‘ IP ‘—"
P
1) tueisas en o junia o) Mayroma ge momenigs ¢} Diogromo de fusr-
fMextonantes r0s cortontas

Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en la junta

La fuerza cortante maxima que puede transmitirse a través de la junta es:

vhe et

NTC - RDF87-V, =F,V, =0.9x0.66F d.t..parah/t <1400 KF, =3130/ F,
(8.23)
AISC—LRDF 86 (ref 5.8.2)-V, =F,V, =09x 0.6 F,d t .paraht <1568 k/F, =3510/F,
(8.24)

Los valores finales de la relacion h/t corresponden a almas sin atiesadores. en las
que K = 5.0.

La diferencia entre las expresiones 823 v 824 se debe a que en las Normas

Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el
endurecimiento por deformacion.

VR tiene que ser tgual o mayor que la fuerza cortante de diseflo en la junta. que vale

¥ M
V==~ .V (8.25)
0.95d
0, si las dos vigas tienen peraltes diferentes,
, hY
Moo Mwo oy (8.26)

T 0.95d,,  0.95d,,



Los momentos v la fuerza cortante estan multiplicados por el factor de carga para
solicitaciones gravitacionales-y sismicas combinadas.

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos ductiles se disefien para
que resistan las fuerzas cortantes maximas que pueden aparecer en ellas. correspondientes a
la formacién de articulaciones plasticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga
o vigas; en esas condiciones, la ec 8.26 se transforma en

©095d,,  0.95d,, h

v v
vo MV (MVD (MVI+MVD

[

Mp)vi v (Mplyp son los mementos plésticos resistentes de Jag dos vigas,
1zquierda y derecha, y dy[ y dyp. sus peraltes; el ultimo termino es ia fuerza cortante en la
columna. V... obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexion en su succion
media.

La evidencia experimental demucsira que la resistencia uliima en cortante de las
juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 o 8.24 ); se suele alcanzar
después de que la junta experimenta distorsiones inelasticas grandes, pero que tienen poca
importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los
marcos.

Las graficas carga-deformacién de las juntas no corresponden a una respuesta
¢lastica-cast plastica. sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo que es
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con
deformaciones ineléasticas controladas.

En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigacién para estudiar la
resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines
de ésta y los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas.

e
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Fig 8.18 Modelo matematico de la junta
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'El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplastico perfecto. bajo
fuerza cortante, rodeada por bordes rigidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma. especialmente la resistencia a
la flexion de lo; patines de la columna: las caracteristicas de los resortes se escogen de
manera que el modelo reproduzea los resultados experimentales con precision adecuada.
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plasticamente: la resistencia adicional
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella.

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsion cuatro
veces mavor que la de plastificacion del alma en cortante, sc llega a la expresion:

45b ¢
V, =0355Fd 1+ - °- %) (8.28)

t es el grueso total del alma en la junta.

El segundo termino del paréntesis representa el incremento en resistencia por
encima de la fuerza cortante que ocasiona la plastificacion del alma.

El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de disefio en la columna. P, entre Py,

no excede de 0.39 v. ademas, |a accion combinada de fuerza axial v momento flexionante
10 ocasiona flujo pléstico en la columna fuera de la conexion pues si ese fendmeno se
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean
a la junta, principalmente los patines de {a columna. El modelo no debe aplicarse a juntas
de esquina, que carecen de elementos adyacentes en dos lados.

Si las vigas que tlegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes. es
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28.

Cuando su resistencia es inadecuada. el alma de las columnas suele reforzarse con
placas adosadas. que son completamente efectivas s1 estan en contacto con el alma y

ligadas a ella y a ios patines con soldadura colocada en todo su perimetro.

La resistencia uitima en cortante de juntas con placas adosadas al aima de la
columna esta dada por

Vu=(Veol +0.9 x 0.66 Fy(dc +tpe)t (8.29)
Donde (V)¢ es la resistencia de la junta sin reforzar. dada por la ec 8.28

L.a investigacion se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule
con la ecuacion



b 2

V=0355Fd 1l cht-F’°) 8.30)
=0.3 {1+ - : .
LN ddi (8.5

A3 c

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluvendo placas
adosadas. cuando las haya.

Los parrafos siguientes estdn tomados de esa investigacion:

“En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones
valias Leces mavores que las calculadas bajo cargas de trabayo; la magnitud v distred ucion
de esas deformaciones. ineldsticas en su mayor parte. dependen de las resistencias y

rigidoces relaiivas de los elementos que compenen o estrucrura. Idealment, lor mareas
deben disefiarse de manera que la respuesta inelastica se concentre en los elementos que
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo. debe prestarse mucha atencion a
105 requisites de lgldez cen wdos lus niveles de defornuacion, paca Lo dus
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los dafios en elementos no
estructurales v reductr la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto.

Las junias suelen ser elementos muy ductiles, pero de rigidez reducida cuando se
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un
marco con juntas disefiadas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas
producidos por las fuerzas sismicas estipuladas en los codigos disminuye
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia maxima de las
juntas es. con trecuencia, insufictente para que aparezcan articulaciones plasticas en las
vigas. Ademas, la baja rigidez postelastica del marco hara que crezean los desplazamientos _
de entrepiso y que se amplifique el efecto pA.

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero. en cambio,
debe prestarse mucha atencién al disefio y a la fabricacion de las juntas.

La resistencia v rigidez maximas de los marcos se obtienen disefiando sus juntas
para la fuerza cortante de mavor iniensidad posible. que corresponde a la formacion de
articulaciones plasticas en las vigas que llegan a ellas. Si. en esas condiciones, la
resistencia de la junta se toma igual a 0.53 fydcl. que es la recomendada para disefio

plastico, las conexiones se conservan esencialmente elasticas durante temblores intensos, y
ias deformaciones inelasticas se concentran en las vigas y, posiblemente, ¢n algunas
columnas, lo que puede imponer requisitos de ductilidad muy severos en ellas mientras que
tas juntas. que son ductiles por naturaleza. no participan en la disipacién de energia: el
disefio suele ser demasiado conservador. pero puede resultar inadecuado si las demandas de
ductilidad en vigas y columnas resultan excesivas.

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario disefiar las juntas para
la resistencia maxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su maxima
capacidad al cortante. que esta asociada a deformaciones inelasticas controladas. y se
calcula con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra asi desarrollar la resistencia maxima de los
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco,



mientras que las juntas participan en la disipacion de energia v se reducen las demandas de
ductilidad en las regiones inelasticas de vigas v columnas’™.

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajén son
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H.
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajon son paralelas al alma de las
vigas. no suele haber problemas de cortante en la junta: sin embargo. es frecuente que se
necesiten atiesadores interiores frente a los dos patines de las vigas. lo que suele complicar
la fabricacion. ante la imposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas.

Enla Fig §.19 se ilustra una posible soiucion del problema.
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Fig 8.19 Colocacion de atiesadores horizontales en
una columna en cajdn

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas
de seccidn H no suele haber problemas de cortante. puesto que la fuerza cortante es
resisttda por los dos patines de la seccion. paralelos al alma de la viga.

La situacion es andloga a la que se tiene en las columnas en cajén mencionadas
arriba.



JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de
juntas rigidas viga-columna que se han utilizado con €xito en la practica. En algunas de
ellas se usan tornillos de alta resistencia. pero en juntas de marcos ductiles que se
construiran en zonas de alta sismicidad son preferibies las conexiones soldadas. al menos
en los patines; pusden emplearse juntas con los patines de las vigas soldados a las columnas
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tornillos de alta resistencia,
pero no se recomienda que los patines se conecten con torniltos.

patnas

A A
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a) Conexidn soldada en patines y aima.

b} Patines soldados, alma gtorndiada.

El gima puede scldarse a tope o la La conexion da los patines se hace
columng {1) o con scidadurg da file- por madio de plucas
te g la piaca {2},

Los torniflos son de montgje

r——

N1

1&

| T
¢} Conexidn atornillada en potines d) ~yrenidn soldoda por alma e ia
y clma columng
1) Se colocardn plocas de relleno, Los tornillos son de montoje; pueden
de ser nece¢sarias ser alargados

Tornidlos 20ra fuerza cortonte

Fig 8.20 Diversos tipos de conexiones viga-columna



Se han dibujado atiesadores en el alma de las columnas en todas las juntas en que
las vigas llegan a sus patines. aunque no siempre son necesarios.

.

DEFINICIONES: En la maycr parte de la literatura se emplean las palabras “juntas™ y
“conexicnes”, indistintamente. para designar el conjunto constituido por partes de los
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si, soldadura, remaches o
tornillos y, en muchos casos, placas y angulos que transmiten todas. o algunas. de las
solicitaciones. Asi se han empleado los dos términos en la seccion 8 que antecede a esta.

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe darse a cada
una de las dos palabras. con lc que se cbtiene una mayor claridad en las normas.

RESISTENCIA DE LA CONEXION:  En este inciso sc mencionan los requisitos que
deben cumplirse para que la conexion nigida de una viga con una columna sea satistactoria:
se refiere. por consiguiente, a los tornillos. remaches o soldaduras que se utiiizan en la
conexion v a lns placas o éngulos, por patines o alma. cuando los hava.

Siguiendo la practica usual, que busca obtener conexiones mas resistentes que los -
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexién han de-ser capaces de
transmitir, como minimo. las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por
ciento. sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la
evaluacion dc ésta se ha incluido. aproximadamente, el incremerto en la fuerza cortante
ocasionado por el endurecimiento por deformacién y la influencia de los patines de la
columna.

Las conexiones seflaladas en a) ¥ b), cue han de cumplirse para que una conexion
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, estan basadas en resultados de
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargus estaticas v dinamicas. Cuando la
resistencia en flexion de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de
la seccion completa los primeros pueden transmitir el momento plastico total por si so.0s,
gractas al endurecimiento por deformacién. por lo que la conexion del alma se disefia por
fuerza cortante exclusivamente. En cambio. en secciones en las que el alma contribuye
significativamente a la resistencia a ta flexion debe conectarse para que se transmita, a
través de ella, la fuerza cortante completa v el porcentaje del momento que le corresponde.
con lo que se evita un endurecimiento por deforracidn excesivo en los patines.

Cuando se emplean aceros poco ductiles no se permiten reducciones de area <n los
patines de las vigas en zonas de formacion de articulaciones plasticas porque esas
reducciones, debidas. por ejemplo, a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de
esfuerzos que tienden a reducir, aun mas, la ductilidad del material.

El ultimo parrafo de este inciso se refiere a los. refuerzos que deben colocarse
cuando las vigas se conectan al alma de la columna.



DISENO DE ATIESADORES:  Aqui se indica como debe revisarse la columna. en las
zonas que quedan frente a los patines de las vigas. en tension o compresion. para evitar la
falla del alma por flujo plastico frente a cualquiera de ellos. la falla por pandeo en la zona
de los patines en compresion y la flexion excesiva del patin de la columna, que puede
ocasionar la fractura de las soldaduras, en la zena en tension.  Estas recomendaciones
corresponden al caso en que las vigas. uno o dos, se conectan con los patines de la columna.

La ec 8.1 proporciona el area requerida de atiesadores frente a los patines superior e
inferior de la viga; si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las
fuerzas que le aplican-las vigas. sin necesidad de atiesadores.

L2 ec 8.1 ¢5la 810, en la que se ha sustituido ApFV\- por Ppy. fuerza que sea
aplicada a la columna. a través del patin de la viga o de la placa horizontal.

Cuando el disefio queda regido por las cargas permanentes. o por la combinacion de
éstas y viento, Ppy se toma igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patin; con el

incremento se busca obtener una Juma mas resistente que los mlembros que concurren en
ella.

No se pide que Ppy sea igual a ApFyy porque esto podria llevar a diserios -_

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamaiios
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el
viento. de manera que quedan sobradas por resistencia.

En cambio. en diseflos en zonas sismicas los extremos de las vigas deben ser
capaces de desarroltar su momento plastico. puesto que en ¢ellos se formardn, casi siempre,
articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso. por lo que Ppv es igual a la

fuerza que transmite un patin al formarse la articulacion, multiplicada por 1.25 para incluir
el efecto del endurecimiento por deformacion.

Si se cumple la condicion expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de
compresion bajo la accién de la fuerza Ppy. definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha

despejado ¢l peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido Per por Ppy y se ha
introducido el factor de resistencia FR.

Por ultimo, la condicion 8.3 proviene de la ec 8.16, en la que se ha sustituido C1 por
Fyw/Fyes el producto ApFyy por la fuerza en el patin de la viga. va, y se ha multiplicado

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reduccion Fg_

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aqui como ec 8.4 la
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas,
producidos por las cargas verticales de disefio mas 1.3 veces las fuerzas de viento o 1.7
veces las fuerzas sismicas. ambas de disefio. sin que sea necesario que excedan de 1.25




veces el producto del drea del patin por el esfuerzo de fluencia del material con el que esta
hecho.

El factor 1.7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas
incertudumbres que hav en la determinacion de los momentos de disefto, sobie todo cuande
el andlisis sismico se efectia con métodos elasticos.

Cuando la resistencia del alma de la columna. calculada con la ec 8.4, es menor que
fa fuerza cortante que actia en ella, debe cambiarse de perfil, o incrementar su resistencia
por medio de una o dos placas adosadas al alma: en el parrafo ¢) se indican los requisitos
que han de satistacer las placas de refuerzo.

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se seflaian en a) buscan que las
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plastico v lo mantengan
durante las rotaciones inelasticas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso.

En b) se indica una condicion que ha de satisfacerse para que las columnaus s2an mas
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plasticas se formen en los
extremos de estas, donde se tiene mas ductilidad y capacidad de rotacion. Este requisito es
adecuado para marcos rigidos de edificios que se construirdn en zonas de alta sismicidad,
cuando se hayan disefiado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la
capacidad de la estructura de disipar energia en el intervalo inelastico. De acuerdo con
varias investigaciones v con el capitulo 11 de estas Normas Técnicas. la condicion 8.5 debe
cumplirse sicimpre que el disefio de los marcos se haga con un tuctor de comportamiento
sismico de 3.0 0 4.0 '



EJEMPLO 8.1: . Disefiar la junta viga-columna de una columna interior de un edificio
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma v las otras dos a los patines. El acero
es A36. Los.@lementos mecanicos de disefio ¥ los perfiles de vigas v columna se muestran
en la Fig 8.21%.Supdngase que el analisis sismico se hizo con Q = 3.0

COLUMNA VIGAS V1 VIGAS V2
I I v2 538 288 ey 4y
Marzo 3 Ivl ]‘ r—l—m ‘Ir T =
—pi}—-  [450
' | soze %60 2 - |8sC
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535]_ 20
“5\ o {11 I
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Fig 8.21 Ejemplo 8.1

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V1
y en las paralelas a ellas. por lo que en las vigas V2 no hav cargas verticales.

REQUISITOS ADICIONALES: Como el analisis sismico se hizo con Q = 3.0, debe
satisfacerse la condicion dada por la expresion 8.5 en los dos planos de deflexién.

' Art 8.5
W o .

= 320 x 103 x 1.1/656.5 = 336 kg/em®.

3 1.} es el factor de carga para la
combmacmn carga gravitacional + sismo.

a=2330-3536= 1994 ke/em?

fa/Fyc = 536/2530 = 0.21 < 0.4. No es nccesario revisar la condicion dada por la ec
8.5; sin embargo. se hara la revision con fines ilustrativos, Art 8.3b)1



FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos

columnas que Jlegan al nudo son iguales.

e

S EZo(Fye ~fa) = 11300 x 2 x 1994 x 103 = 450.6 Tm,

W

ZZyFyy =EMpy=2x153.6 =307.2 Tm.

ZZo(Fyc —fa) = 4506 > EMpy = 307.2. Se cumple la
condicidon Ec 8.5

FLEXION ALREDEDORK DE Y:

N7(F, o ~f) = 5718 x 2 x 1994 ¥ 105 = 228.0 T

£ZyFyy = IMpy =2x 76.6x 153.2 Tm < 228.0 correcto Ec8 5

El requisito de “vigas débiles, columnas resistentes”, expresado por la ec 8.5, se .
cumple para flexién en los dos planos principales de la columna.

DISENO DE LA JUNTA:

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA

RESISTENCIA DE LA CONEXION

Modulos de seccidn plasticos de los patines de las vigas (Zp).

Vigas V1 Zp =2x32.0x2.86x 26.57 = 4863 cm3

Zp/Zx =4863/6071 = 0.80 > 0.70

Se obtiene una conexidn de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetracion completa, y conectando el



alma de las vigas con soldaduras o tornillos de alta resistencia disefiados para transmuitir la

fuerza cortante.total. .
e : ‘ Art 8.2, inciso b

.oram

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta
revision antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el
alma de la columna con placas adosadas

Art 8.4
RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JUNTA Art 3.4a
A 3b.t2 2
V=055Fd 11+ J—°~"i,) =0.55x2.53x45x381x(1+ 3x42.0x635 )
: d d.t 56.0x42.0x3.81
' Ec 8.4
=238.6(1+0.567)=373.9ton s

3

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas cortantes
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + 1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder
de 1.25 ApyFyy, menos la fuerza cortante en la columna superior.  Los momentos de

sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal maxima en la
junta.

Vigaizquierda. M =-1.1x26.7-1.7x 1.1 x 89.7=-197.1 Tm

Fuerza en cada patin = M/0.95d = 197.1/(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton > 1.25 ApyFyy =
289.4 Ton '

Viga derecha. M=1.1 x26.7-1.7x 1.1 x 898.7=-1384 Tm
Fuerza en cada patin = 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton < 2894

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 Avayv = 578.8
ton. porque pueden formarse articulaciones plasticas en las dos vigas.

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a

M VI+ (M, )vd
M,) ;( )V =2";553~‘9=87.8ton Ec 827




h = 3.5 m es la altura de la columna.

e

Fuefza‘.portante en la junta = 578.8 — 873.8 = 491.0 ton

Puesto que esta fuerza es mayor que-la resistencia de la junta (491.0 > 373.9) es
necesario reforzar el alma de la columna.

. Aumentando el grueso del alma a 6.35 ¢m (2 '4”) la resistencia al cortante de la
iurta sube a

2 i
V20558253 k4000635 (140 \A20X635 397.6(1+0.318) = 52+.010n ) 491.0
56.0x 45.0x 6.35

Ec 8.4

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se
trata de una seccion hecha con ires placas soldadas, utiiizando una placa de- alma del grueso
adecuado en el tramo de la junta.

Grueso del alma en la junta. 6.35 cm (2 '4")

(56.0 + 45.0) / 3.81 = 26.5 < 90. Esta condicion se cumple aunque no se refuerceel -

alma.
Art 8.4b

DISENO DE ATIESADORES

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO  (frente a los patines de las vigas
en tension y compresion)

Ppy es igual al menor de los valores siguientes: Inciso 8.3b
1.25 MpvfdV =1.25x 153.6/0.56 = 342.9 ton
1.25 ApvFyy = 289 .4 ton < 342.9 .. Ppy =289.4 ton

Si se supone que el alma y los patines estan unidos entre si con soldaduras de filete
de 1.27cm (1/27). k vale 6.35+ 1.27 cm



P, ~E.t.(t, +5k) _ 289.4-2.53x6.35(2.86+5x 7.62)
F,, 2.53

_ 289.4-658.0
2.53

at

(0 Ec 8.1

Por este concepto no se necesitan atiesadores.

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION

344001} ﬁ_ 244 £ 183 Agan
T g L 1400 x 6.257-, 2537 % 0.85 =
P, 289400
130lcm))h_ =323-127x2=298cm —-Ec8.2

Tomando t; en cm, F yc en kg/em y Pyy en kg, el resultado se obtiene en cm.

El alma no se pandea por compresion.

REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION

i = .
0.4 P _ 0.4 2894 x10° =4.5lem(t, =635cm Ec 8.3
F,.F, 1 2530%0.9

No se necesitan atiesadores,

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas.

—— Este ejemplo es tipico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos

rigidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho mas robustos que los
de las vigas.
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2.039E407

0.041
0.029
€. 023
0. 041
(5. 0523
0.025
0,023
G.204
(3. 204
0,247
0.267
0.267
0,267
0,236
0.236
0,236

0,238

M F.F.

.30 2,90
0.3 2.9
0.30 2.96
0. 2.9
.30 2,90
0.3 2.90
0.3 1.B9
0.3 .80
0,30 .60
0,30 340
0,30 3,80
0.3 I.40
0,30 .60



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Frovectc 1 CURSH SEPTIEMBRE 1999 8=1
Marco  : EDIFI EJES 1 v &

Fecha ¢ 10-27-1999 Lhora ¢ 1S5:3&0e

++r++ DATOS DE LAS BARRAS

Barra inercia Area Mod. Elas. Nu  F. F. Barra Inercia frea Mod, Elas. M F. F.
m 4 T Tenle "2 a K} ® *Z2Ton /m “Z
gz 1, 00939 C.0807 2.039E+57 0,30 &0 28 0. 00741 0.0637 Z.039E+07 6,30 Z.19
9 G741 0.06837 2.039E407 0,10 3.9 30 0,00741 G067 2.038E+G7 0,30 3.19
21 0.G0741 0.0427 2.039E+07 0.30 3.19 32 3.00741 0.0637 2.039E+07 030 5,19
33 0.00741 0.0637 2.033E407 0,30 3,19 4 0.00741 0.0637 2.0%3E#07 030 .19
kA7 3.00741 0.0837 Z.039E+#07 0,30 3,19
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condician
Fuerzas uniformes en bareas i, fuerzas concenfradas en barras
Momentos concentrados en barras 0, fuerzas v momenfos en nudos N
Fuerzas v momentes en los nutos condicion de carga | )
Fusrza 4 Nudo Momento en ! Fuerza 20 Y Fuerza en X Fuerza 4 Nudo Momento en I fFuerza en Y Fuerza en X
Ton -& Tan Ton Ton a Ton Ton
1 21 0.00 .00 8. 11 2 17 0.1 0,00 0,96
3 13 .00 0.00 22.81 4 g (. 0o G0 15.3%5
] ) 2.00 G.00 g8.29
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicitn 2 )
Fuerzas uniformes en barras 15 .-fusrzas concentradas en barras 30
Momentos concentrados en barras 0 . fuerzas v moaentos en nudcs 20

fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 2 )
Fuerza ¥ Bbarra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULG Fuerza # Barra Magnitud Distanzia A Distancia B ANBULO
on

Tan /m n ® arados /m o @ grados
1 1 -1,35 3,00 7.00 90,0 2 2 -1.35 0.00 7.0 330
3 3 -1,35 G.00 9.00 90.0 4 4 -1.33 0.00 G.et W0
a ] -1,.30 3, 00 700 0.0 & b -1.35 3,00 g.00 B0
7 7 -1.35 0,00 9.0 9.0 8 g -1.35 0.00 7.0 90,0
7 9 -1.33 0,40 0 000 10 10 -1.35 0.00 .00 90.0
11 ii -1.33 .00 7.0 %00 12 i2 -1.33 0,00 2,00 90,0
i3 13 -, 08 0.00 .00 0.0 14 14 -1.08 0.6 .00 90.0
i3 i2 -i3.08 0,90 .00 960
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carga 2
fuerza & Barra  fagnitud Distancia & fAngulo - Fuerza # Barra  Magnitud Distancia 4 Anoulo
Ton a orados Ton m grados
1 1 ~12.51 3.0 9.0 2 2 -9.91 237 90,00
3 3 -12.51 300 90,00 4 4 ~12,51 3000 90,00
3 3 -2.51 2.3 9000 b b -12.51 S0 90,00
7 7 -12.51 300 90,00 g 8 -2.91 EAEARE IR
9 g -12.81 300 90,00 10 10 -12.51 309 fL00
11 11 -7.91 233 90,00 12 12 -12.51 3.00 000
13 13 -16.35 3,00 90,00 14 14 -8.73 237 90.00
13 15 =10, 35 300 50,00 14 1 -12.51 6,00 90.00
17 2 -9.91 .86 90,00 1B 3 -12.5 .00 90.00
19 4 -12.51 .90 96,09 20 3 -2.91 4,66  50.00
21 & -12.51 6.0 90,00 22 7 -12.51 6,00 50,00
23 8 -9.91 4.65 90,00 24 g -12,51 6,00 90,00
25 10 -12.91 EO0 90,00 2h 11 -9.91 4.6 90.00
o7 12 -i2.91 6,00 9C.00 26 13 -10.39 .00 90.00
& 14 -5.23 &,66 90,00 30 15 -10,33 666 90.00
Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 2
Fuerza # Hudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza § MNudo Momento en'l Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -m Tan Tan Tan 8 Ten Ton
1 { 0,00 -2.57 .00 2 2 0.00 -2.97 0,00
3 3 9,00 -2.97 0. 60 4 4 0.00 -2.57 0.00
S ] 0,00 .24 2.00 6 & (.00 -2.24 §.00
7 7 .09 -2.24 G.00 B 8 ¢.00 -2.24 0,00
9 g R -2.24 0. 10 10 0.00 -2.24 0,00
i1 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.00
13 i3 0,05 -1.77 0.00 14 14 0,00 ~-1.77 0,00
13 15 0,06 -1.77 .00 16 16 (.00 -1.77 0.00



Fuerza # Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fugrza en ¥

Tan -m
17 17 .00
17 17 .00

Fuerza # Barra HMagmitud Distancia &

Ton /m
i i -1.35
3 3 -1.35
5 5 ~-1.33
7 7 -1.35
g g o
1 i1 -1.70%
13 17 -~ (5
18 15 -9,08
Fuerza & Barra Magnitud
Ton
i 1 -11.25
I z -11.25
S ] -8.9%
7 7 -11.25
9 7 -11.25
it I -B.%3
i 3 -9.81
15 il -9.81
i7 2 -8.93
19 4 -11.28
21 & =112
7 8 -8.93%
jisi) i0 -i1.23
27 2 -11.25
% 14 -7.8%
Fuerza ¥ MNudo Momento en I
fon -a
1 1 6,00
3 3 3,00
S g {00
7 7 0.00
9 9 6,00
i1 11 0.00
17 3 0.0
15 15 G. 00
17 17 §.00
19 17 4,00

7
o

Fusrza & HNudo Momenfo en

Ton —m
1 21 0,90
3 23 0,00
3 17 0,00
7 i% .00

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 4=%
Marca 1 EBIFLEES L v &
fecha 10-27- 1999 ,hora : 15:37:1e

Fuarzas v monentos en los nudos condiclon de carea 2

Fuerza # MNudo Moaentu en 7 Fuerzaen Y Fuerza en X

Tan Ton Ton & Ton Taon
-1.77 0.00 18 18 U, 00 -1.77 U, Qo
-1.77 0,00 20 20 0.0 -1.77 0.00
+++++ [ARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicion I
Fuerzas uniformes en barras 15 . fuerzas concentradas en barras 3¢
fomentos concentrados en barras v . fuer:zas v somentss en nudos 20
Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 3
Distancia B AMGULO Fuerza & Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULD
& # arados Tan /m n m arados
B.00 2.0 . 96,0 2 2 -1.35 9,04 .00 90,0
10 D 90,0 L 4 W23 .00 9.00 9.0
0,00 7.6 0.0 A 4 -I.HH .60 9.9 9.0
0,00 .90 0.0 8 8 -1.35 0,00 7,00 9.0
100 .00 9ng 1 1 -1.35 0.00 g0 0.0
0,00 7.0 ®L0 12 12 -i.33 3,00 F00 9.0
.50 .00 90,0 14 14 -0.68 G.00 700 9.0
(.00 G400 9.0
Fuerzas concenfradas en lag barras condition de caroa 3
fistancia & Anoulo Fuerza § Barra H&Dﬂltﬂd Distancia & Anoulo
ft gradas Ton n arados
J.0 0 90,00 2 2 -8.73 L3 00
Dﬁ 95,00 4 4 -11.25 3,90 80,00
G 900 b & -11,28 306 90,00
J.m 900 g 8 -8.93 LI Ren
300 9k i 1% -i1.25 LW .00
2.33 30,00 1z 12 -11.75 300 80,00
3O 9000 14 14 ~-7.80 L33
00 9. 00 1& 1 -11.28 6,00 90,00
§.46 90,00 15 3 -11,23 6,00 90,006
6,00 90,00 20 3 -8.93 4,65 90.09
dud 90,00 22 7 ~-i1.25 .00 9000
4.66 90,00 24 9 -11.33 &00 90,40
G F5.00 28 11 -8.92 faé MO0
6,00 90,09 28 13 -9.61 6,00 90,00
.66 90,09 30 13 -9.81 &0 90,00

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga
Fuerza en Y Fuerzs en X

T
'

Fuerza 8 Nudo Momentoenl F

Ton Ton Ton " Ton
-2.57 0,006 3 Z .00
-2.97 2.00 4 4 0. 00
=224 0.0 & ) 0.00
-2.24 (.90 B B 0,00
-2 .00 Y 10 0,30
-2.2% 0,00 12 12 4,00
~1.77 0,0 14 14 0,00
-1.77 89,00 ib 14 0.0
-1.77 0,00 18 18 0.00
-1.77 0.G0 ir 20 0. 00

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZIAS. Condicidn 4
Fuerzas uniforass en barras 0 . fuerzas concentrada
Momentos concentrados en barras O, fuerzas y momentos

Fuerzas v somentos en ios nudos condition de carca 4
Fuerza en Y Fuerza en X

Ton Ton Ton [ Tan
0,030 g8.77 i 22 04.00
£, 00 8.77 4 24 0.00
N 3.54 & 15 .00
§.00 8.54 5 2 .00

Fuerza # Nude Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza

uerza en ¥ Fuerza en X

Ton
~2.97 0,00
-Z.37 0,00
2.2 0.00
—Zu2 0,00
-2.24 0.00
~2.74 0.00
~1.77 0.00
-1,77 0.00
-1.77 0.09
-1.77 0.00
5 en barras
en nudos 20

en X

Ton
0,06 8.77
0.0 8.77
0,00 8.34
0,00 B.34



Fuerza

ANALISIS ESTRUCTURAL [E MARCOS PLANDS
Provecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 0=3

: EDIFLEJES L v &

r 10-27-199% ,hora ¢ 15:38:22

Marce
Fecha

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4

Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Ffuerza en X

Tan -m

0.00
0,00
G.09
200
Q.00
.90

— -
~d LR s D LA G

Ton

.
R
(.00
.00
.00
.00

1.4

Li

Ton

L]
bobd
4,41
§.41
2.14
.14

Ton

Fuerza & Nudo Momentc en

de la condicifn

0 de |z condicioe
i gda la condicisn
0 de Iz condicién 4
—--— Combinacitn de carga &

de ia condicitn

de ia tondicin
0 de la condicion
t de la condicitn 4 .
~—-— Comhinacion de carca #

0 de la condicion

6 de la condicion

de ia condicién
1.1 de la condicitn 4

—=- [ombinacion de carga #

{¢ de la condicitin

de la condicion

.1 de la condicifn
1 de ia condicibn

9

&

3

<
ot

4

14
15
10
i2
&
8

-~-—- Cpmbinacion de carga #

I

-
i

ol

4

Ton

00
Y
o
1)
0.00
UREY

[

0.
0.
0.
0

+r+++ DATOS DE LAS COMBINACIGNES DE CARBA

. formada por

Fuerza en ¥ Fuerza en X

, formada par :

y forpada por

, formada por

Tan

0.90
G.00
.00
0,00
0.
0.0¢

6,43
4,63
4,41
4.41

Z.18
i



Entrenise

[l A T g BN |

E0854 Construcciones S. 4. de C.V.
Tels. 393-4419

Edid cig A~12 Desp. 404
i Cal, Torres de Mixcoac , 593-3161 |
B CF 01430 Myico D.F. Fax, 5%3-4219 |

ANALIGIS ESTRUCTURAL DE MARCES PLANOS
Provecto @ [URSH SEPTIEMBRE 1999 §=3
Marco ¢ EDIFL EJES I y &

Fecha ¢ 10-27-199% ,hora @ 13:40:22

Rigirdeces de Entrepisa )
Fuerza Cortante Despl. total Despl. rel. Rioigez
n

Ton Ten 3 Ton /m
8.1 8,11 0.0302 (0, D052 3,571.7
X086 58.17 0.0250 (. 0065 8,944.2
22.81 80.98 0.0185 0.0073 11,145,8
15.535 95,53 3.0112 3,008 14,029.8

8.29 104,82 ¢.0044 0.0044 24,094,1

593-2811 |



50854 CLonstrucciomes 5. A, de C.W. ;
Tels. 593-4419 |

Edi €10 A-12 Desp. 404 "593-2B11 f
Lol Terres de Mixcoac 993-3161 §
i CP 01490 Maco D.F. Fax. 393-4419 1

ANAL ISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSE SEFTIEMBRE 1999 §=3
Mareo @ EDIFI EJES | v &

Fecha 1 10-27-1999 ,hora : {5:40:32

Desplazamientaos
Condicién  Giro en I (MAX) Nudo Giro en 2 (MIN) Nudo .
b2 carga Kads. hads.,
1 0.00000 1 -3, Q0204 9
2 0. 00023 24 ~.00625 2L
3 0.00024 24 -0, 30024 21
4 0, GOGOH 1 =0.00231 | 127 _
5 G, H0000 1 =0, 20200 9
b 0. 00035 24 -0, 00035 21
7 (, 00000 1 -0, 0254 g
B 0.00254 12 . (0000 1
Condicidn Despl. en Y (MAX} Nude Despl. en ¥ (MIN! Nudo
Ue carga 8
1 0,000 2 0. GO0 24
2 G.000 i =13 0l 22
3 0.000 1 -0.001 2
3 0.000 21 -0, B 24
3 0.000 4! =, 000 24
& {.000 1 -0, 001 22
7 £.000 { =3, 001 i -
8 0.000 1 -0, 001 2
Condicion Despl. en ¥ (M4X} MNudo Despi. en X (MIN) Hudo
De carpa B
1 $.031 21 Q. 004 i
2 . 000 21 =0, 00 24
3 3.050 2t -0, 000 24
4 £.034 24 0,000 i
S 0.0%1 21 &, 007 1
& 0.001 21 -0.001 24 f
7 0,040 2 &, 000 1
8 3,000 i =0, 040 24

Elementos Meranicos
Condicion Mom. Flexionante (MAY) Barra Mom. Flexionante {MIN) Barra

[= cargs Ton-m Ton-m
1 49,11 ] -127.90 17
2 18,30 B! -29.29 1
3 17.08 3 -27.25 1
4 a7.36 25 -147. 13 18
3 49.11 23 -127.%) 17
b 25.62 31 —41.30 i
7 69.43 2 -i43. 46 17
8 163.45 18 ~-74.71 4

Condicion  Fza. Cortante (MAX) Barra  Fza. Cortante (MIN}  Barra

De carga Ton Tan:
i 25.14 21 -11,1B 3
2 18.47 1z -18.47 i
Rt 17.41 12 -17.41 16
4 J4.11 2t -13.24 ]
3 29.14 21 -11.18 9
b 26.14 12 ~26.14 10 T
7 41.25 2l -29.99 3
B 29.42 3 -41.28 P



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGOS
Provecto : [URSD SEPTIEMERE 1999 §=3
Marco @ EDIF] EJES ! v &

Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ 15:40:53

Fondicitn Fza. Axial (MAX: Barra Fza. Axial (MIN) Barra
2 Carga Ton Ton
1 30.21 i -27.22 19
2 2.58 I -160.57 17
3 2,40 3 -130, 63 17
4 19.73 )13 -35.22 19
] 328 16 -39.22 19
b .41 3 -224.80 17
7 5.93 1 -1B4,54 1B
8 3.53 3 ~184. 71 17
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Kudo Momento en 7 Fuercaen Y Fuerza en
Ton—n Ton Ton
1 126. 44 ~30.21 -24.74
z 127.9% -13.86 -28.53
K 123,74 14,84 -26.34
4 118.90 9.2 -22.81
+++++ REACCIONES. CONDITION DE CARGA 2
-Nudo Mamento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton-m ——Tan Ton
1 -5.03 95.53 5.34
2 1.18 163,14 ~1.47
3 =117 162,97 1.67
4 8.0 93,53 -5.35
+++++ REACCIONES, CONDICIOW DE CARGE 2
Nudo fogento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton~-g Ton Ton
1 -59,61 §9.95 4,97
2 1.08 153.20 -1.54
3 -1.08 153.03 1.54
§ . 53.483 89.9% -4,97
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARRA 4
Nudo Momento en [ Fuerza en Y  Fuerza en
Ton-a Ton Ton
1 142,72 -33.23 -27.40
Z 149.33 -17.28 -33.462
3 149.33 17.28 -13.62
4 142,72 35.23 -27.40
+++++ REACCIONES, CONDICION DOE LERGA 5
Nudo Momento en I Fuerca en Y  Fuerza en X
Ton-a Ton Ton
1 126.44 -30.21 ~24,74
Y 127.%0 -13.8% -28.93
3 125.74 14.84 ~28.34
4 118.9G 9.2z -22.81
+++++ REACCIONES, COMDICION DE C4RGA &
Nudc tomento en 7 Fuerzaen Y Fuerza en
Ton-n Ton Ton
1 -5.45 {33.74 7.48 )
i 1.65 228.39 -2.34
3 ~1.63 228.16 2.34
4 B.45 133.74 ~7.48
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7
Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X
Ton—g Ton Ton
i 150.81 60,20 ~24,67
2 i45, 46 149.5¢ ~38.48
R/ 163.08 1E7.36 ~-35.28



+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARBA 7

Nudo Momento en I Fuerza en Y
Ton-m Tan
4 163,18 137.71
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA B
tiedo Momento en £ Fuerzaen Y
Ton-n Ton
1 ~183.18 137.71
2 ~163.07 187.33
K ~1£5.43 147,74
4 -150.80 80,20

ANRLISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

Froyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 =3
Marco @ EDIFLEJES Ly &
Fecha 1 10-27-1999 ,hora : 13:41:39

Fuerza en X
Ton

-33.61

Euerza en X
Ton

35l
13.28
38.58
24,67



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCES PLANDS
Pravectc ¢ CURSD SEPTIEMBRE 1995 §=3
Marco ¢ EDIFL EJES 1 v 4
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora ; 13:42:05

Frrtekh bbb ainr it N 0 T A §  SHHEEFHEREOHHH R

--REZTRICCIONES DEE NJDG @ O si el nudo Sl puede desplazarse
i si el nudo NG puede desplazarse.

--TiPG DE BARRA t 0 momentos en A y B no nulos
1 extremo & articulado. somento en B no nuio
2 extreso b articulado. eomento en A no nulo
J ambos extremgs articulados.

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADDS AL
1STEMA LOCAL DE LA BARRA.

--LAS FUERZAS CYTERNAS. LOS BESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQUILIBRIO
WOBAL, ESTA REFERENCIADD AL SESTEMA GLOBAL.

--E§ [0S NIDOS DOMDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXTSTE UNA REACCION
EEﬁgkﬁ? MISMAS CARACTERISTIEAS BUE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
i .

--CONVENCIGN DE STGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

~ oyl
E -\
: bl
g 1
: —
: >
--CONVENCION DE SIBNOS PARA EL SISTEMA LOCAL :
Y Ay )
E ) ‘—l“ E ) \.
i + | + !
: / : /
LA DA/
e e
e’ ) i ;

& BARRA 2



Edid
Col. Tor
] CF 01490

EENSA

Construcciones 5. A. de E.V.r

cio A-12 Dmsp. 404
res de Mixcoac
Mxico D.F.

Tels. 393-4419

593-3141 |
595-4419 |

393-2811 |

Fax.

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCGS PLANCS
Frayecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 =3
Marco @ EDIF] EJES 2,3,4 ¥y 3

Fecha @ 10-27-19%9 ,hora : 15:43:4¢
Barras 35
Nudas 24

Condiciones de carga 4
Combinaciones de cargae &

Fuerzas en Ten
Longitudes en ]
- ) ++++ DATOS DE LOS NUDOS
Nuds Coard. en ¥ Coord, en Y Restr. (giro, en X, en Y} Mudo Coorc. en X Coord. en Y FRestr. (girc, en X, en Y)
iﬁ m [
i 0,000 0,006 i i 1 Z 7.000 0.000 1 1 }
3 14, 0 0,000 1 i I 4 23,000 0.000 l 1 1
5 .090 4,000 ] 0 0 ] 9,000 4.000 & 0 0
7 16,000 4,000 G ] ¢ 8 25,000 §.000 il g 0
§ 3,000 7.500 0 o 0 10 9.000 7.500 0 0 0
11 16,900 7.500 0 0 0 12 29.000 74900 0 B 0
3 {1.09¢ 11,000 G 0 ¢ 14 9, 000 11.000 i ) 0
il 14,000 11.000 0 ) i 16 23,000 11.000 4 0 0
17 0,000 14,500 G g ] 18 7. 000 14,500 t 0 ¢
19 16,6600 14,908 0 { 0 20 25.000 14,500 0 ¢ 0
21 0,000 18.000 0 0 0 2 7.000 18.000 0 0 0
3 16,004 iB.004 ] ] 0 24 25.000 18,000 0 ] 0
+H+++ DATOS DE LAS BARRAS )
Barra fOrigen Destino Tips  Longitud C(Cortante) Barra fOrigen Destino Tipo  Longltud C(Cortante)
n @
1 3 b 0 7,000 0,025 2 & 7 T 7.000 0.041
3 7 8 {1 9,000 0,925 4 g it 0 9.000 0.023
3 i il L 7.000 3,041 & 11 12 0 2. 000 0.025
7 i3 14 Y 9,009 0,025 8 14 ] ] 7.000 0.041
3 15 14 i 2,000 0.025 10 17 1B i 2.000 0.025
11 18 19 0 7,000 0,04 ~12 19 0 0 7,000 0,025
i3 21 n ] 3,000 0.014 i4 22 2 0 7.000 5,023
15 23 2 0 9,000 0.014 s 1 S 0 4,000 0. 204
17 2 b ] 4,000 0. 202 1B 3 7 0 4.000 0.202
1% § 8 0 4.000 0.204 20 S 9 ] 3500 0.267
21 b 19 0 2,500 0.264 22 7 i1 0 2,900 0,264
3 g8 1z 0 3,500 0,267 4 - g 13 0 3.300 0.267
5 10 14 9 3.90¢ 0,254 26 11 il 0 3.300 0,244
27 i2 15 0 3,500 0,267 28 13 17 o 3,300 0.236
25 14 18 O .500 0,264 30 13 19 0 3.500 0.264
3l 14 20 0 3500 0.736 32 i7 21 0 3,300 0.236
33 18 2 il T, 500 0.264 E) 1% 3 0 3.300 0,264
35 0 24 G 3.506G 0,234
‘ ++++ DATOS DE LAS BARRAS
Barra Inercia Area Mod. Elas. Mo F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. Nu  F. F,
r “4 ] 2Ton /m 2 n 4 ] *2 Ton /n 2
i 0.00145 0.0162 2.039E#)7 0.30 2,90 2 4,00145 0.0162 2.039E407 0.30 2,90
3 0. 00143 0,0162 2.0I9E407 030 2.9 § 0.00143 0.0162 2.039E+07 0,30 2.90
3 0.00145 0162 2.09E4G7  0.30 2,90 & 0,00143 G.0162 2.039E+G7 0,30 2.90
7 0.90145 0.0162 2,0398+07 0,30 2.90 B 0.00143 0.0162 2.039E+07 0,30 2.90
g G,00145 0.0162 2.039E407 0,30 2,90 16 $.00145 0.0162 2,039E407 0.30 2.99
11 0.00145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.9 12 . 00145 0.0162 2.939E+07 0,30 2.90
3 .00082 0.0106 2.039E+07 (.36 1.B9 14 . 00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89
19 0. 00082 0.0106 2.039E+07 .20 1.89 & 0, 00915 0.0807 2.039E+)7 0.30 3.60
i7 0. O0E30 G6,0706 2,039e+07 0.30 3.5 18 £.00830 0.0706 2.035E+07 0.30 3.33
H 0.00939 0.0897 2.039E+07 0.10 3.&0 20 0.00939 0.0807 2.079E+407 0.30 .60
21 0.00830 0.,0706 2.039E+07 0,30 3,53 2 (3. Q0830 0.0706 2.039E+07 (.30 3.53
i3 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.70 T.&0 Yol 0. 00939 0.0807 2.039E+07 0.30 .60
0. 006830 0.0706 2.039E+07 0,30 .53 26 (¢.00830 ¢.0706 2.03%€E+07 0.30 3.33



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Proyects : CURSD SEPTIEMBRE 1999 O=3
Marco ¢ EDIF1 EJES 2,3,4 y 3
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora : 15:44:15

+++++ BATOS DE LAS BARRAS

“arra Inercia Ares Mod, Elas. Mu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. M F. F,
f ~4 m “2Tan /fm "2 & 4 a 2 Ton /in "2
27 0.0309%9 0.0807 2.G39E+07 0,30 3.60 . 0.00741 00637 2.039E407 0.3 .19
29 . 00830 0.0706 Z.039E407 0,30 3.53 30 0.00830 0.6706 2.039E+07 0,30 2.53
3t . 00741 0.0637 2.039E+07 0.30 319 32 0.007¢{ 0.0637 2.039E+07 Q.30 3.19
b 0.00830 g.0706 2.039E+07  6.30 3.33 34 0. 00830 0.0700 2.039E+07 .30 .53
35 . 00741 0.0637 2.039e4+07 0.3 3.19
+r+++ [ARACTERISICAS BE LAS FUERIAS, Condicion |
Fuerzas unifarmes en barras 0, fuerzas concentradas en barras 0
Momentos concentrados en barras 0§, fuerzas v somentos en nudos g

Fuerzas v momentos en los nydos condicion de carga |

fusrza ¢ HNudo Momento en I Fuerza en Y Fuerga en X Fuerza # Nudo Mosento en'! ‘Fuerza en Y Fuerza en X
Ten -& Ton Ton Tar o Ton Ton
1 21 (.00 0.00 8.1 2 17 0.00 0.00 30,06
3 13 0.60 .00 22.81 4 7 0,00 .00 19,58
3 5 .00 .00 8,29
++t++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicion 2
Fuerzas uniformes en barras 13 . fuerzas concentradas en barras 30
Momentos concentrados en barras 0, fuerzas v momentos en nudas 20

X Fuerzas upiformes en las barras, condicion de carga 2 )
Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULD Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO

T /a n o grados Ton /a o m orados
1 i =030 0.00 9.00  90.0 Z 2 -0.30 0,00 7.00 960
3 3 -, 30 0.0 9,00 90.0 & 4 -0.30 £.00 9.9 90.0
I 3 -0, 30 0.00 .00 W0 A b -0 4.00 .00 50,0
7 7 ~0.30 0.00 9.00 9.0 8 B -0.30 0,00 7.00 90,0
9 9 -0.30 (.00 9.0 9.0 1D 16 ~0.30 .00 .00 90.0
11 11 -G, 30 0.00 700 %9 12 12 -, 30 0.00 g.00 90,0
i3 13 -13,08 0.00 9.00 90 14 14 -.08 J.00 7,00 90.0
15 5] -0,08 .00 .00 900
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carga 2
Fuerza % barra  Magnitud D[istancia A Anguic r Fuerza § Barra  Magnitud Distancia A FAngulo
on ] arados fon o grados
! 1 -25.01 300 90.00 2 2 -19.81 273 96,00
3 it -2a.04 36 90,40 4 4 -23.01 300 93,00
3 3 -15.81 2.3 50.00 ] b ~23.01 300 0 90.00
7 7 -22.01 3.0 q0.00 g 8 -19.81 2,33 %0.00
g g -25.01 S50 900 i0 10 -25.01 300 20,00
14 11 -19.81 2.3F 90,00 Z 1z -23.01 300 90,09
3 13 -20.69 I 0w i4 14 ~16,43 233 W0
3 i5 -20.69 300 50,00 14 1 -22.01 8.00  90.00
17 2 ~19.81 4,66 9000 18 3 -3.01 600 90,00
19 4 -15.01 6.0 §0.00 20 ] -19.81 4,66 90,00
21 & -25.01 00 90.00 2 ki -25.01 &80 90,00
22 8 -1%.81 4,66 F0.00 2 g -23.04 a.00 94,00
5 19 ~25.01 boog  GL.00 2h 11 -1%.81 4,66 9.0
7 12 -25.01 & 90,49 28 17 -20.69 6,00 90,00
29 14 -16.45 4,66 90,00 3 15 -20.69 6,00 90,00
_ Fuerzas v somentos en los nudds condicion de carga 2
Fuerza # Hudo Momenfo en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza & Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -m Ton Ton Tan n Ton Ton
1 1 0,00 -2.54 0.00 2 Z .00 -2.24 0.00
3 3 0.00 -2.28 .00 4 4 0,00 -2.36 0.00
3 S G, 06 -2.24 .60 4 b (.00 ~1.94 .00
7 7 0.00 -1.58 0.00 B 8 0.90 ~2.24 0.00
q § .00 -2, 24 0.00 14 it IR -1.96 0.00
11 11 0.00 -1.9 0.0 12 12 0.00 -2 24 .00
12 i3 .00 -1.77 0.00 14 i4 0.00 -1.96 0.00
I 13 0.00 -1.9% - 0.00 16 14 9,00 -1.77 0.00



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS

Pravecto @ CURSD SEFTIEMBRE 1999 8=3
Marco ¢ EDIFI EJES 2,3,4 v 3
Fecha & 10-27-1999 ,hora ¢ 13:43:27
_ Fuerzas y momenios en los nudos condicion de carga 2
Fuerza # Nudo Homentc en I Fuerza en ¥ Fuerza en ¥ Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerzaen X
Ton ~a Tan Ton Ton 8 Ton Ton
17 17 G, 00 -1.77 (3.00 I8 1B 0.9 -1.9% 0.00
19 19 45,00 -1.9% 0.00 20 20 0.90 ~1.77 0,00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicion 3
Fuerzas uniformes en harras 15+ fuerzas concentradas en barras J0
Momentas concentrados en barras G, fuerzas vy momentos en nucos ful]

) ) _ ) Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 3
Fuerza # Barrs Maonitud Distancia A Disfancia B ANGULG Fuerza # Barra Maonitud DiStancia A Distancia B ANGULD

Ton /& £ ) gragos Ton /m o ] gragos
1 1 -0.30 0.00 9.00 930 2 2 -0, 30 .00 .00 90,0
! b -L, 30 0,00 .00 .0 3 4 ~3. 30 0,00 T 9w 90,0
3 3 -G.30 0.00 .06 MG & & ~0.30 .00 .00 9.0
7 i -2 0,00 .00 900 B g ~0.30 0.00 7,000 84,0
9 g -0, 30 2,00 .00 50,0 1@ U -0, 30 0,00 .00 90,0
11 11 -0, 30 0,00 . 7.0 9.0 12 12 ~0.30 W00 .00 9.0
13 13 -0.08 0,00 .06 L0 14 14 -0.08 0,00 .06 90,0
13 13 .08 0.00 .00 Q0.0 ‘
Fuerzas cancentradas en ias barras condicion de carga 3
Fuarza § Barra  Maonitud Distancia A Angulo Fuerza ¥ Barra Ha%nitud Distancia A Anoulo
Tan ) grados oan n Qranos
1 i -22.4% 300 90,00 2 2 -17.85 237 90.00
3 3 -22.49 300 90,00 4 4 -22.49 3000 90.00
g 3 -i7.45 .33 90,00 b b -22.49 - 30 900
7 7 -22.43 .00 90,00 8 8 -17.85 .33 Mm.0n
9 ? -22.49 300 90,00 10 10 -22.49 3000 90.00
11 11 -17.83 237 %00 2 12 -22.49 300 90,00
i3 13 -19.41 300 90,00 14 14 -15.61 233 R0
15 15 ~19.561 L0 90.09 16 1 -22.49 500 90,00
17 2 -i7.83 .66 9000 it I ~22.49 .06 90.00
19 4 -22.49 £.00 90,00 20 5 -17.83 .86  90.00
21 & -22.49% 6,00 FG00 22 7 -22.49 600 90.060
5 g -17.85 4,66 94,00 24 9 -22.49 a0 90.00
25 G -22.49 & 90,08 26 11 -17.85 465  90.00
27 12 -22.45 8,00 G000 « o] 13 -19.561 B 9000
9 14 -13.481 .66 90,00 30 15 -19.61 00 90.00
Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga 3
Fuerza # Hudo Momento en 1 Fuerza en ¥ Fuerza en X Fuerza & Nudp Momento en'l Fuerza en Y Fuerza en X
far -m Ton Ton Ton ) Ton fon
1 1 IRCH -2.56 (.00 2 2 [TRE)] -2.24 .00
3 3 0,00 -2.24 300 q 4 0.0 -2.34 0.00
a S {300 -2.24 0.0 b & 0,04 -1.5& 0,00
7 7 4,00 -1.%6 000 8 8 0.00 -2.2¢ 0.00
7 g 0.00 -Z.74 3.5 L 10 0.0 -1.9% 0.00
11 11 0.0 -1.95 0,00 12 12 0.00 -2.24 0.00
3 13 0,00 -1.77 0.0 14 4 0.7 -1.96 0.00
9 13 0.00 -1.96 0,00 16 16 0,00 -1.77 0.00
17 17 0,00 -1.77 3,00 18 18 0.0 -1.96 0.00
17 19 ¢.00 - -1.96 3,00 20 20 0,00 -1.77 0,00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Londician §
Fuerzas uniformes en barras ) , fuerzas concentradas en barras ¢
Momentos concentrados en barras  { , fuerzas v momenfos en nudns ey
Fuerzas v aomentos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza # HMudo Momenip en I Fuerza en ¥ Fuerzs en i Fuerza # Nudo Momenic en'l Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -m Ton Tan Ton f — Ton Ton
1 21 0.00 0.00) 7.71 Z 22 0.00 R 7.71
3 z G.00 ¢.00 7.71 4 24 0.00 0.04 7.7
3 17 GO0 .06 7.53 b 18 .00 G.00 7.3
7 19 0.00 A 7.3 8 pif] 0,06 0.00 7,33



Fuerza &

hudo Momento en ?

Ton -m

.00
0.9
.00
.00
0.00
3,00

ARALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Pravecto ¢ CURSO SEPTIEMBRE 199% @=3

Marco

: EDIF] EJES 2,3,4 v §

Fecha  : (0~27-1999 Jora @ 15:46:33

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga

Fuerza en Y Fusbza en

Ton

0.00
0.00
0.60

0.060

6.00
NG

Ton Tan
5. 30 10
3.5 z
3.57 14
.57 16
1.53 18
1.53 20

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA

14
14
10
12
b
g

----- Combinacion de carga #

1 de la condicion |
i de la condicion 2
0 de ia condicion 3
0 de la condicaon 4
~———= Combinacian ge c

U de la condicién 1
1.4 de la condicién 2
Q0 de la condicion 3
(0 de la condicion 4

~--— Combinacitn de carca #

¢ de la condicion |
{ de la condizion 2
1.1 de la condicitn 3
i.1 de la condicion 4

-——-= Lonbinacitn de carga #

(G de la condicion |

¢ de la condicin 2
1.1 de la condicibn 3
-1.1 de la cendicion 4

Fuerza # Nuda Momento en I

Ton

2E22RY

0.
0
0
0.1
¢
0.
B

1, formada por

arga § 2,

4,

-
E )

foraada por

formada por :

formada por 3

4

Fuarza en ¥

.

Ton

Fuarza

et bt ed o] L0 6D
e



i
I

Tels, 593-441% §

E0MSA Construcciones 5, A. de C.V.

Edid c10 A-12 Desp. 404 S93-2B11 §
Col. Torres de Mixcoac S93-3161 W
CF 01430 Maico DLF, Fax., 393-4419 qﬂ

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto 1+ CURSD SEFTIEMBRE 1999 @=3
Marco ¢ EDIF! EJES 2.3,4 v 3
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora @ (5:47:57

kKigidectes de Entrepisao

Entrenisa  Fuarza torfante Despl. total Bespl. rel. _ Rigide:
fon Ton (] ] Ton /8
3 8.1 28.11 (.0307 §.0033 Sy 337.4
4 .06 98,17 $.0235 . 0063 B,932.7
3 2.8 80.98 0.0190 0.0074 10.930.3
2 15.53 94.33 43,0116 G. 0071 13,466, 2
1 B.29 104,82 0.0043 D.0043 25,2379



Desplazamientos

Condizian
D= rarga

00~ - CA o e Bl e

Eondicion
De carga

L0~ 0 L0 o Pl e

Londicion
“e gargs

(= N e oy B It L

Elemenios
Londicion
e carga

CL3 el O LA s G e v

Cond1rcion
U= carpa

LI O~ LN & A e

Giro en I (MAXY  Nude
Rads.

0. 00000
0. 00650
0.00047
0. 00009
0. 00060
0. 00076
£.90000
0.00238

Despl, en ¥ (MAX} Nudo
[

0,000
0,000
0. 000
0. 00
£.000
£, 000
(3.000
0,000

Despl, en ¥ (MAX) Nuda
m

i
4
L

[RSRoS ]

o8]

1
i
4
1
2

—

(o]

[T B4 -SSP Sy

r-3r-J

90.032 I
0,001 21
0.001 21
0.032 21
.032 2l
3.001 2
0.033 21
0.060 I

Mecanicos

Mom. Flexionantz (MAX)
Ton-&

Fza. Cortante (MAX)
Ton

Edid

GOKSA Construcciones S. A. de GV,

)

Tels. 593-4419 u

cig A-12 Desp. 404

fol. Torres de Mixcoac
(P 01490 Mxico D.F.

593-3141 §
Fax, 5954419 |

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS

Giro en 1 (MIN)
Rads,

~0, 03205
~. 30050
-0. 00047
. 0203
-0.00203
=0, 50370
-0.00238
5,000

Pravecto
Marco
Fecha

Nugo

r3E

ra
AP TP P g by

lespl. en ¥ {(MIN) Nudo

=0, (0%
=, 002
-3, 002
VALY
-3, 000
-, 002
-G,007
=, 002

Despl. en X (MIN} Nudo

G000
-0,01
=0.901

G, D00

{3, 004
A

0, ¢r}
=035

Barra Wom. Fley

24
24
i
1
24
1

24

ianante {KiN)

fon-m

=13i. 2%
—-$2.92
-38,83

—i25.24

-0
-401.08

~147.43
-81.43

Barra Fra, Lortante (MIN}

Ton

-11.24
~16. 31
~23.99
-11.3%
~11, 24
=1L
-14.64
-34. 85

CURSD SEFTIEMBRE 1999 =3
eDiFl EJES 2,3,4 ¥ S
10-27-1999 yhora & 15:4B:07

Barra

16
g
9

it

14
9

19
4

Barra

Faoe-oLnin-0-achn

o]

593-2811 §



ANALISIS ESTRUCTURAL IE NARCOS PLANOS
Frovecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 0=

rat

¥arcc @ EDIF1 EJES 2.3.4 v 3
Fecha ¢ I0-27-1599 ,hora = [5:48:28
Condicitn Fra. Aial (MAK) Barra Fza. Anial (MIN) Barra
De carga Ten Ton
1 -l 16 -29.41 17
z .74 3 234,90 7
I I 40 3 -215.035 17
4 33,90 la ~30. 90 i9
5 30,60 1& -29.61 19
é 526 3 -328.86 17
7 76 i -252.44 18
8 b7 3 -252.%7 17
++++ REACCIONES, CONDICION DE CARBA |
. Hudc Momento en 7 Fuerzaen ¥  Fuerza en
Ton-& Toa Ton
1 131.20 =30.50 -23.86
2 118.47 ~13.82 -27.79
I 116.54 14.82 -31.e
3 123.45 29.61 -13.52
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 2
hudo Momento en I Fuerza en ¥ Fusrzaen [
Toa-n Ton Ton
1 -B.78 177,69 7.78
2 1.80 .14 -2.50
3 -1.79 235.82 250
4 g.84 137,14} 7.78
+++3+ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3
Huoo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza an X
Ton-m Tan Ton
1 ~7.7% 129.93 7.03
2 1,62 217.29 2.5
3 -1.61 214,99 2.3
4 7.9 25,94 ~7.04
+++++ REACCIONES, COMDICIOM DE CARGA 4
: Nuda HMomento en I Fuerza en Y  Fuerza en §
Tan-a Ton Ton
1 126,24 =30, 90 4.2
z 117.98 -14,92 27,40
z 117.98 14.92 =27.40
H 126,24 30,50 -24.28
+++++ RERCCIONES. CONGICION DE .CARGA 3 e
hudg Momento en ! Fuerza en ¥ Fuerza en )
Ton-@ Ton Ton
1 131,20 =30.60 -23.86
2 11B8.47 -1%.82 =21.7%
3 116.54 14.82 =278
i 123,435 29.61 ~23.92
+++++ REACCIONES, DONDICION DE CARGA &
Hudo Momento en ! Fuerza en ¥  Fuerza en §
Ton-m Ten Tan
i -12.30 191,93 10,89
2 2,33 33290 =350
3 -2.50 331,53 .50
4 12,34 191.99 -10.90
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7
Muda Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X
Ton-a Ton Ton
1 130,14 104,54 -18,98
2 i3.57 222,80 =32.61
3 178.42 255,11 -27.6&



+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7

Nudo Mogento en I
Tan-n
3 147,43
+++++ REACCIONES, CONDICIGH DE CARGA 8
Modg Momento en
fon-a
{ -147. 40
o -128. 04
3 -131.35
Fi -130.1

Fusrza en Y

Ton

Fuerza en ¥

Ten

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS

172,53

172,32
255.43
222,28

£04.55

Provecto « CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3
Harco : EDIFL EJES 2,2,4 ¥ S
Fecha 3O 10-27-1999 ,hora ¢ 15:49438

Fuerza en X
Ton

=34, 45

Fuerza en X
Ton

34.45
27,66
I2.62
18.%7



ANALTSIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Frovecto s [URSD SEFTIEMBRE 1999 8<=3
#arco @ EDIF! EJES 2.3.4 ¥y 3
Fecha & 10-27-1999 ,hora 1 1333037

FHAERARRRER e N 0 T A 5 HHHR RO

--RESTRICCIONES DEL NUDD : © s el nudo Si puede desplazarse
s1 g] riudo NG puede desplazarse.

—

--TiF0 Ot BARRA : 0 mosentos en A v B no nulos
extreno & articuladn, momento en B no nuic
extresn b articuladc, momento en A no nulo

ambos extremgs articulados.

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

--L.AS FUERIAS EXTERNAS, LOS DESPLAZAMIENTOS ¥ LA COMPROBACION DEL EQUILIBRID
HODAL, ESTA REFERENCIADT AL SISTEMA GLOBAL.

~~EN LGS MUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS MO £5 NULA, EXISTE UNA REACCION
Cﬂggkﬁs MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
BLOBALI.

--CONVENC 1Y DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

el s 5

fv

': T

H L

4 !

H \.__r'

f K+

; Y

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMALOCAL . ==

“yti) “ oy
’: <= E -
t I : §
A '. o
: / , /
(oA A
! 4 :' X (4}
| ? ): :’

A BARRA b



BONSA CLonstruccianes S. A. de C.V. BI
Tels. 9934419

Edid cio A-12 Desp. 404 39I-28it |
Col. Torres de Mixcoac 2933161 |1
CP 01490 Mxico D.f. Fax, 593-441% }“

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANOS
Provectc : CURSD SEFTIEMBRE 1999 G=3

Marco ¢ EDIF | EJES A v D

Fecha r 10-27-199% ,hora @ 15:51:48
Barras 35

Hudos

3b
Londiciones de carga 4
Eombinaciones de carga 4
Fuerzas en on
Longitudes en a

#+++ DATOS DE LOS NUDIS )
Mude Coord, en X Coord. en ¥ Restr. {giro, en K, en ¥} Nudo Coord. en X Coord. en ¥ Restr, {giro, en X, en Y)

) & ) a
1 3. 000 0.000 1 1 1 2 12,000 0.000 1 ! 1
3 24,000 0,000 i ¢ 1 4 36,000 0. 000 1 1 1
g 48.000 0.000 i l 1 & 60 DG 0.000 i 1 1
7 i}, D00 4,000 — 0 0 i 8 12,000 4,000 v J 0
9 24,000 4.0 0 )] g 10 36.000 4,000 g Q ¢
11 48,000 4,000 0 f 0 12 &0, 000 4,000 0 0 0
13 0,000 7,500 0 0 G 14 12,000 7.500 { 0 4
] 24,000 7,900 0 0 0 14 36,000 7.500 { 13 )
17 45, 000) 7,300 ¢ 0 0 18 40,000 7,500 0 0 0
19 (.000 £1.000 D 9 0 20 12,004 .60 ¢ ) g
3l 24. 000 11,000 ] 0 0 2 36.000 11,000 0 i1 0
23 48. 000 11,0060 G 0 ) 24 &0, 00 11.000 0 0 0
23 0,000 14.300 0 0 0 28 12,009 14,300 ¢ b 0
27 24,000 14,500 i § 0 28 36,0600 14,500 0 L 0
29 48,000 14,500 ¢ 0 0 30 60,000 14,500 0 ) 0
3t £, 000 18,009 {1 0 G 32 12,000 18,000 0 0 0
i3 24,000 18.000 0 0 { 34 26,000 18,006 0 ] 0
I3 48, 000 18,000 0 ] 0 34 &, 000 18. 006 . 0 i
_ ++++ DATGS DE LAS BARRAS .
Barra Origen Destino Tipo  Longitud ClCortante) Barra Origen Destino Tipo  Longitud Ti(Cortantes
m m
i 7 b 0 12,000 0.01a 2 ] 7 0 12,000 0.016
3 g 16 { 12,000 2.01a 4 19 i1 O 12.000 0.01a
3 11 i2 ] 12,008 .01 b 13 14 0 12,000 0,016
7 14 15 i 12,099 0.014 8 13 16 0 12,009 0.01&
9 16 7 i} 12,000 0.015 10 17 iB 0 12,000 0,014
11 17 20 0 12,000 0.01& 12 2 2t 0 12,000 0.016
i3 21 2 0 12,000 .01k 14 22 23 0 12,000 0,014
15 3 24 i 12,660 . 016 14 23 26 0 12,000 0.014
17 26 7 0 12,000 0,016 18 27 2 0 12,000 0.01a
19 28 2 0 12,000 0.014 20 29 30 ) 12,000 0,016
21 31 32 9 12.000 . 008 2 32 32 (i 12,000 0.008
3 33 34 0 12,000 0. 008 2 34 3 0 12,000 0.008
23 =2 3t { 12,000 0. 008 2 i 7 0 4,000 0.0t8
27 2 B 0 4, 40 ¢.018 28 3 ? 0 4,000 0.018
29 4 i 0 4,000 .018 3 ] 11 0 4.000 0.0:18
3 b 12 0 4,000 0.018 32 7 i3 0 3,900 0,023
33 g8 14 0 3,900 Q.02 34 g S 0 3000 6,023
33 10 té U 20900 0.0 38 i 17 0 5300 0,023
37 12 ! 0 %900 .02% I8 13 19 0 3. 500 0,027
39 14 20 0 3.500 0.023 40 3 21 0 3.500 0,023
41 14 22 0 3000 0,027 2 17 3 Y 3,500 0.023
43 18 24 0 3,500 0.023 44 19 25 0 3500 0.023
43 0 2 .0 Z.000 0.02% 44 21 27 0 3,900 0,023
47 2 28 0 3.3900 0,023 48 23 23 ) 3.900 0.023
49 24 34 0 3,500 0,027 S 23 I 0 3,300 0.023
51 26 32 0 3.900 0,043 a2 7 33 0 3,900 N.0G2%
a3 28 34 0 7,900 0.022 34 2% ) 0 3.300 0.023
53 30 3t 0 3,500 0,023



Barra

1L Ced s L L —

—— et s

19

Fuerza ¢ Nudc

LA~ =

inercia
0 :

7 00171
£.00171
3.00171
o517
00171
6.0
O, 00171
0.0017t
d.u0171
n.00171
0. G082
(. 00082
(. 00082
0. 30184
G.0184
0.00184
0.00184
2. 00164
0.00184
0, G184
0,00184
000184
G.00137
0,00137
. 00137
000137
(. 00137
0.00137

Ton

Ton /a
21 -, 58
22 ~0.93
5 ~(1.89
2 -2.55
4 +  -2.35
b -2.35
g -2.35
10 -2.73
2 -2.35
14 -2.33
14 -2.35
1B -2.33
20 -2.1%

Area Mod. Elas,

-1

m ~Z Ton /m
¢.0184 Z,039E+07 G.30
0.0184 2.015E+07 0.30
0.0184  Z,039E+07 £.30

0.0184 Z.079E+07
0.0184 2.039E+07

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Frovecto + CURSG SEPTIEMBRE 1997
P ERIF LEJESA Y G

4 10-27-1999 ,hora ¢ 13:32422

++++ DATOS BE LAS BARRAS

Hu

1. 30
5,30

0.0184 Z.039E+07 .20
0.0184 2,039E+37 .30

0.0188 Z,039E+07 4,30 ]

0.0184 2.0(39E+0T 0,30
0.0184  Z,039EH)7 0,10
0.0106 Z.039E+07 0.30
0.0106  Z,039EH)7 0,30
G006 20296407 6,30
5.0807  Z.039E+07 0.30
0.0807  2.039%E+07 0,30
0.0807 2,0%9E+07 .30
0.0807 2.039E+07 (.30
0.0807 2.039E+07 Q.10
0,0807 2.039E+07 §.30
0.0807 2.039EH)7 0.3
0.0807 2.039E+07 0.30
0.0807 2.039E+07 0.30
0.06637  2.039407 0,30
0.0637  2,039E+G7 0,30
(.0637  2.0398407  0.30
0.0637 2.039E+07 0.
0.0837  2,039E+07 0,30
0.0637 Z.039E+07 0,30

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZIAS, Condicifm 1
Fuerzas uniformes en barras
Momentos contentrados en barras

Marco
Fecha
F. F. Hharra
3.28 2
1.29 4
3.9 [
3.9 8
3.29 10
3.29 12
3.29 14
.29 14
RV i8
3.2 0
1.89 22
1.B9 24
1.89 2&
1.568 28
1.98 30
1,38 32
1.98 3
1.58 5
1.96 38
1.58 &
1.38 §2
1.58 44
1.48 4&
1.68 48
1.68 a0
i.68 32
1.68 34
1.68

inercia
o ~4

0. 00171
0.00171
0.006171
0,00171
0.00171
0.00171
0. 00171
,06171
0.90171
0. 90171
. QU082
0. 00087
0. 03184
0.00184
¢,00184
0.0:}184
0.00184
0.00184
0.00L84
.00184
- baulBd
¢,00137
0.00137
G.00137
0. 137
0. 00137
0.00137

B=3

firea Mod. Elas.

& -2

0.(184
0,018
06.01B4
. 0184
4.0184
{,14184
0.0184
0.01B84
G.0184
¢.0184
0.0106
30106
$,0807
;. G807
0.0807
(. 0G807
(.0807
0.0807
0.0807
0.0807
0.0867
0.0637
4.0637
G, 0837
0.6a37
. 0637
0.0637

Ton /m

2.035E407
2.039E+)7
LO39E+07
O39E+)7
LOIFEH07
JOZFEHGT
LOIGEHIT
JO39E+D7
20398407
2.030E+07
20398407
2.039E+07
2. 039E+07
2. 039E+407
2. 0398407
2. 0I9E+07
2, 039E+G7
2.03FE+07
2, 039E+(7
2.039EHT
Z.035E 7
2. 0396407
2.039E+07
2. 03FE+)T
2.039E+07
2. 039E+G7
2,939 +(7

(SR DN E S N e} o 0 ]

0, fuerzas concentradas en parras
G, fuerzas y momentos en nudos

Fuerzas v momentos en jos nudos condicion de carpa |

- Tan
D00 .06
0.00 G.00
6.00 0,00

.00
0.00
0,00
Ry
9.90
0,06
GO0
G, 80
0.00
0,60
0.00
§,00
.00

Ton

42
4

Homento en 7 Fuerza en Y Fusrza en X

A7
L2t

12.44

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicion 2
Fuerzas uniformes en Darras
Momentos concentrados en barras

Ton

fuerza # Nudo

T g |

i

23 . fuerzas concentradas en barras
0 , fuerzas vy somentos en nudas

Taon

Ac
£

13

. ) Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carpas 2 )
Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULD Fuerza # Barra Magnitud Distancia & Distancia B ANBULD

2,00
12.00
12.00
12,00
12,40
12,00
12,30
12,0
12,00
12.00
12,00
{200
12,030

qrados

90,7
90,0
50,0
.0
9.0
Q6.0
0.0
20,0
Q0.0
90,0
0.0
0.0
9.0

[ N ]

0 o L led v BT

Ton /m

-0. 88
-0.98

Tan

Lol )

00
.00

e
2

Nu

0,30
0.30
0,30
0,30
1.3

0
3

-

FoF.

Crd oA G
(g Su ) O]
~0 -0 -0

o T ]
=0 -0

SEESSYSNHNEESENBB R Y LB

-

Pt s gk e gt b et o pra ek ek et B g pot pn s (o] o ad Cad ik o Kk
- » M ) b -

.
o
(v}

Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X

43.10
2.3

¢
30

n m
0,00 12,00
0.00 12.00
0,09 12.00
0,00 12.00
5,00 12,00
0. G 12,00
.00 12.00
0.00 12.00
0.0¢ 12,40
.00 12,09
0,00 12,00
0.90 12,40

gragos

93,0
0.0
90.0
90,0
90,0
90.0
%0
20.0
0,0
50.0
0.0
90.0



Fuerza # Hudo Homento en 7 Fuerza o

Ton -
] 1 0,00
5 3 0.00
3 3 .00
7 7 0.00
g 9 0.00
1 1 .00
b4 i3 0,30
£5 13 0.0G6
17 17 0.00
19 19 0,00
21 21 0,00
23 23 0.00
25 29 0.0
27 27 0.00
25 29 0,00

Ton

-2.57
-2.37
-2.57
~2.24
_2- 24
-2.24
~2.24
=224
-2.24
~1.77
L7
-1.77
-1.77
-1.77
~1.77

ANALISIS ESTRUCTURAL BE MARCOS PLANDS
Froyecto ¢ CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3
: EDIF 1 EJES Ay D

Marco
Fecha

n Y Fuerzaen ¥
Ton

0,00
.00
0. 00
9,00
0.00
(00
0.00
0.00
G.00
0,00
0.00
0,00
0,00
4.0
0.0

: 10-27-1999 ,hora : 13:53:52

Fuerzas v monentos en los nudos condicion de carga

Fuerza & HNudo Momento en £

Ton

[

Ton

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicidgn 3
Fuerzas unifarmes en bharras
Momentos concentrados en barras

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga

23 , fuerzas concentradas en barras

s = s & " m s oA .

Coooooeooooo oo
EERSESEETREEHEERS

2
ruerza en Y
Ton

~q
T

= 7

e ¥
-2.24
-2.24
=2.24
-5.24
-2.24
-z.2%

-1.77

-1.77

0 y fuerzas y momentes en nudos

T
o

fuerza

£
Y

en

U, 80
0,400
.00
0.00
0,00
. Ot
0,00
0,00
0,00
0,00
0.0
0,00
U0
0.0
0.0

Fuerza # Barra Maonitud Distanc:a A Distancia B ANBULD Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO

Ton /n
1 1 -2.24
3 3 -2.24
] 3 -2.24
7 7 -2.24
g g -2.24
1 11 -2.24
13 i3 -Z.2
19 ] -2.24
17 17 -2.24
15 19 ~-2,24
21 21 -0.83
a3 23 ~-1,583
s} 23 -3.83

f

EEBEEEE

n:_'\c-o_c-::wo

.00
12,00
12,00
12,08
12.00
12,00
12,00
12,00
£2.00
12,00
12,00
12,400
12.90

grados

0.0
20,0
9.0
T
90,0
0.0
0.4
90.0
90.0
CURY
99.0
90,0
0.0

Ton /o

2 -2.24
4 -2.24
) -2.24
B -2.24
10 -2.24
12 -2.24
14 -2.24
8 -2.24
ie -2.24
20 ~2.2

22 -0,83
24 -.863

... .
o i T L T
BEEBEEEEEEERE

R A A

-

Fuerzas y somentos en los nudos condicion de carge 3
Fuerza £ Nudo Momento en’] Fusrza en Y

Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerz% en X
on

Ton
Lot
5 3
7 7
9 9
i1 i1
13 13
15 15
17 i7
19 19
21 21
23 2%
25 25
7 27
i 2%

“uerza # Nudo Monmento
. Ton

! 3

0.00
(.00
0,00
0.00
0.00
.00
.00
0.00
4,00
0.00
0.00
Q00
0.00
0.00
.00

en I
-

0.00

Ton

-2.97
-2.57
~2.97
-2.14
-2.24
-2124
-2.24
~2.24
—2124
-1.77
-1.77
-1.77
-1.77
-1.77
—1- 77

.00
.00
0.00
0.00
0.00
9,00
3,00
0.00
U 00
0.00
0,00
0,00
.00
0.0
0,00

Tan

Ton

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FLERZIAS. Condicién 4
Fuerzas uniformes en barras
Momantos concentrados en barras

i , fuerzas concentradas en barras

g

-1.77
-1.77
-1.77

%, fuerzas v aomentos en nudas

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza en Y Fuerza en X
Ton

Tan

0,00

6.45

Ton

Fuerza & Nudo

3

32

!

12,00
12,00
£2.00
12,00
12.00
12.00
$2.00
12,00
12,00
12,00
12,00
12.00

Fuerza

0
30

arados

0.0
0.0
90.0
96,0

en X

=
= o
=S

oo
22

- v

ooeooroooooD
ZEESESEETVREER

Momento en I Fuerza en Y Fuerza en ¥

Tan

0.00

Ton

0.00

6,43



Fuerza § MNudo Momento en I

Ton -m

0.G0
0. 04
0.00
0,00
0,006
0,00
0.00
.00
0.3
0,06
0,00
0.0
0.0
.00

ANALISTS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANCS
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 §=3
Marco @ EDIF 1 EJES A v D

Fecha 10-27-1999 ,hora @ 13:34:49
Fuerzas y momenfos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza en ¥ Fuerza an ¥ Fuerza # Nude Moeento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Tan Ton Ton & Ton Ton
G.00 5.45 § 4 0.00 0,00 4. 45
4.0 6.45 & b (.00 G, 00 6,45
0.00 4.94 B 26 0.00 0. 00 &.54
(.00 .54 10 28 .00 0. 0% 694
0,00 6.34 12 30 0,00 o &.54
04.00 3. 59 14 20 G, 00 GO0 5.09
0,00 5.59 14 2 G0 . 00 .99
3,00 5.99 18 24 0.00 .00 5.99
0.00 .41 20 14 0,00 0.60 J.41
0,00 3,41 22 14 0.00 0.0 3.8l
0.00 .61 24 i8 .00 000 I.61
0,00 1.72 26 g8 0.00 0.00 1.72
3,890 1.72 28 18 0.00 0.9¢ 1.72
.00 1.72 30 12 0,00 0.00 1.72

++r++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA
--— Coabinacion de carga # 1, formada por :

1 de la condicion 1

§ de ia condicion 2

0 de la comrdicin I

(G de la condicibn 4
——— Combinacion de carca & 72, formada por @

0 de la condicién 1

1.4 de la condicion 2

¢ de la condicion 3

0 de la condicién 4
~-—-- Copbinacitn de carga ¥ 3 . formada por @

0 de la condicién 1

0 de la condicien 2

1.1 de la condicion 3

i.1 de la condicitn 4 .
-——-~ Combinacion de carga # 4 , formada por :

G de la condiritn
0 de la condicidn
1.1 de la condicion 73
-1.1 de la condicién 4

!
i
<



EOMS5SA Construcciones 5. A, ge C.V.
Tels, S93-44i9

Edi cio A~12 Desp. 404 S73~2811 §
Lol, Torres de Mixcoac 593-3i6i
CP 01490 Mxico D.F. Fax. 393-4419 §

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Provecto : CURSD SEPTIEMBRE 1939 §=3
YMarco < EDIF LEXES Ay D
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora @ 19:56:13

Rigideces de Entrepiso

Entrepisp  Fuer:a Cortante [Despl. totai Despl. rel. Rigidez
Tan Ton ¢ o Ton /m
5 42.17 42.17 0.0454 0,057 7.334.6
§ 49,10 87.27 0.0407 0,0087 10,031.5
I 4,21 121.48 0.0320 0.0108 11,2433
Z PATRA 144.81 0.0z2i2 0.0119 13,166.3
i 12,44 157,25 0.0093 01,0093 16,908.8



Desplazamientas

Condicidn  Biro en I (MAX) Nudo

Ie carga Rads,
1 0. 00000 1
z . 00040 0
3 0. 00078 30
4 0, (00D 1
g 3. GOONY 1
& 0, 00036 30
7 0. 00001 1
g 0. 00324 12

Condicion Despl. en ¥ (MAX) Nudo
De carga o

1 .00 BA

2 0,000 !

3 3,000 1

4 0.000 3

3 0.000 3

& $.000 {

7 0, 004 1

B £, 000 1

Condicion Despl. en X (MAK} Nudo
. De carga [

1 (3,050 31

2 8,001 31

2 0.001 3

4 0,042 3

5 0.030 A1

b 3001 It

7 f.047 3

8 0,000 i

Eleaentos Mecanicos
Condicitn Mom. Flexionanfe (MAX}
e carga Ton-n

49.98
12.93
12,7
44,80
47.98
19.390
50.07
Bl.24

€0~ O L1 B A

Condicien  Fza. Carfante (MAX}
[e carga Ten

29.11
14,57
13.91
26.10
2.1
20.40
29.33
.64

0~ O~ L fn Ced B e

Edi!

EOMSA

Construcciones S. A. de C.V.
cio A-12 Desp. 404

EF 1490 Mxica D.F.

i Lol. Torres de Mixcoac
L

T
i

b
Tels, 573-4419 |

593-3141 f
Fax, S93-4419 |

ANAE ISTS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 6=3

Marco ¢ EDIF 1 EJES Ay D
Facha @ 19-27-1999 ,hora : 13:54:31
Birg en 7 (MIN) Mudo
hads.
-0, 00309 13
=, 000440 25
0. 00038 23
. 00270 13
-3, 00309 13
-0, 00034 25
-0.00324 7
[, 00000 {
Despl. en Y (MIN) HNudo
=000 36
-(.001 35
-0. 001 =
0,000 3b
-0.000 36
-0.001 KA
=001 I3
-0. 001 15
Despl. en X (MIN) Nudo
0.000 1
-0. 001 34
-0, 001 18
0,000 1
0,000 i
=0,001 36
0, 00} 1
~.047 36
Barra Mom. Fiexionante (MIN) Barra
Ton-o
33 -£2.22 27
19 =30.00 14
47 ~2B. &5 14
32 7333 29
33 -82.22 27
49 =42.00 14
33 -Bi. 24 30
27 -74.94 10
darra fFza. Cortante {MIN} Barra
Ton
27 -7.78 &
0 -14,97 ia
20 -13.91 16
33 -6.87 &
27 -7.78 &
20 -2 40 16
33 ~IZ. 64 b
1 ~29.33 3&

3932811 §



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 =3
Marco : EDIF 1EJES Ay D
Fecha  : 10-27-1999 ,hora : 13:56:45

fondicien Fza, Axial (MAX) Barra Fza. @xial (MIN} Barra

@ carga ion on
1 28.44 24 ~4Q,47 16
2 2.70 1 -132.70 27
- Z.98 1 -127.01 27
4 24,5% 25 -24,39 3
3 28,44 26 -40. 47 16
& 3.79 1 -185.79% 7
7 £.7% 1 -141.56 21
B £.39 il -141.5% 30
++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Nudo Moeenta en / Fuerza en Y  Fuerza en
Ton-n Ton Ton
i 19.77 -28.44 -23.41
2 82,22 2.9 =29.11
3 B80.35 .43 -28.34
4 78,84 G.30 -27.81
g 77.85 -1.48 -27.43
& 48,77 25.89 ~21,12
+++++ REACCIONES, CONDICIOM DE CARGA 2
Nuda Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X —
Ton-a Ton Ton
1 -5.84 70,61 4,72
2 -0.79 135,27 0.12
3 -0.31 3z.92 0.15
4 0.31 133.92 -0. 15
5 0.79 135,27 -0.32
4 6.86 70,81 -4,72

+++++ REACCIONES, CBNDICIIJN Ot CARGA 3
Hug Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en ¥

Ton-& Ton Ton
1 -4.59 7.87 4,51
2 -0.74 129.57 0.30
3 =0.30 i28.28 0.14
4 (3,30 128.28 ~0.14
] 748 129.57 -0.3(
& 5.55 &7. 8? -4,31
+++++ REACLIONES, CONDICIOMN DE CARBA 4
Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en
Ton-a Ton Ton
i £2.18 -24.59 -20.03
2 73.12 1.68 ~-25.84
3 73.33 -0.03 -23.86
4 73.33 0.03 -25.86
] 7512 ~1.68 -25.04
) 63.16 24.59 =-20.03
+++++ RERCEIONES, CONDICION DE CARBA S
Nude Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Tan-a Tan Ton
1 75.77 -28. 44 ~23.41 .
2 82,72 2.9 -29.11
3 B3 .43 -28.36
4 78.84 0,50 -27.81
3 17.45 -1.48 =27.42
& 48.77 25.89 -21.12
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA &
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton-a Ton Ton
1 -2.41 98.85 k.61
2 -1.11 189.38 0,44



+++++ REACCIONES, COWDICION DE CARGA &

Nudo Homento en I Fuerza en Y
Ton-a Ton
3 -0.44 187,48
4 0.4 187.48
3 1.1 189,38
& ENCTH 9E. 8D
+++++ REACCIONES, CONDICIEN DE CARGA 7
Huda Momento en I Fuerza en Y
Ton—am Ton
i £4.47 47,41
z 79.40 144,38
3 8.4 141,67
4 80,99 141,143
5 Bi.Z4 140,48
b 78.89 101,70
++4++ REACCIONES. CONDICEGH DE CARGA B
Huds Momento en I Fuerzaen Y
: Ton-# Ton
1 -78.89 101,76
2 -81.26 14G, 68
I -80.99 141,15
3 -80.34 141,07
3 -79. 40 144,38
& -44,47 47.61

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Proyectc ¢« CURSD SEPTIEMERE 1997 §=3

Marco ¢ EDIF 1 EJESA Y D

Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora !

Fuerza en X
Ton

0.2
-0.21
-(.44
~h.bl

Fuerza en {
Ton

Fuerza en X
Ton

26.99 —.
5.79
28,60
28.29
28.09
17.07

15:37: 23



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANGS
Frovecto : CURSD SEPTIEMBRE 1939 B=3
Marco 1 EDIF L EJES A v D
Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ 19:38:53

BRI N 0 7T 0 5SRO irinbrishbERaEe

~-RESTRICCIONES DEL NUDG : © si el nudo SI puede desplazarse
1 si el nudo N puede desplazarse.

—TIF0 DE BARRA : {) momentos en # v B no nulos
1 extremo A articuladn, momento en B no nulo
2 extremo b articulado, nomento en A no nulo
3 ambos extremos arficulados.

-~LAS FUERIAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

--LAS FUERZAC EXTERMAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EEXJILIBRIC
NODAL, ESTA REFERENCIADD AL SISTEMA GLOBAL.

~—EN LS NUDOS GONDE LA SUMATORIA GE FUERZIAS MO ES NLLA, EXISTE UNA REACCION
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS OUE AMI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
BLOBALY.

——CONVENCION BE 5SIBNDS FARA EL SISTEMA GLOBAL :

* v+

x{+}

.

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL :
Ty S yi4)

-

-
~

A BARRA B



EOMGSA Construcciones 5 A. de C.Y.

Tels. 393-4419

Edud £i0 A-12 Desp. 404 593-2811 |
Col. Torres de Mixcoar S993-3161 |
CP 01490 Mxico I.F. Fax. 593-4419 |

ANALISIS ESTRUCTURAL D= MARCOS FLANDS
Pravecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 =7
Marco s EDIF LEJESB v L
fecha @ 10~27-199% ,hora ; 16:00:27

Barras 35
hudos 3b
fondiciones de caroa 4
Conbinaciones de carga 4
Fuerzas en on
Long:tudes en 2

+++++ DATOS DE LOS NUDOS
Mudo Coard, en ¥ Coord. en ¥ Restr. (girc, en X, en ¥} Nudc Coord. en X Lfoord. en ¥ Restr. (girc, en X, en ¥)

m n a m
1 {3, 900 0.000 i 1 1 2 12,0006 0,000 1 ] i
3 24,000 0, GG 1 f 1 4 36,000 0000 1 1 {
3 48, 000 . 000 1 i 1 ) £0,1000 0,000 i 1 i
7 0,000 4, 900 0 0 G £ 12,000 4,000 b 0 G
g 24,000 4,000 0 0 o 10 .. 36000 4,000 f G 0
1i 45.000 4,000 4 0 0 12 B0, 400 4,000 i o 0
1. 0,004 7,500 0 0 0 14 12,000 7,900 0 0 0
g 24,000 7,50 0 { 0 ) b 000 74900 i g 0
17 48,900 7,300 0 0 0 18 £0.000 7,900 ¢ ¢ 0
19 0. 600 11,000 0 ¢ )] 20 12,056 11,000 ] ] 0
21 24,000 11,0080 0 0 O 2 36,000 11.000 0 0 0
23 48, 000 11,000 0 0 O 4 60, 00 11,060 0 0 s
23 G, (G0 14,304 0 0 0 26 i2.000 14,500 0 ! 0
27 24,000 14,300 0 0 ] 28 36000 14,500 0 0 ]
) 48.000 14,300 0 0 0 3 &0.606 14,308 ] g 0
31 0 D00 18.000 0 i 0 2 12.000 18000 b 0 4
3 24,000 18,000 ) 0 0 34 36, 000G 18. 000 i 0 ]
5 48, 000 18,000 G G g 3b 66,000 18.000 { ] )]
+++4++ DATOS DE LAS BARRAS _ .
“Barra Origen Destino Tipoa  Lonoitud C(Cortante} Barra Origen Destino Tine  Longitud TiCortante!
m m
1 7 8 ] 12,000 0.016 2 B 3 { 12,000 0.014
3 g 16 0 12,004 0.014 4 10 11 0 12,004 0.016
3 11 i2 b 12, 060G 0.014 ) 3 14 Y 12.000 .01k
7 14 3 g 12,000 0,014 B 3 14 0 12,000 0.016
9 16 i7 g 12,005 0,016 10 17 18 4 12. 000 0,016
11 17 20 ) 12.000 0,014 12 . 20 21 o 12.00G 0.01a
13 21 22 I 12,000 U.016 14 22 23 0 12,000 0.016
15 23 2 i 12,600 0.016 14 o 26 0 12,000 0.016
17 26 27 0 12,000 .01 18 27 2 { 12.000 0.01h
19 28 29 i 12,000 0.016 20 29 0 0 12,000 8.016
2 31 2 0 12,000 0,008 22 32 3% 0 12.000 0. 008
"3 33 X 0 12,000 0.008 24 5 13 0 12,000 0.008
23 33 36 0 12,000 ¢, 008 26 i 7 0 4.000 9.018
27 2 8 0 4,900 ¢.018 28 J 9 0 4,000 0.018
29 4 10 ¥ 4,000 0.018 I 3 11 0 4,000 0.018
3 b 12 (i 4,000 0.018 32 7 13 0 3 S 0.023
32 g 14 0 SR 0,027 3 9 15 U e 0.023
39 0 16 0 3,300 0.023 36 11 i7 0 3.300 0,023
37 2 1B i 3. oDl 0.023 78 I3 19 0 3.500 0.023
39 4 20 i 3.350 0.073 & 15 21 g 3.5 0.023
41 16 22 L 7.300 .23 2 17 25 ¢ 3,300 0.623
&3 1B 24 0 3,500 0,023 44 19 25 0 3o 0.023
43 20 26 0 . 900 0,023 & 21 27 ] 3900 0.627
47 22 Z8 ) 3.500 0,023 48 23 29 ] 3. 500 0.023
49 24 3B )] 3,900 0.023 2t 23 3 0 3500 0.023
51 2h 32 U 3.500 0,023 a2 27 33 ] 1.500 0.023
33 28 34 i 3,300 0,023 24 el 33 0 3,500 0.023

33 30 34 g 3,900 0,023



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Prayectn : CURSO SEFTIEMBRE 1999 G=3
Marco @ EDIF L EJES B v C
Fecha ¢ §0-27-1999 ,hora : 16:00:56

+H+++ DATOS DE LAS BARRAS

“arra Inercia Area Mod, Elas. Nu F. F. Barra Inercia firea Mod, Elas. Nu F. F,
m 4 @ “2Ton im "2 ] ~4 n “2Ton /a2
i {.00470 0188 2.039E407 0.30 3,29 2 000170 (.0184 Z.039E407 0.3 .29
I 0.30170 0,0184 2,039E+07 0.30 3.29 4 ¢.00179 ¢.0184  2,039E+07 .30 3,29
5 0.00170 0.0184 2.0I5E+)7 (.30 3.29 & 4,00179 0.0184 2.0398+07 0,30 3.29
7 0.00170 0.0188 Z2,039E#07 0.3¢ 3.29 8 000170 0.0184 2.0%39E+07 030 1.2
? 000170 0.01B4 2,039E+07 .3 .29 10 0,001 70 0,316 2.039E407 030 3,29
11 RV 0.0188 2.039e+)7 0.30 1.29 Z {00179 0.0184 2.039z+07 Q.30 3.9
13 3.00170 0,018+ 2,039E+07 0.0 2.29 14 §.00170 30184 Z.039E#G7 030 TR
15 5, 00170 0.018% 2,039E+)7 0.3) 3.29 14 0. 90170 0.0184 2.03%E+)7 0.30 1.%
i7 .00170 0.0184  2,03%E+07 (.30 3.29 18 URE Wi 0.0184 2.039E+07 .30 3.2
19 0.OGE70 0164 2.079E+07 030 3.9 20 0,00170 0.0164 2.039E«47 0,30 3,29
21 3, 06082 00106 2.079E+07 (.30 1,89 22 (. 0ouE2 0.0106 2.039E+07 £.30 1,89
22 ,50082 0.0106 2.039e+07 0,30 1.B9 24 G, 00082 G.0106  2.075E#)7 0.30 .89
] {1, (R)E2 G.0106  2,039E+07 0,30 1.89 i) {00184 0.0807 2.039E4+07 0.30 1.98
27 0.00158 0.0708 2.039E407 0,30 1.60 24 i3,001%8 0.0706 2.0IRE+07 0,10 L&)
29 (5, 00158 G706 Z,039E+07 0,30 1.40 3 0.001358 0.0706 2.039E+07 0.3 1.80
5! . 00184 0.0807 2,039E+G7 0,30 1,38 32 0.06184 0.0807 2,039E+07 0,30 1.58
33 $.00158 0.0706 2.039E+07 (.30 1,40 34 0.00158 G076 2.035E407 030 1,80
33 4.00158 0.0706  Z.039E407 .30 1.0 35 0,001 0.0706 2.039+07 (.30 16D
37 §.00154 0.0B07  2.039E407 0,30 1.5 X ¢. 00184 B.0807  2.039E+)7 030 1.58
3 0.00158 1.0706 2.079E+07 0.0 1.4) 40 0.00158 0.0700 2.035E+07 0,30 .40
41 4. 001358 0.0706  2,039E+07 0.30 1.40 42 . 00158 0.0706 2.039E+07 0,30 §.60
3 .00184 0.0807 Z.039E+C7 (.30 1.8 44 £.00137 9.0637 2.039E4#07 .30 1,68
43 0,00138 G OTE 2.039E+07 0,30 1,60 44 0.00138 0.0706  2.039E+07 0,30 L&D
47 . (0158 0.0706 Z.039E407 030 1.80 48 0.00138 0.0706 Z.07954)7 0.30 1,40
3 G.0GE37 G.0637  2.039E+07 0.30 1.4B 30 0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1,48
] 0.00158 00705 2.0I9EH) 0,30 1,60 92 .00138 0.0706 2.0338+D7 0.3 1,40
a5 0.00158 0.0706 2.039E+07 0,30 1,40 4 0,00158 0.0708 2,0398+07 0.30 1.60
35 0.00137 0.0637 Z.039E+07 0.30 1.48
H+++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Candicién |
Fuerzas uniforeas en harras { , fuerzas concentradas en barras
Momentas concentrados en barras 0, fuerzas v momentos en nudos 3
Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga 1
Fuerza # Kudo Momento em I Fuerza en Y Fuerza en & Fuerta # Nudc Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -a Ton Ton Ton n Ton Tan
1 3 0.00 0,00 42,47 -2 2 0.00 0. 43,10
f! 19 4.00 0.9 34.21 4 13 0,00 0.00 3.3
5 7 .00 0.00 12.44
+++++ CARACTERISIEAS DE LAS FUERZAS. Condicion 2
Fuerzas uniformes en barras 29 . fuerzas concentradas en bharras 0
Mamentos concentrados en barras 0, fuerzas y momentos en nudos 30

. ) Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 2 ‘
Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO Fuerza & Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO

Ton /a a o gradaos fan /o o m grados
1 21 -1.56 0,00 12,00 99,9 2 22 -1.50 .00 12.00 90,9
3 23 -1.3G J, 400 12,00 %0 4 24 -1.50 0.00 12,00 900
3 ] =159 0,00 12.00 90,0 & 1 =2.04 .09 1200 90,0
7 2 -2.06 .00 12,00 20,0 8 3 =206 0.00 12,00 90.0
c 4 -2.06 .00 12,00 990 10 3 =2.06 0.00 12.00 20,9
i & -2,06 0,00 1200 9.0 12 7 -2.06 0.00 12,00 96,0
3 8 -2.06 0.60 12,00 90.0 14 g -2.05 0.0 12,00 50.9
15 10 -2.0¢ 2,00 12,00 90,0 16 11 ~2.06 0,00 12,00 90,9
17 1z -2.06 0400 1200 9.0 18 3 ~2.0h ¢.00 12,00 90,0
19 14 ~2.06 0,00 1200 96,0 20 3 -2.006 .00 12,00 90.0
21 14 ~2.16 0,00 1.0 o 2 17 -2.04 0.00 12,00 50.0
23 18 ~2.06 0,00 12,06 9.0 24 19 -2.06 3,00 12,00 0.9

22 pal ~2.06 0,00 12,60 90.0



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSC SEPTIEMBRE 1999 &=3
Marco ¢ EDIF 1 EJES B v C
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora & 16004148

P

Fuerzas v aomentos en los nudos condicion de carga 2

Fuerza # MNudo Momenfo en [ Fuerzz en Y Fuerza en X Fuerza # Nude Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en :
Ton -m ion Ton Ton a Ton Ton
1 1 .00 -2.597 VY] 2 z 0.00 2.4 Q.00
B 3 0,00 -Z.24 IRY)] 4 4 0,00 2.4 0,00
3 3 0,00 -2.24 0,00 & & 4.0 -5 Q. 0
7 7 (.00 -2, 2 w00 ] g DI} -1.9s 1,00
9 e 0G0 -i.96 (. 00 1) 10 FR1); -1.% 0,00
11 i1 0.00 -1.94 2,00 1Z i2 {4, 00 =224 0}
17 13 RN ~2.24 .00 14 14 0,00 -1.5%6
15 15 G0 -1.54 9.0 16 16 0.0 -1.5¢
i7 17 .00 -1.9% 0.00 18 18 GO0 -0 24
1¢ 1% 0.0¢ -1.77 0,00 20 20 U, 00 -1.9s YN
21 21 0,0G -1.94 0,00 2 22 .00 1.9 &G0
23 23 0,00 -1.94 1,00 24 214 0.1 -1.77 .00
29 25 0. {30 -1.77 0.00 & 2 0.00 ~-1.%% YN
27 27 e O -1.9% {700 2B 2B 0,00 -1.%s .08
el 25 0,00 -1.96 .00 30 kir} G.00 -4.77 0.00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZIAS. Condicien 3
Fuerzas umifarmes en barras 29 . fuerzas congentradas en barras @
Komentas concentrados enp barras O , fuerzas y memen{os en nudos Ry

_ Fuerzas uniformes en las barras. condicion de carga 3 ) .
Fuerza # Earra HMagmitud Distancia & Distancia B ANBULD Fuerza % Barrz Magnitud Distancia & Distancia B ANGAG

Ton /m A n oradas Ton /i i n grados
1 i -1.97 0,9 12,00 95,4 2 2 -1.87 0.09 Q0.0
3 3 -1.87 0,00 12,00 90,0 4 4 -1.87 GO0 BG4
5 3 -1.87 0,00 12.00 90,0 & 5 ~1.87 0,800 §, 10
7 7 ~1.87 0,08 12,00 50,0 B g ~1.87 0.06 LR
g 9 ~1.87 0,00 12,00 0.0 1t 6 -1.87 .00 950
11 11 -i.87 £.00 12,00 90,0 i2 i2 -i.87 (o) i 90,0
12 12 -1, 87 (3.0 12,00 90.0 14 i4 -1.87 0,110 1280 %D
15 15 -t .B7 (. 003 12,00 0. 1n it -1.87 (.00 12,00 0.0
17 17 -1.&7 .00 s L0 5 18 -1.87 300 10,00 CUUR))
18 i -1.B7 G000 1200 90,060 20 n -1,87 000 2000 90,6
2 21 -1.47 0,00 12,00 90,0 2 e -1.4c DRYL 1040 Gi3. 0
s 2% -1.47 [, G0 12,00 7600 24 24 -i,42 (.00 12,00 90,0
] 25 =140 4,00 0 70.G
Fuerzas v momentos en ios pudos condicion de carga 3
fuerza # Hudo HBomento en I Fuerze en Y Fuerza en X Fuerza % Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerra en X
Ton -m Ten Tan Ton m Tan Ton
1 i {, {0 =357 .00 z Z 0,60 ~2. 04 (.00
K 3 0,0 =324 Q.00 § — g Y 228 G.00
S 5 G.00 2.2 0,00 & & (3.5 ~2.57 G4.00
7 7 i, 0 =22 £, 8 8 0.0 -1.55 0,00
9 ; 0. 00 -1.9 URLY i 1 0.0 -1.%6 0,00
i1 il Qo) -1.9& 0,99 12 iz 04,00 —ze2 .00
17 i% .30 -2.24 .00 14 14 0.00 -1.56 0,00
g 15 D.00 -1.9% .00 i s 0,00 -1.% 3.00
i7 17 3,00 =19 (00 18 18 0.00 ~2.24 0.00
& 19 000 -1.77 0.00 20 0 0.00 -1.94 .00
2t 21 12, 00 -1.95 .0 2z 2 0,00 ~-1.9¢ Q.00
23 23 w30 -1.% G0 28 zd (.00 -1.77 0.0
25 23 FRIH =1.77 .00 26 26 0.0 -1.9 0.00
Z z7 0.00 -1.54 0. 2 Vi 0.00 -1.96 0.00
i 29 {1, 0% -1.96 0,00 30 30 0.00 -1.77 3,00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicitn 4
Fuerzas uniformes en barras ¥ , fuerzas concentradas en barras 0
Momentos cancentragos en barras ¢, fuercas v momentas en nudos KT
. Fuerzas v momentos en 1o0s nudos condicion de carga 4
“uerza § Mudo Momentp en I Fuerza en Y Fuerza en ¥ Fuerza # Nudo Momenio en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -& Tor Ton Ton m Tan Ton
i I .00 G.00 5,11 Z 32 C 00 6,00 a.11



-Fuerza &

Nuda

Momentc en £
Ton -a

g.0a
YNTE
0.00
3,00
0.00
G, 0
.04
5 403
0,00
0.0
.00
Q.G
0.9
YNEL

ANALISIS

ESTRUCTURAL [E MARCOS FLANDS

Prayecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=C

Marco + EBIF 1 EJES

Fecha & 10-27-199% ,

Bvi
hora : 1a:105:43

Fuerzas v momertos en los nudos cendicion de carga 4
Fusrzz en Y Fuerza en »

Fuerza en ¥
Ton

0.0
(.40
0.0
0,00
(.00
(00
.00
0,08
0.1
0,00
0.00
0.0
0.0
G, 0

Fuerza en X

Fuerza % Nuds

on Ton &
6,11 4 4
6.1 b I
&.48 g 2o
&.48 10 25
&.48 12 0
4.5¢ 14 20
4,55 14 2
4,34 1B 24
.24 r) 14
.24 22 b
3.28 24 ig
132 26 8
1.72 78 10
1,32 30 c

Momenta en £
Ton

8,00
L]
¢,
.0
6,00
0,0
.00
NV
0,0
WRE]
0.00
.00
.00
.00

+r+++ DATOS DE LAS COMEINACIONES DE CARGA

---—- Comiinacion de carca # 1, formada por

de la condicion
de la condicron 2 .
de la condicion 3
de la condicion 4§

----- Combinacion de carga #

de la condicidn 1
de la condicién 2

de ia condicidn 3

de la condicion 4

----- Combinacion de caraa #

de ia congicion

de ia condicién 2
de la condicidn 3
de la condicion &

————— Comdinacitn ce carpa #

{ 4ae la condicion 1

de la condicion 2
ge la condicign 3
de ia congicion 4

-~

Z, formada gor

7, formada por

4, forsada por

Ton

.00
00
0.90
0.00
0.00
LN
0,9
0. 0w
1}, 00
.00
0,00
0.0
0,0
(RS

o e

— et b ] e f e e O OO0 O
. . .

N d e A O

o
FAFIF $ £ £ O- - O DD ED 00 = e



gs
EOMSA Construcciones S. & de C.V. B
Tels., 593-4419 §

Edi/ ci0 A-12 Deso. 44 BQT-TRiL §
col. Torres de Hixcoac S93-7161 8
CF 01490 Mxico D.F. Fax, 993-4419 4

H 'l

ANARLISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto ¢ CURSD SEFTIEMERE 1999 8=3
Marca  + EBIF L EJES B v €
Fecha v 10-27-1999 Jhora @ 1&:07:29

Rioideces de Entrecisa
Entrepisa  Fuarza Cortanie [espl. tolal Uespl. rel. Rigigez
Tan fon o f Ton /m
: §2.17 42,17 0.0475 00057 7.481.7
4 i) 87.27 G419 0. 0083 10,3213
3 4.21 121.48 i1.0734 0,011 10,921.2
2 23,33 144,81 0, 0223 §.0124 11,683.5
| 12,44 127.29 £.0099 0, 0099 13.57153.7



EUMSA Construcclones 5. A, de L.V, ﬁ
Tels. 593-4415 i

£dad cio A-1Z Desp, 404 - S93-ZELL R
Col. Torres de Mixcoac 993-31al ¢
CP 01470 kxica O.F. Fax. 993-4419 Eu

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANCS
Frovacto ; CURSD SEFTIEMBRE [99% 4=3
Rarco ¢ EBIF L EJESB ¥ L
Fecta ¢ 1-27-1999 ,hora @ 16307142

Desplazamienios
€ondiczdn  Girg en I (KAXY  Hudo Giro em I (HING Huda
e Carga Rads. kads,
1 (. GO0 1 -0,90325 7
- 0000606 I& R RUIEET a1
3 0. 0006 36 ~3, 0004673 a1
4 {2, D000 1 =0, 00259 13
) . Q0000 1 =5, (0329 7
& 0.000592 I -0,40092 I
7 {2, GO0 1 =0, Q0309 7
E 0. 060309 12 (3, QOG0 1
Condicisn Despl. en ¥ (MAX) Nudo Despi. en ¥ (MIN) Rudo
e cargs m
1 0. 00 il =i, Q0 I8
2 §.000 i =1, 001 35
z 0,000 i -3, 001 I3
4 0. Ol i -0, 000 &
3 0,000 3 -0, 000 3b
& {4,000 i =3, 001 =
7 9, 00 1 =001 32 -
g 0,000 i -, 401 K]
Londicion Despl. en ¥ (MAX} MNudo Despl. em » (MIM} Hudo
Le carga f
1 $,051 3 0,00 |
2 U, 001 31 ~3,001 36
3 £.001 I -0, 091 T3
4 0.0 Ik {5, G 1
g 4,451 3 (. 000 {
A 0,001 Ji -0, 031 In
7 0.045 3 {000 i
.B 4,000 i ~{3.043 e

Eiementos Fecanicos )
Condicitn tom, Fiexignanse (MAY) Barra Pom. Flexicnante (MINY Barrs

b= carga Ton-e Tan-m
1 500172 3T =T IRY) 2k
2 14,38 3 -25.24 16
3 13.77 &9 -Z0.B8 18
4 41,15 o -£3.07 31
3 12 I -8, 31 24
b 20.41 35 -3.72 14
7 45.90 K% -75.4% 31
g 75.43 24 -h6. 56 10

Eandician Fza. Cortante {MAX) Barra Fza. [ortante (MIN)  Barra

e farga Ton Tan
1 28.9% iy 7.9 &
2 12.74 20 -12.74 14
3 1l.58 20 -11.58 16
4 2199 33 -5 4 &
5 28.99 33 -7.90 )
£ 17.83 20 -17.83 16 -
7 2578 33 -i%.465 &
8 19.45 1 -4, 78 34



ANALTSIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Frovecte : CHRSOD SEFTIEMERE 1995 Q=1
Marco t EBIF 1 EJES By C
Fecha 1 10-27-1999 ,hora ¢ 16:07:56

Condicion Fza. Axial (MAX) Barra Fza. fnal (MW Barra
"2 cargs Ton Ton
1 2BLTZ 2% -4i. 38 15
- 2.358 : ~-125.95 27
3 214 1 -i15.89 R3]
4 23.12 24 -2 12 31
5 8.7% 24 41,38 14
& 330 i -176.33 27
7 b.h4 1 -129.41 27
8 b.64 5 -129.41 30
+++++ RERCCIONES. COWDICIOW DE CARBA i
Wudo Momento en £ Fuerca en ¥ Fuerza en X
Ton-m Ton Ton
1 BO.31 -26.73 -24.93
2 77.79 W13 -28.29
3 15.75 (.62 -27.57
4 74.42 0,51 =27.07
5 73,33 -1.72 -26.74
£ 3. 29 26,19 ~22.83
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGh 2
Nudo Momento en I Fuerza en Y  Fuerza en ¥ —
Ton-n Ton Ton
i -b.0& &84 §.15
2 -}, &2 12B.20 0.25
3 ~.25 126.98 0.12
4 0.23 126,98 -0.12
3 0.42 128.20 -.253
é 6.6 &7.44 -4, 16
+++++ REACCIANES, CONDICION DE CARGA 2
Hudo Momenta en I Fuerza en ¥ Fuerza en ¥
Ton-r Ton Ton
1 -53.51 52.57 3,78
2 -0.97 118,13 .23
3 -0,23 117,02 o.it
q 0,23 ii7.02 -1l
5 0.57 118,13 -0.27
5 S.01 £2.55 -3.78
+++++ REACCIONES. CGRDICION DE CARGA 4
Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en
Ton-a Ton fon
i 83,07 -2 17 -19.42
2 62.76 1.75 -22.86
3 &2.95 -,04 ~-22.89
4 62,93 0.4 -22.83
] 82.76 -1.7¢& -TZ.BA
& 63,07 2342 -19,42
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGR S
Nudo Momento en I Fuerza en Y  Fuerza en
Tan—a Ten Ton
i 80, 31 -28.72 -24,93 .
2 77.3% 313 -28.29
3 79,73 0.452 -31.57
4 74.42 .51 -27.97
5 73,53 -1.72 -25.74
& 73.29 2615 -22.63
+++++ REACCIONES, CONDICION [E CARGA &
Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en |
Ton-m Tan Tan
1 -8.43 94,42 .83
2 -0.87 179.47 .35



ANALISIS TSTRUCTURAL Dx HARCOS PLANDS
Frovecto @ CURSD SEFY EHBR; I??" B=3
Harco : EbIF 1EJEE B y

Facha 16-27-1999 hura s ledg 22
+r+4+ REACCIONES, CONDICION DE CARGA &
Kuds Momentc en £ Fuerzaen ¥  Fuerzaen i
Ton-a Ton Ton
3 -3.35 177.77 G 17
§ .35 177.77 317
3 0,87 1.9.47 ~. 75
& B.48 94. 47 -J.S?
+++++ REACCIONEE, EOKDICION BE CARBA 7
Hudo Homento en 7 Fuerza en Y Fuerza en !
Tan-m Ton Ten
i 63,32 43,42 -17.20
. &B.43 I1.BE -24.89
3 59.10%) 178,58 2541
4 69.49 12576 -25.0%
3 89.66 128.01 -20.59
& .47 93.29 -25,52
+++++ RERCCIONES, CONDICION DE CARGR €&
Hudp Momento en I Fuerza en Y Fuerza en %
Tan—# Ton Ton
1 752,43 94,25 Tl
2 -9, b8 128.01 289
3 -67.49 128.74 2. 28
4 -4%. 00 125,68 2.0
5 ~&8. 41 121.EBR 24,59
b -43.32 42,42 17.20



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Frovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 &=3
Marco ¢+ EDIF 1 EJES By C
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora & 16010321

Fhirsheiadbrsitariininy N 0 T A 5 BseHErdexdiisibekEbriiand

-~RESTRICCIONES DEL NUDD : O si el nudo SI puede desplazarse
1 51 el nudo RO puede desolazarse,

--TIPd DE BARRA : 0 aomentos en A v B no nulos
i extremo A articulado. momento en B no nulo
2 extremd b arficulado, momento en A no nulo
3 ambos exwtremos articulados.

--LAS FUERZAS EXTERNAS ¥ LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL BE LA BARRA.

--LA3 FUERZAS EXTERNAS, LOS DEGFLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EaJILIBRIO
NODAL, ESTA REFEREMCIADD AL SISTEMA GLDBAL.

—EN L03 KUD0S BOMDE LA SUMATCRIA DE FUERZAS NO ES MULA, EXISTE UNA REACCION
EPQRLQS MISMAS CARACTERISTICAS BiE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
LOBALY.

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

ot

xi+}

H
4

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL

Sy

-+
i e mim e s =
-+

o
~

A BARRA E



DISTRIBUCION POR TORSICN lnE. Alberto Guzedn Fuentes hoja |
EDIFICIO ¢ CURSQ SEPTIEMBRE DE 1999 COM ANALISES ESTATICO

------- CARACTERISTICAS GENERALES ———-wm——
Kompre de ia cora : EDIFICID ¢ CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO
Ubicacion + MEXICS D.F.

Fecha « SEFTIEMBRE DE 1999
Fusrzas en v TOM
Longitudes en i M

Mimaro ds niveles

in

Brutg al gue periensce b

Zona donde esta ubicada

ra

{Terrenn de transicion)

Factor de comoortamienta sismico (@) en x

env 3
Estructura regular 51
Namero de marcos en X 4
Mumero de marcos en Y &

——=---~—--~ CARACTERISTICAS DE LS NIVELES ---———m—

Nivel Fesp Altura Centrg de cargas Haxima dimensibn Cortantes
en X en ¥ en X en Y en X en Y
TON il i M M il TON TN
3 4,50 18,00 30,00 17,50 £0,07) 29,06 Q.00 TR
4 1,240,350 14.5¢ 30,10 12.50 603,020 29,00 G0 0.00
3 £.240.50 1100 30.00 12,30 &0.00 23,000 0.00 0.00
i 1,280,350 7.30 20,00 12.30 £0.00 25.00 0.040 0.00
i 1,240,50 4,00 30,00 12,50 80,00 . 2500 3,00 R

CARACTERISTICAS DE 105 MARCOS ---—-——-

bireccign X Direccion ¥
Harco Identificaci6n Pnﬁicion Idenfificaecion Fu;ic1nn
i Harco & TRV Harco 1 U, 00y
2 Marco B 2.000 Karco Z 12,000
3 Marco C 16,000 Marco I 24,000
4 Marca D 29, 400 Marce & 18,000
) Marco 5 48, 00
) Marco & &0, (i
Marco Marco A Marco Marco B Marco Marco L Harco Marco D
Enireniso . Rigide: Entreniso  Rioide: Entreciso  Rigidez Entrepiso  Ripide:
ToN /K TOH /® TON M TON /M
5 7.354.90 S 7.462.10 ] 7.462.10 9 7.394.590
4 10.051.30 § 10,321,060 4 10,321 .00 4 10.051.30
3 ih. 240,40 3 10,9213 3 10.921.30 3 11,241, 49
2 12,166.30 z 11,683.40 2 11,483, 40 2 12.166.30
i 14,598, 0 1 15.915.70 1 15.915.79 { 16,908, 50



DISTRIBUCION POR TORSION InélﬂAlharto Guzadn Fyentes hoja

EDIFI
Marco Marco 1 Warco Marco 7 . Marco Marco 3 ‘
Entreciso _ Ripide: entrepisa Rigide: Entrepisc  Rigide:
™ TON 78 TON 74
;] 5,371 70 5 535740 5 £, 337
4 8,966, 40 4 £.933. 10 4 6.933.10
3 11,145.20 3 10, 930, 0 3 10,990, 0
2 14,528.70 2 17,668, 20 2 13,666,220
1 24,094.40 1 23.238,20 i 23,238, 20
Marco Marco 5 Marco Marco &
Entrecise R13109~ Entrepiso Rigide:
TON 7%
3 5.337.40 5 NPARTA ML)
4 £.,993.10 4 8,946, 40
3 16,950, 00 3 11,1459.20
2 14.666 20 z 14,025.70
i 23,238.2 1 24,994, 40
——--——-——- REGUL TAGOS DEL ANALISIS ESTATICD
Regiamanta ufi1lizado RCDF-1987
Coeficiente sismico = .?2
Coeficient2 sismico reducidn {C/B), en x = .106&547
en v = . 10bbaLT
Faso total de la estructura = G894.5 TON
Eortante en la base, en ¢ = A2B.F6 TOM
en v = &26.95 TN

5 .
1 CURSD SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO

Marcg Marcn 4

Entreniss

e P LA Ja 0

+45%¥ Gp analyza en la direccion ¥ con tos cortantes obtenidos con el reglamento

#+4#% 82 analiza en la direccidn Y con los cartanies obtenidos con 2l reclamento

Hivel Fuerza  Cortante Fuerza Cortante  Postclon de la caortante
{entregiso; en & Bn i en Y en ¥ en X en Y
TON TOK TON TaN M i
3 14B. 48 14E. 58 168.68 158. 68 30,00 12,56
4 180,38 349,04 180,38 349,04 0.0 12.50
3 136.84 485. 50 136,84 485:90 30.00 12,56
2 93.30 579.20 933 SR 30.00 12,560
1 49,74 Z8.96 49,76 28.98 12.50

&
---------- RESULTADOS DEL ANALISES FOR TORSION ———-----—-

30,00

Riaidez
0N

/8
e S3i
8 95@ Iﬂ
10, 950,00
13, b4k, 20

LJ.-JB-LQ



DISTRIBUCION POR TORSION lnE. Alberto Guzmén Fuentes hoja 2
EDIFICIO 3 CURSO SEPTIEMBRE DE 1939 CON ANALISIS DiNAMICO -
‘ . ,':.. oo o R
Marce Harco | Marco Marcg 2 Marco Marco . C
Entrepisc  Rigide: Entrepisa  Rigidez Entrecisc  Figide: tnirepisa
10N 7M TOW 7M TON /M
5 537170 5 5.337.46 3 5. 337,40 z
4 8,966 40 = 5,735.10 § 8,955, 10 4
3 11,145.2% I 10,950,490 3 10, 9%, 40 i
2 14,025,740 Z 13,606,020 ? 13.666.20 2
! 24,054.40 i 23,738.20 ! 228,20 i
Marco Marco 3 farco Marcg &
Entreoiso  Rigioe: Entrepisz  Rinide:
TN ¥ TON 7t
3 3y537.40 o 537179 .
§ £,931.10 § 8,965, 40
3 19,950.00 3 11,143.29 -4
2 13.666.20 z 14,4259.70 . i
f 2323820 1 24,094, 46
—————————— RESULTADOS DEL ANALISIS £37ATICD )
weplaments ubilizads RCDF-1557
Loeficients sismico = 32
foeficiente sismice reducice (C/G), en v = . 1044847 -
Ny = 1066667 -
Feso tatal de la estructura = 98945 10N - :
Cortants en la hace, en n = 628.95 TON - . u
en v = 628.9: TOW !

*+44 Ge analiza en-la direccién X con las cortantes proporcionados

Herax 02 analiza en le direccion Y con los rortantes proporolonados

Nivei Fuerza Cortante Fuerza Cortante  Fosicion de la cartante
{enfrapizc!  en Bn X en Y en ¥ en ¥ en Y
TOH TON TON TOH B M -
5 141.53 141,32 149,27 145,27 30,00 12,50
4 147,70 291,23 142,75 292,32 36.00 12,50 i
kS 117,83 404,04 108,92 199.44 30,00 12,30
T 8142 49048 5.5 447.9 .00 12,50
1 BH DB o a9 Woe 1S L -
---------- RESULTALGS DEL ANALISIS POR TORSION —--m--m-me

-
1

Marce Marc

AT oA
s Py

o

Sacl
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EDIFICI0 1 CURSC SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALESIS DINAMICO

GISTRIBUCION DE CORTANTES FARR EL ENTREPISG & 5 rigider torsional 1,399322E+07

Tir. Rigide

T84 7
X 25063

£int
Y 02,09

Marco

Marco A
Harco B
Marco C

Harco D
Harco

Harco 1
Harco 2
Marco 2
Marea 4
Marca 3

Marco &

NIETRIBUCION

: Lortante
TOK
4, () 141.57
K.Y 145,27
rigigdey ¥ st
TON™ /H fl
7.354,90 -12.50
Podez 10 =36
7,462,140 .50
7, 354,90 2.5
rigidez 1t
0N /H #
5,271.70  -30.00
33374 -18.00
S.EI4 A
3,337.40 6,23
5,337.40 1800

5.371.70

30,00

[E CORTRNTES FARA

.r. Ripidez tortants
TON /% TON
¥ 401, 744, Hi 91,23
Y AL 770,52
Harcn yiguder ¥ it
HY {
Hareg A 10,0513 -10.56
Hareo B 15,2210 -3.5
Karco £ 10,321,460 T o
Marce T 14,051,30 12,56
Harcg rigidez Xt
o /W i
Harco | 8.%66.40 =30.00
Harco 2 933,10 -1B.00
Marco 3 8,%53.10  -a.0
Marco & 5,733 19 6.0

Centro de Posicifn de

Torsitn

0,00
12.50

farsifn
an X

—2.93
2,483
-2, 38
.98
.28
-, 38
2,07
-2.03

Tarsion
en ¥

-5.02

1
(W]
it
[x ]
|

1

la cortanis
M
KON

12,50

Torsitn
en ¥

-5.15
212
-1.4a
146
l.4s
-1.46
3,13
-5.19
Torsion
en X

4

:"_".' Lo ::-"—' a3 S,d:-‘l

)
LA LARI P
- - -
AL — = g o — — [ LR
Tf mad i ed b b e e Bed i

1

Excentr. Max. Dim.

tedrica en planta
Togii?n Tozglgn

2,03 3,18

0.38 1.4

0.38 1.46

2.03% g.13
Tngﬁlﬁn Tuggl?n

9.42 Ly

5.38 413

1,79 0.71

1.79 0.7

3,34 213

7.02 3.3

Excentricidades de diseno

EL EWTREFISE # 4 ripide: torsional 2.398001E+57

Centra de  Posiclon de

Torsi6n
]
IR
12.50

Torsitn
en ¥

la cortante
M

30,08
12,590

Torsion
en Y

-8.49
G, 49
-2, 44
2.44
2.44
~2.44
B.49
-G.49

Tarsion
en i

7.4
-7.54

4032
-4,52

.31
-1.5¢
-1.3

.51

Excentr. Max. Dim.
tegrica en nlanfa
N !
g.00 &0.00
i3 00 25.90
Torsion Torsicn
en f en Y
.52 £.45
1.08 .44
141 Z.44
I.52 g.49
iorsion Tarsion
en Y en
18.17 7.54
10.89 4,32
.83 1.91
3.63 1.51

Momentos de iorsion
1.30e +0,100  L.00e- 0. 1{n

M A TON -#

5,00 ~&. 100 33,8 -152,8

2.9 -2, 50 B73.4 £
Birecto [irecto 0. 30#torsion Tobal
TON +tar en ¥ en ¥ TON

13 3718 1.34 358,70

I5.64 38,20 .44 568

K1) I4.22 (.44 Th. by

73.1% 3716 1,54 8.7

Diracto Directc  0.30tarsion Total
TON +tor en Y en % TON

74,98 34,01 1.07 35.08

24.83 30,21 .84 0.8

24.83 26.60 0.2t 6.8

24,83 26,62 0,21 25.87

24,83 .21 G.54 .84

. ]

24.98 3801 £.07 I5.08
Excentricidades de disens Homenfos de torsion
1,508 #2,10h  1.00e- 4. 10h

! | N -M -

&0 -4.40 -7iB.1 728.1

=250 .90 1.795.1 -i.735.1
Pirecto Directo 0,3 forsion Tofal
TON +tor en X en Y TON

71.84 79.3& 2,595 7.5

13.77 74,78 6.73 75,52

13.7 74.78 0.7 75.52

71.64 79,36 .99 77.91

Directo Directa  0.30%torsion  Total
TON +tor en ¥ en X TON

4B8.80 65.97 2,76 69.24

48.73 37.42 £33 &0.97

48.73 5235 0. 45 32.81

48.72 52,36 0.43 AR
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EIU 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1939 CON ANALISIS DINANICO

EDIFI
Marco 5 8,933.10 18,00 15.89 -4,52 0,89 4,52 48.73 3%. 62 1.35 &, 57
-1(:.89 4,32 . L .
Marco & 8,766.60  I0.00 ig.17 -7.54 8.17 7.54 48.80 64.97 2 85.24
~1B.17 7.54
GISTRIBUCION DE CORTANTES FARA EL ENTREFISD & I ripide: torsional 3.172536E+07
Dir. Rigide: {artante  Centrp de Fosicion de Excentr, Max. Dim. Excentricidades de diseno Momentos de tar
Torsion  la cortante teorica en planta 100 +0.100  I.Gde- 015
TaN /M TON y M H M . M t TN -M
X 44,323, 40 $9. 04 305,00 30.00 0.00 &0.00 .00 -4.00 1,020.7
¥ &, 094,40 399,44 12,50 12.50 0.09 25.00 2,50 ~2.50 2, 19,5
Marca rigige: Y it TYorsion  Torsion  Torsion  Torsion  Directo Directo  0.30atorsian  Toial
TN /™ M an X en Y en X en ¥ TON +tor en X en ¥ TOK
Marco 4 (1, 240,40 -12.3G -3.33 -13.6% 4.53 10,81 103,74 108.27 3.18 111,43
.53 0.6
Harco B 16,921.30  -3,50 -g.gg -2.83 1,23 2.89 100,79 102,42 0.87 102,89
j Y] 2.
Marco C 10,921,306 90 1.2% 2.%9 .23 Z.89 10w 79 102.02 0.87 102,89
-1.2 ~2. 89
Marco B 11,240,40 12,30 4,53 10,51 4.33 lir sl 103,74 108.27 7. 18 111,45
-4.33 -id. 61
Marco rigide: Xyt Torsion  Torsion  Torsion Torsion  Directo lirecto . 30%tgrsion Total
TON /M H gn Y T en{ en Y en kb TOW ttor en ¥ en X TON
Marco 1 11,143,20  -30.%0 —2§.2& -10.78 3.2 11,78 873 P L 95.83
23,36 10,78
Karco 2 10,930.00  -18.00 -14.33 ~6.3§ 14.89 6,33 &b, 18 §1.07 i.91 £2.98
14, 8.3
Harco 3 16, 930.00  -6.00 -4,9 -2.12 4.%4 2,12 &b, 18 71.14 0. 64 71.78
4,96 2.12
Karco 4 16,930, 00 6,00 4.9 3.12 4,96 2,12 66.18B 71.14 0. 04 71.78
-4,9% =212
Marco & 10,930.00 18,00 iz.gg g.§5 14,89 8,33 &5, 16 B1.07 1.91 2,98
- Marec 6 11,145.20 30,00 5.2 10,78 35.26 19,78 YR §2.62 L33 §3.85
-25.26 -1, 76
DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 2 rigide: torsional I.T1B134E+07
fer,  Ripide: lortante  Centro de Fosicion de Excenfr. Mex. Dim. Excentricidades de disedc Fomentas de tar
Torsion  la cortante  teorica en olantz 1.90e #0100 1.0~ G, 10D
TON /1 TN H H M M M " M
X 47,475.40 453,48 30.00 .00 =0, 00 a0, 00 =6.09 .00 ~1.226.2
¥ EZ.724,20 487,50 12,56 12,50 =0, 00 23.00 -2.50 2.50 -2,807.8
Marco ricidez ¥ 1t Torsibn Tors:on Torsion Torsidn  Directc Directa  0.30%fors:on Total
TON /% H en X en ¥ en X en ¥ TON +tar en X en Y TON
Harco & 12,166, 30  -12.30 1.76 13,90 4,76 10.90 125,10 129.86 L& 133,13
-4, 74 UR
¥arco B 11,683.40 -l.50 1.2 .97 1.28 2.93 126,14 121.42 0.86 125,30
-1.28 -2.93
Marco C 11,683, %) 3.5 -1.28 -2.93 1.28 97 120,14 121.42 .38 122,30
1.28 297
Harco D 12,166,300 12,50 -4, 7b -10,%9 4,76 10,90 125,10 129.86 .37 133.13
4,74 10,99
Harco rioide: % it Torsion Torsion  Torsion Torsien  Directo Directo  ¢.30*torsien Total
TOH /M M er Y en ¥ en ¥ en ¥ TN +tor en Y gn i
farco 1 14,029.70  -30.00 50.16 13.2? KT 12,17 79.34 107,537 3.9 113.48
-l tg -13.17
Marco 2 3,806,200  -18.00 17.63 7,79 17,43 7.7 775 54,94 2.3 97.23

-17.47 i)
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EDIFI ! CURSO SEPTIEMBRE DE 1953 CON ANALISIS DINAMICC
Marco 3 Iobes 20 =600 5.88 2.5 5.88 2.57 7.7 g3, 16 .77 £l.75
~3.88 -2.57
Marco 4 13,686.20 b0 -§.gﬂ -2.57 Z.88 2.5 7.3 B, 18 .77 51,95
588 25
aree 5 13,660, 18,40 ~17.83 -1.70 i7.43 7.70 77,3 74,94 RS 37,53
) 17,63 7.7
Marco & 14,029,760 30.00 -30. 16 =317 1 1317 79,36 109,33 3.92 11548
.18 317
DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREFISD & | rigide: torsional 6.57733E+07
Dir. HRigidez Cortante  Eeniro de Fosicion de Excentr. Maw. Dis. Excentricidades de disefa Fomentos de torsion
Tarsion  la cortante  fedrica en plantaz 1.30e +0,10b  1.00e- Gulln
TOR /M TON H M it # 4 ¥ H
83,648, 60 527,38 30,00 30,00 =13,00 &0, T -£.00 £.00 1,327.4 -1,303.4
Yoo 14t i8.61 487,14 12,50 12,30 .00 5.8 2.5 ~2.50 -2.583.0 2,980.0
Marco riaide: ¥ it Torsion  Torsion  Torsion  Tersion  Directo Directo  §.3Urtorsion Tofal
TOH /M M en £ en Y en £ en ¥ TON +tor en X en Y TOH
Marco A i6,908.60  -15.50 ~4.25 ?.gg 25 9.39 136,35 140,60 2.68 143,48
£,23 -9
Marce B 153,9153.70 -5.3 -1.1% 2.5; 1.i2 2.5 128.34 129. 44 0.7a 1,22
i1 -2.93
Harco C 13,915.70 3,90 1.1% -2.%3 .12 .53 128,34 129, 4¢ 748 134,22
'1-1 2. -
Marto D 16,906.60  1Z.50 §.29 -8.59 4,25 .59 134,33 140,60 2.88 142,48
-4.23 9,59 "
Marco rigide: 13t Torsion  Torsign  Torsion  Torsion Diracto Directo 0. 304forsion Total
TON /R M en vy en X en ¥ en T +tor en ¥ en X TON
Marco | 28,094,40  -30.40 12,78 —14.%4 3278 14.54 84.87 i17.63 4,36 122,01
-32.78 14.54 .
Marco 2 23,238.20  -18.00 18.97 -§.42 18.97 B.42 a1.g2 105,82 2.5 103,33
-iB.97 B.42 _
Harco 3 21,2320 -4.00 8,32 -%.81 Ba 52 2.81 £1.83 88.18 0,84 £9.02
-6.32 2.B1
reo 4 ZLZED 60 b2 281 £.32 2.8 BLBS  88.18 0.8 8.2
6.72 -2.81
Harco S 25,58 18,00 -18.97 g.42 18.%7 §.42 81.85 100,82 .32 103,35
8,57 -5.42 . ~
Marco & 24,094, 4 0,00 -32.78 14,54 32.78 14.34 Ba.g7 117.63 4,36 122,01

I8 ~14.54

bireccion ¥

Nivel Altura Altura de Cortante Riaide: Desplazamientc Desolazamienta & + Descl. & + Desnl. @ * B/H

tntrep, anirepisa felativo Totai Relativo Total kelafivo
H iy TCN TON /M # # H L o
3 1. 0w .08 181,57 29,634.00 0,00 0,04 .014 0.118 0, 004
4 [4.50 150 291,27 40,744,640 0.01 0.u3 0,021 0.104 2,006
3 11,00 3oai 09,06 44.323.40 .01 1,03 . 1528 (.0B3 0. 508
2 7,50 3,80 490,48 47,699,490 0.01 4,02 3,031 0,035 0,037
1 4.0 4, {ity S29.38  B3.646.40 (.41 (.0t 0,024 0.024 0,908

Tireccion ¥

Nivel Altura Albura de  Cortante  Rioidez Desolazamento ODesplazamiento & # Despl. G # Despl. Q # D/H
Entrap. enfrenisc Relativo Total Relative Total kelaftivo
K H TN /M M M M H
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EDIFI

B L8 4R
1450 390 9.5
100 336 39944
a0 380 4679
i

— 3k ] e

32,093.00
33,783.40
65,000 40
82,724.%2;

L 4,00 497.16 141.141.81

0,00
0.01
.01
0.01
.00

—=--——--— FEGUMEN DE RESULTADOS &N LOS MARCDS ~--~——-n-

-=~ Marco ; Marco A ( direccion ¥ }

fivel Altura H entrep
{tntrepisol H b

g 1B. GO .30

4 14,50 .30

3 11,40 350

2 7.50 .50

1 4,00 4,00

=== Mareg : HMarco B { direccidn ¥ )

Hival Altura H entrep
(Entrepisol M K

3 18.G0 3030

4 14.50 3.50

3 11.00 BNV

z 7.50 3.5

1 4,90 4,40

—== Marco : Marco £ { direccidn ¥}

Nivel Altura H entrep
(Entrapisol H N

- 5 18.00 3,80

q 14,50 3.30

I L0 Jeag

2 7.30 J.30

1 4.00 4,00

—- Marco @ Marce b ¢ direccion X

Nivel Aftura H entrep
AEnfrepiso f !

it 18,00 3.5

4 i4.50 3.5

3 11.00 .50

Z 7.50 350

1 4,00 4,00

<-- Marco @ Marcg 1 0 direccidn Y )

Nivel fltura H entrep
(Entrecisnt M M

s 18, ui ;.Sﬁ

4 14,50 25

% 11.00 LW

2 / ...IU 4.5(.

1 4,00 4,00

-

~=- Marco ¢ Marco 2 ( direccion Y

Kivel rliura H entrep
{Entren1sol i 4]
5 18,00 3.5

Fuerza
TOK
368.76

16,34

Fuerza
TON
34,80
8. Be
27.38
;?.41

IS

Fuerza
TOH
34,64
IB.B&
7.8
19.41
1.592

fuerza
TON

o -

8w s

35,21

Fuerza

35.08
h4 i&
La &l

r.b.‘-

5,24

Fuerza
i

30,84

Cortante
TON
23.70
77.91

1‘1 )
i\JJ 13
143,48

Lortante
10N
5. 86
73,32

Eﬁh 89
§22.30
3

13,22

{artante
ToM
36,66
75.52

102.89

21T
il

130,22

Cortante
TOH
BTG
77.91

111.45
132,13

143,48

Lortante
TaH
35.08
£7.24
9\.5 Sd

1iz. 48
122,01

Cortante
TN
30.84

Rigidez
TON M

7,334, 90
16,031,30
11,240.40
12,164,306
14,908, 40

Figide:
TON 7M
7,462, 10
10,321.00
10.921.30
11.683,40
15.915.70

Rinidez
TON M
786210
10.321 o)
10,921,360
11,663.40
15,915, 70

Rigige:z
TON 7M
7,354, 50
10,051.30
11,240,40
12,164, 3¢
16,5908, 80

rigidaz
TON 7%
9,371, 7
B.765.60
11,145,220
14,029,760
24,094,40

Rigiae:
TON M
933740

)
t CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAH[CD

g3
0.02
0.0z
0.01
G.0u

Des. rei. Des.
M M

1,005
0.008
5,010
4.011
0,008

De§. rel. Des. tat.

¢.utd
0.01le
0.018
0.017
(.01

042
.037
0,929
0.019
. 008

¥
0.005 (. 040
0,007 0,023
0,009 G028
.41 0.01%
0.008 008

bes. rel. Des. tat.
¥ i

0,003
. 007
(.09
¢ 010
G008

Bea. rel, [es.

H
6,009
0,005
0.010
G.011
0. 008

. (0B

0,042
037
0,029
(019
0,908

Des"rel.  [es.

M i
2,007 0.0
0,008 0,029
0,009 0,022
0,008 0.013
0. G059 0,005

Des. rel. Des
M

0,008

1,078
DRV X
0.5
0.028
0.011

tat. D*g rel. Db tot.

4
0.016 G, 127
0,023 0.111
.00 0, 98E
0,033 0,158
0,023 G025

340 ral. QD tot.
H M

N.0l3 g, 121
0.022 0,106
0.028 . 084
0.031 0,054
0,033 0.0%%

Q+0 rel. 0@ tot.
byl H

0,013 2,121
0.022 G108
0,028 0,084
0.021 U.035
3.0 0,025

tof. 0D rel. Q4D ot
M M

0.018 0,127
G.023 0.111
0,030 0.085
0.037 0.0358
0,025 0,075

tot. B0 rel. @D totf
M M

G020 . 108
0.023 (.08
0.024 0,63
G.024 0,039
2,013 RN

. tot. §4D rel. QD tot.
# M

Q.03

(017 0.092

g¢'H irel.]

(. 0945
3.60006
.85
(2.0094%
0.0054

GalsF {rel.)

0, 0042
i, 0063
¢ o081
(., 0030
1,004l

B+D/H (relld

0.0042
0. (063
. QUB1
0, 0090
0,001

GelH {rel.)

0.10045
4, 00kk
0.0083
0. 0094
¢. 0064

b/H (rel.)
.0056
0, G0
0.0074

0.0069
0.0038

gaD/H (rel.)
00050



DISTRIBUCION POR TORSION Ing. Alberto Guzmdn Fuentes hoja 7

4 14,50 3.50 33,13 40,97 8,953.1¢ {007 0,026 {000 1,078 ¢, 0053
3 11,04 2.0 22,00 B2.98 10,950.1 . 008 0.019 0023 {057 2, (5%
- 7,59 .90 14,27 97,29 13.666.20 3.907 0,012 0,021 0.035 TRV
1 4.0 .00 &, 10 103,35 23,2768.20 0,004 0. 004 0,013 0.013 0, 0033
~— Marco @ Rarco 3 f direccion Y )
Nival Aitura Henires  Fuerza Lortante Hipidez Des. rel. Des. fof. G#D rei. 04D tot. B#D/H (rel.}
{Entrepiso) H i TOR TON  TON M ¥ ¥ M N
] 15,02 7.0 256.83 25,83 5, 037.40 0,005 0,07 0.01% 0,082 0,0043
4 14,50 350 25.98 52.B1 B.933.10 {0, (g 0.022 0.016 0,067 0, 0051
3 11,8 ER, 16.97 71.78 16.950.00 0.007 0.017 0,020 {0,050 0. 0034
z 7.50 R 12,18 B3.95 1).666.20 §.00& G010 a.018 NVEE 4,0053
1. 4,0 4,0 5.G7 £9.07 73,538, 20 0.004 U, 004 .01 0.0l 03, 00729
—-= Marco & Hareg & { direccidn Y
Hivel - Altura Henireg  fuerza Cortante Ripidey Des. rel, Des. tot. @D rel. G+D tot. O+D/H (rel.)
{Erntrepisa) B hi 70N TON  TOM 74 M hi d
5 1B R 26,83 26,87 3.337.40 (.005 0,027 %013 Q.08Z 0,004
4 14.50 1.5 23.98 5Z.B1 9.953.10 G006 0,022 0.018 (. 0487 0.0051
3 11,00 2.0 8.97 71,78 19,950, 40 0.007 0.017 ¢.020 0,030 0, 0025
2 7.90 1.5 1Z.1B B3.93 13,864, 2 0. 00a (.010 {.018 0.030 5.0053
1 &, o 3.00 .07 8%9.92 23,238.20 {0,004 0. g0d 0,611 0,011 (2.002%
—=~ Harco ¢ Marce 3 ( direccion Y
Kivel Aliura H enireo Fuerza Cortante Rigide: [Des. eel. Des. tot. Q%D rel. G0 tol. @¥W/B (rel.:
(Entrepisn} i H 704 TOH  TOW M # { iy |
5 15.00 330 T84 30.84 5740 G004 .03 0.317 £.0%5 0,005
4 14,350 e 20,17 &6.97 8,953, 10 .607 (.026 (020 0.078 0.0038
3 11,05 I 2.0 §2.98 10,955.00 6,908 0.01% 3,023 5,057 (1. 0055
z 7.0 PR 14,77 97.259 13,b408.20 0,607 0,012 G.021 0.G33 0. (061
1 4,400 4,00 6. 10 103,39 23,238. 2% 0.Go4 (.004 ARV} & 4, 0033
—= ¥arco ¢ Marco A { direccifn ¥V )
Hivel Altura Hentrec  Fuerza {ortante Figider Des, rel. Des. tof. G#D rel. G4D tob. (#D/H {rel.)
{entrenisal ¥ M TR TON  TEN /Y M M M M
5 18. G0 KR 5.0 I5.08 3,070 0.007 6,03 0.020 0.108 0.0034
4 14,50 3.0 It 16 £5.24 B.94858.80 0. 008 7,629 0,023 .08 0. 0066
3 11.00 330 2E.861 9%.85 11,125,720 0. 009 0.022 0.026 0.065 0.0074
Z .50 30 17.62 112,48 14.025.79 &, Wg G.013 0.624 J,.039 i, 006T
{ 4.0 §.00 g.594 122,01 24.094,40 0,995 0. 005 0.913 0.013 0.0038



Andlisis Sismico Dinamico RCDF-87

Frovecto
ticacion
Fecha
Numesro de
Jona
Grupo

Feactor de

ng.

—mi=ento sismico

Estructura regular

Direccion

Nivel

Feso totasl

Datos Generales

Alberto Guzman Fuentes

Edificio 1

Estructura —---—-—- — kdificir
Ubicacion ——————====—m~ Mxico |
Direccisn de analisis - &

Numero de niveles ~---—- 5

Myaco DWF.
Septiembra 1999
niveles 5
2 {Terreno de transicion)
b
-comoortam
%51
de analisis o
-- Datos de los Niveles -----
Alturs Fesc Hiogidar
(m) (For (Ton/Aom)
T8 00 QAL S0 2. S
14,50 1,240.50 407, 45
1.0 1,340.30 445027
T.H0 1.240u.50 A74 . 9%
S S T T A Y 1 & ESE. 47
ge la estractura 5L, B95.50 Ton



B4

Anédlisis Sismico DinAdmico RCDF-87 Dot 27-%%. is:47, hopa 2
Ing. Alberto Guzman Fuentes
Estructura -—---———--- Edific10 !
Upicacisn -—-~-m——-—- Mxico .r.
Direccion de andlisis - x
Numerg de niveles ~--— 5
Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1887

Zona 2 Terrenog de transicion

Ta = .3
Th = 1.5

+ = L &HE0HET
r = 32
o = T
G = 7
o = 3
c A = L 1046667
————— Caracteristicas modales -----

Modo perindo Frecusncile Coet. Loef. part. o o o/ a
{meey ) {rad/szgi patrt. Fwe 1703 tl/sg) loms/segl)
L R R 6.2 0, 130849 O, 000099 G.l1i8s  I.154e QL1014 F9.51
U, 20255 S1.02 0 O, 166109 O O0WGLTE QL2480 20350 0L 1TOR0 1ol o2
0. 25805 DELTO OU1IRASFL QLD0OTTIE L2867 Z.T7259 0 Ll 1053 1G5
. SEEDL 1601727 GLRELIFE 0. GLOURQE 2, 2200 Z,0000 0 W, FO&T 104, 84
1. 85865 5.93  0,27025D2 0.0074647 G IR00 TLA000 O, 1067 1od4, 84

----- Formas, desplazamientos y cortantes modales -----
Modo Mival Forma Dasplazamiento Desplarcamisnte Cortante
tartrepisan) Modal total relativo
- Lz ) (cm) {ton)
! G, 11500 L 11738 U, GO 1T 1.43
& S A Rt —= . O0IET S -G, Q1i514 4., &%
o 0. 791202 O, COYTETE CLO1DEA 8,35
= —1, 11325 —0, 011010 = G207 ~9.97
1 1. G000 G.00RE9T 0 DOPEIT &£.49
Modo Mivel Forma Despnlazamiento Desplaramiento Cortante
(entrepizoct  Modal tokal relativo
4 (cm) (cm? {(ton)
5 - S2s1 —G. D087 AT —L 27112 ~8.0%
+ 1.05011 G.018%48 LOE5075 14,29
=t L b —, 16728 ~0.01T4eE] —&. 0k
- ~G 174874 ~, QUEOLT -0, 0I484 -9.77
i L. OC0Go 0. 31747%% CL174739 11.45



Mo

u}

Modo

m

-
al

bt

4
L=

{

renirepisor’

=

o

N-.u
ntere

[ R N )|

Mivel

rhkreplsonl

L Lh

—h2 i)

Mivel

5
4
=
B
i

],

[SluR B-{u

b

4

-

™

"

1

Dlao)

Analisis Sismico Dindmico RCDF-B87 ir

Ing.

Forma
Modal

1.1%8%2
~1,07800
-3, 79848
G.B1104

§ o000

Farma
Modal

—

—

IR
) ST
1 4 “FTreatr

IR SR L S

l«& u4’

Forma
Modal

SAsED
BN STt

w“ta
E u a_.’}:j....._fl:r

1o A0y

Desplaramients

Dinamico
{romd

2. 7148

S oAG

e Fuo 7

1.lB

to Brred

Desplazamiento
total
{zm)
. 04132272
-0, 037015
=L O25091%
(0, 27901
3L OT4400

Liespliaramiento
tptal
{my
-0, 19T ET
-G DT E8E
.11 4;.*&)
DL 1&601HS
0. 094987%

Desplsramiento
tDtc:l.l
{cm)
. 8BA27G
5. 444554
2.74528%
1.829547

1, TRV EC

O
2

Alberto Guzmé&n Fuentes

Estructura —--

fbicacien

£ o-7% lendi b

------ Edific.

Meica D.F.

Direcci6n de analisis - %

Numarg da niveles

Bosmlazamient
relativo
Lomt
)., Q782G
O1oRq
LOETeen
s 4 ey
[ IR I Ty

(]

b
"

|
o

'
.

¢

Deaspilacamiento
relativo
(s
0L 1&1D I
=L HATGES
-—('1_ odRTaq

L5 R
(l L

i.ﬂqqg“"

Desplazamisnts
relativo
{om?

(L dd 100
- GETRAT

IR B I

el

1. ORS 767
L, TROTEG

Pesplacamientios

Dimamico
()

T.8913

I.3450
LTETT

1m0

G Gistd

- 5

Lortanie

(ton:
_4.16
-4,

Cortante

Chom
-3 7.
~S8.
e

-

Wi Lo

538
7
\’.31
L

e

;o
o Ja T

Cortante

(tor)
170,
284.
407 .
489,

[ N acing
b

Q.

21
fye)
o8
341

Totales
Estatico

Lem)

4. ¢

!

bt R Sl

W A

. 7581

Cia



Analisis Sismico Dindmico RCDF-87 Get I7-55. 15183, Roma
Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructury -—--~————— gdificio i}

Ubicacion ~-—=m=-—-—- — Muizg D.F.
bireccion de analisis - ¥
Namers de nyveles ---—- )
————— RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes -----
M1wvel Cortante Fuar-a
entre- Estatico Dinamico Fstatica Dinmamica
—plso {(Ton vTon) tTon: (Tan?
5 158.08 141,53 i&5. 48 141.57%
i€ TAS 04 o9t L 2T 18a.38 145, 70
X 485, 50 409, U 12&. 84 117.8.0
g 54 . 20 450, 48 ST. IO 8.4 -
i &5, 94 5250 TH dg9.75 SELLFU



An lisis 5 smico Din mico RCDF-87, Autor : F. Monroy M., v-2.8 Ago. 52

/
5
fr
#
:.[f
/
/
/

Estructura ; Edificio 1, dir, ¥
Mode(s) + 1 2 3
Para continuar presione cualquier tecla




An lisis § smico Dim mico RC’!LBT, Autor | F. Monroy M., v-2.8 figo, 42

Estructura © Kdificio 1, dir.
Modo(s) © 4§
Para continuar presiome cualquier tecla



Anadlisis Sismico Dinamico RCDF-87 Goct 27-59, 1650, hsna

Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructura —=-==-=----- EdiTys
dbicacion —-——-=-—=-—-—- H{1CD
Dirgccibr de analisis - v
juparg de niveies ——--- 5

----- Datos Generales -----

Frovecto
bhicacion

Froha

Mumeo e iveles
Toma

Grupo

Factor de comporia-

~miento siszmizo

Estructura reoular

M1wvel Hltobra

hy
v 18, GO
5 14,50
= 1.0
- EPR=N
1 4,00

Feso total de 1o

Editicig 1

Muroo

Seppfiembre de 19%9

2 (Terreno de (ransiciond

i)

3

=51

hd )

los Niveles --~--
Fego Rigirigs
(Ton? (o, om?

R T TEOLST

240, 5o 53746

240 B e T

240, S0 JEIRRAE

46, 50 1,411.4%

pstruactura 5. 8%6.50 Ton



Modo periodo

il

4

4

Pl

[

Reglamento utilizado :

Andlisis Sismico Dinamico RCDF-87 = 7

Fracusnclsa

Ing.

Alberto Guzman Fuentes

Estructyra ———————- Edif

7. 1m:594%. nosa <

pa]
s T

iwcie i

Ubicacion =-——-===~—=-— Mxicd
[ireccion de analisis - v
Numarg de niveles ——- 3

Reglamento de Construcciones del D.F. 1887
Zona I Terrsno de transicion
Ta =, T
Th = 1.5
" = L556&48&6ET
C = 3L
- e oM
(W] = 3
nl = I
S A N R Y Yy
- Caracteristicas modales -----
Coef. Coef. part. IR oA N a
patt, AT (1747 Tiigy lomisegll
OLRAF09EE O.000128 D.1R546 1.8798 DL ST PéH.B85%
G 172 I W T O.2157 Zorl4ail OL1olt Q.18
O 270880 G, 000211 O.E4A6  2.4720 . 1038 101,85
VD 1T72IET 0 0. 0047 s Cra 220 Fooiay 0, 10SE7T 104, 44
192954 I T V) S RIS TR IR v, 10487 104, 054

(Segl {radismyg)
. 13198 47 .60l
O.1&710 T LA
O DTMGEG 28.45
G LSS 19.04
(L BEA47 F.el
----- Formas,
Modo ilved F 0
srtrepisgl Mo
=
i}
=
ot
4
i
Hodo Ml ved Fo
tentreplsod Mo
.
)
4
i

desplazamientos y cortantes modales

it

dal

(. 015ES
-0, GQUET

A
- A et e

-3, TEE=
1« Gy

£ ma,
sl

-, A&
IR AT
“1u498?0
Ei L551¥"

Desplazamiento
total
{eomi
O, g1 g7
- 01 1329
[SPERIST R ESN]
-, NGG429
oy adl

Desplacsmiento
total

{inm?
e IR ROV RS
,HJLJBJ”

ATEILR
\_; LJul&EE2R

Jifl r_'r-
. A A

Desplazamiento
relativg
{om)

[T A
=, s ENG
R AN
-Q.UQ Hal
L1 24701

Dezplenamients
relativo

(¢my
—{, LS
i i
03484“
-y, DER4
O.012150

Cortanté

vhon)
AT
~-=.8B1
B.24
-18. G5
17.59%

Cortante

(won?
~4,58
ié4.14

~1&.42
-4.57

r ey e
i/ e



Analisis Sismico Dinamico RCDF-B7 got 27-9%, 1e:3%, haja ?
Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructura ——-—=--———— Egdific.
dhicacion —---——-----—- Mxito
Direccion de analisis - v
Numero de niveles ———— §

Modo Mivel Forma Desplazamiento [Desnlizzemisntsn Lortante
ientrenisa:? odal total relatl vs
= Lcm} vem? {tan?
= FEEAR e L0287 G, e F0O0G JES e
4 —~1.877148 ~H.04u29“ ~ G TS -i9.12
a AV I R =0, 0047 —O.QLAeLSE ~20.95
= i.448%8 0, u.l””” . D1035E =
i 1. 00Ut O.021467 G0l &7 R I
Modo fMiwvel Forms Desplacamisnto Desplazamisnto Dortante
enlren1so!l FModal total relativo
2 P (cm? (o) (ton’
b ~2.21217 159892 ~. 171787 -55. 1%
4 C, 2357050 u-“i:iﬂ =L IFNITE —-47.54
ot oLl . 1047468 -, DO 2ET -1.468
= 2. 15185 108718 DL 057230 47 .24
1 1 00000 ..J4?58= 0. 454585 FO.1T
Modo Nivel Forma Desplazamiento Desoplaramiento Lortants
{entrenisad  Modal total relatlv:
i (omm) (i) {Ton?
) 71147 D.4TRET 0. 4756415 126.8BS
4 0. 83809 h.-ﬂéFJo 6“57 9 287.19
z 4, 75050 1 H12H0G Yo &URAET 98, ZE
- PR St 9“98"1 ”ujﬂm:qJ 4650110
i SRR DS TR IWIE ..q4ﬁé Y g P 453, 65

----- RESPUESTAS MODALES, desplazamientos -----

Biwvel ezsnlaramiantos Relativos Desplacamientos Totales
(entrepisarl Dinamico Estatico Dinamico Estatico
{cm? C M) ioms {cm)
g F&5 O.H25E —.47845 D051
3 O, 5T O. 64935 o047 DLETOS
z Uil &g 0,722 1.5142 1.8810
iy 0.5&57 Q. FO0E o167 1.1458

1 G, ooar 11, 44546 I M L. 4458



Analisis Sismico Dinamico RCDF-87 Jct 27-95, le:54, hoja 4
Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructurg -—-=———--- — Edificio !
Ubicacion ———=--~—---- Mwico
Direccion de analisis - v

Humerg de niveles —-— 3

-——-- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes ---~-

Nivel Cortante Fuercsa

antire- Estatico Dindmico Estatica Dinamics

-R1s0 {(Ton ) vTan? (Ton? {Ton?
5 143, &8 149,27 1&59. 42 14%, 27
4 RE: AT 290,592 i8a,. 3 I
o 485, FO L9944 13&6.84 1os. 90
= 579,20 4657 .94 AN &58.50

1 &2B. 54 497 .14 45,78 2900



An lisis § smico Dim nico RCDM?, futor ! F. Monroy M., v-2.0 flgo, ..

???fﬂf:?f:b???ﬁ???ﬂ#

\

/

-

Jfﬂﬁ??????b????ﬂ#???

Estructura ! Edificio 1, dir. y
Modols) |1 3
Para continuar presione cualquier tecla




fn lisis 5 smico Din nico RM-E?, futor : F. Monroy H., v-2.8 ngn;":fz

Estructura ;| Edificio 1, dir. y
Modo(s) 1 4 _
Para continuar presione cualquier tecla
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CONTENIDO

- PLANTA TIPO

.- PERSPECTIVA EN RENDER SOLIDO

- PERSPECTIVA EN MODO ALAMBRE

- GEOMETRIA DE MARCOS

.- GRAFICA DE DESPLAZAMIENTOS

.- GRAFICAS DE MOMENTOS

.- GRAFICAS DE CORTANTES

- LISTADO DE DESPLAZAMIENTOS

- LISTADO DE ELEMENTOS MECANICOS

.- LISTADO DE DISENO
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MARCO TRANSVERSAL EJE 2
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A4
MEXICO

Meéxico D.F. Nov.-Dic. 99

“Aplicacion de Normas y Especificaciones de uso en México Para el
disefio de estructuras de Acero”

A continuacidn presentamos los resultados obtenidos de una corrida con el programa
METAL 3D de CYPE Ingenieros.

Datos Generales

Normativas Seleccionadas

Acero :NTCDF 97

Sismo: NTCDF 97

Terreno: Tipo 11

Grupo: B

C: 032

Coeficiente de comportamiento sismico: 3
No. De Modos: 5

La geometria y materiales seleccionados en el modelo cumplen con los datos especificos
del ejemplo del curso, asi como las cargas en nuestros elementos. Se anexa esquemas de
cargas por tipo en los diferentes niveles del edificio ya que es mas sencillo verlas
graficamente que en listado, ademas se especifican anteriormente en los datos generales
los patrones de cargas a aplicar,

DESCRIPCION
CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS
Inerc.Tor Inerc.y Inerc.z Seccion
cmd cmd cma cm2
5816 790 939007 331 183727.687 807.440 Acero, C-1, Perfil simple (CURSQ)
3778 193 830476 053 158492.708 706.000 Acero, C-2, Perfil simple {CURSO)
2571963 741546.093 136884.271 637.000 Acero, C-3, Perfil simple (CURSQ)
224156 170568 988 9902.799 184.480 Acero, T-1, Perfil simple (CURSQ)
153 169 119986.001 2936.132 140 480 Acero, T-2, Perfil simple (CURSQ)
40796 81775428 1736 208 105.920 Acero, T-3, Perfil simple {CURSQ)
40796 81775.428 1736.209 105,920 Acero, T-S, Perfil simple {CURSQ)

MATERIALES UTILIZADOS

Mbd.Elast. Mdod.El Trans. Lim.Elas.\F'c Co Dilat. PesoEspec Matenal =
(Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/icm2) (m/m°C) (Kg/dm3)
7100000.00 807692.31 2548.42 1 2e-005 7.85 Acero (A36)

Co. Pandeo en Ambos sentidos = 1 en todos 10s elementos

W D e
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Cargas vivas en el nivel de azotea, calculadas a

partir de los patrones de cargas ya establecidos
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Cargas vivas en los niveles de entrepiso

calculadas a partir de los patrones de carga

ya establecidos
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CYPE

MEXICO

Disefioc de Columna
Ubicada en los ejes B y 2 Entre Nivel 1 y Nivel 2,

Resultados de las envolventes del Programa

{Datos para el Disefio).

BARRAS ESFUERZGS {EJES LOCALES} (Tn){Tn-m)
N Ty T My My
2007202
ENVOLVENTE {Acero Laminado}
0L ~399.0448 -177,7726 -21 8624 22,4763 3.1850 7.8294 -0.08686 0. 0869 5.B155 14.5360 -40 3323 41 747
1/2 L -397.6870 -1746.8997 -21.8624 22.4783 3.1850 7.8294 -0.0866 0.0869 0.241¢% 0.528% -2.0732 P}
1L -396.3291 -176.0260 -21.3008 22.5147 3 1842 7.8294 -0.0666 0.0869 -12.8730 -5,3318 -36.9856 3€,252
BARRAS FLECHA MAXIMA ABEOLUTA vy FLECHA MAXIMA ABSOLUTA z FLECHA ACTIVA ABSOLUTA v FLECHA ACTIVA ABSOLUTA =z
FLECHA MAXIMA RELATIVA vy FLECHA MAXIMA RELATIVA ¢ FLECHA ACTIVA RELATIVA y FLECHA ACTIVA RILATIVE =
PGS (m) Flecha (mm} POS. (m} Flecha (mm) FOS {m) Flecha lmm} PO5. (m) Flechaimm)
200/20% 0.875 o 23 0 875 0.02 9.875 0 54 0,875 001
—— L/(>1000 —-———— L/ {>1000} —-—— LA (>1000} —-——-- /(21000
BARRAS ESFUERZO MAXIMO DE DISENC EN COLUMNA B-2
ESF. () APROV. (%) POS.(m) W(Tn) Ty{Tn) Tz(Tn) Mt(Tn-m} My(Tn-m} Mz(Tn-m)
200/201 0.2987 29.87 0.000 -269.5799 22.4763 5.0482 0.043¢ 9.28B68 41.7474
HQDoS DESPLAZAMIENTCS (EJES GENERALES)
DX (m} DY (m} DZ im) Gh {rad) GY (tad} GZiradt
200
COMBINACION 1 (Desplazam.} 0 0000 -0.0001 -0.0007 0.0000 0.0001 ¢.0000
COMBINAZICH Z (Desplazam.) 0.0000 -0 0001 ~0.0010 0.0000 0.0002 a 0060
COMBINACION 3 (Desplazam.) 09,0000 -0.0001 -0.0007 0.9000 0 0091 . 0000
o o000 0.0000 -0.0007 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACICN 4 ([Desplazam-] 0,0000 -0.0001 ~0.0010 0.0000 0.0001 0 0000
0.0000 -0.0001 -0 0010 0.0000 0 0001 0. 000U
COMBINAZION 5 (Lesplazam.) 0.0000 =-0.0001 -0.0007 0.0000 0.0091 73,0000
0 0000 -3 0001 -0.0007 0.0000 0.0001 o 000t
COMBINACION 6 (Desplazam.) 0.0000 =(.0001 -0,0010 0.0000 0.0001 0 poou
0.0000 -0.0001 -0.0010 0.0000 0.0001 L. 0ana
CCHMBINRCION 7 (Desplazam.) 0 0000 -0.0079 -0.0007 0.0022 ¢.0000 -0 01!
0 0000 -0.007% -0.0007 ¢.0023 0.000] -0 0007
TOMBINACIGN 8 {Desplazam.) ¢.0000 -0.0080 -0 0010 ¢,0022 0.000] -0.0011
0.0000 -0.0075 -0.001¢ 0.0023 0.9001 -0.0007
CCMBINACION 9 (Lesplazam.) 9 0000 0.0073 -0.0007 -0.0023 0.0001 0.0007
d.0000 0.00%8 -0,0007 -G.0022 0.0001 0 Q010
COMEINACICN 10 (Desplazam.) 0.0000 ¢.0074 -0,0010 -0 0023 0 0001 0. 0007
. 0 000w 0 0076 -0.0010 -0.00622 0.0001L o uQlo
ENVOLJENTE [(Desplazam ) 74,0000 -0.0080 -0 polo -0.0023 Q.u000 -0 0011
n.annn 0.007# -0 0007 0.0023 0 0001 0.0010
201
COMBINACION 1 (Desplazam ! 0 0000 0.0000 -0.0011 0 oooo 0.000n 0 0000
COMBINACION 2 (Desplazam.) .0000 0. 0000 -0 0016 0.0000 0.0001 0 gong
CTOMBINACIGN 5 {Desplazam ) 0.0000 0 ocon -0.¢011 0. 0000 0.0000 0 0000
0 0000 0.00G0 -6.0011 0.0000 0.0000 0 0000
CCMBINACION 4 (Desplazam.) 0. 0000 -0.0001 -0 001¢ 0.0000 ©¢.0001 G.0000
0.0000 G, 0000 -0.0016 0 ©o00 0.0001 0.0000
COMBINACION 5 (Desplazam.} 0 0000 0.0000 -0.0011 0.0000 0.0090 0.0000
0.0000 0. 0000 ~0 0011 0.0000 0.0000 6.0000
COMBINACION € {Desplazam } 0.0000 -0 000! -0.00l6 0.0000 0.0001 0,0000
0.0000 0.0000 -0,0016 0.¢000 0.0001 0.0000
COMBINACION 7 (Desplazam.! 0. 0000 -0, 0186 -0.0011 0.0012 0 Q000 -0,0019
0.o0000 ~0 0091 -0 0011 0.0025 0.0000 -0.0012
CCMBINACION B (Desplazam |} 0.6000 -0.0186 -0 0016 0 0012 0.0001 -0.0019
0.0000 -0.0091 ~0.0016 0.0025 0.0001 -0.0012
CCMBINACION 9 {Desplazam.) ¢ o000 0.0091 -0.0011 -0.0025 0.0001 0.0012
0.0c02 0.018% -0 0011 -0.0012 0.0001 0.0019
COMBINACICON 1CG (Desplazam.) Q.0000 0.09%0 -0.001& -0.0025 0.0001 0 o012
0 0001 0.0185 -0,0016 -0.0012 0 0091 ¢.0019
ENVCLVENTE (Desplazanm.) 0. 6000 -0.0186 -0 00l -0,0025 0.0000 -0.001%
0.0001 0.018% ~0.0011 0.0025 0.0001 0 001%
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Segan

o se

N.T.C. [(México, D.F.)

realiza andlisis de los efectos de 2° orden

Accidn sismica segun X
Accidn sismica segUn Y

Grupo

B (grado de seguridad intermedio)

Zona sismica: Tipo II: Terreno intermedio
Factor de comportamientc sismico: 3.00

i

i : f o . P .
E T i Lx ! Ly fo My ?Hlpéte51s X(l)iHlpote51s Y (1)
f | 1 | S | 7 i
/Modo 1/1.381(0.0002!1 0 %[80.72 %1R = 3 IR = 3
f i ! ; A A = 0.981 m/s2|A = 0.981 m/s2’
9 . 'D = 47.413 mm /D = 47.413 mm -
iModo 2'1.369:0.0084i1 {0 %{1.81 % (R-—= 3 IR = 3
: ? _ : | fA = 0.981 m/s2j{A = 0.961 m/s2
! , ’ | ; D = 46.59% mm 'D = 46.599 mm
| : ; : - ; : _— ‘
i i i |
Modo 351.12710.000611 ]o $[8.47 & iR = 3 R = 3
: : i | i ‘A = 0.981 m/s2/A = 0.981 m/s2.
- : f | ! /D = 31.5568 mmi{D = 31.5568 mm,
i | ] : ! —
Modo 4!1.043/0.1014]0.9948(0 #[0.03 % |R = 3 R = 3 ;
| | Lo A = 0.98) m/s2{A = 0.981 m/s2:
: | | | ID = 27.0317 mm{D = 27.0317 mm
IModo 5'0.989[0.006811 [0 3j1.42 3 |R = 3 R = 3
- i i ! |A = 0.981 m/s2{A = 0.981 m/s2
' ; 'D = 24,2938 mm|D 24.2938 mm’
- T = Periodo de vibracidén en segundos.
- Lx, Ly = Coeficientes de participacidn normalizados en cada direccidn
del analisis.
- Mx, My = Porcentaje de masa desplazada por cada modec en cada direccién
del analisis.
- R = Factor reductor por ductilidad, divide a la aceleracidn de

calculo. '

A = Aceleracidn de célculo, incluyendo la ductilidad.

D Coeficiente del modo, equivale al desplazamiento maximo del gradoe
de libertad dinamico.

e

Masa total desplazada

X 0 %

|
|
i
\Masa X
S
: [
‘Masa Yi 92.44 %

|
S .
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1B CYPE

MEXICO

COEFS. DE PARTICIPACION SISMICOS

T (seg) Sismo ¥ S1smo Y
Modo 1 1.381320 0.000235 1.000000
Modo 2 1.369411 0.008396 0.955565
Modo 3 1.126917 0.000633 1.000000
Modo 4 1.042994 0.101408 0.894845
Modo S 0.988766 0.006761 0.989977
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CYPE

MEXICO

Disefio de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel 1 Tipo T-2

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS
Inerc Tor Inerey Inercz  Seccdn
cmd cma cms cm2
153169 119986001 2936 132

140480 Acerv. T-2. Perfil simple [CURSO)

MATERIALES UTILIZADOS

Méd Eldst Mad El Frans Lim Elas \F'e CoDilat Peso Espec  Matenal

(Kgrem2)  (Kglom2)  (Kg/om2)  (m/im*C)  (Kg/dm3)
2100000 00 BUO7G9Z 31 254842 1 2e-005 7 85 Acarp [A26)
BARRAS DESCRIPCION
Peso Volumen Longiud CoPandxy CoPandxz Dist Arr Sup Dist Arr Inf
(Kg) (m3) {m} (m} (m}
2067212 Acero (A36), T-2 (CURSO} o
132332 0169 31200 100 300 - - &
iy
RLRELS - ESFUERZOS ~{EJES ‘LOCALES) (Tn} (Tn - m) -
N Ty Tz Mt My Mz
Z06/2:2
ENVOLVENTE (Acero Laminado) . N
9L 0.5638 1.7207 -0.0619 0.061% -17.4238 -2.4599 0.0000 0.0000 -54.0535 15,6200 -0 3699 0,3702 3
172 1, 0.56349 1.7207 -0.06!9 0.0615  -5.1518 5.1518 0,0000 0.0000 7.5827 17.4147 -0,0014 0.0017 '
1L 0.5638 7207 -G.0619 0.0619 2.459%  17.4239 0.0000 0.0000 -54.0383 15,6050 -0.372% ©.3731
BARRAS ESFUERZQ MAXIMQ
ESF. () APROV, (3} POS. (m) N(Tn) Ty{Tn) _.Tz(Tm} Mt {Tn*m) My{(Tn-m) Mz {Tn-m}
206/212 0.6472 64.72 0,000 1.2754 0.0619 ~16.6684 0.0000 -53.5508 0.3700
BARRAS FLECHA MAXIMA ABSOLUTA Yy  FLECHA MAXIMA ABSOLUTAz  FLECHA ACTIVA ABSQLUTAYy  FLECHA ACTIVA ABSOLUTA z
FLECHA MAXIMA RELATIVAY  FLECHA MAXIMA RELATIVA Z FLECHA ACTIVA RELATIVAy FLECHA ACTIVA RELATIVA 2
POS (M) Flecha(mm) POS(m) Flacha(mm) POS (m}  Ftechaimm) POS (m) Flecha{mm)
206/212 8600 1.29 4.200 6.36 9.600 257 3.000 5.96
——— LA{>1000) — L/(>1000) — L/{>1000) — LA{>1000)
J\"n ) “" : E - ‘;\ B, ""ci,u\ﬂ” " - ER !‘--‘."’1 ’3 . XTWow ' \\ "%_} "" \‘:""a " '\ e \ . *‘5“ LS
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CYPE

B mexico

KUDOS DESPLAZAMIENTOS {EJES GENERALES)
DX im) DY (m) DZ im) GX (rad) GY(radi GZrrad)
206
COMBINACION 1 (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0.0007 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACION 2 {Desplazanm ! 0.0000 0.0000 -0.0010 0.0000 0.0001 0 00oc
COMBINACIOR 3 {Desplazam.) 0.0000 0. 0000 -0 0007 0.0000 0.0001 4. 0000
0.0000 0.0000 ~0.0007 0.0000 a 0001 0 0060
COMBINACION 4 (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0.0010 0,0000 0.0001 0 000G
0.0000 U, 0000 -0.0010 0 0000 0.0001 9 ool
CCMBINACION I (Desplazam.) 0.0000 o 0000 -0 0007 ¢ pooo 0.000: UL 0000
0.0000 ©2.0000 -0 0007 0, 0000 0.0002 & oooc
COMBINACICOK £ (Desplazam ) 0.0000 9, 0000 -0 0010 0.0000 9.000: v 0000
0.0000 2.00¢0 -0.0010 o 00QC 0 0001 0 000C
COMBINAZION 7 (Desclazam.) 0.0000 -0.0081 -0.0007 ¢ 0018 0.0001 ~-0.00:1
0.0000 -0.0053 -0.0007 0.0024 0.0002 -0,0007
COMBINACTION 8 (Desplazam.) 0 0000 -G.0081 -0.0010 6.0018 0.0001 -0 0G1l
0.0000 ~0.0063 -0.c010 0 0024 0.000: -0.0007
COMBINACICK 9 lDesplazam ) 0.o0C0 0.00€3 -0 0007 -0.0023 0.0001 Q.000%
0.0000 0.0080 =0 0007 -6.0018 0.0001 Q 001z
CCMBINACION 10 (Desplazam.) 0 0000 0.00863 -0.0010 -0 0023 0 0001 0.0667
0.0000 G.0080 -0.0010 -0 0018 0.0001 0.003i1
ENVOLVENTE (Desplazam.) 0.0000 - o081 -0 0010 -0.0023 0.0001 -0 0011
0 0000 0 ¢080 =0.0007 0.0024 0.0001 Q 0011
212
CCMBINARCICN ! (Desplazam } 0.0000 0.0000 -0.0007 n gooo 0 0001 0. 0000
COMBINRIION 2 (Desplazar ) 6,0000 G, 0000 ~0.0010 g.0000 0.0001 o o000
COMBINETICN 3 (Lesplazam ) 0.0000 0.0000 -0.0007 0.0000 0 0001 ¢ 0000
0 0000 0.0000 =-0.0007 0,0000 ¢.0001 0.0006
COMBINAZION 4 {Desplazam.) 0.0000 4.0000 -0.0010 0.0000 0.0001— a. 0000
0.oceo 0.0009 -0.00190 G, 0060 0.0001 0.0000
COMBINACION 5 (Desplazan.} 9.9000 0.%000 =0.0007 0.0000 0.000]1 ¢. 0000
0.0009 0.9000 ~0.0007 0 0000 0.0001 9. 0pou
COM3INACION & (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0.0010 0.0000 0.0001 0.0000
0.0000 0.0000 -0 0010 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACION 7 (Desplazam.} 0 0goo ~0.0080 =-0.0007 0.0022 0 0Q01 -0.o0011
0.0000 -0.0077 -0.0007 0.0023 0 0001 -0.0007
COMBINACION B8 (Desplazam.) 4.0000 -0.0080 =0.0010 0 0022 0.000] -0 0011
0.0000 -0.0077 -0.0010 0.0023 0.0001 -0 007
COMBINRCION & (Desplazam } 0,0000Q 0 0077 =0.0007 ~0.0024 0.0001 0 0008
0.0000 0.0081 -0.0007 ~0.0023 a.0001 o 001t
CCMBINACIOR 10 (Desplazamr.) Q4 0000 0.0077 -0,0010 -0,0024 0.0001 0.0008
0. 0000 0.0081 -0.0010 -0.0023 0.0001 0.001!
ENVOLVENTE (Desplazam.) 0.0000 -0 0080 -0 0010 -0.0024 0.0001 -0 6oLl
0.0000 0.0081 0. 0007 0.G023 0 000} 0 0011

COEFS. DE PARTICIPACION

T (seg) Sismo X Sismo Y
Modo 1 1,381320 0 000235 1.000000
Modo 2 1.369411 0.008396 0.999965
Modo 3 1.126917 0.000633 1.000000
Modo 4 1.042994 0101408 0.994845
Modo 5 0.988766 0.006761 0999577

e F
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PRESENTACION

Varias normas vigentes en México para el disefic y construccion de estructuras de acero
para edificios, proceden de las Especificaciones en uso en los Estados Unidos de
América, particularmente del American Institute of Steel Construction (AISC). Esta
practica desde hace varios anos continia en vigor en nuestro medio, debido a
numerosas razones, entre las que se encuentran principalmente, la gran influencia
tecnoldgica del pais referido en el disefo de estructuras de todo tipo.

El AISC adopta tres métodos de disefic' Disefio Elastico o Disefio por Esfuerzos
Permisibles (Allowable Stress Design), Disefio Plastico (Plastic Design) y Diseno por
Factores de Carga y Resistencia (Load Factor Resistance and Design). Desde luego,
que la tendencia futura mundial estribara en el disefio basado en factores de carga y
resistencia o disefio por estados limite, por lo que parece ser que el disefio elastico
pronto pasara a la historia.

El objetivo fundamental del curso es presentar a los asistentes los principios
fundamentales, conceptos generales y aplicaciones practicas de las Especificaciones
referidas y por considerarlo de especial interés, las Normas para Disefio y Construccion
para Estructuras Metalicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, .
consideradas como la secuela de disefio mas econdmica y racional de estructuras de:
acero para edificios. Este método es similar al de Diseno por Factores de Carga y
Resistencia del AISC, sin embargo, las normas mexicanas incorporan las lecciones
derivadas sobre el comportamiento de estructuras de acero tras los sismos de la Ciudad
de México de 1985, los resultados de cerca de quince afos de estudios, analiticos y
experimentales, relacionados con el diseno y cmportamiento de elementos y estructuras
de acero y las aportaciones personales de un grupo de profesionales que intervinieron:
en su elaboracion.

En este curso se incluyen ejemplos de disefio de miembros aislados y conexiones
estructurales de un edificio de acero para oficinas de cinco niveles, ubicado en la zona I
de la Ciudad de Mexico, en el que se analizan y disenan sus elementos constituvos:
columnas, vigas principales y secundarias,armaduras, joist, sistemas de piso compuestos
acero-concreto.Por considerario de interés para-los asistentes, también se cubre el
comportamiento sismico de las conexiones soldadas, presentando las fallas de éstas
como consecuencia de los sismos de Noridrige, Cal, 1994.

Como parte complementaria del curso, se han organizado tres sesiones de aplicacion de
programas de computadora de analisis sismico y disefio de estructuras de acero del
edificio de cinco niveles, con varias estructuraciones. El objetvo de este taller es
comparar los resultados de los calculos efectuados a mano con los obtenidos mediante
la utilizacion de varios programas disponibles en el medio.

Consideramos que este curso de actualizacion profesional, presenta la oportunidad para
que los asistentes actualicen sus conocimientos en el disefio de este tipo de estructuras
y contribuira al mejoramiento de nuestra practica profesional, por lo que deseamos que
las notas y las exposiciones de los profesores sean de utilidad para los asistentes.

Ing. Héctor Soto Rodriguez, Coordinador Académico



METODOS DE DISENQ EN ESTRUCTURAS DE ACERO

1 DISERQ ELASTICO O DISENO POR ESFUERZOS PERMISIBLES (AL1LOWARLE
STRESS DESIGN. Meanmal AISC-ASD-1989)
j<F

Esfuerzo acinante < Esfierzo pernusible

R —

ra . T=CM - C}"
fr=7% 060F, 1

2. DISENO POR FACTORES DE CARGA Y RESISTENCI4 (LOAD AND
RESISTANCE F'ACTOR DESIGN, MANUAL AISC-LRFD-1993)

Efecto de acciones< Resisiencia de diseio
(Factor de carga)(Accion ) < (Factor de reduccion)(Resisiencia nominal)
'E;/! Q" —<¢Rn

61w = 6. F 4y T,=12D- 161
¢ 1= gl A Ly= 14D

3 DISENO POR ESTADOS LIMITE (NORMAS TECNICAS COM PLEMENTARLAS
PARA DISENC Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS METALICAS-
REGLAMENTO DI CONSTRUCCIONES PARA 1L DISTRITO FEDERAL)

gy

CM-CV [ ]» M=CV
. - -

CM + CV

Lfecio de acciones < Resisiencia de diseiio

CFC(CM 5 CY) R,

Ry= 4. Fq (Fn=0.90) ~ LEstado  limie  de  fliyo
plastico en la seccion roal
Ro= A0, » (fp=073) Lstado Timite de fractura en

en la seccron neta
I'C = ] 4 (para carga muerta y vive)
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Cargas Factorizadas Diagrama de momentos
y mecanismo de colapso

W, L
16
- " 1&c, léa,.
Con este método se determina la segundad “real” contra el colapso, pere no se oblieng informacion
scbre el comportamiento sobre el comportamiento de |a esiructura en condiciones de servicic No es
aplicable cuando fa falla se presenta sin las defcrmaciones plasticas necesanas para que se jorme &l
mecanisme de colapso: per giemplo, en estructuras sometidas a ur numero muy elevado de ciclos de
carga. 0 cuande la falla es por alguna ferma de inestabilidad

=i =7
M,=Za,

3. Disefio basado en Estados Limite (Disefio por Factores de Carga y Resistencia}

El enfogue mas racional del problema de segundad estructural requiere una evaluacion esiacistica de
la naturaleza aleatoria de las vaniables que determinan la resisiencia de ias estruciuras, por un iado, y
ce las que pueden ocaswonar su falla {las mas imporiantes scn tas cargas) por el ciro. Después,
utilizande |a teoria de probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemente bajo, que depende,
gntre otres factores, de ia imporiancia de la estruciura y del nesgo de que csu falla ocasiones la
pérdida de vidas

s DISENQ OE ESTRUCTURAS METALICAS
Heéclor Scio Redriguez



METODOS DE DISERO

El objetivo del disefio estructural es obtener estructuras gue tengan una probabilidad aceptable, que
debe ser uniferme para todas las construcciones del mismio tpe, de no volverse inservibles duranie
clerto perioco de liempo especificado, dencminado vida utf de ia estructura, teruende en cuenia, al
mismc tiempo, la operacion de 12 edificacion, la estética v 1a eccnomia relacionada con el cesto total,
que debe ncluir costos de diseno, construccion, mantenimienio y reparacion. Para cbiener una
seguridad adecuada en las estructuras se requiere una combinacicn correcia de métodos ge disenc.
calidad de matenales y proceaimientos de fabncacién y montaje En las etapas da diseiio se obiiens
la segundad buscada tomande como las medidas necesanas para que no se alcance ningun fimiie de
utifidad estructurat,

1. Método eléstico (Diseno por Esfuerzos Permisibles ¢ Disefio Elastico)

Este métodc que se ha utilizado desde principios del presente siglo, en Méxice, sigue siendo utihzado
en la actualidad. Consiste en calcular mediante un analisis elastico, |25 acciones iniemas que
producen las selicitaciones de servicio (0 de trabajo) en los diversos elementos estructurales. y en
comparar |0s esfuerzos maximaos ocasionados por €sas acciones, determinados tambiéen por metodos
elasticos, con los permisibles ¢ de trabajo que se obtienen dividiendo ciertos esfuerzos caracteristicos
(de fluencia, de falla por inestabilidad) entre un coeficiente de segundad.

-

s

g | ’ NS
""""""""""""""" H { - = .
:‘l}—b A If, . i ) \J ]: 12 ‘ -‘[m.‘.'.

F

Cargas de trabajo Acciones infernas

{momentos-flexionantes)

B - N 2
_ -\[mrz X ”"T L = G_‘ { Ger | - ”:.’ i
Gmay — —\)—4~ = 123 < Cmag S kO cs ) o Saee -_W
Esfuerzo Maximo Esfuerzo Permisible

Este metodo es Util para predecir el comporiamientd de las estructuras en condiciongs de servicio,
perc en muchos cases no permiie estudiarias en las ¢cercanias cel colapso, que se presenia fuera del
infervalo elastico, cuande la ley de Hooke ya no rige las relacicnes entre esfuerzos y deformaciones
Cuanrdo esto ocurre, no puede determinarse la segunidad de |a estruciura respecio a la falla.

2. Método Plastico

Cuande las acciones que obran en una seccidn ifransversal groducen ia plastificacion completa del
material de que estaé compuesta se forma una articulacion plastica, gue puedes admitir retaciones
importantes bajo momento constante. Cuando aumenia la carga se preduce una redistribucicn de
momentos v la faila se presenta cuando aparecen ariiculacionés plaicas suficientes para que la
estruciura completa, o una parte de elia, se conviena ¢n un mecansmo, Cuande se utihza el diseno
plastico, Ics elementos que compenan la estruciura se dimensioran de manera que esta falle cuando
obren scbre ella las cargas de traba;o mulliplicadas por un ndmero mayor gue la unidad, al que se
llama facior de carga.

e DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez
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DESARROLLO INTEGRAL CON LA CALIDAD TOTAL
DIs LA ESTRUCTURA DE ACERO

e

' INDUSTRIA SIDERURGICA

SUMIMISTRO DE PERFILES
"l DE BUENWA CALIDAD Y PRECIO
PLAZOS Of ENTREGA CORTOS

1

PROMOCION Y SERVICIO TECNICO | ... -~
PERMANENTE ‘

et EDUCACIOM

! TIPO DE SUELC NORMAS Y ‘ PLAMOS DE
e ARQUITECTURA == . Y v ESPECIFICACIONES ' DISENC — INGENIERIA
- i ZOMA SISMICA PARA DISENO : BASICA
i INGENIERIA ' t
, _ - CONCURSO
? X ] 5
- N U
- SISTEMA ESTRUCTURAL 1
. INVESTIGACION MATERIALES - | . C P
.‘ ! COMVENIENTE £ | IMGEMIERIA OE
R DETALLE
.| ACCIONES INMEDIATAS COMPORTAMIENTO é B
: : ‘ . SISMICO L FABRICACION -
SATISFACTORIO , c[)
M. !
EXPERIENCIAS - ’ A
ADQUIRIDAS POR [m—| p ]—-% MOMTAJE ] '
SISMDS. AMTERIORES OBRA TERMINADA ! -

T P CALIDAD TOTAL .
vE - - L (ESTRUCTURAS, SEGURAS
; ’ = ECONOMICAS Y ESTETICAS)

’
3




INVOLUCRADOS EN UNA OBRA DE ACERO

PROPIETARIO (P)

PROYECTISTA ARQUITECTONICO O ARQUITECTO (4)
PROYECTISTA ESTRUCTURAL , DISENADOR O CALCULISTA (PE)
GEOTECNISTA (G)

PROYECTISTA DE INSTALACIONES (P)

SUPERVISOR (S)

DIRECTOR RESPONSABLE DE OBRA (DRO)

CORRESPONSABLES (C)

CORRESPONSABLE EN SEGURIDAD ESTRUCTURAL (CSE)
CORRESPONSABLE EN INSTALACIONES (C) ’
CORRRSPONSABLE EN DESARROLLO URBANQ Y ARQUITECTONICO (CDUA)
PRODUCTORES DE ACERO (PA)

FABRICANTE DE ESTRUCTURAS METALICAS (FEM)
MONTADOR (M)

AUTGRIDAD (LICENCIA, REGLAMENTOS , NORMAS Y ESPECIFICACIONES
DE DISENO)



COMPORTAMIENTO SISMICO-ESTRUCTURAL DE
EDIFICIOS DE ACERO DURANTE SISMOS FUERTES

Ciudad de México, Septiembre de 1985

ESTADISTICA:
o 6 colapsos totales de 130 edificios existentes.

COMPORTAMIENTO:
e Satisfactorio

Northridge, California, Enero de 1994

ESTADISTICA:

o En mas de 100 edificios ei 90% de las conexiones soldadas prescntaron
fallas de tipo fragil

COMPORTAMIENTO:
o Inadecuado

Kobe, Japon, Enero de 1995.

ESTADISTICA:

» Darlos severos en varios edificios de acero
e Mismas causas que en Northridge

o Deficiencias en supervision

COMPORTAMIENTO:
e Insatisfactorio



FALLAS OCURRIDAS EN CONEXIONES SOLDADAS
DURANTE EL SISMO DE NORTHRIDGE, CAL. , 1994

EJECUCION INCORRECTA DE LAS SOLDADURAS

GRIETAS PREEXISTENTES EN LAS SOLDADURAS O EN
EL METAL BASE ADYACENTE

ESFUERZOS RESIDUALES EN LAS JUNTAS, GENERADOS
DURANTE I.A CONSTRUCCION DE LA ESTRUCTURA,
INCLUYENDO LA EJECUCION DE LAS SOLDADURAS

FALLA DEL PATIN DE LA COLUMNA, OCASIONADA POR
TENSIONES EN LA DIRECCION DEL GRUESO

INCREMENTO DE LOS ESFUERZGS DE TENSION EN EL
PATIN INFERIOR, DEBIDO A LA PRESENCIA DE LA LOSA
EN EL PATIN SUPERIOR, QUE LEVANTA LA POSICION
DEL EJE NEUTRO

PRESENCIA DE ESTADOS TRIAXIALES DE ESFUERZOS
QUE PROPICIAN UN COMPORTAMIENTO FRAGIL

CONCENTRACION EN POCOS LUGARES DE LAS
UNIONES RIGIDAS PARA SOPORTAR ACCIONES
SISMICAS



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO

ETAPAS PREVIAS:

DISENO ESTRUCTURAL
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE
HABILITADO
ARMADO
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISENO Y CONSTRUCCION
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO

Costo del acero (materia prima) e Insumos (tornilleria,
soldadura, arandelas, pintura, etc.)

Ubicacién del pais en zona sismica o asismica

Disponibilidad de perfiles laminados (placa, perfiles
estructurales y perfiles formados en frio)

Costo de mano de obra _

Disponibilidad de mano de obra calificada (obreros*™
especializados

Existencia en el pais de talleres de fabricacién de estructuras
metalicas especializados

Normas y especificaciones disponibles para disefio en acero
Experiencia en,diseiio y construccion de estructuras de acero
Promocion del uso del acero en la construccién

Iniciativa de los arquitectos para proyectar con acero



RECOMENDACIONES GENERALES SOBRE LA
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS

POCO PESO

SENCILLEZ, SIMETIA Y REGULARIDAD EN PLANTA

PLANTAS POCO ALARGADAS

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEVACION
UNIFORMIDAD EN LA DISTRIBUCION DE RESISTENCIA, RIGIDEZ,
DUCTILIDAD -, HIPERESTATICIDAD Y LINEAS ESCALONADAS DE
DEFENSA ESTRUCTURAL

FORMACION DE ARTICULACIONES PLASTICAS EN ELEMENTOS
HORIZONTALES ANTES QUE EN LOS VERTICALES EN CASO DE
SISMOS EXCEPCIONALES

PROPIEDADES DINAMICAS DE LA ESTRUCTURA ADECUADAS AL
TERRENO

CONGRUENCIA ENTRE LO PROYECTADO Y LO CONSTRUIDO



10.
A1,
12.
13

14.

15.
18.
1Y.

18.

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

VENTAJAS

MATERIAL HOMOGENEO

UNIFORMIDAD DE LAS PROPIEDADES MECANICAS Y FISICAS CON
RESPECTO AL TIEMPO

FACILIDAD DE TRANSPORTE

DUCTILIDAD

FATIGA.

GRAN CAPACIDAD DE ABSORCION DE ENERGIA
MENOR PESO

COMPORTAMIENTO SISMICO SATISFACTORIO
FUERZAS SISMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES.
GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTIVA

RAPIDEZ CONSTRUCTIVA

MAYOR ESPACIO UTIL

ECONOMIA EN LOS ACABADOS

METODOS DE REESTRUCTURACION RAPIDOS EN ESTRUCTURAS
DANADAS POR SISMO

LIMPIEZA EN OBRA:
PREFABRICACION

DIMENSIONES MENORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE CONCRETO

RECUPERACION DE LA ESTRUCTURA



19
20,
21,
22
23,
24,
25,

26.

27.
28.
29.
30.

31.

al»

FACILIDAD DE AMPLIACION.O MODIFICACION DE LA ESTRUCTURA
MENOR PESQO Y POR CONSIGUIENTE ECONOMIA EN LA CIMENTACION
GRAN RAPIDEZ EN LA E'I:APA DE MONTAJE

AREAS RENTABLES MAYORES

INVERSION MAS RAPIDAMENTE REDITUABLE

MENOR CCOSTO DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS Y ACABADOS
REDUCCION DEL TIEMPO DE CONSTRUCCION

LA ESTRUCTURA DE ACERO ES COMPATIBLE CON UNA GRAN
VARIEDAD DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS

GRAN RESISTENCIA A CONDICIONES SEVERAS DE SERVICIO
REESTRUCTURACION EFICIENTE Y ECONOMICA DE EDIFICIOS
FACILIDAD PARA APOYAR EQUIPO O MAQUINARIA

MAYOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUGTURALES

INGEN!IERIA ESTRUCTURAL, SISMICA Y MECANICA DE SUELOS DE -

VANGUARDIA



10,

11.

DESVENTAJAS

EL ACERO ESTRUCTURAL EN MEXICO ES CARO
TEMPERATURA
CORROSION

VIBRACION

" FLEXIBILIDAD

ESBELTEZ DE LAS SECCIONES
MAYOR CALIDAD DE SUPERVISION

PLAZOS DE ENTREGA DEL ACERO DEMASIADO LARGOS

FABRICACION PRECISA

FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES
- ®

FALTA DE CONOCIMIENTO EN EL DISENO EN ACERQ DE LOS

PROGRAMAS DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERIA CIVIL



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL
COMPORTAMIENTO DUCTIL DEL ACERO
ESTRUCTURAL

ALTO CONTENIDO DE CARBONOQO

Al aumentar el contenido de carbono aumenta 14 resistencia y
disminuye la ductilidad (contenido normal, del orden del 0.25%)

BAJAS TEMPERATURAS

Las propiedades mecénicas y fisicas de la mayor parte de los aceros
estructurales usuales se conservan sin cambio s6lo en un intervalo de
temperaturas relativamente pequeilo. :
ESTADOS TRIXIALES DE ESFUERZOS .
La falla ductil es una falla por cortante, la fragil, por esfuerzo
normal

VELOCIDAD DE APLICACION DE LA CARGA (IMPACTO)

FATIGA ,

La falla por fatiga consiste en la fractura del material, bajo esfuerzo
relativamente reducidos, después de un numero suficientemente
grande de aplicaciones de la carga, que pueden o no incluir cambios
de signo en los esfuerzos

FALILA FRAGIL

Ruptura sin deformaciones plasticas previas, suele estar asociada
con temperaturas bajas. También influyen en ella el estado de
esfuerzos a que esté sometida la pieza, la existencia de muescas o
ranuias y la veloctdad de aplicacion de la carga



FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA
DE ACERO TENGA UN COMPORTAMIENTO NO DUCTIL

PANDEO LOCAL :
Fenémeno de inestabilidad en el estado eldstico o ineldstico que afecta los
~elementos que forman la seccién transversal de un miembro estructural
(placas), comprimidos en sus planos. El pandeco produce deformaciones
importantes que tienen el aspecto de un forcimiento o formas de ondulacioncs
segun el elemento solicitado.

.
|
.

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION
Pandeo de un miembro estructural sometido a flexién que incluye deflexion
lateral y torsion.

PANDEO DE CONJUNTO
Pandeo gencral de la estructura



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO

ETAPAS PREVIAS:

DISENO ESTRUCTURAL
ELABGRACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE
HABILITADO
ARMADO
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



REQUISITOS QUE DEBEN CUMPLIR LAS |
CONEXIONES ESTRUCTURALES DE ACERO

ECONOMIA

El costo-de los materiales que forman la junta (placas, perfiles,
tornillos, arandelas soldadura, efc.) y procesos de fabricacion
dcben ser razonables

PRECISION GEOMETRICA ACEPTABLE DENTRO DE
TOLERANCIAS :
Permitir 1a unién de los elementos prefabricados que forman la.
estructura, sin necesidad de hacer ajustes.

ESTABILIDAD DURANTE EL MONTAJE B
Las juntas deben presentar cierto grado de sujeccion durante el
montaje.

SENCILLEZ

Cuanto mas sencilla sea lIa conexién menos probabilidades hay
de que ¢ésta tenga puntos criticos que atenten contra la
estabilidad de la estructura durante sismos fuertes.

CONTINUIDAD

El empleo de juntas que aseguren un grado de continuidad
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de
diseiiar la estructura como continua.

PROTECCION CONTRA EL INTEMPERISMO E INCENDIO
Las juntas deben protegerse contra la aceién de la corrosion y
los cfectos de un incendio. I.a corrosion de los elementos de
acero pucde ser un problema grave en regiones litorales donde
es nccesario tomar precauciones cspeciales, evitando que los
elementos de acero queden expuestos al medio ambiente.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Rapidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de la conexion

- 2.2 DESVENTAJA:

Mayor trabajo‘en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS

3.1 VENTAJAS:

Sencillez y economia en la conexion (se eliminan elementos de
union) ‘
Se obtienen estructuras mas rigidas y continuas

Menor trabajo de taller

3.2 DESVENTAJAS: —

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada vy mas equipo para la
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccion visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectia en
taller y el atornillado se hace en campo.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Rapidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de la conexion
2.2 DESVENTAJA: -

Mayor trabajo en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS

3.1 VENTAJAS:

Sencillez y economia en la conexion (se eliminan elementos de
union) .

Se obtienen estructuras mas rigidas y continuas

Menor trabajo de taller
3.2 DESVENTAJAS:

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada y mas equipo para la
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccién visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectiia en
taller y el atornillado se hace en campo.
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CONEXIONES USUALES EN MEXICO, ESTADOS UNIDOS
DE AMERICA Y JAPON

1.- Conexién viga columna utilizada en México

Columna en cajén fabricada con cuatro placas soldadas y viga
laminada o hecha con 3 placas. La conexion requiere de 3 placas: 2
horizontales y una vertical. La placa horizontal inferior se suelda en
taller mediante soldadura de penetracién completa y sirve de asiento
para apoyar la viga durante el montaje. Una vez que se coloca la
viga en su posicion definitiva, esta placa se une al patin inferior de la
viga con soldaduras de filete. La placa superior se suelda en campo
al patin de la columna con soldadura de penetracién completa y -
contra los patines de la viga con soldadura de filete. Para evitar ,
soldaduras en posicidon sobre cabeza, la placa superior es mas
angosta que el patin de la viga y la placa inferior es mas ancha que
¢stos.

2.- Conexién viga columna comiin en los Estados Unidos de
Am¢érica "
Conexion soldada viga columna resistente a momento, muy sencilla
desde el punto de vista de fabricacion. Los perfiles utilizados como
vigas y columnas son tipo jumbo (secciones W pesadas y de¢ patines
gruesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan
directamente al patir de la columna mediante soldaduras de
penetracion completa. El alma de la viga se atornilla o se suelda en
campo a la placa de cortante, que a su vez viene soldada de taller al
patin de la columna.

3.- Conexion viga columna ordinaria en Japén

Conexidn tipo arbol. Columna fabricada con perfiles estructurales laminados
huecos (secciones HSS de grandes dimensiones y espesores) y vigas tipo 1.
[.as columnas se envian de taller en tramos de uno o dos niveles con
preparaciones (segmentos de vigas para recibir las trabes principales. La
conexion se termina en campo, 100% atornillada con tornillos de alta
resistencia. La unica soldadura que se aplica en campo, con robots
automatizados, es la del empalme de columnas.
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Conexiones tipicas viga-columna utilizadas comunmente en paises localizados en
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1.- conexion usual en México

2.- conexidn frecuente en Estados Unidos de América

3.-conexion ordinaria en Japén
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NOM Norma Oficial Mexicana. L
ASTM Amencan Sociely of Tesling Malerials {Sociedad Americana para Ensayes y Matenales) Para aceros fabricados segun las normas del
Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Americano del Petréleo (AP1), Sociedad de Ingenieros de la
Industria Automolriz (SAE), Instituto Amencano del Hierro y el Acero, (AISH, y Estandar Britdnico (BS), se recormienda consullar a Allos
Hotnos de México [AHMSA), Véase Manual AHMSA para construccion con acere, (Manual AHMSA-1996),

. FT U TNQRMAS s e L TITULO DE LAS-NORMAS .
o MATERIAL T RSN S -
o T NOM., ASTM T DGN-NOM - ASTM
B 254 AdG Acero estructural. Structural Steel.
B 177 AS3 Tubaes de acero con o sin costura, negros | Pipe, Steel, Black and Hol-dipped, Zine-
Grado B Gi. B o0 galvanizados por inmersidn en caliente. | cealed Welded and Seamiess Steel Pipe,

B 282 AZ242 Acero estructural de baja aleacidn y alta High-slrength Low-ailoy Struciural Steel.
resistencia

B 284 Ad41 Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-alloy Structural Man-
baja aleacidn al manganeso-vanadic. ganese Vanadium Steel,

8199 AS00 Tubos de acero al carbono, sin costura o | Cold-formed Welded and seamless
soldados, formados en frlo, para usos es- | Carbon Steel Structural Tubing in Rou-
tructurales. nds and Shapes.

B 200 AS504 Tubos de acero at carbone, sin costura o Hot-formed Welded and Seamless
soldados conformados en caliente, para Carbon Steel Structural Tubing.
usos estruciurales.

A514 Placa de acero aleada de alta resistencia, | High-yield Strength, Quenched and

- | templada y revenida, adecuada para sol- tempered Alloy-Steel Plate, Suitable for
dar. Welding.

B 99 AD29 Acero estructural, Jimite de fluencia Structural Stee! with 42 ksi minimum
minimo de 42 ksi. Yield Point,

B 347 ASTC Acero lamina y tira de acero af carbono Sleel,Sheet and Strip, Carbon, Het-rolled,

Acere Gr.40, laminados en caliente, de calidad estru- Structural Quality.
Estructurat 45y 50 ctural, ot

AST2 Acero de alla resistencia y baja aleacién High-sirength, Low-alloy Columblum.-va-
al columbio-vanadio, de calidad estructu- | nadium Steels of Structural Quality.
ral.

ASE8 Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-alioy Structural Steel .
baja aleacién, con limite de fluencia mini- | with SO ksi Minimum Yield Point 1o 4 in
mo de S0 ksi y con un espescr de 4 pulg. j Thick,

B 277 AG0G Acero, larmina y tira de baja aleacin y alta | Steel, Sheet and Strip, High-strength,
resistencia, laminada en caliente y en Low-alloy, Hot-rolled and Cold-rolled, with
frlo, con resistencia a la corrosion Improved Atmaspheric Corrosion
atmoslérica mejorada. Resistance,

ABO7 Acero, ldmina y tira de baja aleacion y alta | Steel, Sheet and Strip, High-strength,
resistencia, al columbio o vanadio, o am- Low-alloy, Columbium or Vanadium, or
bos, laminades en caliente y en fric.- both, Hot-rolled and Cold-rolled.

AB18 Tubo estructural con o $in costura de alta | Hot-formed Welded and Seamless High-
resislencia y baja aleacion laminado en sltrenglh Low-alloy Structural Tubing.

i calienle,

A700 Acero eslruciural para puentes. Struclurat Sleé’l"for Bridges. -i‘

7Y
AB852 Placa de acero estruclural de baja ‘| Quenched and Tempered Low-alloy
aleacion, templada y endurecida con liri- *| Structural Steet Plate with 70 kst
. te de fluencia minimo, de 70 ksiy conun | Minimum Yield Sirength {0 4 in, thick,
espesor de 4 pulg,
Nota:

~




NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

R NORMAS TITULC DE LAS NORMAS
MATERIAL . - | - T L
, L T NOMe ol ASTM. | DGN-NOM_-»" = - S ASTM. o
B 352 A27 Piezas coladas de acero al carbono de Mild-to-medium-strength Carbon-steel
Gr 65-35 Gr. 65-35 baja y mediana resistencia para aplicacitn Caslings for General Applications.
Aceros general,
Fundidas
B 353 A148 Piezas coladas de acero de alta resis- ) .
Gr. 80-50 Gr. 80-50 tencia para usec estructural, High-strength Steel Castings for Structy-
. . ral Purposes.
Aceros AGE8 Aceros forjados al carbono y de aleacion Steel Forgings Carbon and Alloy for
{orjados - para uso industrial general General Industrial Use.
Remaches AS02 Remaches de acero estructusal. Steel Struclural Rivets,
H-118** A307 Ternillos y esparagos de acero al carbono | Carben Steel Bolts and Studs, 60 ksi
con resislencia a la tensidn de GO ksi. Tensile Strength.
H-124"* A325 Tornillos de aita resistencia para uniones High-strength Bolts for Structuratl Steel
de acero estructural, Joints.
Tornillos,
arandelas Ad49 Ternillos y esparragos de acero templado y | Quenched and Tempered Steel Bolis and
y endurecido. Studs. -
Tuercas
H-123' A480 Tornitlos de acero estruciural con Heal-treated Slee! Structuratl Bolts, 150
tralamiento térmico, con resistencia ksi Min. tensile Strength.
minima a la tensidn de 150 ksI.
A563 Tuercas de acere de aleacién, y al Carbon and Alloy Steel Nuts,
carbono.
F436 Arandelas de acero endurecidas. Hardened Steel Washers,
A36 | Acero estructural, Structural Steel.
A194 Tuercas de acero al carbone de aleaciény | Carbon and Alloy Steei Nuts for Bolis for
Gr 7 al carbono para lornillos de alla presion y High-pressure and High-temperature
elevada lemperatura de servicio, Service,
A4 Tornillos de acera de aleacién, templados Quenched and Tempered Alloy Steel Bol-
y revenidos, esparragos y clros ts, Studs and other Externally Threaded
Pernos de anclaje sujeladores, roscados externamenle. Fasteners.
y barras roscadas
A445 Tornillos y espédrragos de acero templado ¥y | Quenched and temgered Steel Bolls and
endurecido, Sluds.
ASE8 Acero estructural de alta resistencia y baja | High-strength Low-alioy Structural Steel
aleacién con limite de fluencia minimo de with 50 ksi murimurmn Yield Point {o 4 in.
' 30 ksi y con un espesor maximo de 4 pulg. | Thick.
-
Ag87 Ternillos y espérrages de acerc de alta High-strength Non-headed Steel Bolls and
resislencia, sin cabeza, Studs.
L}

Mota’

NOM Norma Ofictal Mexicana,
ASTM American Society of Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales)
Para aceros fabricados segin jas normas del Comilé de Registro Navat LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), instiluto Americano
Pelréleo (API), Sociedad de Ingenieros de |a Industna Automotriz (SAE), Inslituto Amencano del Hierro y el Acerg. {AIS1), y Estandar Briv
{BS), sc recomienda cansuliar a Altos Hornos de México {AMMSA), Véase Manual AHMSA para construccién con acero, {(Manual AHMSGA-

1996)




NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

: . NORWAS .. TITULO DE LAS NORMAS
MATERIAL L LR v }
L NOM L ASTM DON-NOM . ASTM .
HT7 AWS A5 Zlectrodos de acerd al carbono, recubiertos, | Specification for Covered Carbon Steel Arc
para soldadura per arco etéclrico, Welding Electrodes
H 8§ AWS A55 |Electrodos de acero de baja aleaciédn, recu- | Specification for Low-alloy Steel Covered
biertos, para scldadura por arco eléctrico. Arc Welding Electrodes
H97 AWS A5 17 | Electrodes desnudos de acero al bajo Specification for Carbon Sleel Electrodes
carbono vy fundentes para soldadura de arca |and Fluxes for Submerged-Arc Welding
sumergido.
Hog AWS AS.18 | Metales de aporte de acero al carbono para | Specification for Carbon Steel Filler Melals
soldadura por arco protegido ¢on gas. for Gas-Shielded Arc Welding.,
AWS A5.20 |Electrodos de acero al carbono para Specification for Carbon Stee! Electrodes
Melales ae soldadura por arco cen electrodo tubular for Flux-Cored Arc Welding.
Aportacion conlinuo
Y
Fundentes AWS A5.23 |Electrodos desnudos de acero de baja Specification for Low-alloy Steel Electrodes
para aleacién y fundenles para soldadura de arco | and Fluxes for Submerged arc Welding.
Soldadura sumergido.
AWS AS.28 | Metales de aporte de acera de baja aleacién | Specification for Low-alloy Steel Filler Me-
para soldadura por arco protegida con gas,  |tals for Gas-shielded Arc Welding.
AWS-AS28 | Electrodos de acero de baja aleacion para Specification for Lovv-alloy Stee! Electrodes
soldadura por arco con electrodo tubuiar for Flux-cered Arc Welding.
continuo.
Notas:

NOM Norma Oficlal Mexicana.

ASTM American Society of Tesling Matenals {Sociedad Americana para Ensayes y Materiales)
AWS Sociedad Americana de la Seldadura

Para aceros fabricades segun las normas del Comité de Regisiro Naval LLOYD'S, Bufele Naval Amencane (ABS), Inslituto Americana del
Petrdleo (AP}, Socledad de Ingenicros de la Industria Autometriz (SAE), Instituto Americano del Hierro y el Acerc. (AlSI), y Estandar Briténico
(BS5), se recomienda consultar a Ailos Hornos de México (AHMSA) Véase Manual AHMSA para construccidén con acero, (Manual AHMSA-

1996).




PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE

ACEROS ESTRUCTURALES

|
LOS

Propiedades

Composicion quimica (5o)

base de tubos.

mecdnicas
‘ Esfuerzo | Porciento de F del G
NORMA Esfucrzo | minimo de { alargamiento orma de Usos principales nupo por
de fluencia | Tuptura en | minimo en material espesor C Ma P S Si Cu v
(kgfem?) tensidn probeta de 2 Mix Max. Mix. Mix : Min. Min
(kg/em?) Pulg.
(%)
Perfiles 0.26 0.04 0.0% 0.20"
Hasta 3/4" ) 5 004 | 005 0.20*
inch
M?’lS de 3,"4" L_ 0.80-
y al172" 0.25 120 0.04 0.05 0.20*
: incl.
Mais de 1-1/2" .80- 0.15-
Placa g 2-172" 0.26 120 0.04 0.05 0.40 0.20*
incl.
MR 2530 40aSO 3 Ctgnéitlrsccmn csrg'lldl?accjii’ Mas de 21727 0.85- 0.15-
2 atormifladay - remachiaca, 4 027 ' 0.04 0.05 ' 0.20
(ASTM A36) 5625 fines estructurales en general ﬁtcl 1.20 0.40
De 47 029 | 98- ) 004 | 0os | O 1 g20-
a 8" incl. 1.20 0.40
Hasta 34" | 36 004 | 005 0.20°
incl
Placas y Mas de 3/4° 0.60-. .
barcas a 1112 027 | g9y | 004 [ 005 0.20
incl.
Més de 1-12°) g9 | 060- 1 goq | gos 0.20°
a 4" inch 0.90 ;
NOMM-B-177, Similar al acero A-30
Grado B 4220 2460 s Tubos (NOM B-254) para B .
(A33, Gr.B) aplicaciones en estructuras a

* Cuando se especifica
** Véase la norma para més detalles




Conmitudcicn

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE LOS
ACEROS ESTRUCTURALES

Propiedades

Composicidn quimica (9e)

mecanicas
Esfuerzo Porciento de
o | : Forma del s Grupo por
NORMA Esfuerzo | mimmo de | alargamiento material Usos principales eSDESOT
de flucncia | Tuptura en ntinimo en ‘ pe C Man P S Si Cu \'
¢ . Mix. Mix. Mix. Méx. : Min. Min.
(kg/cm‘) tensidn probeta de 2
(kgfem?) Pulg.
(%)
4920 3520 . hasta 3471 999 135 0.04 0.05 020
~ ncl.
Placas -
4710 3235 21 ¥ . mis de 34 a | g 1.35 0.04 0.05 0.20
barras Fines estructurales en| 1-1/2" inclL
NOM-B-282 general, construccién mds de 1-172"
(A242) 4430 2950 21 soldada, atornillada, y| e i 0.20 135 0.04 005 020
remachada i
4920 1520 .t I 0.20 135 0.04 0.05 020
Perfile
4710 3235 = estroctmaes . Il 020 | 135 | 004 | 005 0.20
4430 2950 21 i 1 0.20 1.35 0.04 0.05 0.20
4920 3520 . hasta. 34" 1 g0y [ 0834 gas | gos 0.4 020 | o002
incl. 1.25
4710 3235 . Placas mis de 34" | g0 | 085- 1 604 | 005 0.4 020 | o2
) 1-172" incl. 1.25
4430 2950 24 barras més f" 1'}"2" 0.22 0132% 004 | 005 0.4 020 | 002
a mcl. .
Uso cstructural en general;
NOM-B-284 ur P -
(Ad41) 4220 2310 2 construccién soldada,| masded 022 | 98 004 | 005 0.4 020 | 002
atorniliada y remachada a 8" incl. 1.25
4920 1520 »e I 022 013:’255 0.04 0.05 0.4 020 | 002
Perfil .
4710 3235 - et e I 022 | 0%} 004 | 005 | 04 | 020 | o
5 1 .
4430 2950 24 11 0.22 018255 004 005 0.4 020 | o002

** Véase la norma para mds detalles




PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA

LA CONSTRUCCION CON ACERO
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PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Perfil

Nombre

Designacion

AHMSA

IMCA

AHMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos mils
COMUNCS ¢
inconvenicentes

Angulo
peifil

estandar

Angulo de
lados
iguales

APS
ala x
espesor

LI
tamano X
espesor

Peililes
comesciales:

I, 1%, 1'A4, 2, 2Y%,
y 3 pulg de ala.
Perfiles
estructurnles:
4, 5y 6
pulg de ala

Sc usa mucho en
cucrdas diagonales
y montantes  de
armaduras de techo
o dc piso,
contraventicos,
columnas de cclosia
y en cajon,
clementos de
conexién, clc.

Angulo
perhl
estandar

Angulo de
lados
desigunies

AlS
alas x -
espesor

LD
tmanon x
CSPCSOT

4 X3yl x4
pulg de ala

Mismos usos que cl
anterior

Canales
perfil
estdndar

Perfil C

estandar

. Crs
-peraite” x
pesa

CE
peralte x
peso

3,4,6, 8, 10y 12
pulg de peralle

Trabajando  como
viga .es pésima, en
cambio como
seccidén  compuesia
(columna)  trabaja
en condiciones
idcales

Vipas
i
petfil
estiandar

Perlil 1
estandar

IPS
peralle %
peso

1L
peralle x
peso

34,56,7y8
pulg de peralte

Como viga trabaja
en forma adecuada,
no obstante
prescnta problemas
al hacer las
conexiones.

En  Guadalajara
tiecne mucha
demanda, ya que sc
usa  profusmnente
en los sistemas de
piso a base de
vigueln y bovedilla

AHMSA  Altos Hornos de México, S.A. de C V.
IMCA

Instituto Mexicano de la Construccidn cn Acero, A.C.
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PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Nombre Designacién Usos mas
Perfil Disponibilidad comuncs ¢
AHMSA IMCA AHMSA IMCA - inconvenientes
Se ha popularizado
5U WSO COMO vigi.
6 8 10. 12 34, 16 | No cs um seccidn
PR IR ; 18 Plﬂé dé ideal para colun{nn
3 X ot g
Peifil IPR Perfil 1 peralle x peralle x paralte pero ]sx cf,—sl 1;?(”
rectangular ancho de pecse (22 tamauiios quec ¢l peri .
patin % peso disponibles) La _formn ] ‘dc Ia
secctébn  [acilita las
concxiones  con
otios clementos
e Sc oblicnen
cortando los
pelifes anleriores
TPR ™ a la mitad de su 3 ——
.. uso -ipal es
Perfil TP Perfil T peralle X peralle x peralic. c: cuf:url(ljl-(usl o
erl R reclangular ancho de pcso Disponibilidad Jaduras :
patin X peso condicionada a lg | MMACUIAS
fabricacién dec los
’ perfiles IPIR.
f——] g Vi, Vi, 1, 14,
. DIM?]CU'O ’OC 2r 214, 3] 3[/2‘ 4, S ¢ 4 s a
exterior x diimetro 56 8 1012 14
Tubo Tubo . : 000, IU L 18 profusamente en
. ; cspesor de exierior X 16. 18, 20, 24. 20
X circular circular ared espesor de v Ao, eV, 28, Nt estructuras
pi 2 36, 42, 48, 56 ¥y G0 cspc??:‘mics
pared pulg de didmetto
~; .
Y
Cuerdas, diagonales
v i Perfil PER OR N y montantes dc
v structural o tamafios X I'ubo cuadiado: armaduras,
' Rectangular Tubo PTR espesor 1, 1, 4 2, 3y ) ¢ sj:‘ ucturas
. 0 3% de lado. cspéciales,  postes,
X- -X cuadrado o fado x lado . . )
X- Perfil Tubo rectangutar: { cle. Tiene cierlos
X . rectangular X espesor |
I'ubular (Designacién 3x2,4x2 prob.cmas en la
- Reetangular HYLSA) y4 x 3delados | aplicacién de
Y

soldaduras por sus
espesores tan
delgados

1 AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C V.

MCA

Instituto Mexicano de la Construccion ¢cn Acero A.C.




Continuacién

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Perifil

Nombre

Designacion

AHMSA

IMCA

AHMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos mas
comuncs ¢
inconvenicntes

Canal perfil
ligero dos
patincs
aticsados

Perfil C
formado ¢cn
{rio

CrL2 CF

peralle

peralte %
calibre

4,5,6,7, 8,910
y 12 pulg de
peralte

Laigucros de techo
y de¢ pared
(clecmentos
sccundarios de una
estruclura ligera cn
instalactiones
industriaies).

Ticne  problemas
cuando sc suclda

Z perlil
ligero
dos patines
aticsados

Perfil Z,
formado cn
frio

7ZrL2 Zr

peralle

peralte X
calibie

Mismos peralics
que ci perfil
anterior

Mismos  usos  y
obscrvacién que ¢l
anterior, aunque en
los Ultimos anos su
empleo Dha
disminuido
considerablemente

bl

Plancha
o
placa

Placa

o

Anct

largo x
cspesor

]

10 X Ancho x
largo %
cspeser

I3

Sx20y06 x 20
pies de ancho y
lnigo. Los
espesores van de
3/16 a 2 pulg

Multiples usos:

Micmbros
compuestos  (vigas,
columnag),  placas
de  Ubasc para
colummnas,
cubreplacas, placas
de conexidn,
ceclostias,
alicsadores,
diafragmas, clc.

Accro
redondo

Redondo
solido fiso

Didmetro QS

diamelio

Y de pulg de
diimetro

Anclas cn placas
de basc para
columnas, cclosias
de armaduras,
tirantes,

contravenicaos, cte.

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V.
Instituto Mexicano de la Construccidon cn Acero, A.C.

IMCA




GALVAK,

le ofrece:

* Apoyo tecnico

» Excelente resistencia estructural

« Reduccion de los tiempos de
construccion

* Facil instalacion

» Colados simultaneos de entrepisos y
cublertas

* Acabado galvanizado y pintado.

Ademas de! servicio de apoyo técnico
especializado, usted contara
con ingenieria de primer
nivel en su proyecto y
recuerde que GALVAK
siempre ofrece los
mejores sistemas constructivos
integrados, gue satisfacen las exigencias
de la construccion del México de hoy.
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El entrepiso metalico de Galvak
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Ljemplo . Caleular las propiedades seométricas (propiedades de diseilo} de la columna de seccion transversal 1. hecha

con tres placas soidadas acero NOM-B-2354 (ASTM A36), que se muestra ¢n la figura.

1

I
|
T
|

dor z 7‘ 1 d =800
40T | b= 600
x—1 —f|-——X| | b =23
|
L
R PC I P :

. i
Seccion transversal ' Dumensiones. en mm

Columna de tres placa:s_soldadas del ejemplo

Solucion

Avea de la seccidn transversal, A

A= 2bpip= (d-2tg by = 60 x 4 4 + (80-2x4.4)2.5 = 706 cm?

(Puso =0 7834 =0 785x 706 = 3342 kg/m)

Momento de inercia con respecto al ¢je X-X (eje de mayor resistencia), /v

LR PO ER 3 55 03] 2 eap a7h ot
/s _'/_2|_hfd —(bf—tyw)(d=2if) }_E[éoxso —(60~23}{80-2x44) }—‘5304/6 cm

o bien aplicando ¢l teorema de los ejes paralelos

-
I '\‘m+v 4d” =2 60‘“ J [ 2y }21-4.4,1-60.\-3753}:830475cm"‘

"

vodulo de seeeidn eldstico Sy
27 2x830476

§ =72 T TI0  5h 960 nf
YT 80 e

Radio de wiro

o= ,IL = }——m-‘b? 476 =34 3cm .
VooV 76

Momento de inercia alrededor del ¢je Y-¥ {gje de menor resistencia). [y

Iy = : ij: Lpeld =204 )i } = "[—7[ 2607 x4 4 «:~(80—3.\'4.4)_7'.53J = 1358493 cm”

usando ¢l teerema de los ejes paralelos.

}: 158493 cm®



Coeficientes de flexidn, By v By

"B = A - __'_OE_ =0.034 cm—/
P S, 20762
B, = o7 0154 em™!
VTS 5283

Modulo de seccion eldstico S5

2 238493 ;
S, = === 3283 o’
Sy i 50 ' cm
Radio de giro 5
o= [_| . ]D'f 493 =/50cm - "- ~ y u “4;%
e i06

Constante de torstén de Sain Venant J
J = Zj b = [zbfzj, “fd- 2rf):,ﬂ = ;{-[2.\‘601’4.43 (80~ 2,1-4.4)3.53]= 3778 em™
Consiante de torsion por alabeo G,

. Ij - /)i

; i L=t 1554950804 4)2
it - - -

=226 467 140 cn®
24 4 r 4

Radio de giro 1'f

o ..
Radio de giro de la seccion que comprende ¢l patin de compresién v un sexto del drea del alma en compresion.

tomando con respecto 2 un ¢jc en ef plamo del alma.

Patin de compresicn

- by 60° 4.4
_ Iy 12 _ 12

|
N
.
|
|

i

|
|

[ I . 7 — ={b.d4cm
g, bot, ==t (e =21, 603 d==23(8G-3x44)
/ 6 }, / 6 u(f ,) ot ;i ( Xt

Momento de Inercia polar 1especio al centro de cortante.

Pp=dyw i, =830476 158 493 = 088 969 cm™
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S faa'_. ’;*;‘ - JZx 12 0204 107 x226 161 140 i1 =
Ve Vo) oo\ 7840003 778

Tiiem

En secoiongs lammadas soldadas de seccion mansversal I, también pueden utthzarse fas ecuaciones sumplificadas

SIULHENESS:

f,= = i= =321 =/7162cm
.\ H] ‘r;
6.35 dur T

1'_,=‘—“"‘| e g0 =i F86em
.\u-n !,‘ ’

Los resultados obtenidos con las ecuaciones referidas son casi iguales.
En la figun siouwente se indican os resuliados El M-DEM-Vil conruene iablas de dimensiones v propiedades de
pertiles esiructuales soidados en las que~apmiecen sus propiedades daa@seno de determinadas de acuerdo con ¢l

procedimiento presentado en gste gjemplo

Resubindos ’
i A =706 cm” Z. =23 143 cm'
{Peso =334 2 kg/m) Z,=8%03] cm’
e d/A, =030 e’ X, =220 990 ke/em® (AISC-LRFD)
—r— T [,=830 476 cm* X.=2.8x107 cm¥/kg (AISC-LRFD)
S (I S, =20 762 cm’ X.=32163.16  (NTC-1995)
| im Py =343 cm Xo=1. 0@0934 (NTC-1995)
- T A I,=158 493 cm® L, =1 14261 162 cm {(NTC-1995)
S, =3283cm’ L. = l 755 1 786 em (NTC-1993}
1 1 .=13.0cm ‘
e - T I =378 cm’
- = | L = . o
e C',=C,=226'461 140 cm
= 164cm

En ia notacion de las especiticaciones AISC. ka constante de alabeo se denbia con los simbolos €y, v ¢n las normas
NTC-1995 con lasletras C; .



d 5370 f,} /.
ey - = ! - 374 —| cuando — < 0./6
¢ JF Fol £,
’//J
d /,
— = 2/50J)F, cuande — > 0./6
oy . 3
En nuestro case: .
P fa
Sa=—=0y — =9
A £,

S . ,
Como — = £ 'la ecuacidn aplicable se simplifica

v

d 5370 5370 d- 313
!

P .
- = = 107 y —% = = AT NO0T e -
RN EXEY, 1ot T 0.66 e

. Lengitud entre soportes laterales dél patin en oompresic')ri.

E! patin supenor del perfil esta sopertado iateralmente en toda su longitud. Como la seccion es
compacta, el esfuerzo de flexién permisible es;

Fy=0066 F,=066x23530=1[670kgem”

Se 1guala el momente flexonante maximo con el memento resistente de la seccion,

['Vf_,m, =.\fR
W.I 2 SFbS‘-
= F, S, - ow= A
J,o
$x/ 670% 416 % 107 G
wo= : = 1547 m
600° :

La carga lotal que resiste la viga, es:
W=wi=]34x6=92Ton

£n el Manual AHMSA de Conslmcc:on en Acero, edicidn 1296, Capitulo IX Capacidad de Carga de
Perfiles Estructurales, Grafica NOS pagina 255, viga simplemente apoyada con camga uniformemente

repartida, para un perfil IPR, IR 0 W 205 « 32.8 (12 x 22) de acerc NOM-B-254 (ASTM A36) de 600 cm
de claro, se obtiene una carga total de 9.2 Ton.

2, Normas NTC-1985

Acoicnes de diseno w
w, = FC xH”
1 a1
La condicion que debe cumplirse es;
Mr2A,

Si la secaidn de la viga es tipo 1 & 2, el momento resistente de disedio se deterrmina con la ecuacion
3.3.1 de las normas.

M = Fr ZF,
Clasificacion de la seccion

" De acuerdo can las Especificaciones A!SC-ASD-1989, aqui s toma el peratte 7o /ud p&///fé .



Para que un perfil tipo | se califique como seceidn tipo 1, las relagones ancho/gruese de patines y alma
no deben exceder l0s valores de la tabla 2.3.1. Valores maximos admusibles de las relacones

ancao/grueso.

Descnpxion del elemento. Seccion tipo 2
R {disefio piastico).
340 540 .
Patines de secciones|, Ho T, =TT =107
y de canales, en flexién fy e
3300 3 300 105 4
Almas en flexion \/}v— 5590

Las relaciones ancho-grueso de patines y aima son

bf d
=47 l07 — =408 <1054

2, . 1, .

La seccion es upo 2y la £quacion 3.3.1 es valida
Se iguala‘el momento d¥ Gisefio con el momento resistente

“y WO
f'."-

donde. wd

w= FCxw =} 4w

Se sustituyen valcres:
8x0.92480%2 550x10" 721/ s

500°

1

—
o]
[

W

Carga de disefio total que soperta la viga
W=7173x6=10+Ton - . :

Momento resistente .
Mp = FRZF, =09 x480 x2 330 % 10" = 10.9 Tm

Resultades
. Especificacion o norma .carga totat
T C ~ Ton)
AlSC-ASD-1888 92
NTC-1985 10 4




EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURICAD ESTRUCTURAL DE ZDIFICACICHES

=
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Fig. 6.8 Darios en conexiones soldadas (SAC, 1994)

1.- Fractura completa en la soldadura
2.- Fractura parcial en la soidadura
3.- Fracturas en el contacto del patin de la columna con la soldadura

4 .- Fracturas en el contacto de los patines de la trabe con la soldadura

En el primer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la
soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de fusion entre el material de aportacion v el
material base. constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de dafios

son resultado de la pérdida de capacidad a tension del patin inferior de la viga.

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la unién de columnas con los patines inferiores de
las vigas, esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin
dificultad de operacion una junta de penetracion completa en el patin superior; sin embargo. en
el caso del patin inferior la ejecucion de la soldadura se complica, va que el alma de la viga
obstruye la colocacion continua de la soldadura. Esto sugiere que la inspeccion de la soldadura de
la conexiodn en la parte del patin inferior debe ser objeto de una revision cuidadosa. Es de interés
mencionar que de acuerdo a estadisticas de dafios observados durante el sismo de Northridge, la

ocurrencia de daiios en el patin superior implicaba que el patin inferior tambié¢n estaba daiiado.

wn
[ ]



EVALUACICON POSTSISMICA GE LA SEGURICAL ESTRUCTURAL CE EDIFICACICNES

En relacidn a conexiones atornilladas, los dafios pueden ser detectados mas facilmente, pues la
]
forma en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos mds comunes de

estas tallas se muestran en la fig. 6.9:

N
1 2
N
3 4

Fig. 6.9 Daiios tipicos en conexiones remachadas (Salmon et al, 1996)

1.- cortante
2.- aplastamiento

.- desgarramiento

L)

4.- seccion insuficiente

La falla por cortante en conexiones atornilladas o remachadas se origina cuando se excede la
capacidad de los tornillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se manifiesta con la
tfluencia o deformacion de los tomnitlos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de
los tornillos es mucho mayor que la de las placas v éstas son las que llegan a la ruptura. La falla
por desgarramiento es originada por una escasa distancia del tornillo al borde de la placa la cual
se puede fracturar si se presenta una tension elevada en ella. La falla por seccidn insuficiente se
presenta solo en miembros sujetos a tension, el diametro v separacion de los agujeros influve de
manera directa. va que se reduce el drea neta. lo cual origina que la resistencia disminusa v

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos.



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD £STRUCTURAL DE EDIFICACICNES

Panel de Union

Las trabes se unen con una columna en un punto comin por lo que aqui se forman paneles de
unién. la revision de estas zonas también es importante pues en este lugar se llevan a cabo un
gran numero de conexiones. Los dafios que se presentan en esta zona son dificiles de detectar,
pues en muchos casos, ademas de las vigas conectadas a los patines de la columna, existen vigas

conectadas al alma, lo.que impide.la visibilidad de dicha zona.

Los dafios mas comunes que se¢ presentan en esta zona se muestran en la fig. 6.10:

iy -

(¥F)

Fig. 6.10 Dafios tipicos en conexiones viga-columna (SAC, 1994)

1.- Fractura o pandeo de atiesadores.
2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores.

.- Fractura parcial en el alma de la columna.

)

" 4.- Pandeo del alma.

5.- Ruptura de la columna.

Las grietas en la soldadura de los atiesadores, y cualquier dafio ocurrido en éstos no serd de
graves consecuencias para la estructura, siempre y cuando la fractura o grieta no se extienda y
penetre el material de la columna. Si la grieta penetra en el panel, ésta tiende a extenderse bajo la

presencia de cargas adicionales resultando una separacién completa de la parte superior de la



EVALUACION POSTSISMICA OE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL OE EDIFICACIONES

columna con la inferior. Esta falla representa un gran riesgo para la estructura, pues la columna

pierde gran parte de su capacidad resistente.
Vigas

LLos daifios en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o alma

en zonas cercanas a la conexion con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de darios en estos

elementos estructurales:

|

—t

K'\

Fig. 6.11 Darios tipicos en vigas (SAC, 1994)

1, 1

1.- Pandeo de los patines.

1-J

.- Fractura de los patines.
3.- Pandeo del alma.
4.- Fractura del alma.

5.- Pandeo lateral de la seccion.

[ a fluencia v el pandeo en patines ocurren debido a la pérdida de su capacidad que en secciones
compactas aparece gradualmente y se incrementa a medida que crece el numero de ciclos

inelasticos que se producen durante un sismo.

tn
N



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES

Las fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la pérdida completa de
la capacidad a tension del patin, esto trae como consecuencia una reduccion significativa de la
capacidad resistente del marco ante cargas laterales, asi como reduccién importante de la rigidez

de Ia conexion.

Es de interés mencionar que los dafios en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patin
- inferior debido a-que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se
apovan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local
en dichos patines. Ademds, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del
patin superior, por lo tanto. existe mayor deformacion por tension en los patines inferiores, Otro

factor, anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en la parte inferior.

Columnas

Enla fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de dafios en columnas:

s

Fig. 6.12 Daiios tipicos en columnas (SAC, 1994}

1.- Fracturas en el patin



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL BE ZDIF'CACIONES

2.- Desprendimiento de una seccién del patin
3.- Desgarramiento laminar del patin

4.- Pandeo del patin

El dafio identificado con el numero 1 en la fig. 6.12 consiste en pequefias grietas que se presentan
en el patin. principalmente en la union con la viga. El dafio nimero 2 es una extension del dafo
anterior. la grieta se inicia‘en la raiz de la soldadura entre los patines de la viga vy la columna v se
extiende longitudinalmente en el patin de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de
ta pérdida de la capacidad a tensién y bajo cargas adicionales pueden convertirse en dafios
mavores. El dafio nimero 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricacién del acero y

contribuve de manera directa al desprendimiento de alguna seccidn del patin.

La revisién de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la union
entre la estructura v la cimentacidn, por lo que €sta también debe revisarse. Un criterio simplista

que se sugiere para los contraventeos es revisarios como columnas.

En edificaciones a base de marcos de acero estructural se evaluaran los porcentajes de elementos
con grado de dano IV y V. y se procedera a evaluar estos grados de dafio como se indica a

continuacion:

< 10% ===> C(lasificacion A
Grado IV 10% - 30% ==> Clasificacion B
> 30% ===> (lasificacién C
< 5% ===> C(lasificacion A
Grado V 5% - 15% ===> (lasificaciéon B
> 15% ===> (lasificacion C

“n
e |
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La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de dafio en elementos de acero

estructural.

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERMINAR EL GRADO DE DANOS DE
ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL.

GRADO --ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES
I Sin defectos visibles.
11 Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen las normas para
fabricacion y montaje de estructuras de acero.
[1I Con deformaciones ligeramente superiores a las normales.
v En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna

evidencia de daftos en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible
formacidn de articulaciones plasticas.

A En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna
evidencia de dafios en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible
formacion de articulaciones plasticas.

En vigas de alma abierta que forman parte de marcos: fractura o pandeo de alguna
cuerda o montante.

En uniones viga-columna: pandeo local, fractura o alguna evidencia de daiios.
fractura de soldadura, tornillos o remaches faltantes o con algun tipo de dafio.
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo.

En las fotografias 13 a 16 se ilustran grados de dafio en elementos de acero estructural.
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-Foto 13 (Bertero et al, 1994)
Criterio V
Grieta a través de placa
base

Foto 14 (Bertero et al. 1994)
Criterio V
Fractura en contraventeos

LA



B, TIPOS DE TORNILLOS Y
CONEXIONES ATORNILLADAS

...,....:_. - \. _‘ .....
..................

@ Tornlllos A-307 0 estandar

¢ @ Tornillos A-325 y A-490 de alta
resistencia.

# CLASIFICACION DE CONEXIONES
ATORNILLADAS L A

A-::: De tipo aplastamiento: cuando existe
contacto entre las partes conectadas vy el
SUJetador

# De tipo friccidn: cuando no eX|ste contacta. -
(por el efecto de apriete del tornillo).
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# POR APLASTAMIENTO:

Esta revision se realiza
para la proteccién de las
partes conectadas, razén
por la cual el F es el
mismo sin importar el
tipo de tornillo.

F,=1.5F,=1.5(4080)=6120
kg/cm?

REVISIONES A REALIZAR:

P~ ;_.'_,‘:'4.-,‘..;__.'.:‘)-
I e
! gf(;;:.': i

g

Coat

» REVISION DEL
BLOQUE DE
CORTANTE:

Se realiza con el objeto de
evitar desgarramiento en
las partes conectadas

F, = 0.3 F, En el area neta
a cortante.

F, = 0.5F, En el area neta a
tension.



EJEMPLO No 2.3:

Calcular la capacidad a la tensién de los siguientes clementos y conectores.

/—— R127

/f_ d a”’ §5

://’1! . 93

4 lo o b +

o o \ b RN NEX

§ o o f %

% l \ \ 93
i

E U " 5 .
40 5esp@so 40
AT — \
-305X30.8(A=39.29 cm’. tw=7.16 mm )

9 TOR @ =22.2 (A-325 AL APLAST)

Tomando como base los esfuerzos permisibles siguientes; s¢ realizara la revision en ambos casos:
Fy = 0.6 Fy = 1520 kg/cm? sobre el drea total
F, = 0.5 F, = 2040 kg/cm? sobre el area neta efectiva
-Revision del area total de la canal.
Triax = 3929 x 1520 = 59721 kg = 59.7 Ton.
-Revision del area neta de la canal. ?
Calculo de anchos criticos : tor = 22.2mm ggro =24 MM gischo = 26 mm
Analizando las posibles trayectonas de falla tenemos:

Analizando la trayectoria a-bc by =30.5-2.6=27.9 cm.

52
4x59

=26.4 ¢cm

Analizando la trayectoria de-b< b, =30.5-(2x2.6)+

Analizando la trayectonia d--b-f-g :

52 52
= 30.5-3(2.6) + +

4x59 4x6

=248 cm <« rige.



Areancta = 39.29-[(3x2.6x0.72)[+(2.1x0.72) = 35.2 cm?.

Area neta efectiva = 35.2 x 0.85 = 29.9 cm?.

Toax = 29.9 x 2040 = 60996 kg ~ 61 Ton

-Revision del drea neta de la placa

bp=355-(3x26)+21=298cm « rge.
Ag=298x127=378cm?, H

Ap = Ag en placas de conexion, pero A, < 0.85 Ag
Ag+355x127=4509 cm?.

0.85 Ay =3833 cm?> Ay =378 em?.

<. el area sera de 37.8 cm2.

Toax =378 x2040 = 77112 kg = 77 Ton.

-Revision del bloque de cortante.

/,Long. a cortante

&

Proy. vertical de
L~1a long. a tension

ASANRRESLARAARNANNRANY

40 50 S0 50 S0 50 40
A A A e

P P A -1 A

Long.a cortante = 2[24-2.5x2.4]= 36

Long. a tension = 11.9 cm (sélo proy. vertical) (5.9+6.0)-2.4=9.5

Capacidad del bloque de cortante =

[(36 x 1224) + (9.5 x 2040)]0.72 = 45680 kg =~ 45.7 Ton.



-Revision del cortante en los tormillos.

F, = 1480 kg/cmz. (Tor. A-325 cortante en area roscada)

Areadetor. =22.2 mm = 3.88 emZ.

Capacidad de un tomnillo = 1480 x 3.38 =5742 kg.

Capacidad de la conexion = 5742 x 9= 51678 kg = 51.7 Ton.

-Revisién de la capacidad al aplastamiento.

Fp = 1.5 x 4080 = 6120 kg/em?.

tmin = 0.72 cm (de la canal).

Diametro tornillo = 22.2 cm

Capacidad al aplastamueric v or tomillo =2.22 x 0.72 x 6120 =9782 kg/unz.

Capacidad de la conexidén = 9 x 9782 = 88038 kg = 82.04 Ton.

Resumiendo nos encontramos con las siguientes capacidades:

Para el area total de la canal T, = 59.7 Ton.

En el rea neta efectiva de la canal Ty, = 61 Ton.
En ¢l drea neta efectiva de la placa T, = 77 Ton.
Por ¢l bloque de cortante T =‘ 45.7 Ton.

Por capacidad de los tomiflos ¥, = 51.7 Ton.

Por capacidad al aplastamiento T, = 82.04 Ton.

La capacidad maxima del conjunto sera ©:  =45.7 Ton.



ESPESOR DE ELECTRODO E60XX | ELECTRODO E-70XX

SOLDADURA
3 mm 265 kg/cm 310 kg/cm
4 mm 355 kg/em 415 kg/em
5 mm 445 kgfem 520 kg/em
6 mm 535 kg/em 625 kg/cm
8 mm 715 kg/cm 830 kg/cm
10 mm 890 kg/cm 1040 kgfcm
12 mm 1070 kg/cm 1250 kg/em
14 mm 1250 kg/cm 1455 kg/em
16 mm 1430 kg/cm 1665 kg/cm
18 mm 1605 kg/em 1875 kp/cm

TABLA 2.1

DISTANCIA MINIMA AL BORDE (mm).

DIAMETRO NOMINAL BORDES BORDES LAMINADOS DE
DEL TORNILLO (mm). 0 PLACAS, PERFILES
CIZALLADOS |
O BARRAS.
13 22 19
16 29 22
19 32 23
22 38 29
25 44 32
29 51 38
32 57 41
mas de 32 1.75 x diametro. 1 25 x diametro

TABLA S




Los esfuerzos permisibies en (Kg/cmz) de las tres clases de tornillos antes mencionados son:

CORTANTE PERMISIBLE Kg/cm*
CONEXION POR FRICCION

TORNILLO | TENSION | CONEXION |AGUJEROS | AGROS. AGROS. ALARGADOS
PERM. POR  |ESTANDAR | ALARGADOS LARGOS.
(Kg/cm?) | APLASTAM. CORTOS

CARGA CARGA
TRANSV. PARALFLA.

TORNILLO | 1410 700
A-307
TOR. A-325] 3090 1480 1200 1050 340 700
ROSCAS
DENTRO
DEL
PLANO DE
CORTE
TOR. A-325|3090 2110 1200 1050 840 ’ 700
ROSCAS
FUERA
DEL
PLANO DE
CORTE.
TOR. A-490 | 3800 1970 1480 1270 1050 910
ROSCAS
DENTRO
DEL
FLANO DE
CORTE.
TOR. A-490 | 3800 2810 1480 1270 1050 910
ROSCAS
FUERA
DEL
PLANO DE
CORTE.

TABI:A 2.3

En base a éstos esfuerzos permisibles, podriamos calcular la resistencia al cortante simpie de los
tornillos de diametros comerciales, para el caso de conexiones de tipo aplastamiento con la rosca dentro
del plano de corte, que es Ia condicién mas critica de sujecion.

Los tornillos de alta resistencia usados en conexicnes por aplastamiento pueden no ser
adecuados para compartir las cargas con las soldaduras. sin embargo, los tornillos de alta resistencia
usados en conexiones por friccién, debido a Ia rigidez de la union, pueden disefiarse para funcionar en
conjunto con las soldaduras; debe tenerse precaucién en este caso de instalar pnmero lcs tormllos. va
que si se coloca primero la soldadura. ésta puede interferir para lograr el apriete de los torniilos



RESISTENCIAS DE LOS |
CORDONES DE SOLDADURA

« Esfuerzo cortante permisible para
soldaduras de filete en el area neta
efectiva: F ., = 0.3(Resist. Nominal del
materia! de aportacion)

+ Para electrodos E-60XX Resist.=4220
kg/lem? .. Fg,. = 1265 kg/cm?:

+: Para electrodos E-70XX Resist.=4925
kg/cm? ... Fpo, = 1475 kg/cm?



LIMITES DE LAS RELACIONES ANCHO-ESPESOR DE ELEMENTOS A COMPRESION.

DESCRIPCION DEL ELEMENTO. RELACION LIMITE DE LAS RELACIONES bt
ANCHO-
ESPESOR.

COMPACTAS NO COMPACTAS.
Patincs a flexién® de vigas roladas de vt 545/ [F, 800/ [F a
perfiles I v canales. / Y / J—y
Patines a flexion de wigas soldadas de b 545/ [F 00/ /F K
perfiles | /VF 2l ” fiKe
Puntaies fonmados por dos angulos en b/ No 800/ f F
comtacto continuo o placas que sobresalgan Y
de las trabes o columnnas roladas; atiesadores
de trabes armadas.
Angulos o piacas que sobresalgan de trabes b “No '300/ f F
armadas, columnas compuestas u otros ¥
elementos a compresidn; patines de trabes
armadas suj¢los 8 compresion. -
Almas de tes di No 065 { F;,
Elementos no atiesados simplemente [V No 635/ IF
apovados a lo largo de um eje, tales como y
patines de vigas formadas por un ngulo o
angules dobles con separadores y secciones
de forma transverse! o en estrella.
Tatines de cajones cuadrados y rectangulares b/t f 2000, / F
v secciones  esuucturales huccas de 1595/ F}‘ / ’
espesores wuformes sujetas a compresion
por flexion, patnes con cubrep.acas y placas
diafragma entre lineas de sujetadores y
soldadura.
Anchos o soportados de cubreplacas it No 2655/ IF
perforadas con agujeros de acceso sucesivos. ¥
Cualquer otro clemento auesado en bit No
compresién uniforme y soportado con 2120/ fF;,
respecto a dos ejes.

h/tw
Almas a compresion por flexidn di 5370/./F
A VE
6370/ JF,

Almas con flexion y compresita drw Para f,/F,{0.16
combmados. 5370/ JF(1-274 7, 'F))

Para f,/F,)0.16

2150/ JF,
Secciones circulares huecas en compresién DA 232000/ F,
aaal v flexion, i

TABLA 3.2

a megashﬂmdasusardsﬁzemodclpaﬁancnlugardeF

b Calcular elmmdehphcamclngujaomésancho
¢ Para el disefio de secciones esbeltas que excedan el limite de las no compactas ver apéndice B5 del AIS.C.

d ver ademas 1a seccié6n F3.1.
4.05

e K. =———
¢ (hlr)o'“’

si Aft}70, deotromodo K.=1.0

46
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g) El tamaio efectivo de 12 garganta de una soldadu-
— ra de penetracion parcial es el indicado en la tabla
5.2.1.

h) Eltwamafio efectivo de ia gargania de una soldadura
acampanada, depositada entre dos barras de seccion
transversal circular, o entre una barra y una placa.
cuya cara exterior esté al nivel de la superficie de la
barra, es el indicado en la tabla 5.2.2. Para verificar
que la garganta se obtiene de una manera consistente
se obtendrin muestras de secciones transversales en
puntos determinados al azar.

Pueden utilizarse tamafios de la garganta efectiva mayo-
res que los de la tabla 5.2.2, si el fabricante demuestra
que puede oblener esas gargantas efecuvas. Para ello se
cortard la soldadura normalmente a su ¢je, en la seccidn
media vy en los extremos. y se medird la garganta. Se
preparard un ndmero de muestras suficiente para
asegurarse de gue se obtiene el tamaiio de la garganta
deseada.

5.2.5 Resistencia de disefo

La resistencia de diseio de las soldaduras es igual al menor de
los productos F_ F, vy F F.. donde F, 5 ¥ F son. respectiva-
mente. las resistencias nomunales dei metal base y del metal del

electrodo.

En la tabla 5.2.3 se proporcionan los valoresde Fp F .. Foy
demas 1informacion perunente,

L.as soldaduras utilizadas en estructuras que deban ser capaces
de soportar un nimero grande de repeticiones de carga durante
su vida dul se disefiardn tentendo en cuenta la posibilidad de
falla por fatiga.

‘ﬁ

5.2.6 Combinacion de soldaduras

Si en una junta se combinan dos o més soldaduras de u
diferentes, la resistencia de disefio de la combinscién "
deterrruna calcuiando por separado la resistencia de cady uny
de ellas, con respecto al ¢je del grupo.

5.2.7 Tamaro minimo de soldaduras de penetracion papiy

-El tamaiio efectivo mfnimo de la garganta de una soldadyr, de

penetracién parcial serd el que se indica en latabla $.2 4 3]
tamaiio de la soldadura queda determinado por la més g

de las partes unidas, pero no es necesaric que exceda del

de la pane més delgada, excepto cuando los cilculos g,
resistencia indiquen que se necesita un tamafio mayor. En eg,
caso debe tenerse especial cuidado para proporcionas un
precalentanmuento suficiente para obtener una soldadura sany

5.2.8 Soldaduras de filete

a) Tama#o minimo. Los tamafios minimos admusible
de soldaduras de filete son los que se muestran en |,
tabla 5.2.5. El amafio de la soldadura queda determy,.
nado por la mds gruesa de las partes unidas, pem g
es necesano que exceda del grueso de la parte mg
delgada. excepto cuando los cdlculos indiquen que s
necesita un tamafio mayor. En este caso debe tenerse
especial cuidado para proporcionar un precalep.
tamiento suficiente para oblener una soldadura sang

b} Tamadoc mdximo. Eltamafic miximo de las soldady.
ras de filete colocadas a jo largo de los bordes de
placas o perfiles es:

En los bordes de material de grueso menor de 6.3 mun {(1/47),
el grueso del matenal.

TABLA 5.2.3, RESISTENCIAS DE DISENO DE SOLDADURAS

TIPOS DE SOLDADURAS Y

FORMA DE TRABAJO (1} MATERIAL

FACTOR DE
RESISTENCIA F, [NOMINALF 0 Fs REQUERIDA EN LA SOLDADURA

RESISTENCIA NIVEL DE RESISTENCIA {(2)43)

SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA (4)

- Tension nommal ai irea
etectiva

Comprensién normal al

Debe usarse sotdadura
compatible con ei metal base

area efectiva Metal

0.90 F Puede usarse soldadura de
Tension o compresion Base ! resistencia igual o menor
paratela al eje de 1a gue la de ia soldadura
sotdadura compatible con el metal

base

Conante en el drea Metal Base 0.90 0.60 F,
efecliva Electrodo 0.80 0.60F

' EXX
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SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL (4)

ﬁensién normal al 4rea Metal base 0.90 F,
efectiva Electrodo 0.80 0.60 g,y
Comprensi6n normal al
drea efectiva Metal Puede usarse soldadura de
. - 0.90 resistencia tgual o menor
Tensidn o compresidn : Fy que la soldadura compatble”
paralela al eje de la base con el metal base
soldadura
Conante paralelo al eje Metal Base (6)
de ia soldadura . Electrodo .0.75 -0.60 stx

SOLDADURAS DE FILETE (4)

Conante en el 4rea

Metal base (6)

efectiva Electrodo 0.75 0.60 Fe, y Puede usarse soldudura de
resistencia 1gual 0 menor

Tension o compresién que la soldadura

paralelz al eje de la Metal Base compatible con el metal base

soldadura (5) Electrodo 0.90 F

Y

SOLDADURAS DE TAPON O DE RANURA (4)

Cortante paralelo a las
superficies de falla (en
¢l drea efectiva)

Electrodo

Meial base (6)

0.75

Puede usarse soldadura de
resistencia igual o menor
que la soldadura

0.60F compatible con el mewal base

EXX

F, — Esfuerzo de fluencia minimo especificado dei metal base.

F .— Esfuerzo minimo espectiicado de ruptura en iension del metal base.

Fu

EXX’

A e e -

— Clasiticacién gel ciectrodo (Kg/iem®).
Pura definicidn de dreas y tamaios efectivos véase 5.2.4,

Para ‘soidadura compatible con ¢) metal base” vease 5.2.2.1.

Puede utilizarve suldadura cuya resisiencia corresponda 4 yna clasificacion un mivei mas alto (700 kglcmzj Gue la soldadura companbie con el metal base.
Para los gistintos tipos de soldaayra vease 5.2.3
Las soldaduras de filete o de penetracion parcial que unen entre s efementos componenies de miembros compuestos. tales como las que unen el alma y los

pannes de las trabes drmadas, se diseiian sin tener en chenta by esfuprzos de tension o compresion, paralelos al eje de tas soldaguras, que hay en ios elementos

coneclddos.

" El diseiio del metal base yueda regido por la parte de estas Normes que €3 aplicable ¢n cada caso parncular
Cuando I2 falls sea por ruptura a lo largo de una tayectons Je conante, la resistencia de disefiv seragual o F (0.6 F YA dondeF o =075yA_es el drea

neta en cortanie (Art. 5.4).

TABLA 5.2.4

TAMANOS EFECTIVOS DE LA‘GARCANT A

DE SOLDADURAS DE PENETRACION-PARCIAL

Espesor de la mds gruesa

de las partes unidas
(mm)

Tamaio efectivo minimo

de la garganta
(mm)

Haswa 6.3, inclusive
Mids de 6.3 hasta 2.7
Mds de 12.7 hasta 19.]
Mids de 19.] hasta 38.1
Mais de 38.] hasta 57
Mads de 57 hasta 152
Mas de 152

1
1

32

48
6.3
7.9
9.5
2.7
59

TABLA 5.1.5
TAMANOS MINIMOS DE SOLDADURAS DE FILETE

Espesor de la mas gruesa " Tamafio * mimmo
de las partes unidas del filcte
(mm) {rmum)
Hasta 6.3, inciusive 32
Mads de 6.3 hasta 12.7 4.8
Maids de }2.7 hasia 9.} 6.3
Mis de 19.1 ' : 7.9

! Dimension de la pierna del filete de soldadura.



97 de tebrero de 1995

GACETA OFICIAL DEL DISTRITO FEDERAL |

TABLA 5.3.1
TENSION MINIMA EN TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA (TON)
Didmetro del tomillo Tomillos Tomillos
mm {Pulg.) A325 A490
1270172} 5.4 6.8
5.9 (5/8) 8.6 10.9
19.1 (3/%) 12,3 15.9
22.2(7/8) 17.7 222
2541y 231 29.0
28.6 (1 1/8) 25.4 36.3
31.8(1 1/4) 322 46.3
31.9(1 8) 38.6 549
IR ()12 46.7 67.1

e

5.3 Tornillus, barras roscadas y remaches

Esta seccién se refiere al disefio de tomillos, barras roscadas y
remaches. utihizados como conectores.

5.3.1 Tornillos de alta resistencia
Los toraiilos de alta resistencia que se consideran aquf deben
saustucer losrequisitos de algunade las clusificaciones ASTM-

A325 0 ASTM-A490,

Todus los tormllos A325 o A490 deben apretarse hasta que

haya en eilos una tension no menor que fa indicada en lata
5.3.1. El apriete puede hacerse con el métndo de la vuetta d
tuerca, por medio de un indicador directo de tensiin o utiliz
do llaves adecuadamente calibradas.

5.3.2 Areu resisiente efectiva al uplustumiento

El drea resistente efectiva al aplustamiento de tornillos. bar
roscadas y remaches se calcula multiplicando su didmetro
la longitud de aplastamiento. que es el grueso de la placaen
que estdn colocados. Si los remaches o tornillos son de cabe
embutida, para caicular la longitud de aplastamiento se resta
mitad de la profundidad de la cabeza.

5.3.3 Resistencia de disefin en tension o cortante

La resistencia de disefio de tommiilos y barras roscadas es igt
al producto del factor de resistencia F, por el drea nominal
1a seccidn transversal de la parte del vistago no roscada y p
la resistencia nominat que corresponde a esa parte del vistag
Los factores de resistencia y las resistencias nominales se d
en la tabla 5.3.2. Los tornillos de alta resistencia que trabaj
en tension directa se dimensionaran de manera que su resiste
cia requenda media, calculada tomando como base el ir
nomunal de] tornillo y sin considerar las tensiones producid
al apretario, no exceda la resistencia de disedo La fuer
aplicada en el toriilo serd la suma de la producida por |
cargas externas tactonzadas mds las tensiones que paed
resultar de la accion de palanca ocasionada por la deformaci
de las panies conectadas.

TABLA 5.3.2 RESISTENCIA DE DISENO DE REMACHES. TORNILLOS Y BARRAS ROSCADAS

Resistencia en tension Resistencia al cortante
Elementos de unidn ' en conexiones por aplastamiento
Factor Resistencia Factor Resistencia

de resistencia, Fu

nominal. kg/cm®

nominal. kg/em?

-

de resistencia. FR

Tornillos A307

Tormillos A325, cuando la rosca
no esta fuera de jos planos de corte

Torillos A325, cuando la rosca es-
té fuera de los planos de cone

Torntlios A490, cuando ia rosca no
esta fuera de los planos de corte

Tornillos A490, cuando ka rosca es- 0.75

té fuera de los planos de cone

31600 0.60 19003Y
6330 38001%
6330 5060
7900 3750

0.65
7900 6330

Partes roscadas, cuando ia rosca no
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et 2t g S ek e !

)

esté fuera de los planos de cone 0.75 Fy" 0.45 Fy
) i
Partes roscadas, cuando la rosca es- i

14 fucra de los planos de corte 0.75 FulV 0.60 Fy
——
Remaches A502, grado 1. colocados |
en caliente 3160 2530 '
—_—

Remaches AS02, grados 2 y 3, coio-

cados en caliente 4200 3380%

—

"' Carga esttica Gnicamente.

' Se permite que ka rosca esté en los planos de cone

" Cuando pasa umir miembros en tension s€ eMpicen conexiones por Aplastamienta con tomillos o remaches colocados en una longtud, medida P"'llehmm
a la direccitn de la tuerza. mayor que 125 em, los valores tabulados se reducirin en 20 por cxento.
La nomencidtura utihizada para designar a fos tormilios y remaches es de A.S.T.M.

TABLA 5§.3.3 5.3.4 Resistencia de disefio en juntas que rrabajan por friccigy
RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE, La resistencia de discfio de un tornillo de una junta que no dep,
EN KG/CM?, DE TORNILLOS EN CONEXIONES deslizar bayo cargas de trabajo es igual al productodel facior g,
ENLASQUEELDESLIZAMIENTOES CRITICO resistencia F, = 1.0 por la resistencia nominal al cortante dag,
enlatabla 5.3.3, en kg/cm?. y por el 4rea nominal de la parie ng
Resistencia nominal al conante roscada del vdstago dei tornillo. La resistencia de disefo depe
ser igual o mayor que el efecto maximo producido por 1y
Agujeros cargas de servicio.
sobredimensionados Agujeros

Tipo Agujeros y alargados alargados Otros elementos componentes de estas juntas se dimensionariy
de tornullo  estdndar cortos’ largos' baio cargas de disefio, siguiendo las recomendaciones aplic,.
bles. Cuando se usen agujeros sobredimensionados o alarg,.
dos, la conexidn debe satisfacer también los requisitos de|

A325 1230 1050 80 inciso 5.3.7.
A490 1550 1340 1HO Cuando un tornillo de una conexién que no debe deslizar bajo
; cargas de trabajo estd someudo a una fuerza de tensifn de
disefio Tu, la resistencia nomunal al cortante defatabla§5.3.3 ¢
* Para limitaciones en ¢l uso de agujeros sobredimensionados y multiplica por un factor de reduccién igual a (1 - T /T, ). donde

alargados véase la sec. 5.3.7.

ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, f, PARA TORNILLOS
O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KG/CM?)

Tb es la fuerza de pretension especificada (ver tabla 5.3.1},

- “TABLA'53.4

DESCRIPCION DE LOS
ELEMENTOS DE UNION

LAS ROSCA NO ESTA FUERA DE LA ROSCA ESTA FUERA DE
[.OS PLANOS DE CORTE .LOS PLANOS DE CORTE

TORNILLOS A307

2740- 131 <2110

5980 - 1.8 'f, S 4780 : 5980- 1.4 £ £4780

MAYOR QUE 38.1 MM (1 1129

TORNILLOS A325
TORNILLOS A490 7450- 1.8 f <4780 7450 - 1.4 4780
. PARTES ROSCADAS.
TORNILLOS A449% CON DIAMETRO 073F - 1.8 f SO36F, CQ73F -14f SOS6F

REMACHES AS02, GRADO |

3090 - 1.3 f, <2390

REMACHES A502. GRADO 2

4150- 1.3 f, 53160
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1650/ /F,” 0 45 cm cuando estdn en tresbolilio; estas
separaciones pueden aumentarse en 25 por ciento cuando la
placa o perfil es interior. En los extremos. la separacién no
debe exceder de cuatro veces el diametro del remache o
tomillo, en una longitud igual a 1.5 veces ¢l ancho total del

micmbro.

La separacion entre remaches ¢ tomiilos colocados normal-
mente 2 la direccion de las fuerzas de compresion no debe ser

mayor de 32 veces el grueso de la placa mas delgada.

En miembros en tension, la separacién maximaentre remaches
o Lormllos ‘medida en la direcci6n de las fuerzas, no excederd
de 60 cm, excepto cuando se dermuestre qus una separacion
mayor no afecta el comportamiento sausfactorio del miembro.

l?"’r es el esfuerzo de fiuencia minimo garantizado del matenal
de la placa o perfil.

TABLA §5.3.7
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DE UN AGUJERO
ESTANDAR ‘" AL BORDE DE LA PARTE COI\ECTADA

DIAMETRO NOMINAL DEL BORDES CORTADOS | BORDES LAMINADOS DE PERFILES. PLACAS O
REMACHE O TORNILLO CON CIZALLA SOLERAS O BORDES CORTADDS CON SOPLETE®
MM PULG MM PULG . MM PULG
127 - 172 22 718 19.1 34 e
159 5/8 28.6 1-1/8 2.2 7/8
19.1 34 318 i-1/4 "254 . T
2122 778 38.1 1-12(3) T28.6 1-1/8°
254 ! 44.5 1-3/4 (3) 318 i-1/4
28.6 1-1/8 50.8 2 38.1 1-1/2
31.8 1-1/4 57.2 2-1/4 413 1-5/8 i
MAS DE31.8 MASDE I-1/4 1.75 x DIAMETRO 1.25 X’DIAMETRO

! Para agujeros sobredimensionados o alargados los valores de esta tabla se incrementaran en las cantidades C, dadas en la tabla

538

>' Todas las distancias al borde de esta columna pueden reducirse en 3 mm ( 1/8") cuando el agujcro estd en un punto en el que
los esfuerzos no exceden del 25% del esfuerzo maximo permusible en el elemento.
4 Pueden reducirse a 31.8 mm (1 1/4"} en los extremos de dngulos de conexion de vigas.

TABLA 5.3.8
VALORES DEL INCREMENTO DE DISTANCIA AL BORDE C,

- e . .

DIAMETRO NOMINAL AGUJEROS AGUJEROS ALARGADOS

DEL TORNILLO.d. | SOBREDIMENSIONADOS PERPENDICUL ARES AL BORDE

CORTOS LaRGOs (1) | PARALELOS AL BORDE

MM PULG MM PULG ‘MM PULG
<222 <7 1.5 16 32 178

5.4 | 32 18 12 /8 0.75d 0
> 286 =[-8 32 1/8 4.8 I/16

1) Cuando la longitud del agujero es menor que la mdximi permisible (vertabla 5.3.5 ). C, puede disminuinse en la mitad de la difcrencia entre

ta lengitud mixima permisible y fa longuud real del aguzero.
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Ejempio  Determinar la carga uniformemente: repartida que resiste en condiciones adecuadas de
trabajo. un perfil IFR, IR 0 W 305 x 32.8 {12 « 22) NCM-B-254 & ASTM A36 (F, = 2 330 igeem’ )
utiizado como viga libremente apoyada de 6 m de claro, soportada lateralmente en foda su longitud
mediante un Sistema de piso estructural compuesto aceroconcrelo, tipo Galvadeck 25. Utilizar ias
Especificaciones AISC-ASD-18€9 y las Normas NTC-1595 considerando que la viga forma parte de
una construccidon det grupo B. No lomar en cuenta el efecto del sistema de piso {secadn compuesta).

Spme PR T §ow

13212 0 .22

Solucidn: . . . Tane ame - - Zene PP g . i
Especificaciones AlSC-ASD-1889 /474 L% /;.-7»4’ . -
1 Momento flexionante maximo ’
’ wil?
M= —
8
2 Momento flexionante resistente . )
-"JR = Fb Sx

donde;

Fy es el esfuerzo de flexion permisible v S,, el madulo de seccidn elastico.de la secaon transversal,db(/efé‘
referide al eje de"mayor momenta de inercia (eje x-x).

5 _{0.60/; [ Facaion 0 MM
L=

0.66 F, (seccion compacta)

-

3. Ciiteno de seccion compacta a

De acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, para que un miembro de seccidn transversal i,
sea considerado compacto, debe cumplir los sigutentes requisitos:

3.1 Los patines estan urudos con &l aima o almas en forma continua.

3 2 La reiacidn ancho/espesor de los slementos no atiesadeos del patin en compresion. no es mayor de
345

/E’spedﬁcaciones AlSC-ASD-1989
(<2

de acuerdo con la Tabla BS.1 Relaciones anchefgruesc para elementos en compresion,

= 10.8

£ 4
i I

v —
ry
33 La relacidn peralte/grueso det alma no excede el valor corespondiente, que se determing con las
ecuaciones de la Tabla Bs.vz’spec:ﬁcaciones AISC-ASD-1988.
&



4J\/fR 4)(.268
P = = = {789 Ton
L 0]

) La carga concentrada que se le puede aplicar a la viga sotdada del gjemplo es 17.9 Ton.

+MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctar Soto Rodriguez '



Ejemplo .Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-1589 la carga permisible que puede soportar una.viga armada

hecha con tres ptacas soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A38) de F,=2 530 kg/cm®, libremente apoyada de 6 m
de ciaro, La viga esta soportada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro

Pk _—
n I, |
i Perfil 1 spldade
- Diagrama de mormentos {lexionantes aimensionas, mm
SOLUCION
’ 4 .
Caracteristicas geométricas de la seccién transversal - e
30x1.27* © 4| 095x37.467 - :
[, =2 = - 30127 %9365 |- ————————=32 747 e’
12 d i2
/. 32747
S, = —— = —— = [63Tom
d. 2 J072
2. Diseno por flexion.
La condicion que debe cumplirse es la siguiente:
fl‘l.HLY - F"’
A\"[mn.\' PL . ' -
j = = — = Fb "“'fmnr=5|]1b
S, A
Es dear:

- 4-'\Ifma.\' P ‘ert Fﬁ . o -"'[R

B L L

Verificacién de si el miembro es compacto y esta contraventeado adecuadamente,

a). Los patines estan unidos con el alma, mediante scldadura continua de filete.

b). Las relaciones ancho-grueso de 05 elemenos que componen la seccidn transversal del miembro no deben

exceder las relaciones ancho-gruese de la Tabla B.S. 1., Especificaciones AISC-ASD-188%, comrespondientes a
secciones compactas.

Y
l_____lr:l - pannes:
T

£75 & 30 b 343 343

i w0 L - =118 < = = = = 108

> X 2, 2x127 : F, 2330

4 alma
A

Jb

FeoZucignrer 2 ST

*MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Sote Rodriguez



dw 40 Y b 3370 3370 107
—_— = — = 2] & —= = = [07
ta 0.95 t JF, 2330

¢) Lalongitud no soportada lateralmente del patin en compresion, L,=300 cm no debe exceder ei valor de L, es deci”

Ly £ L.
6408, 640 x50
= 381 em

L. = = =3
JEy 2530

1410000 1410 000 .
L. = = - =33l cm
@/ dppF, {40/ 30%127)2 350

Rige el valor menor, L,=387 cm.

Esfuerzo de flexion permisible, Fy,

Como b, / 2¢, €s mayor que 343 \/F‘ pero menor gue 800\E el alma es compacta y Ly, < L&l esfuerzo de flexidn

permisible 7, se-caftula con ia-ecuacion (Fi<4yee las Sspecificaciones AISC-ASD-188%

L by [Fel
Fo = F,[079-0.00024—— — . (F1-4)
’ 2t ¥ Re - .
dende:
k A i/ 70
o = ——— & hit, >
‘ (hit, °%
En caso contranio: K. =10
En este ejemplor
.0
Al = — =421 <70
095 -
+4.03
= e = (72
(42.1)046
Luego:
B . _ |2330 .
% = 23501070-000024% 118 j—— | = { Gi8 kg~ onr
Vo072

Momento resistente
My=FyS8:=163841637x]0°=268 Tm
Carga permisible total N
PL

."\’[mm = - = .‘»f
4 R

«MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Sote Rodriguez



1.2 Coeficientes numericos:
c;=070, ¢c:=0.60yc;=0.20

Maodulo de elasticidad del concreto:
E.=w'’ (0 vrenlplity f'c en ksi.

donde

w peso volumétnco del concreto = 1 800 kg/rn3 (100 /Ib/fta)
E =100°Y554705=131320kg s em” ,
Fry 52 530 + 0.7 (4 200)-{31.8/155.5) + 0.6 (250)(2 838/155.5) =5 870 koo’ O
En=2039 x10° + 0.2 (131 520) (2 838/155.5) = 2 519 070 kg/ern’®

Resistencia de Diseno
Se determina con las férmulas £E2-1a E2-4 con Ag = A;, 7, 1y, 2 0.3 Cpew, By = Fymy E= B 6; =
0 85 ' '

m=0.3x55=165>r,=154¢cm

rm=03x55=165>r,=63cm - r=165cm -

-

2.1 Calcuio del parametro de esbeltez de la coiumna A

kL [R w00 [5870 057
== T = H =5/
Vi, 165z V2519070

5
BT

2.2 Esfuerzo critico

Como ). = 0.837 < 1.5, se utiliza la formula {(E2-2) para determinar el esfuerzo critice F;

A0
Fcrz(oﬁjS' )me

F. = (0.6580 7 }5 870 = 5 543 kg/orm?

P Pn = he Ag For = 0z Ac Fer
0.85x 155.5 » 5 543 x 107 = 732.8 Ton
_ #: P = 733 Ton
3} Normas NTC-1995;
3.1 Module de elasticidad del concreto E,
Concreto clase |



A -,
Fo =F 4o F —+c.f, — (386.1)
ey T 4

-

31.8 2838
fo=2330+07 %4 200 +06x07x230

135.3 1353

R. se determina con las ecuaciones 3.2.1 a 3.2.5 con A4 =

= 5327 kgiem®

A_-, FR=O.85, Q=1 O, =, Fy:':rny Y
E=Em, con n=14 (véase inciso 3.2.2.1). )

3 4 Calculo del parametro de esbeliez A

KL LA, 400 5321
P V2TE, 1651 = x2847 000
3 - F" : -
wT AR i e Ay (3.2.1)
. [[—/.' ~0.i5 ]

3320%133.3%0.85x107 -
R, = ; =6832 ton -

[1-0534° 015731

FyAFR=5321x155.5 085 x 10 = 703.3 ton > 683.2

La reistencia de disefic de la columna es

R.=683.2Ton
Resultados
S Especificacion . |- -Capacidad (Ton) .
AISC-ASD-1989 P= 500 7
AISC-LRFD-1983 $. Pn =733
NTC-1885 R, = 683.2

El pnmer metodo de disefio proporciona resistencia de “trabapo” y los otros dos

., resistencias
“Ultimas”



propiedades rmodificadas Fmy ¥ Em

IR
Env=Fv+CIF'w_r +qu‘1 “ (12-1)
t T T A
[0
£, =E .—cjs{'—* (12-2)
4, -
Er las ecuaciones antenores,
Foy valor medificado del esfuerzo de fluencia que se utihiza en el calculo de la resistencia
de la columna compuesta, kg/cm’ ,
Fy esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero del perfil, kg!cm2
Fr esfuerzo de fluencia minimo especificado de las barras de refuerzo icngiudinal, kg;’cm2
Ar area de las barras de refuerzo longitudinales; cm® .
As area e acero, cm® )
Ac area de concreto, cm®
e resistencia especificada del concreto en compresion, kg/em?

¢y, €2 £3 coeficientes numéricos; para perfiles ahogados en concreto, ¢, = 0.7 =08y ;= 0.2

Module de etasticidad del concreto

E.=w'’ [r wenio/ty /7 en ksi

donde:

v pesc volumeétnco del concreto = 7 600 kg/m’ (100 Ib/)

£, =100""35%70.3 = 137 520 kg/ent’

luego :

Fomy = 2 530 + 0.7 (4 200) (31.8/155,5) + 0.6 (250) (2 838/155.5)~ 5 870 kg/erm®
En=2.039x10° + 0.2 (131. 520) (2 838/155.5) = 2 519 070 kg/om’

Resistencia de Diseflo

Se determina con ias férmulas E2-1 a £E2-4 con Ag=Aafm 2 0.3 dhen Fy = Fym Y E = Ep, 8:=0.85.
Im=03x585=165>n=154¢cm

fm =03 x55=165>r,=63cm. r=165cm

1.1 Calcuio del parametro de esbeltez de la columna &

— = 037

KL IT. 200 [ 3870
VE, 165z V2519070

1.2 Esfuerzo critico

Como 2 =0.37 < 1.5 se utiliza la ecuacion {£2-2) para determinar el esfuerzo critico Fe,.



Fer= [ 0.655% JF,,,,,
={0636"7" |5 670 = 5 543 ke
O Pn = 0 Ag For = 0. Ag Fog 0.85x 155.5x 5543x 107 = 732 8 ton
ge Pn =733 Ton
2) Especificaciones AISC-ASD-1989:~
Esfuerzo de compresién axial permisible
F. se determina con las ecuaciones (E2-1) 6 (E2-2), con Fy = Fpy, E=EL Y r =1y

Coefictente de pandeo y relaciones de esbeltez:

[27°E, |227x2 319 070 .
- CL-__ = =92
: < o\ F, 5870
XL 40
SRR Y
T, 163

Como KL/r = 24.2 < C. = 92, se utlliza la ecuacion (E2-1).
‘ 71 ’ 24.2):]
j(BLI) 2 s
20 |7 2x92° |
5OSRLIF) (KLir) 5 3x242 247
38%92  §xur

5008, sC; _
P=FA=3214%x1555%x107" = 4998 Ton = 500 Ton |
P =500 Ten
3) Normas NTC-19585
3.1 Module de elasticidad del concreto E.
Concrefo clase |
E, =14 000,Jf]= 14000 250 = 221 360 kgfom®
3.2 Propiedades modificadas Fa, ¥ Ex

Los coeficientes numericos ¢,, ¢, ¥ ¢3 son los mismos de las Especificaciones AISC-LRFD-1993 .,
3.3 Resistencia de diseno R

A, _
P A (3.6.2)

2858 |

133

[
£, =2039x10°+02x221 3 2]

L

J 2 847 000 kg/em®

l_n

Estas especificaciones no incluyen el disefio de columnas compuestas acerc y congreto.

Para determinar |a capacidad de carga axial en condiciones de trabajo de ia columna compuesta, se aplicard el mismo
procecimiente gue el de las normas AISC-LRFD-1953



Luego:
#Py= dAF o= 0.85x94.84x 1 651x107= 133 Ton

‘Método il
Se utiiza la tabla 3-38, M-AISC-LRFD-1993-VI, pag. 8-147, Esfuerzos de disefo para mxémbros
en compresién de acero con asfuerzo de fluencia especificado F, = 36 Ksi = 2 530 .kg/cmz y
&6.=0.85,

Para (KL/r), = 90 . $F. = 19.98 Ksi = 1 405 kg/em®

Luego. _ )

0P = phgl Fop)= §4.84x7 405x707= 133 Ton o :

Metodo fil: )

Se ulilizan las tablas de columnas de la Parte 3, M-AISC-LRFD-1983-V1. La resisténc:’a de diseno
en compresion de los perfiles de 205 mm (12 pulg.) se encuentra en la pag. 3-24 v 3-25 Estas
tablas proporcionan los valcres de gP,, en funcidn de la longitud efectiva KL y del esfuerze de

fluencia especificado F, De la pag. 3-25,

Para el perfil W12x50 (305x74.5), conn (KL), = 15 .= 457 cm > 450 cm, ¢P, = 289 Kips= 131.2T

NOTAS: .

1. Para usar directamente ias tablas de columnas, debe entrarse con la relacion de esbellez
maxima, que no siempre corresponde al pandeo alrededor del eje de menor meimento de
inercia (eje y).

2. Las tablas de columnas no inciuyen todos Jo;iéerﬂfes faminados Estas ayudas de disefic

solamente contienen los perfiles tipo W ulilizados comunmente como columnas.



Ejemnpio MC-5 .Caicular, de acuerdo con tas Especificacicnes AISC-ASD-188¢, AISC-LRFD-1983
y norimas NTC-1895, |la capacidad de carga axial y las resistencias de disenio de ung columna
compuesta, cuadrada, de £5 cm de ladoe, longitud efectiva igual a 4 0 m, con un perfil IPR, IR o W
356x122.1 (14x82). Utilizar concreto £,=250 kg/cm? (f:=3.5 ksi), de peso volumétrico 1 800 kg/m®
(100 Ibffts)" fabncado de acuerdo con la ncrma ASTM C33; cuando se utilicen las Normas NTC-
1995, el concreto sera clase | y el acero de refuerzo f;=4 200 kg/cm2 {f,—=80kst); acero estructural
NOM-B-254 (ASTM A36). El refuerzo longrtudinal consiste en 4 barras No. 10, y los esinbos son
barras del No 3 & 35 cm centro a centro {c.ac.). En este gjemplo no se disefan las bamras
iongitudinales ni 105 estribos de la columna.

i .l.—l =7%.

. v, s uc:l-r- e——— Y. 4 -
{ [I m:-'-’i“-”éﬂﬁ M ! "
ol v e . I
I'II-" Ten ‘! | ”! 1 L o= 1835
IR A g P SR | DERPE
SR e R
Aoy B I s s
l'l i s -! : tyy =15 | Ty .
=, gl
.i':"—a_,—"—’ e 1 : ; _

1 e T b e el
E l TTe =257 !

5350

Seritl 1PR, IR & W 356x122.% (14XED)

Columna compuesta del ejemplo MC-5

SOLUCION:
1) Especificaciones AISC-LRFD-1993: N
£l concreto que recubre el perfil de acero esla reforzado con estribos y barras lengitudinales. El
area de ia seccion transversal de cada una de las barra que forman los refuerzos, loengliudinal y
transversal, no es menor de 0.09 cm? por cada 5 cm de separacion entre barras.

A e = 0.09x43/5 = 0.77 cm”
Laé barras de 32 mm, utilizadas para el refuerzo longitudinal de la columna, tienen un area de
7.94 cm® No es necesaroo que ias barras longitudinales cumplan el requisito de cue la separacion
entre ellas no exceda de 2/3 de la dimension menor de ia columna.El recubrimiento del refuerzo
es, cuando menos, de 40 mm, medidos al borde extenor de las barras colocadas por fuerag
Area ictal del refuerzo longitudinal A, = 4 barras Ne. 10 = 47.84=31.8 cm?
Area total de la columna = 55x35 = 3 025 cm®
Porcentaje de las barras de acero longitudinal; 31.8/3025 = 0.0105=1 1%
Porcentaje del perfil de acerc = (155.5/ 3 025) x100 = 5 1% > 4% correcto
Area neta de concreto = 3 025 - 155.5 - 21.8 = 2 838 cm*

1 i’ = 16 kg/m?®



. KL
Como la mayor relacidn de esbeltez (-—-—J =97 es menor que C., el esfuerzo de compresién permisibie
r
ig

F, se determina con la ecuacién (E2:4 ) de la Especificaciones AISC-ASD-1889, o su valor se encuentra
en las ayudas de disefo, M-DEM-VI § M-IMCA-VII.
F. =108 kgiem®
6.5. Carga permisible
PaFyd X 107 =108] X 14.8 X10% = 16 ton>> 9.8 Tor
6.6. Cuerda infencr _
La cuerda inferior esta formada por dos perfiles PER, FTR o CR mm 38 x 2.8 (1.5 x 0.11 B-géfé). con las

dimensiones siguientes: . .

——
- . f— ' . fr———-\‘ s i-
I B "';;:5'“ R 5
- i mdeees - e —
EL—““ : ‘ :
e | ——
La ¢condicion que se debe cumplir es la siguiente: e C =

Pr > F (fuer-a en la cuerda inferior)

f<F
fR—sGéF =2 110 kg/cm’
o S08F, =2 kg/cm

Py=06F,A>F=104Ton _
Pr=06x748x35]5x10"=158>F =104 Ton Sobrado

6.7.- Diagonales. ’

Las diagonales son perfiles PER, PT u OR 51 x 2.8 (2 x 0.118). Por facilidad de fabricacidn todas las

diagonales son iguales \la fuerza maxima en condiciones de trabajo de estcs elementos es de 4 074 kg

(compresién) Sus propiedades para disefio son: 4 =3 /7 cm’, r =/.93 cm,

Longitud
L=y2=141m
Relacidon de esbeitez:
KL _rx141 73
r ]
F,= 1432 kglem® —

sl
P=F,dxi07°=1432 %511 x10° =73%% 407  Sobrado

Se acepta el perfil propuesto para todas las diagonales de la armadura

5.8 - Mentantes

La armadura tiene tunicamente dos montantes, se utilizan perfiles iguales que los de las diagonales. Sus
longitudes son iguales al peralte de la armadura. j

T

PER.PTR uQR 51x2 3 mm (2:0
AcOlaciones <n nun



Ejemplo c¢5 Determinar, con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, mediante tres metodos
diferentes, |a resistencia de disefic en compresion de una columna IPR, IR 6 W 305x74.5 (12x50),
de 4.5 m de longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM AZ8). La columna esta articulada en ios dos
extremos y no tiene ningUn soporte lateral a lo largo de ella

i:

Lo

A

o
ol
|
e A =.94.84 o
1 o .
| : = 13.18 cm
' ‘“ _=80cm
l'l L f !
i i NG )
: Acotaciones en mm FPropiedades de disefio
i 1 . . . .

— -

Coiumna IPR, IR o W del efemplo -

SOLUCION:
Método I.

Se utilizan las ecuaciones del Capitulc E, Especificaciones AISC-LRFD-1893. La relacion de

esbeliez de la columna, es:
(KL)x =(KL), = 450 cm
KLY 430 L) _ 430
[——5] s _ (ﬁj =222 ono

1316 r S

-
v

Rige el pandeo alrededor del eje de menor resistencia

No era realmente necesario calcular (KLA),, puestc que (Ki), = (KL),, por lo tanto nge el radio r,
qQue es Menor gue 7.

Calculo de ». {parametro de esbeliez de la columna)

— gyl
2.039%10% x

Como 4. = 1.07 es menor que 195, |la columna se encuentra en el intervalo de comportamiento
inelastico, y el esfuerzo critico F¢, se determina con la ecuacién (E2-2}.
Fer= (0.658™ ) F, (E2-2)
For=0.658" x 2530 = 1 651 keyern®

+ MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



Ef tramo critico en el '5-7 {y el simétrico 7-9) en el que P=9 792 kg = 9.8 ton. {compresién); los perfiles de

las cuerdas estan unidos entre sl en Jos nudos.

I -1 —
et I | l, 3
X S S
e i ; :
G ' 2 L. A '
‘ : A= F40cm Il.[ i L ] 1= /48w’
| r= 244 cm — <. -y
Sl ] i r.= 244 cm
i_-mrw“—
et Lot B A L P/ S XL "..'5“"' e
- -
- & ST ’

B =

Propiedades geométricas del perfil armado. de ia cuerda supenor.

A=2x 740=148cm re=244em

r, = Jr;" e 3 22 (2544 3075) =621 em
§.2.- Calculo de las relaciones de esbeltez. . .
Los nudos 1,7 y 13 estan impedidos de desplazarse lateralmente. Los perfiles de ia cuerda superior estan
_unidos entre si en todos los nudos y en los puntos medios-de los tableros de la armadura, Se tomara el

factor de longitud efectiva X = 1, correspondiente’a barras articuladas en ambos extremcs.

KL 1x200 KLY 1x600 KL 1% 100
= = 82 ) = =97 —_ = =41
: 2.44 r o/, 621 £/, 2.44
La relacién de esbeltez critica es . &J = 97
T
¥

6 3.- Revision de la relacidén ancho grueso.

2(2009=33-7 b 635-3x032

TN ET !
¢ JF : 0318 17337

El pandeo local no &3 critico.

6 4 - Obtencidn del esfuerzo de compresién axial permisibte, F,.

22°E 277 = 2.039410° ,
C = = = /07 (acero NOM-B-189 0 ASTM AS00, Fy = 3515 kg/cm®)

3343



PER.PTR u OR 51x2 § mm (2x0.11 pulg)

ALQraciones en mm

Relaciones de esbeltez

KL 1x]100 .
—= =52 Fa= 1690 kgilem®
o 193

JG:'.

Fuerza permisible

- -

iy el
Po=F,A=1690x351]x10-3=86f>R, =235 oA (reaccién en apcyos)

7. Determinacién del peso de ta armadura,’
Cuerda superior(CS) = /2 x2 x5.84 = 14016 kg
Cuerda infenor (C) =12 x 2 x2.95= 7080

Diagonales (D) =12 x /4] x4 0= 67.68
Montantes (M) =2 x! x4 = 800 ;
286.64 kg

En e! catalogo PER- Hylsa se indica un peso total de la armadura de 288 &g
8.- Peso de la armadura por metro cuadrado (P/ M)

5

p== =24kg/ m
{2

288 +

P= =4 kg/
i2x6

En el analisis de cargas se estimd un peso propto de la armadura de 25 kg/m?. En las ayudas de disefio
del M-DEM-VIi, se presenta la solucion de armaduras horizontales de cuerdas paraielas tipo Hylsa, para
diferentes claros En este ejemplo se han revisado perfiles determinados para una carga mayor, come es
ldgico, estan sobrados.

No se tomd en cuenta el peso de |a soldadura, 2 cual se puede tomar conservaderamente igual al 3% del peso total de fa
armadura



ioC
|\/\ /5}\ \ / N|
|
'l'a".o -
reoo AR ™ diveg g5, ¥ ’uq_., *;E\‘
-=n.'ii (R MP Okb__& meQW
\ ‘-“Sﬂ‘-t-{t Q{A Gt v Comditays ] ;
P‘:'rr talon Cousier, aror Tedery Loy,
1 g, *a..{_,,w_w)/
700;‘-"-“—5
GINE RADG N

CORANTE aJt:..r_';c SCR TABZAS TCMEENTIAZAS !
e
- e o - - = COATANTD CESIO0 A A ZADDA UMIFIRWMENENTE ‘
REs er"l"A(ﬁ‘ = 3O ;’ -/

;j gyt ol /wf'a.- ‘_‘/M.“, PIRTTY

1)

A

B 1. T - T .
e an =;;-:5—= 14;7‘
o |
12 7880 | Y4074
73 2 880 A 074
34 1728 + 2 444
a5 1728 2 444
5.6 576 T +815
67 576 815

§ = 45° sen 45° =0.707
- El signo negativo indica compresian.

+ £l signo pasitivo significa tension

e

5.2, Fuerzas maximas en las cuerdas

Barra 5-7. Ei momente maximo ocutre €n el punto 7, centro del claro de la armadura y su valor s,

wi’
Mpe = (3436 - 576)6 -1 132(4=2) = 10 368 kg - m =——=10 368 kg /m
8

Momento flexicnante en el punto 6.

M=(3436-576)5-F152(3+]) = 9/92fcg m
Cuerda superior {barra 5-7) B



Cuerda infencr {barra 6-8)

M 10 368

Rewvisiéon de los perfiles de las barras.

En el catalogo PER-Hylsa, pagina 11, se indica la sclucién de la armadura igual a ésta, con una carga
uniforme ae 700 kg/m, cuerda superior, cuerda inferior, diagonales y montantes, para las longitudes de
pandeo de la cuerda superior de L/2 y L/3 (6 y 4 m, respectivamente). Para esta armadura se indica un
pesc de 288 kg {23.98 kg/m). De acuerdo con el analisis de cargas efectuado ai principio del ejemplo, la .

carga uniformemente repartida es w = 576 kg/m y el peso supuesto de la armadura es 25 kg/m®. En la

tabla siguiente se indican los perfiles Hylsa de la armadura del ejemplo.

Ccs G D - eM
Tamano x ‘ ’;gr}a{naﬁo X Tamano x ”Tamaﬂc X espesor” |
~—"espescr - es-pesor espesor
mmx| nxin |mmx]|inxin | mmx|inxin mmx-mm inxin
mm mm mm
64x3.2(2.5x0.1 [38x2. {1.5x0.1 |51x2.8|2x0.1 51x2.8 2x0.11B
25B 8 1B 1B
| |

B as el color de identificacién dei perfil; en este caso todos son blances, .

6 1.- Cuerda superior.

La cuerda superior esta formada por dos perfiles’ PER, PTR u OR 64 x 3.2 mm (2.5 x O.125-puig.). con las
dimensicnes y propiedades geométrnicas que se dan adelante. Deben analizarse tres posibilidades de

pandeo, para determinar cudl es la critica, en dos interviene la seccién completa

perfiles PER, PTR U OR, y en |la segunda uno sélo de eilos.

Pandec alrededor del eje x de |a seccion completa

pandeao alrededor del eje y de la seccion completa

pandeo alrededor del eje y de un sélo tubo

Las tres longitudes libres de pandeo corresponden

armadura, fa separacidn entre secciones scportadas lateralmente y la distancia entre puntos de unién de

los tubos que forman las cuerdas de fa armadura.

L=2.0m.
L=6.0m
L=10m

. respectivamente, a la distancia enire nudos de la

, formada por los des

En el catalcgo Hylsa estan tabulados los radios de giro de un solo tubo alrededor de los ejT:—:s XYY
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Ejemplo _Revisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas tipo Hylsa (armadura Warren) que se
muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas, superior e infenor, como tas diagonales, son PER,
PR u OR. Las cuerdas estan formadas por perfiles dobles, las diagonales y montantes por uno solo. El
acerc con el que se fabrican los perfiles sefalados esta regido por la norma NOM-B-198, Grado B (ASTM
A500) y el esfuerzo de fluencia es 7, = 3 515 kg/em® (50 ksi o 50 000 Ibfin?). Las dimensiones y
propiedades para el disefio de los elementos que forman la armadura, se han tomade de los catélogos de
Hytsa. E| perfil armado de la cuerda superioe esta unido entre si en todos los rudos y gn 10s puntos
medics de los tableros de la armadura. Las secciones extremas y media de la armadura estan
soportadas lateralmente .Las caracteristicas geométricas de los tubos se han tomado'del catalogo PER
Hylsa la separacion entre armaduras es de 6§ m. Utilizar las especificaciones AISC-ASC-1989

- e

o N el

NE=svavavavipiaEnil

- . h x ! ‘ll, | H:i\-\
- 'l.:-:_-d * ’ - ‘—* . - ) I
oo 1 — e o A ‘l
_Slucion: - } L 2mm Ll T

1.- Dimensiones de la armadura. ) R,

Claro (L) =12 m Peralte () =L/12=1m

Espaciamiento de tas diagcnales

Diagonales extermas H=1m

Diagenales intermas 2H=2 m

Numero de espacios entre diagonales

5 espacics de 2my 2 espaciosde 1 m=12m

Separacion entre armaduras =5 m

Para designar los elementos de las armaduras, en ios catalogos de Hylsa se ha establecido la
nomenclatura siguiente:

CS = cuerda superior PV = Peso de la armadura en kg/m’
Cl = cuerda inferior P = Peso de la armadura en kg
D = diagenal LP = Longitud de pandeo de la cuerda superior.

En nuestro caso, la geometria y las dimensiones de la armadura que se revisara son

El

_'_- . - /\ " rd i :]
PRI NS LN N vd ]

2.- Analisis de cargas.

2.1.- Carga muerta



Lamina galvanizada, cal. 22 8 kg/m®

Largueros y contraventeo (supuesto) 3

Armadura {supuesto) 25

Carga muerta total (CM) 36 kg/m®

2.2.- Carga viva (CV) 80

Carga total gravtacienal (CM + CV) 96 kg/m*

3. Determinacién de las cargas en los nudos
Para nudos interiores P=96x2x6=1152 kg
Para nudos extremos P =576 kg

La carga unifermemente repartida, igual a 96x6 = 576 kg/m, produce un momento flexionante méaximo

4. Reaccicnes en los apoyos. : B

wlh J76x12

De acuerdo con la figura anterior:

M
T o C = mi x
Compresion en la cuerda superior y tension en inferior.

T
Fuerzas en las diagonales Fo——=———=/4/T
send  sen 43

5.1Fuerzas en las diagonaies

La figura siguiente muestira los valores de la fuerza certante a lo largo del claro de la armadura.



g, Tubo arcuiar OC (didmetro nominal 254 mm, 10in)
Dbe's:‘gnac:(c’n wA Peésa C oy "KLy TR P
s REECH (:C-"n:]r' | tkgimp. o femp - 'v»{"kg/c.v’n'"" . ~{'fo'n}:'.- .
273x10(10.75x3/8) 76.83 80 31 8.33 42 1 338 102 8>80

10 Angulos de lados iguales en espalda, APS 6 L
Coma en estos miembros el radio de giro r, 5 mayor que 7, , $e usara el radio de giro con respecio al gje X-X,

ya que
(KL/r ) >(KL.r),
Designacién - | T A TPeso L T|TUKUn PR P
B fem®) b (ke | fem) ‘ “tkgrem®™ 1 (Ton)
127x1S(Ex5x3/4) 88.54 70.24 3.84 102 394 80.1<20
152x16({6x6x5/8) 91.74 721 4,57 84 1 047. 96.1>90

11 Angulos de lados desiguales en espalda, APS o LD, ala mayor honzontat, separados 10 mm (3/8 in)

Se utihizaran lcs valares menores de las propledades de diseno de los angulos.
:__'D_eslgnacién R A L Peso. - .r; o (KL - v N ‘PfTon} -
e O e I (cm} fem)” | e /Cm:);‘;?' '

. : [ "RERS B S XX X-n
203x152x|3(3x6x‘1/2) é? 1 68 3% 455 - $.37 &6 1031 80
203x152x19{8x6x3/4) | 12838 | 100.78 | 4.47 9.5 a7 1 024 131.5>90

12 Angulos de fados desiguales cn espalda APS ¢ LD, alas mayares en espalda (alas mayores verticales),

separacas 10 mm (3/8 1n)
Designacion A 3““‘F‘eso " rx ryll': (Kl | ';‘i Fa P(Ton)
L ‘ .. (cm‘j} | (kg/m) (Cm} 7 (CT?:“Z: )Jf ; (kg/cm"} . RV
20310201 9(BxaxG/4) 10€.03 85.6 6.48 3.84 99#_ §21 100.4>9C
203x152x13{8x6x1/2) 87 10 68.37 g.5 6.2 63 j 1208 105>80

MANUAL PARA DISENO DE-ESTRUCTURAS METALICAS

Heéctor Soto Rodriguez



13. Perfil TPRAO TR

. e T ) s . y 7
Designacien ) A Peso | P B (KLAry Fa P(Ton) '
v. J.T“ - k / “\4’ B b } e i - - A‘ 2 '
(c ) (g{f?)ﬁ‘l. (crm} \(f:m/{ A giemy
vy vy
203x69 26(10x46.5) | 8838 | 6926 | e25 | 467 | 84 1047 92.5>50

14.Resumen de resultados. Ei perfil mas liviano debe seporiar una carga de compresion axial un poto mayor

que 80 Ton.
© Perfil + Designacidn ** “'Peso (kg/m} Carga permsgjble
g : K > ‘ o e
v - - CE . ;., : * ) 7 :(tcn) oo T
PR IR6W 4 254 X 67.4 (10 X 45) ;674 94 6 . i
305 X 66.5 (12 X 45) 66.9 92
IPSéIEC S 305x60.7 (12x40.8) 607 38 6<<90
305 x 74.4 (12x50) 74.4 44.8<<80 . ..
HSS 178 x 13 (7 x 1/2) 62.58 129
203 x 8 (8 x 5/186) 47.38 104
254 x 8 {10 x 5/18) 60.0 140
Tube circular OC 273 x8 {10.75x5/16) 60.31 < 102.8
2 APS 6 2L lados iguales 127 X 19 (5 X 3/4} 70.24 80.1
en espalda 152 X 16 (6 X 5/8) 72.1 96.1
2APS 0 2LD lados 203x152x13 (8x6x1/2) 68.37 898
desiguales en espalda, lade 203x152x19 (8x6x3/4) 100.78 1315
mayor horizontal, C=10mm
Z2APS 6 2L0 lados 203x102x18 (8x4x3/4) 85.6 100.4 -
desiguales en espalda, lado 203x152x13 (Bx6x1/2) 83 37 105
mayor vertical
TPR 6 TR 254x59.26 (10x46.5) 69.26 925

Ninguno ce los dos perfiles cumple con el critenio de disefie

" Conforme al MIMCA'l

o MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS

Héctor Soto Redriguez




Ejemplo ¢1. Seleccionar y comparar de acuerco con las Especificaciones AISC-ASD-1889, la seccidn de
acero mas ligera, adecuada y disponible para una columne con los siguientes tipes de perfiles . IPR, IR, 0 W,
IPS ¢ iE, tubo cuadrado HSS (Hoilow Structural Section), tubo circular OC, anguics de iacos iguales en
espatda APS o LI, angulos de lados desiguales en espalda LD o APS, con las alas mayores‘ honzentales,
angulos de lados desiguales LD o APS, con los lados maycres vericales, perdil TPR ¢ TR, s la carga de
trabajo es 20 ton. Laiongitud de la columna es & m y sus extremcs, supenor e infenor estan impedidos de girar
{columna con giros restningidos en los extremos). Las dimensicnes extencres de los perfites (peralte y patin) no
deben ser mayores de 320 mm. Utilizar para tedes les perfiles acero con esfuerzos de ﬂu-enCIa £, =22330
kg/cmf, {acero NOM-B-254 o ASTM AZE), excepto para el tubo HSS, el cual iiene un esfuerze F, = 3 575
kg/cnrz (acero NOM-B—1§9). Se pueden utihizar las ayudas de disefic del M-AISC-ASD-1888, lsm embargo este
gjemplo se ha preparado para \lustrar el procedimiento de diseric de mxembro-s en qunpresic')n uiifizando los

peifiles estructufales laminados;gwines

L

M. |

Ferfiles laminados utilizados como columnas del ejemple

Solucion:
1.Factor de longiud efectiva K
El valer de disefo del factor de longitud efectiva para columnas con extremos restningidos (rotacion y
traslac:cn fijas), recomendado en tas Ayudas de Diseno, del MDEM-VII, M-AHMSA y M-IMCA-1994-VII, es:
K=0.65
(El valer tedneo es K = 0.5F
2. Longitud efectiva.
KL=0865x600=2390cm
3. Ceeficientes £,

’ Las secciones transversales cunplen con las disposiciones de la seccion, Véase tabla BS'-1, M-AISC-ASD-1588

*» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Soto Rodriguez



C.= —= =126.1 (Acero NOM-B-254 6 A28)
I L
[227 «2059x 10° _
C.= \i =107 (Acero NOM-B-199, Grado C o AS0)
' 33i3

4, Esfuerze de compresion axial permisible 7. ,

E! esfuerze F, se determina con las ecuaciones (E2-1) o (E2-2) de las Esbeciﬁcac:ones AlISC-ASD-1988, la
que sea aplicabie, si ia relacion anche-grueso de los perfiles cumplen con los valores estipulades en la Tabla
B5-1, especificac:ones AISC-ASD- 1889 El valor de £, s encuentra tabulado en las ayudas de disefio del
MDEM-VII, M-AHMSA y. M-IMCA-VIL.

5 Carga axial permisible

4 P=F,Ax107 . -
© se obiiene en Ton, St F, esta en kglcm™ v A en cm®. S R
& Perfil PR, IRoW : .
. .- Designacién ' A Peso o Kisry, A L P
SR e S ey b ey | gk | s (Tor)s
254 X 67.4 (10 X 45) 85.8 67.4 51 77 1103 94 6550
305 X 639 (12 X 45) 85.2 68.9 4.9 a0 1 080 92>80 h
7 Perfl IPSIEG S
1_ ‘ ' Désignaqi'c';h;_‘ oL '..Z‘:‘}.A Y Eé;gz r,, K,Li/r”;:-‘3\: C . Fa e P
cemt) | tkgamy 1 qemi b LU tkglem™ L A(Tem)t
305x60.7 (12x40.8) 77.4 60.7 2.69 145 499 38.6<<20
305x74.4.(12x350) 918 74.4 2.62 149 473 44,.8<<90
Ningun perfil IPS ¢ I es adecuado
Tubo cuadradc HSS
Para estos perfiles 7, = r,
De5ignacjc_5n' A .éé‘so r,i= }, KLy Far. s P
| L ey | ey | e | | G (o)’
i 172x: TE8XI3(TxTx1/2) 80 £2.58 6.85 39 1 G0S 128.7>90
203x203x8(Bx«8x5/16) 80.38 47.38 792 49.1 1723 _ 104>80
254x254x8{10x10x5/16} 78.77 60.0 9.98 39.1 1826 140>90

» MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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d30%r 2y221v33 5
J= 2d,b7t _2x227x25 _\l 59 0 467 cm

o, b 32425

[ dil oo 2
Z‘:I]/)(cf” r)m—{r:iJQ 25(2241.39)+ = |=1322 e’

i - &

K5 28 - ;
Z,=4 = —d (b—1=2c){ =159 5 +22(25-1.59x1) | =12d6cm

i - J L <

-

Longuud entre soportes laterales del patin en compresion, especificaciones AISC-ASD-1989. seccién F3.1

344006

Lo =8L106(b1F,) = 7330 =334b=334x25=835cm
. Z2

Célculo de lasdongitudes L, v L,, normas NTC-RDF-1963
Longitud maxima no soportada lateralmente pard'[a que el miembro puede dcsﬂ’ro*liar el momento plastico, v
Ia longitud que separa los mtervalos de aplicacidn de las ecuaciones 5.37 v 3.5.8

L, =091 £ 1,7 (3.3.17)
CZF, _
[=292 -5 T3y 3.3
PR s (}ZF_ \‘. ¥ =J.22 m {JJlS)

£ es el modulo de elasucidad del acero. en kg/em®, C es un coeficiente adimensicnal que depende de la ley de
variacion del momento flexienanie a lo largo del ¢je de la barra de flexion o en fexocompresion v puede
iomaise conservadoramente 1gual a la umidad, Z el médulo de seccion plastico, en cm’, F, ¢s cf esfuerzo de
Nueneia del acero en kgicm’, 7, es el momento de inercia de fa seceidn alrededor del eje de menor momento
de mereia, en am” v es 1a constante de torsion de Saint Venaat, en cm’,

P

7 020+10° —
L, =091 - _—':Oi?%f 12173x20476 =3 758 cm

, = 32238758 =28 201 cm

Caiculo de £,, cspecificaciones AISC-LRFD-1993
Para secciones en carén

4 00/100} JH
L, = ” —_— {(F1-1()

donde

A, = FoS, (Fi-11)



Luego

[ = <+ 007100x9.0, 20 361x149.3

=22382 cm
2 530x1 104 -
Resuitados
B Propiedades geométricas
i P A = 1495 em’ )
— L - I = 13899 cm’
T S.o= Hi04cn’
roo= 9.6cm
S [ H I, = i2173cm
Sp o= 974 cm”
‘[ re = 90cm
i :"‘ 2: J = 20467 cm’
: 7 ‘ Z.= 1322co’
N Z, = 1246 ent

&

SRR

v

udes

833 cm (AISC-ASD)
8§ 738 em (NTC-1993)

= 28 20/ ecm (NTC-1993%)
= 22382 em(AISC:LRFD)



Ejemplo 2. Calcuiar las propiedades de la seccion en cajon de acero NOM-B-254 (ASTM A36) que se

Muestra en ia figura

b =230
~ i B o =230 8
x -0 = I v p =750
St i I .- !-0'
e i : =
< ' c '.-'/-f-’ o
I S I D I I
N .
’ =P
» =
Lol
Seel. o o c’d/&{:’ oz ‘3_,/“”"/0/",
Dimensiones et mm
Solucion
A=20h = a/,.) 2x] 39(23+22) = 149 S enr”
R .

(P oy0 = 07834 =0.785x0495 =117 4 ke /)

-

(35x1.39° +22%) 2 25(22 £ 1.59)} J = 13899 en’

Ll | e

(he™ = i) =b(d, +1)* ]: 1—29{

T
Ly -

.
i
[

utihzando ol teorema de los ejes paralelos

- +2[25.\-;.59.1-117953] 13899 ¢’

{2551 59° 1395227
ZID Y 1d* =7 12 }—’ | 2 ’
(N L= )
2 Tyl
S = 27, _____._113899 04 om
Yood, + 32 22+12x139 ,

(b 2y




b7 2x227x257x15
p = 2 22NN g g7 em
d, b 22425
I 21 22% |
Zo=1bd 1)+ 2 [=1.5925022+1 59)-——1—J=1322 cm
L — | -

237 1 .
z, = f’ EA —lc)} =1.59[i +£22(25-1.59x1) | =1 246 cn®
J

Leonguud entre soportes laterales del patin en compresion, especificaciones AISC-ASD-1989, seccion F3.1

Le=384400(b/ F))= —423—"’ 334b=334x25=835cm
2

Cileuio de laa fongitudes L, v L, normas NTC-RDF-1995
Longiud maxima no soportada lateralmente pard-fa que el miembro pucde dcsaﬁ'oﬂar el momento plistico. v
fa longiud que sepata fos intervalos de aplicacion de las ecuaciones 3537 v 3.3 §.

L, =091 1.7 (3.3.17)
cze, V7 )
E —_—
,=202 T J=322L, {3.3.18)
CZF

£ es ef modulo de eiasticidad del acerc. en kg/em®, C es un coeficiente adimensional que depende de la ley de
variacién del momento flexionante a lo largo del gje de Ia barra de flexion o en flexocompresién v puede
wmaise conservadoramente igual a la umdad, Z ¢l médulo de seccion plastico, en em?, £, es ¢l estuerzo de
Muencia del acero en kg/em®. /, ¢s el momento de inercia de la seccion alrededor del gje de menor momento

- M .- . 4
desnereia. en e’ v/ es 1o constante de torsion de Saint Venant, en ¢’ .
t

2.039x10° s
203910 15775530376 = 8 758 em
1\13""\7 330

L, =091

i

L, =322x8758 =28 20/ cm

Cileulo de L. especificaciones AISC-LRFD-1993
Paia secciones en caron

4 007 1007, Jo .
L = ‘F_-ﬁ- (F1-10)

donde

My =FuS, (Fi-11)



Ejemplo Disenar la viga continua de tres ctaros iguales de 6 m gue se muestra en la figura, uizando
perfiles IFR. IR o W de acerc NOM-B-254 (ASTM A36) y conforme a las Especificaciones AISC-LRFD-
1693 La viga esta soportada lateralmente sdlo en Ics apoyos. La carga muena es 1 Ton/m y la viva es

1.2 T/m, esias cargas son nominales (cargas de trabajo o de servicio).

R INHTRT TR THEIA

|
A A

Viga continua del ejemplo
SOLUCION:
s RS N
Carga de disedfio. i

W, ="12DD -] 6LL=132x1+16x]12=3512Tm

Diagrama de momentos flexionarites.
La sclucion de ia viga continua de tres clarcs iguales y que scporia una carga uniformemente repartida

esla siguente.

[ R T LT T

R dod e e e 2

4/_’\.//“\/\

S e e iE L Tm

" Momento flexionante en el centro del claro
Mupge =-0.155 1256 = 11.23 T-m
_Se[eccu’m del perfil laminado IPR. IR oW
Se escoge un perfll iaminado de seccién |, de manera preliminar

oy My = o .\JF =g, 7 .
By My = A1,
f\fu Zg‘éb Zr }r\'
; M
7. =
o, F
11.23% 107
9% 2 530
Oe las tablas de dimensiones v propiedades de perfiles PR, IR o W, se propone un perfil IPR, IR & W.

Se revisara un perfil IPR, IR 0 W 245 x 44.8 (10x30), que liene un Z, = 353/ ¢’ » Zx,. = 403 e’

o 3
=493 em
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< M (F1-2)

donde :

M= (ff,. - FJS, =(2330-703) 331 x10° =07 Tm
Coeficiente C,

M

Para el pnmer trama —II—= 0 C, =173
AL
: "\‘fi
Para el segundo tramo — = C, =23
Ad

La condicién més desfavorabie se tiene para el p_nmer tramo

[ —!/J !
M, —/7.)]_1.74.:—(1.)43—)/ =173T-m = A

- 23175/
Como Mn es mayor que Mp, por o tanto:
My =M, = 1543 Tm
Finalmente, el momento resistente es,
gM, =00~ i343= /2] Tm:> 1125 Tm (Momento de disefio}
Revision por cortante
‘ P'w= 06 F, A, =06 x2330x26.6 5076 %07 = 30.7.Ton
L =09x307=27067 >~ 0653125 6=112 '[’o:a
Ravision por deflexién )
La carga de servicio{cxarga muerta y viva no factonzadas) es :
o = 100 =1 200 = 2200 kgim

4

i, 22%600°

d=————=— = 107 cm
Defiexion permisible 183F7 183 2030 = 1'0 x 7 076

"o60 360

Como 2 = ¢ (7 cm &5 menor que 4, = [ 67 cm. el perfil propuesto es adecuedo

SOLUCION: Utiizar un perfil, IPR, IR 0 W 254 x 44 8 (10x30}

» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Revisién del perfil segun el enterdo de compacidad.
Relaciones ancho/gruese
En la figura se indican as dimensiones del perfii propuesio, acotadas en mm

148 543

. ) b
| r Patings: —=———=37< =108

B _. ' La seccion es

Calcule de la resistencia nominal

compacta

4 -t g R [N
La fongitud no soportada (ateralmente es L, = 6 m y para'eh-p*@‘fﬂl~sefec:0|onado, ta longitud maxima

iateratmente para la cual A/, = \f, secalcula conla ecuacién_siguiér_ite:

2345r, 23515x33

L = = =]73 em (F1-4
R J2 350 4

Célcule de la longitud maxima no soportada lateralmente para la cual A, 2 A4,

£, =(F;jiﬂ\/}+\f/:—x:{:7‘_—ﬁ): (F1-6)

A K

donde:

7 [EGJ4 7 12039x10° x784x107 x 258 x 57,03 .
TR e =202 894 kg . on’
sY 2 s

2
C, (S, Y 4xiili7 Y SN
.'\'_«:41,_ — = =44 107 om’ [ kg

( 331
605 \784% 107 x258/

35x%202 894 T = ;
L, =—ﬁ—\f/-.-wf 43 107(2 350-703)" =623 em
(2 550-703) 7 -

Los vaiores L, y L, se encuentran tabulados en las ayudas de diseio.En |a tabla Load Factor Design

Selection Table{ Seleccton de Diseno por Factores de Carga), para perfiles utiizados como vigas, pag. 4-

20, M-AISC-LRFD- | para el perfil propuesto de acero F, = 36 ksi se indican [as longitudes L,
1738 cmy L, =203 =618 7 cm.
Como .

L., < {Jb 2 [4,

v

173 cm =2 600cm < 623cm { pandeo inelastico)

=57 ft=

La resistencra nominal se determina con la ecuacion (F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1953

» MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Ejempic .Determinar la carga maxima de disenc w,, vruifermemente repartida de la viga lithremente
apoyada de la figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil IPR, IR ¢ W 457 x 74.5 (18 x 50} de acero
NOM-B-254 0 ASTM A36 y esta soportada lateralmente exciusivamente en los apoyos. Suponer que la

viga es adecuada por cortante.Utllice las Normas AISC-LRFD-1843,

Mp

“\: " '\I-\ :\{C
YRR R Y ' wit
° I ° : ‘.\/[ﬁ' = "\'fma( =
- - T3 k ' . S
TS LETY T 08Ty 1.875 ' Ma=Me
iga del ejemplo -
. 40 R .
SOLUCION: T
Método general
1 - Coeficiente Cy )
125M .
G, =—
23M L FIM Mg+ 3M
v/ i3
M /4 mea e 8§
w il L) wif LY wi wiD Swl' 3M ..
M =M. = —|-——= - = = s
' ZoNd 4 \2xd & 32 32 4
1230 4, 1250, . .
C, = - = ==/ 14
23M, . +FIOTIM  J+AM , +30T5M ) M

2.- Coeficientes X; y X,

.7 EGU
X, ==
sV
cz..[sr ]
Nomg D
: GJ

! y

Para el perfil IPR, IR & W 457 x 74.5 (18 x 50}, los valores de X; y Xz son

| A=94 8cm®  C,= 8716 349 o’

i S,=1 457 ¢’ E=2.039 x 10° kg/em®
J=516cm’  G=7.84 x 10° kgfem?®
1,=1 669 cm* r,=4.2 cm
Z,=1655¢cm"

PR IR o 1372743
{108x30%

s MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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T 120394 10° x784x10° x516%x 948
T 57 2

=34 832 kgicom

_ 4x806 349 1457 ¥ ' )
, { J =254x107 kgtem™
1669 \784x10° %516

M =7 F.=1655%23530x107 =419 Tonm

B X
W, =8 (5, = £, )= 1457(2 530~700)x 107" = 26.6 Ton.m
25050, 2515%42 '
L = = =210 cm
i £, 2330
r,X, [————
L = AF \1+,/1+.X'_,FL' con fp=F —F -
4
12%134 852 - -
[ = \'/F-\/:-?.JJXIO (2 530-700)° =626 em
(2 530-700)

Los valores de L,y L, se"encuentran en las tablas de seleccion para disefic por factores de carga, para

perfiles utilizados como vigas, pagina 4-19, Manual AISC-LRFD, Volumen L.

Como Lp=7 5m. > [,=6.26 m., el momentc nominal esta dado por la ecuacién (F1-12)
My=M, S M, ‘

donde el momento critico elastico se determina con la ecuacion (F1-13)

i . al }‘ rer
W, =C =L G+ — | [ C, T
Ly - L, )
La ecuacidn anterior puede escribirse en la forma -
.“f I) A \ J_
Her ™ V -(Lb ir )

x 107 =233 Tonm

y !]Jx1437‘<}3483?\/_\/' 134 8327 % 2.54% 107"

730/ 4.2 2(7301 42):
=24 Tonm (£ \/ =419 Ton m)

A =09x253=2/0 Ton.m

"l"[u = (‘ﬁ‘\'[n
w L
: < g, =210 Ton m
&
S, S x 21.0
W, =—— =30 Tonlm
L 735"

Solucion 2 {Ayudas de disefio)

= MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Se utilhza la grafica de la pag. 4-134, Momentos de disefo en vigas (¢=0.9, C,=7.0 y F,=36 Ksi), con
Ly=25 ft (7.5 m) Con la longitud no amostrada L,=25 # y leyendo en el eje vertical de la gréfica
(momento de diseno oM,), con la curva del perfil IPR, IR o W 18 x 50, se obliene ¢M,=730 Kip-fi, el cual
esigual 2 18 Toen.m

p— ' A o, 09 TR

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 (18x50})

La seccion es compacta

solucion. w, = 3.0 Ton [m
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iy
reog
4
Ledemd ';
Ejempio igua! que el ejempio antenor, excepto que la viga, ademas de en los apoyos, estd scportada
lateraimente en el centro del claro.

) — E
— ERNEA ]
Solucion: Siger il 2hmags
—_— /'7 7 PR A TR A
1.- Procedimiento general : Llinie]

Coeficiente Cy

Como la viga esta scportada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se lienen dos
segmentas NG armostrades, para cada unc de eflos, el momento maximo es:

. wl’
. ™M 2 ————

Segmento 1-2

L/8 L/u 1/ L3
2
- . La ecuacidon de momente flexionante para una viga libremente apoyada, con carga uniformemente
= i ’
repartida es: * .
wx
.\rf(x):T(L— x)
i wi LY 7wl . s
Para x=L/8 M= L-—]|= =0054wl = 0438 M
16 8 128
. . wi( L) 3wl s
Para x=0/4 Mp=—|L——{=———=009375wl” =075 A
8 <4 32
‘ “dwi LY 15wl . .
Para x=3L/8 Me=——|L-—|= =01172wl" = 09375 M
16 8 128

R TSP N



125 ‘.\"!m.a‘:
250+ 3M +4M 3N,
1235 M

C - Lalod —_ 3
b = =130
25N, +3Ix04I8M 4075 M o +3Ix0.938 M

C, =

Del ejempio antenor, L,y L, valen:
Ly=210cm. L,=626 crm.

Comol,<Ll,<L (21<375<826m) el momento nominal se delermina con la ecuacion (F1-2)

-1
M, =G, ‘wp—(.wp-.w){[15 L"”s M,
L -
r r/l

donde:
M,=419Tm - M, =266 Tm
- ‘ g . ’
Sl 1
Mn=13t419—(419—~66)(’75 2 ﬁ 166 Tw > M,
. L 6.26-2.1/)"

Comc M, es mayor que M,:

M,=M, =419 Tm

@\, =09x415=3771Tm

Finalmente

8sA, 8x3771 .

W, = = — =34 Tonim
L 7.5°
w, < 54 Tonim

2.- Ayudas de disefio

Utihzando la gréfica de la pagina 4-130 (momentos de disefic en vigas, con $=0.90, C,=7 0y F,=36 Ksi)
del Manual AISC-LRFD-1883, Volumen |, con L,=72.3 (3 75 m ) y con 'a curva del perfil W 18 x 50, se
cbliene un momento de disefic de ¢M, de 232 Kip-ft {32.1 Ton.m)

— —
e .

&\l O =321x13=4i7 Tonm> gi\‘[F =378 Ton.m—
ai, = oM = 378 Y
8@\! ij‘/ 8

Notese gue ia capacidad de carga del perfil IPR, IR 6 W 457 x 74.5 {18 x 50), utilizado como viga
libremente apoyada de 7 5 m de claro, con soporte Ia’t-erai en el centro del claro, es casi el doble de la

viga con soportes laterales exclusivamente en |0s apoyos.



Ejemplo .Una viga continua con dos claros iguales de 9 m cada uno, soporta una carga uniformemente
repartida de 4 5 Ton / m. Disefar la viga utilizando perfiles IPR 0 W de acero NOM-B-254 (ASTM A-386)
y de acuerdo con el aisenc elastico o disefio per esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-ASD-
1G89). Ademas de los apoyos, la viga tiene soportes laterales a disiancias ce 1) 2.25my 2) 4.5 m,

Lass .
S ¢ Boslorses R rerales o

L L 4 L] - - W
! : A
R =lo375wL R =[125wL R 0375wl caso:

¢ Soperces /REGSA ey

w = 5 5 S

gi o L= ‘i_m_m: o L= _? _M_J & w5 ey
I i r
. Viga, captinua. del ejemplo )
‘0 ga _g@ ia.del ejemp

SOLUCION:

1. Viga con soportes laterales a cada 225 cm

Diagrama de cortantes, meomentos fiexionantes y deflexiones.
En la pagina 79 del Manual AHMSA para construccién en acero, edicion 1998, se presentan los valores
de los elementos mecanicos (momentos flexicnantes y fuerza cortante) para una viga continua con dos
claros iguales y sujeta a una carga uniformemerte repartida. De acuerdo con esta infermacion, 105
diagramas referidos son:

I T T T T T

A ;
. rr
R {0 375wl R "TlZSwL R x[o 375wl Neweeiores

Corlaneae

/‘/4,”3,4;;;; /}&,e'/dz:.//d Ze

wL
£l

00057

e LAE st
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De acuerdo con los coeficientes de los diagramas antenores, los elementos mecanicos para la viga en
estudio tienen las siguienies magnitudes.

W S TDRS e

a Y

Az bccionds ; 7‘57
s

R=[0O3TSwL=/85 A4 R ={125wl 2 96 6 R +|0375wL =

T !
- |
O75L = € 75w 0125wl #3515

Por otro lado, el capitulo F de las Especificaciones AISC-ASD-1988 indica que, l0s miembros que
cumplan los requisitos de secciones compactas y que sean conlinuos sobre apoyos, pueden disenarse
para 9/10 de los momentos flexionantes producidos por las cargas gravitacionales, cuando estos
meomentos sean Maximos en 10s puntos de apoyo, stempre que, en esos miembros, el momento positivo
se incremente en 1/10 del promedio de los momentos negatives

Determinacién del peralte de la viga.
El peraite del perfil se calcula de acuerdo con la regla pracuca siguiente

Peralte de vigas fabricadas con perfiles laminados= claro/15
I 500 ;

Se propone un perfit IFR, IR o W de 610 mm (24 1n} de peralte
Oe las tablas de dimensicnes tedricas y propiedades para disedio de vigas perfil rectangular PR del
calalogo de perfiles de acero, Altos Hornos de México 1894, se escoge al perfil mas iviano del grupo de
de 24 11 de peraite
Perfil IPR IR 6 W (24 x S) ", peso. 101 184 kg / m
Designacion IMCA: IR £10x101.6 (24x68)
Designacion AISC: W24x68

3 Revision de los requisitos de seccidn compacta

Suponiendo que el perfil propuesto es compacto vy estd soportado adecuadamente Cabe senalar que la
mayor parte de los perfiles IPR, IR & W gue se producen en México y en los Estados Unidos de Ameénca
cumplen los reguisitos de secciones compactas, Por olro lade, el momento maximo ncgativo de 45.6 Tm
debe ajustarse.

* Estos numeros son el peraite y ancho de patnes de acuerde con I3 designacidn AHMSA

oMANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Scte Rodriguez



NCUMENTCS

on ~ AIUHTACOS 28

B Gl el D

H,-z"i“ . ' N e )
s, ( .
/éo\\\ /’ | L

NOMENTOS REALES
3.1 Modulo de seccidén requerido.

28
Mg=F S, .
R 45.6
' F, Mg= 0.9 x 45 = 4104 T. m

donde-
M es el momento flexionante , en Tm
Fy = Esfuerzo de flexion permisible, en kg/iem?

=0.66F,=066x2330=1670kg/cm’ , para secciones compactas,

41.04%10° ;

= —— = 2 {57 cm’

1670 S

El perfil IPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un modulo de seccion elastico S, = 27324 end® > §,.0=2 437

3
cm

Ty -
3 2 Relacion ancho / grueso
Ty 7, % Patines
-« 1
.-I. - Gm——
! b, 2277 543 545
| — = =76 < 108 = = =
i - 2, 2x 149 \/F_‘, 2330
"nl" » .
- Aima:
4
T d _ 803 e 2370 34
| bym22.77 1 9 — = —— = j74d <« 7 = = R
a— t, 105 [F | 2 330
Heafgl W 2vaesd

3.3 Longiiud entre sopories Jaterales.

Enseguida se revisa si la viga estd arriostrada lateralmente. La condicién que se debe cumplir de
acuerdo con las especificaciones AISC-ASD-1989, es:
6-J0bf 640 b

S
< = = [27b;=127x2277 =289 ¢cm
JE V2350 ’
I +410 000 410 000
/< = = 314 om
d ) 603 .
S — | 2550
4 )Y 2277 x 149
-t
Como la longitud no arriostrada / = 223 cm es menor que la menor de [as longitudes calculadas

anteriores, el perfil IPR, IR o W propuestc tiene sujecion lateral adecuada, por consiguiente el esfuerzo

de flexion permisible supuesto para secciones compactas, utilizado en el calculo del modulo de seccion
necesarno, es correcto.

El momento méximo positivo de 25.5 Tm debera incrementarse en 1/10 del promedio de 10s momentos
negatives, es decir

A A
M= M+ _(QLL_EJz
i 7

Z
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. i{0+456
M= 235+ —— 1= 27.8Tm

Como el valer absoluto de este momento incremerntado es mencr qué el valor del memento negativo
ajustado (41.04 Tm), no hace falta revisar les esfuerzos de flexion éen esta seccion de ta viga.

Disefio por cortante

El esfuerzo cortante en el alma de secciones laminadas debido a la fuerza cortante maxima se calcula
con la ecuacién siguiente:

So=d00 kg /em® < F, =04 F, = 04x2 530 =1 012 kg / e ‘bien

Calculo de ios esfuerzos actuantes en la viga. .
E! esfuerzo de flexion se determina con el momento maxime negative ajustado -

‘ Cla M J4104wi07 ThegE L - -
fo=— = ——— = i626kz/em”
) 2 524 ;
So=1626<F, =0.66F,=1670kg/com . Corretto

5. revisian por deflexién.
La defiexion maxima se calcula conla expresion siguiente

Lowl?
IOOOS’ Tl deflection,

0.0057 %43 x 900"

mar = 5 = 08 cm
2039x10°x76 i70
La deformacion permusible de acuerdo con el AISC es;
L 900 A
4 = = = 25 cm

Ay =108 < 2y = 3 0 em Bien

2. Viga con soportes laterales a cada 450 cm.

Como la longitud no arnostrada / = 430 cm es mayor que 314 cm (longitud calculada con las
especificaciones AISC-ASD-1888), obviamente el perfil IPR, IR © W seleccionado en el punto anterior
tiene sopertes laterales insuficientes, aunque cumpla con los demas requisitos de seccion compacta, En
este caso no se permite reducir el momento flexionante negatvo y el esfuerzo de flexion permisible se
debe reducir Supeniendo que el esfuerzo de flexion permisible sea F, =08 x0665 =08 x066 »
2 350=1 330kz - cnr” (el 80% del esfuerzo de flexién permisible para secciones compactas), el modulo de
seccion requendo s’
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De las tablas de dimensiones y propiedades de! Manual de Construccidn en Acero, AISC-ASD-1689 se
esoge un perfil W 886X125.8 (27 x 84)

. . 3. P
S, =53490cm = 5,,.=3378cn’

Calcuio del esfuerzo de flexién actuanie
S = — = e = [ 307 kg lem®

Para determinar el esfuerze de compresion permisible en la viga, se deben considerar dos segmentos:
segmentos 1y 2. En el 1, el momente flexionante no es un maximao absoluto, pero se presenta dentro de
este, por consiguienie e coeficiente de flexidon €, se temara igual a la unidad £l radio de girc ry para el
perfil W 27 x B4 (686x125 8) s 6.32 ¢m v !a relacion de esheliez i/r- es-

4 /V_:’;‘Fﬁ/y I 450

= A r [T N _ -
[al ‘5’3,{'" Sz / ‘ :--—- = Py = 714 . . .
56/M£4ra / : T = . R

(oY

Esta relacion se encuentra entre 1os vaiores limites establecidos en ias especificaciones AlSC-ASD-

1888 Véase Seccién F-3, pag.5-47, M-AISC-ASD-1989

Enlas ecuacicnes antenores se tomd C, = 1.0y F, = 2 330 kg + emi”

Ce acuerdo con lo antericr, el esfuerzo permisible sera el valor mayor cbterudo con las ecuaciones (F1-
B) o (F1-8) La ecuacidn ( ”1 -8 ') se uiiliza siempre y cuando el valor obtenide no sea mayor de 0.60 7,
(0.80: 2 520 =1 518 kg / cm®)

Lo Ryt ]
Fo=| et ( F1-6)
|3 :
|2 255007127 |
Py =<+ 5 I?JSO:] 385 kg /om”
L3 1 080%70%%/ ]
LSRG, 8407
fry = = =113 ,'"_L/C!?? (F1-8)
Id 1.4, 450% 163

Como ei mayor valor de 1 385 kg / cm®, @5 menor que =1 38 ket en” (060 F "), setoma ), =1 385
Kg/ cm” para et segmento 1.
Ef esfuerze de flexidn en este segmenic e’

LA 255%10°

Jo== = = 73lkg o < [385kg em’ Correcto
S 3 <490

En el segmento 2, el momento extrerno se presenta en el apoyo B, por consiguiente el coeficiente de

flexion vale.
Cy =175~ LOSQM, 70 + 0.3, 2y = 175 + 1050204745 6) = 0 3(20.47 435 6) = 2.36

Como C, = 2,36 es mayor que 2.3, se loma ¢, =2.3

RO Y T
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Ei valor iimite infenor de la refacidn de esbellez, {1/ rr, de acuerdo con la ecuacicn (Fi-6), es’

; r

717%10°C, ;717 107x25 47 ot 150
= T > =
30 rp 6.3

F T

»

b | X
L

Por consiguiente, en el segmento 2, el esfuerzo permisible es
Fy=060F, =060 x 2530=1 518 kg iom”

Esfuerzo de flexion actuante

- o " ;: ;i& g

Revisicn de la deflexidn

i

mar

00057 0.0057x45x 900"
B 207x10°%118 626

=070em< AP =23 em

Por o tanto, el perfit propuesta para la viga es adecuado.

«MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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En la figura siguiente sc muestra un edificio de 8 niveles que se utilizard como oficinas. Su estructuracién

es 3 base de columnas de seccidn en cajén rectangulares y vigas de seccion transversal | {perfiles

laminados IPR, IR 6 W), formando marcos rigidos en dos diracciones ortogonales. Rewvisar de acuerdo

con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la columna B-2 comprendida entre los niveles § y 7. Tanto las

columnas y vigas son de acero NOM-B-254 [ASTM A38). Los elementes mecdnicos que se indican en la

figura corresponden a solicitaciones de trabajo. En cada tramo de columna se han anotado los momentos

en los extremos. Todos los momentos tanto de carga vertical, como de sismo flexionan a la columna en

curvatura doble.

P
L) /\;_i‘;\ '\3) L'-1)
B (eme e e i— e ] — 1
B g
| e | | J
! | | i
; i i N
i [ | i E
B = L < ) T Tty £ !
S— : - . Colmng dimensiones {om) Beilil IPR, IR0 W
" ]2:11 '—r"n 5}1"
el Planta Upo. ejes v ootlentacion
e columnas
I - ' ferl [§2))]
R - Cil o -
i~ o
R 'r-r - 13 BS99 1_) o
LA v | 1.4 3 ="
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SN s [~ iz 28
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11T i 13} BSYG l\l; ;-Q
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Solucién:

" Los elementos mecénicos en la columna corresponden a cargas de trabajo.

75 ton \ i 12 wn \ i 25 ton \ ."
{ i
\ \
,L5 onm o tenm o 2 tenm

-7 [N st - LT T T [N

i J f

‘ NI ton /

SISy
carga vertical Sismo X + 0.30 sismo Y Sismo Y + 0.3 sismo X

2. Caracteristicas y propiedades de la seccion transversal total

: Doy
i | i 5
—— _r'_'_""""_"'_'—| - -
A o
CTRE I N R ES L | |
) L
et | Bl il | ol S
GRS | f
. !
1I—_J i!f A
py— 1
! 1 L
YT t--d
TTTTETLTT
Dol shracnsmnes (o)
Ap T NLIGE22.0 - 25) =149 dG e’
rr ] l ,
[= 3 —x23x)397 + 235 50x1 1 7057 J—- 2—x1ION23T )= 13890
L12 i2 :
[ L il ) M ;
Iy - 3[—- VIITANF IO X — 32D P SN0 TUS J A2 73em
/2 E J

_t

/. 13599 TR
ryE e m L = D G pyo e =~ 90 cin
N C

149,46 A Viduds
¢ I, {3808 : . /. 12173 .
£ = an? S = =07 3
W N 104 e S, ) 33 Q74 ¢m
3 > ER

Clasificacion de la seccién.

Relaciones ancho-grueso



Las Especificaciones AISC-ASD-198% establecen que para elementos atiesados de secciones en c¢ajdn, las

retaciones ancho-grueso maximas para que no se inicie el pandeo lecal, de acuerdo con la Tabla B.6.1,

s0on:

Tabla B5.1 Relaciones maximas ancho/grueso de elementos en compresion

"Elemento o | Relagion. “ii: 77 - Secoion - '  Seceién”
‘ . -ancho/ " -, compacta na compacta
Cgrueso |
Patines de secciones huecas en cai6n, b o00 1 2000 0
cuadradas o rectangulares " o 2 \[‘,—T =
Almas en elemenfos sujetes a flexion o Para: Para:
y compreston axial combinadas - ' /.,
L 12016 = >016
ry £,
5375 —--2 135
—(1-3.74F,) " = 43
o \/F.;. _
! = Placas horizontales (patines)
i N b 2023 127 < 320
. e | g = < 3
I — - -1 K. z
i P . t159
b e b R
R | BT S RO N
; ! . Placas verticales (almas)
: S b 220

f . _=

=733
t 159

- Culiaming it e

El ancho plano de ios patines se tomo igual al ancho total de la seccion menos tres veces el grueso.
Relacion maxima ancho-grueso para fas almas

) j)] -

-—

donde:

T Pr= (Para carga vertical + sismo N+ 0.3 sismo Y) = 75+12=87 Ton

S7x 100 )
e = T =382 kg ew’
14946
S,ooas2
— =023 = 016




Como {/F, =0.23. es mavyor gue 0.186, la relacidn maxima ancho/grueso para las almas, es
— e = = J50 > 138 OK.
La seccion es compacta, y el esfuerzo de flexion permisible, es :
= 066 F = 0.66x2330 =1 670 kg 7 em?
Verificacion de los requisitos adicionales para clasificar la seccién como compacta

i
E""""""—!_ﬁ

!

| I
[ .
[Tl
iy
P
w
Uy
I
2
C

{

—— e e
|
I

Requisitos de secciones en cajon parad sel
) clasificada~ comue compactas
Los patines deben estar unidos continuamente a las almas, Se cumple.

La lengitud ne seportada lateralmente del patin en compresidon (Ls), no debe exceder ei valor de

L., que es el menor de los siguientes:

Ao (137100 - 84400~ j— 1= 84400 t-r J
. ' Y

z v

Ay M- menor y mayor de los momentos en !ospextremcs de la lengitud no arriostrada, tomados con
respecto al eje de mayor momento de inercia del miembro.
Al es positiva, cuando Y/, vy M ticnen el mismo signo (flexion en curvatura doble)
AlAA L, es negativa, cuando Y, vy A tienen signos contranos {flexidn on curvatura simple). .
En nuestro caso:
M= £7.0tonan 3 AMa= 27 Jionan ML= 0.933

?

2
L= [137 100+~ 8440050 953,) = 2133 em. Lo 84400
2550 2550

o

= 834 cm

La longitud menor L.= 834 cm., es mucho mayor gue la alture de la columna, 2.80 m.
La interaccion de flexidn y compresidn esta hrmitada por las ecuaciones (H1-1), {H1-2) v {H1-3} de las

Especificaciones AISC-ASD-1889.

jl f ( .nu ."" n { ‘."n / n
T T —— /1.0 (HI-1)
o , /.‘ i ; ;o
b I" " : {i-0F 5/‘".":\
- fl'.\-j | ;’l'd‘_] -



'/'d -"f..‘)\ . /"”

060F, Fo Fm

< 1.0

(H1-2)

(H1-3)

Las ecuaciones (H1-1} v {H1-2) se usan cuando f,/F, > 0.15 y la ecuacidn (H1-3) se permite utihzar en

vez de las ccuaciones referidas, si == < 0./3.

Relacion .t

fam 392 kg enr

Para ¢l calcuio del esfuerzo de compresién axial permusible, F,, es necesario determinar primeramente los

factores de longitug efectiva K, vy K, y postenormente las relaciones de esbeltez.

Calcuio de las resiricciones rotacionales.

Vi

Marvca ddelege

XL
=
1o dy)
TR LR LY
Coa
r ! ="
!
|
A
’:
-i- 3 ! ;
¢
~ o
1

11

Marco del eje 2

Calumna en estudie voestructura o base de marcos igidos
de lagque forma parlke

Nudo infenor

Marco eje B
Nudo superigr A

433433

W, s = i
‘ 203 -34.4
Marco cje 2
Nudo superior
48.6 - 4906
g, =,
' 381

\“1} -

Nudo

\;.’ o =

433433
e f 2
330373
inferior
406+ 48.6
—_—=2]
483

L=t
zE
G0
o .= i3 899 em*
2.50 o
L= 495
0.0

.Por tratarse de una estructura formada por marcos rigidos sin contraventeo en dos direcciones, se usara

el nomograma de Jackson v Morelard, caso b {desplazamientos laterales permitidos).



Marco eje 2

- Nudo superior Nudo inferior

9.6 496 49.6 + 49 6 ,

Por tratarse de una estructura formada por marcos rigidos s contraventeo en dos direcciones, se usara el

nomograma de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales permitidos).

Marcoge B Marco eje 2
=14 1= 26
N, =133 Ke=165

Ry 12 = 21
Relaciones de esbellez
Pandeo alrededor del eje X (Plano Y-2) Pandeo alrededor de Y (Plano X-2)

K1 1632504 N AL I35 %2850

—_— s _— _?———-——-—=-J_?

, o6 r/, g.0

Como [A7./r] = 48, es mayor que[K/./r] .= 42, el plano de pandeo es el YZ, es decir la flexién por pandeo

se presenta alrededor del gjg X y para determinar el esfuerzo de compresion axial permisible /<, se tomara el
valor mayor de 1as relaciones de esbellez (48).
Coeficiente ¢ ',
2n°E
Ce= V B = 126.] (acero NOM-B-254 6 ASTM A-36)
v

Puesta que [.»'{l./r].‘ =48, es menor que C. = 126.1, el pandeo ocurrird en el rango inelastico, y por o tanto el
esfuerzo de compresion axial permisible se calcula con la ecuacion (£2-1) de las Especificaciones AISC-ASD-
1989. '
P
(7767 ) ( .82

(o, ]
[ [ = 12 550
L 207 J L 2412617

Fa- i ; 3 = 302 ke s oni’
[M.J {A’/. J I dsd 45 .
N, P 38N I1260 Sxi20 8
P A (O
Luego:
/., 382 . . )
;—— - 043 (.13, deberan usarse las ecuaciones (H1-1} y (H1-2)
e 4302

Apticando la ecuacion (H1-1} N

f 1 o 2
— = 044 (fudimensional) (f, = 382ke o)
ML (@5ennet . AV ST/
S e 3SY N ke ome Lo =——

N, 1104 Ny Y7

232 ke e’



C=0.6-04(M 17 M) =0.6-04(0/7.2)= 06
’ a7 LA

P, !
)
,.

La relacidn de esbellez KL involucrada en el momento magnificador es la referida al eje de flexion, en este

casc eje X-X
KL K1,
Elede flexion — - — = 243
! 1y
A% 2.039% [0 % 94.8% 107
1, = - =271.7 Ton
26.5-
0.6 y
= =y - 0.89
2717

Como el factor de amptificacion calculado es menor que ta unidad, se usara 8, = 1.0

A [m = f\j”f =72 T m

e

Revision de acuerdo con fa ecuacion (H1-1a)

)u 8 \]n' "“[u'
! o ‘ ]S 1.0
‘11‘. P, 9 ‘l’[, Mo d'b Afny

M= 0. Pueslo que solamente hay flexocompresion en el plano Y-Z, se omite en la ecuacion anterior el

termino de flexion alrededor del gje Y-Y. ‘ '

P, h’[: A ) ’

r-—---»—Js 1.6

b0 Ny A
donde.
P o Mo 72 - 0.2]
¢l ¢, M U00%38.2

N
}')‘, 8 .'\/”\
23 J 0.75 1021 = 099 1.0
(i,f -'“n 9 '1'}; A ]”\

La seccion IPR, IR 6 W 406 x 74.4 (16 x 50) ulllizada como columna es adecuada, segln las especificaciones

AISC-LRFD-1993.

s MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



. P, ‘88
Cong ——— =

gl 1127
Calculo de Ly y L, (L, =450 cm.)

=078 > 0.2, se usard la ecuactin  (H1- ja)

2515 2515%4

L,= =
TR Vs

w16 o 20594784 000%63.5 %048 .
Ny = 163 P60 hg 7 e’ donde
S ¥ 2 1327 2

'——‘“‘—Jl'i Il Na(Fy-1)
[fhw'}"

=200 cm.

1.d” 1548 (41.3-1.6 F
Cp = = = = G0V 947 cm®
4 4 -

‘ . .

i Col S 609 047 1327 ) R

No=d— = - =] 13x 0% e’ 7 kg
f.\. GJ 348 \N784 000x63 3

4x 163 960
——-—-—ﬂ!i \/1 v 13%10°(2330-703) =640 cm.
(2530-703)

Como L, = 200 < L, = 450 < L, = 640, la resistencia nominal por flexion M,, se delermina cen la ecuacion {F1-
3)
fo-1y
I ! < J\[;,
[; re j. n 1

Co= 1750 LOS(A/ M)V 03(A, 0 M F 22,
Coma Ay O C,— 175

M= Gy [;\f,,-(;\;,,-,w,)

donde; .

Mp= I Z,.=2530x] 508 JO 5 38 2 Tonm
M, o= (0 ) S (2530-703)1 327 % 167 = 24.2 Tm

45-2

642

My 75[38..?- (38.2- 24 2} )} =~ 529 T

Pueslo que M, = 52.9 ton-m no debe exceder M, M, =M,=38.2T .
Calcule te My

Moo= 8, My

donde, By=———zI.0

o MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Calculo de la resistencia de diserio ¢, /2,

Clasificacion de a seccion

De acuerdo con LRFD-B5S, fas secciones de acero se clasifican en compacias, no compactas y secciones

esbeltas. Para que una seccion se califiqgue como compacta, deba cumplir con tos requisilos siguientes:

1. Los palines deben estar conectados de manera continua al alma o alimas.

2. Las relaciones ancho/grueso de sus elementos en compresion no deben exceder las relaciones

maximas anchofgrueso {|;) indicadas en la tabia B5.1 de las especificaciones sefaladas

La seccion es compacta

Paramelro de esbeltez de la columna ().
Utilizando la ecuacion (E2-4) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993

. [ e
N rrr\ I

Relaciones de esheltez,

KL 1= 430 ) Kl Ix430 }
— | = =203 — | = =1{123
r 17 r J

La mayor relacion de esbeliez, es la que se ulitiza paré caleular I

1125 [ 2530
Ao =126
7 2.059% f0°

Como I, = 1 26 es menor que 1.5, el esfuerzo critico, se determina con la ecuacion (E2-3)

0.877 0877 )
o= o= — }253() 3OS ke ot

-

As f.267.
De acuerdo con LRFD-E2, la resistencia de disefo ¢, /2, esta dada por la ecuacion (E2-1)
‘I'r Pu = d’r ]"n Iq

=0 85x ] 398 %948 <107 =1]2.7 Ton.

» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez

e Patines
};“35 £= 18 56 < 2 =£sl08
! o 2xlo ‘ ’-” \/F
%}1:&- Alma N
L r_37-2xss L 3
| =33 I 027 — o



Ejemplo .Revisar con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, si el perfil IPR, IR ¢ W 406 x 74 4 (16 x 50) de
acero NOM-B-254 (ASTM A36) de la columna de 4.5 m de ailura, es adecuada para sopontar las cargas' que

actuan sobre clia. Las cargas que se indican corresponden a solicitaciones de trabajo (cargas nominales),
=4 .

=1

@ .

Ceraecs @2 zmowis

M b= ZO ton (cerge muenc)
= 40 ton {cergs vivz)

I
i
1i .
]I : ) Mp= 2 ton m (¢erga muerto)
il M = 3tanm (corgs wwa)
1l :
Tl ;
45 m il £
11
! / |
1 R :
N T A o= B4 8 em .
I / RS I, =27 33D cem
0 / g=at3l S,= 1 337 emd
I / | fo= 1700 em
! F
i / J_ r, A tem
X F 1 1
— NS -~ !

T Ferd I IPP, 1R & W

P ] Cimensiones y

Propiecades Geometncas
Elementos Mecanicos ¥ Diagrema de Mowmeatos
Tondiciones de apoye Mexionnoles
Columna del ejermplo
SOLUCION

Cargas faclorizadas o de diserio
Las acciones de disefio se oblienen mulliplicando las cargas nominales por fos faciores de carga
correspondientes

Py = 12Pp0 160, = 12x20+16x40 = 88 Ton

M,y = 1L2Mp1 L6AN, = !i.2>\2 Fl6x3 = 7.27m

M, = BB A

“El Disefic por Factores de Carga y Resislencia (Especificaciones AISC-LRFD-H1), utiliza las ecuaciones {H1-
1a) y (H1-1b) para miembyos somelidos simuilancamente esfuerzos de compresion axial y momentos

JJlexionanies

P,, h Moy, A J/m‘ A
Ly I ) g i Para > 02 (H1-1a)
b Py 9 l|’[u Mo ‘1'[; -'\"’H.I b2
Pr-’ 1\ ]m "\fm' Pu
I ! —) < /.0 Pare < 0.2 (Ht-1b)
2‘]' /)u (I’h A f”\ 'j'b ,"H!nv ‘Il l’”

Retacién —*-
tl, ],fl
P88 Ton
o. MANUAL PARA DISENO DI ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



,,f,;,‘= — __‘—"“=588.8!\‘g/cm'7 fbﬁf ——— =] 233 ke on’

Foo= 0661, =0.66x23530 1670 ke cm?

Fip=0.75F,=0.75x2 530 =1 890 kg/cm’

127075 127820390 108

mno L
( I ]” 23v 487
230 ==

Fo = =4 357 ke s’

I 1227.2.039v 10" .
= =3 0324hg e’

MY
N2 P
33(!5_.} vl

I4

Con = G = 0855 En los planes YZ y XZ no exisien elementos que impidan el despfazamiento relativo entre
los extremos.

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuacién {H1-1}

0.83 % 385.8 083x1 232 )
045 - S G =0.435-0343-061=14x133
382 352
[1 - -—-———J/ 670 L/ - J/ 900
4357 3932

Aplcando la ecuacidén (H1-2)

382 ISy s 1252
0.6x2330 14670 1900

03830333 0648138 = 1.3}

Como !a combinacion de carga que rige el disefio es carga muerta, carga viva y sismo, todos los esfuerzos
permisibles de las ecuaciones de igteraccion /-, /%, y Iy, de acuerdo con |a Seccion 1.5 6 Esfuerzos causados
por viento y sismo, del Manua! de Conslruccion en Acero IMCA, Tomo |, pueden incrementarse en un tercio,
de manera que la seccidn propuesia es adecuada de acuerdo con el diseAo por esfuerzos permisibles

(Especificaciones IMCA-1987 v AISC-ASD-1989).



‘(‘ne' :_T:—r‘/.‘ i /
C09wx2 330

De las tablas de dimensicnes y propiedades de perme;JIPR. IR o W, se progone un peritl PR, IR & W
Se revisara un perfil IPR, IR o W 245 x 44 B (10x30), que tiene un Z, = 33/ ¢ - Zu,. = <03 ont

« MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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CARGAS DE AZOTEA:

CARGA MUERTA (CM):

Enladrillado 30 kg/m?
Mortero 30 kg/m?
Relleno (tczontle) 90 kg/m?
Galvadeck 25 y losa de concreto e= 6 cm 220 kg/m?
Instalaciones, ductos y plafones 40 kg/m?®

Carga adicional por RCDF (Art. 197) 40 kg/m?
CM =450 kg/m?

Nota importante: El peso propio (Po.Po. de los clementos estructurales (trabes y
columnas) cs considerade automaticamente por ¢l programa.

CARGA VIVA MAXIMA (CVmax):
D¢ acuerdo a su uso, por RCDF:
CVmax =100 kg/m*

CARGA VIVA REDUCIDA (CVred):
De acuerdo a su uso, por RCDF:
CVred = 70 kg/m?

CARGA DE TRABAIJO:; CM+CVmax = 550 kg/m* + Po.Po.
CARGA TOTAL PARA DISENO SISMICQ: CM+CVred =520 kg/m* + Po.Po.

~ Carga perimetral debido a pretiles de mamposteria, sobre los ¢jes 1,6,Ay D:
CMM-=350 kg/m? (considcrando pretil de un mctro dc altura)



CARGAS DE ENTREPISO:

CARGA MUERTA (CM):

Galvadeck 25 y losa de concreto e=6 cm 220 kg/m?
Firme y acabado de piso 120 kg/m?
Instalacioncs, ductos y plafones . 40 kg/m?

Carga adicional por reglamento (Art. 197) 40 kg/m?
CM = 420 kg/m?

Nota importante: El peso propio (Po.Po. de los elementos estructurales (trabes y
columnas) es considerado automaticamente por el programa.

CARGA VIVA MAXIMA (CVmax):
Dc acucrdo a su uso, por RCDF:
) CVmiax = 250 kg/m?

CARGA VIVA REDUCIDA (CVred):
De acuerdo a su uso, por RCDF: '
- CVred =180 kg/m?

CARGA DE TRABAJO: CM+CVmax = 670 kg/m? + Po.Po
CARGA TOTAL PARA DISENO SISMICO: CM+CVred = 600 kg/m? + Po.Po.

Carga perimetral debido a muros de mamposteria, sobre los ejes 1,6,Ay D:
CMM-= 1225 kg/m’

Carga perimctral debido a muros divisorios (tablaroca), sobre los ¢jes 2,3,4,5,B y C:
CMD= 175 kg/m?



E TRABE D IVEL N-2;

Longitud (1): 12.00 m
Seccion propuesta: T-1

H =700 mm
B =300 mm
tp = 22 mm
ta= 8 mm

. Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm?
roptedadces 18
A=2(30%2.2) + (70-4.4)0.8 = 184.48 cm?

Ixx = (0.8(70-4.4)*)/12 + 2{[(30*2.2)(33.9)] + (30*2.2%)/12}
Ixx = 18 820+ 2{75 847.86 + 26.62 }
Ixx =170 569cm 4

lyy = 2 [(2.2*%30°)/12] + ({70-4.4)*0.8%)/12
Iyy= 9900+2.8
lyy=9903cm4

rx = (Ixx/A)2
rx = (170 569/184.48)'
x=3041 cm

= (Iyy/A)#
ry = (9 903/184.48)% -
ry=7.33cm
Sxx = Ixx/cl

Sxx= 170569/35=4 873 cm?

Zx=1.14*%4 873 cm?
Zx=5555cem?

Syy = lyy/c2
Syy = 9903/15 = 660 cm?

Zy =1.14 * 660 cm’
Zy =752 cm?®



J=(173) (2b * tp* + h * @)
J=(1/3) (2%30%2.2° + 70%0.8)
J=225cm4

a) en patines:

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

b) cn almas:

d/ta = 65.6/0.8 =82

ificacig la seccid

TIPO |

Patines: 460/(fy)s = 9.15

Alma: 3500/(fy)¥> = 69.58

Como para patines:

b/(2*tp) = 6.82 < 9.15 = 460/(fy)":

y como para almas:

dta=82 < 105.37 = 5300/(fy)%

Entonces la trabe es seccion TIPQO 2

THO 2 TIPG 3

S540/(fy)%s = 10.74 830/(fy)% = 16.50

5300/(fy)2 = 105.37 8000/(fy). = 159.05

= TIiPO!1

=2 TIPO2



La trabc B7 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula 3.3.1
de las NTC sc obtiene:

La resistencia a la flexion:

Mr=Fr*Z*¥fy = Fr*MpP .t (3.3.1)
Mp = Z*fy

Mp =5 555 cm® * 2 530 kg/cm?® = 14 054 150 kg-cm.

Mp=14054 150 kg-cm * 1 m/100cm= 140 541 kg-m.

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

Resistencia a] cortante:
V= VIFET et r e s ae e e (3.3.21)

Casos:
a) Sih/t < 1400(k/fy)}s = Vn=10.66fy*Aa
dondc:
k= 5.0+ 5.0/(a’h)?
a = Scparacion entre aticsadorcs transversales
Considcrando que la scceion no tiene aticsadores,-cntonces sc considera k=5
En almas no aticsadas h/t no debe exceder de 260

h/it=(70-44)/0.8 =82 < 260 ok

h/t =82 < 1400(5/2 530)/2=62.2 No cumple

b) Si 1400(k/fy)¥2 < b/t < 1600(k/fy)/a > Vn= {[922(fy*k)»)/(h/t) } Aa
62.2 < 82 < 1600(5/2 530)%4=71.12 No cumple
c) Si 1600(k/fy)s < h/t < 2000(k/fy)2 = Sc consideran dos subcasos

71.12 < 82 <2000(5/2 530)%: = 88.9  Si cumple



Subcasos:

¢l ) Estado limite de iniciacién del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)2)/(h/t)} Aa

Aa = Arca del alma

Aa= 70*0.8 = 56 cm?

Vnl = §(922(2530%5)%)/(82)}56 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tensién diagonal:

V2 = {(922(fy*K)V)(h/t)* [ 1-(0.87)/(1+(@/h)?) A+ (0.56y)/(1+(a/h)))%4} Aa

Vn2 = {(922(2 530*5))(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1 200/65.6)%)%4] +
(0.5*2530)/(1+(1200/65.6)2)%4} 56

Vn2 = {1 204.57 + 69.05}56

Vn2=71323 kg

Resumiendo: -
Vnl =70 819 kg <==== rige

Vn2 =71 323 kg

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*09=063 737 kg

Vi = kg



Combinacion de carga que rige

Caso5: L.I(CM+CVr-Sx-035y)

Momento de disefio (Md):
Md = 75255 kg-m

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

Cortantc de disciio (Vd):
vd= 21 205 kg-m

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr=63 737 kg-m -

Vd_ < Vr_ ok




DISENO DE TRABE B24 DE]L NIVE]L N-2:

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

H =700 mm

B =250 mm H
tp =22 mm

ta= 8 mm

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm?

Propiedades geométricas;
A= 2(25%2.2) + (70-4.4)0.8 = 162.48 cm?

Ixx = (0.8(70-4.4)3)/12 +2{(25*2.2)(33.9)* + (25*2.23)/12}
Ixx = 18820+ 126457
Ixx =145 277cm Y4

Iyy = 24(2.2%25%)/12} + ((70-4.4)*0.8%)/12
lyy =5729.16+2.8
lyy=5732cm %

x = (Ixx/A)%
rx = (145277/162.48)";
rx=2990cm.

(Iyy/A)¥s
(5732/162.48)'4 -
5.94 c¢m.

il

ry
ry
ry

Sxx = Ixx/c
Sxx= 145277/35=4151 cm?

Zx=1.14* 4151 cm?®
Zx =4732 cm?

Syy = lyy/c
Syy = 5732/12.5=459 cm®

Zy=1.14 * 459 cn?®
Zy =523 cm?



I=(1/3) (2b * tp* + h * ta?)
J=(1/3) (2*25*2.2° + 70%0.8%)
J=189.41 cm4

ncidn de | lones an

a) en patines:

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

b) en almas:

d/ta = 65.6/0.8 =82

lasificacic i9
TIPO 1 TIPO 2 TIPO 3
Patines: 460/(fy)2=9.15 540/(fy)2=10.74 830/(fy)2 = 16.50
Almas: 3500/(fy)Y2 = 69.58 5300/(fy)'2 = 105.37 8000/(fy)2=159.05

Como para patines;
b/(2*tp) = 5.68 < 9.15=460/(fy)2 =» TIPOI
y como para almas:

dita=82 < 10537=5300/(fy)s = TIPO?2

Entonces |a trabe es seccién TIPQ 2



La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula

3.3.1 de las NTC tenemos:

Resistencia a la flexion:

Mr=Fr¥*Z*y = FI*MP oottt

Mp = Z*fy
Mp =4732*2530 =11 971 960 kg-cm.

Mp=11971960kg-cm* [ m/100cm= 119 720 kg-m.

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

Resistencia al cortante;

Casos:
a) Sih/t < 1400(k/fy)A
b) Si 1400(k/fy)Y2 < hit < 1600(k/fy)%-

¢) Si 1600(k/fy)s < hit < 2000(k/fy)%

d) Si 2000(k/fy)/2 < Wi

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

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso:
1600(k/fy)Ys < Wit < 2000(k/fy)'

71.12 < 82 < 88.9

s (3.3.21)

si cumple



cl ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)"2)/(h/t)} Aa
Aa= 70*%0.8 =56 cm?

Vnl = {(922(2530*5)'2)/(82)}56 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tension diagonal:

Vn2 = {(922(Fy*k)A)(h/O)* [ 1-(0.87)(1-+{a/h)?)¥4]+ (0.56y)/(1+(a/h)) 4} Aa

Vn2 = {(922(2530%5)%)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6)2)4] +
(0.5%2530)/(1+(65.6)2)%} 56

Vn2=71323 kg

Resumicndo:

vnl =70 819 kg <==== rige

Vn2 =71 323 kg -
Entonces: Vr=VnFr = 70819 kg * 0.9=063 737 kg

Yr=63 737 kg

nparacion con elemen 1ccanic n factorizados:
Combinacion de carga que rige
Caso5: 1.1{CM+CVr-Sx-0.3Sy)

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

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



Cortante de diseiio (Vd):
Vd= 36364 kg-m

Cortante resistente de la seccién (Vr):
Vr=63 737 kg-m

Yd < Vr_ ok




REVISION DE LARGUERO TRABAJANDQ EN SECCION COMPUESTA
w=a (CM+CV)

En dondc:

1= claro

w = carga lineal >
a = ancho tributario i

CM = Carga muerta KVJWAK\J
CV = Carga viva maxima AN CUNNY >

w = 3.0 (420+250)kg/m? . | A= 2.0 !
I
w =2 010 kg/m

Mmax = wi¥/8
Mmax =2010*12%8
Mmax =36 180 kg-m

Momento de disefio:

Md =1.4*36 180 kg-m

Md =50 652 kg-m

Perfil propucsto: W21X44 (IR 533X65.8 kg/m)
Arca del perfil (At)=83.9 cm?

d =525 mm

b =165 mm

tp=11.4 mm -

ta= 8.9 mm

Utilizar: Accro A-36 fy=2530 kg/cm?

h/ta=52.5 cm/0.89 cm = 58.9 < 5366/(fy)a= 5366/(2530)% = 106.7 ok

=>» Distribucion de csfuerzos en secciones compucstas completamente plastificadas:
Decterminacion del ancho cfectivo be :

a) 2*/8 = 2*(1200/8) =300 cm

b) 2*s/2 = 2*(300/2) =300 cm —
¢) Distancia al borde de losa

d) 2*Bc=2%*8*9cm~= 144 cm € rige



Sea  fc=250kg/cm?
f*c = 0.8*250 = 200 kg/cm?
f'c =[1.05 - (f¥c/1250)f*c = [1.05 - (200/1250)]200 = 178 kg/cm?
f'c =178 kg/em? > 0.85 f*¢ = 170 kg/ecm?

> f'c = 170 kg/em?

Peralte del blogue de compresion en la losa:

a = (At*fy)/(bc*f'c)
a = (83.9%2530)/(144*170) = 8.67 cm < 9.0 cm

Entonces ¢l ¢je neutro plastico esta en la losa de concreto.

Momento resistente nominal:

Mn = At*fy [d/2 + tc-(a/2)]
Mn = 83.9*2530 [(52.5/2) + 9-(8.67/2)]
Mn =0 562 234 kg- cm

Mn =06 562 234 kg- cm (1m/100cm) = 65 622 kg-m

Mn =65 622 kg- em > Md=50 652 kg-m ok
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i)/\ﬂ\')ﬁ EN ESTRUCTURAS DE ACERO COMO RESULTADO DEL
SISHQ DEL 17 DE ENERO DE 1994 EN NORTHRIDGE, CALIFORNIA

E. Miranda

Cenuro Nacional de Prevencidn de Desastres, Mdaico, DLF,
Av. Deifin Madrigal No. 665, 04630 México, D.F.

Alonso y Miranda, S.C. Proyecto Estructural

Calle Dos. No. 2, Cuarto Piso, 03230 México, D.F.

RESUMEN

Se describen los principales dafios observados en estructuras de acero en ¢l area Metropolitana de Los
Angeles como resultado del sismo del 17 de enero de 1993 en Northridge, Califotnia. Meses despucs del
sismo, al llevarse a cabo inspecciones mas detalladas se ha descubierto un importante niimero de edificios con
dailos estructurates, La mayor parte de los daflos se han observado en contraveateos concéntricos, placas base
¥ conexiones viga-columna. En un nimero importante de casos el daflo ocurrié en conexiones supuestamente
disefiadas para desariollar la capacidad de los elementos que a clla se conectan y que garantizarian ¢l que se
pudieran desarrollar ductilidades considerables antes de producirse cualquier daflo. Sin embargo, en muchos
casos se chservaron fallas de tipo fragil provocadas por la fractuia de 1as placas de acero ¢n la zona préxima a
12 soidadura. Se describen y clasifican los principales tipos de fallas fragiles que se han reportado.

ABSTRACT
The maw dunage ohserved m steel structures m the Los Angeles Metropolutan Area as a result of the Jameary

17, 1994 Nordhu idge, California carthguake is presented  Alonths after the earthquake while performing more
detailed inspection to buildings, major suuctural damage has been found vt a significant mumber of stecl

buldings. Most of the damage hus been observed in concentrically-braced frames, base plates and beam- -

calumn cunnections. In an muportant momber of cases the dumage occurred in copncchions that are
supposedly designed to develop the flexural capacity of the members attached o it Furthermore, these
conmecitons should have develop sigmificant rotation ductilities before showmg any dumage. However, in
many cases brittle failures were observed produced by fracture of the steel plates cuther at the weld or right
next (o it. Thus paper describes and clussifies the main types of brutle fanlures that have been reported i steel

Struciures

1. INTRCOHUCCION

Ei sismo de Northridge ocutrio e} 17 de Enero de 1994 a las 4:30 a.m. hora local en el valle de San Fernando.
El epicentro fue tocalizado aproximadamente @ 1.6 km al suroeste de Northridge ¥ 32 ki al noroeste de Los
Angeles. La magnitud Richter de este evento fué My =6.4 v la magnitud de onda superficial Mg=6.8. A pesar
de su moderada magnitud y su coita duracion el sismo provoco ia muerte de 60 personas, el derrumbe de
varios esiacionamientos, estruciuras comeiciales, un edificio de apartamentos, un edificio de consultorios
médicos y 9 puentes carreteros. El sismo, cuya magnitud fue Ja misma del sismo del 9 de febrero ‘dc I.‘)'!l.
caust caormes pérdidas materiales que lo han {levado a ser la catdstrofe natural mas costosa de la historia de
los Estados Unidos.

Varios cientos de acelerografus ..:.on activados por este sismo en ef area Metropolitana de Los Angclcs.. La
méAxima aceleracion horizontal fue de 1.82 g que fue registrada en Tarzana. En doce estaciones se midieren

aceleraciones horizontales mayores de 0.5 g.
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Desde el punto de vista estructural no existieron sorpresas en el daffo a construcciones a base mamposieria no
reforzada y de marcos de concreto reforzado que por su edad tenian un mal detallado. Sin cmbargo el dafio v
el colapso a construcciones nuevas, particularmente estacionamientos, centros comerciales y edificios de
apartamentos, ha provocado interesantes reftexiones dentro de Ia comunidad de ingenieros estructuralgs.

Seis de los siete de Jos edificios de estacionamientos que sufricron colapso estaban resucltos a base de
concreto prefabricado. Dos de ellos fueron construidos en 1988 y otro en 1992, Todas estas estructuras fueron
disefiadas con reglamentos cuya Dlosofia bisica es el evitar el derrumbe en caso de sismos intensos y el evitar
el dafio estructural en caso de sismos de magnitud moderada Quizd uno de los aspectos principales de este

sismo es la enorme cantidad de dafio que se produjo considerando su moderada magnitud,

2. DANO EN ESTRUCTURAS DE ACERO
A excepcion de la falla de un segmento del tablero de marcadores en el estadio de Analieim, no se pradujeron

derrumbes de estructuras de acero. A los pocos dias de! sismo dnicamente se conocia de unes pocos edificios
con estructura de acero con dafios estructurales. En la medida en que fue pasando el tiempo sc fueron dando a
conocer mds reportes de dafo en estructuras de acero.

l.a deteccidn de dafio estructural en estructuras de acero puede ser una tarea complicada va que la mayor
parte de los clementos csiructurales se encuentran cubicrios por elementos no-estructurales como son
recubrimientos arquitectonicos y plafones. Un nimero unportante de edificios fucron primeramente
declarados como seguros al no revelar dafios no-estructurales, sin embargo semanas mas tarde una vez
cfectuadas inspecciones mis detalladas se deteciaron importantes dafios estructurales. En mucheos casos, atn_
cuando los clementos de recubrimiento arquitecténico fueron removidos, a deteccidn del dafio estructural fue
dificil debido a fa presencia de a proteccidn contra incendio

Los edificios a base de marcos de acero fueron los mas afectados, aunque también resultaron dafiados varios
edificios con marcos contraventeados Iasta el momento se han detectade mis de 200 edificios con daflos
estructurales.

En el caso de estructuras de acero resueltas a base de marcos con contravenieos concéntricos, estos altimos
toman un porcentaje significativo de las cargas laterales debido a su alta rigidez en comparacion a la de los ‘
marcos.

CONTRAVENTED CONCENTRICD

_-+~‘ —— e

PANDEQ LOCAL DE LA

‘/'— PLACA DE CONEXION

PANDEQ LOCAL DE LA

/_ PLACA DE CONEXION

# 3

._ILWI\_._J__ _Lﬂ/\_u_

Figura 1. Pandeo fuera del plano de contravenieos concéntricos.
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PANDED ¥ FRACIURA

/ DEL CONTRAVENILO

SECCION TRANSVERSAL
CONTRAVENTEDS

A %

! CONTRAVENTEO CONCENTRIGO

Figura 2. Pandeo y fractura de contraventeos hechos a hase de perfiles tubulares de scccidn cuadrada.

2.1 Daiio et contraventcos.-

En eslas estructuras s¢ presentaron principalmente dos tipos de dafio: (1) Pandeo global de los contraventeos
fuera de su plano provocado por el pandeo local de las placas de conexion (ver figura 1); y (2) Pandeo de los
conttaventeos en su plano. Es bien conocido que los contraventeos concéntricos tienen un buen
comportaunicnte Gnicamente dentro del 1ange clastico. Su compaitamicnto inelastico se caracteriza por
iniciarse por pandeo lo que da origen a ciclos histeréticos no simétricos y de paca disipacion de energla.

El pandeo fue particularmiente comin en contraventeos hechos a base de perfiles tubulares de scccion
cuadrada (ver figura 2). Este tipo de perfiles a pesar de tener igual radio de giro en sus cjes principales que los
hacen parccer attactivos para ser usados come elementos de contraventeo, tienen muy poca capacidad de
deformacién en rango inclistico. Este tipo de perfiles pueden [racturarse después de ocurrido el pandeo y un
pequciio nitnero de ciclos, fo cual no sélo provoca redistribuciones de fucrzas a nivel global sino puede
provocar la falla de conexiones. A pesar de la corta duracion del sismo, y por lo tanto su bajo numero de
ciclus, varios de estos contiaventes sulticron fractuin

2.2 Buifio en plaeas basc.-
Quiza ¢l dafio mas importante en eshueturas de acero fuc ol producido en las conexiones, el cual fuc
catacterizado por Tallas (ragiles producidas por fractuils co fa soldaduora o en el metat base prosuno a la

sofdudura

Se reportaron impottantes daflos a placas de conexion de celumnas a cimentacion.
consistié en fracturas de placas basc, las cuales en algunos casos teninn espesores de hasta 3 pulgadas (7.6
inicio en la zona proxima a la soldadura de los patines de la
s para después continuar hacia ¢l borde de la placa base

Tipicamente el dafo

cm) de espesor. La fractura de la placa base se
columna y sc propagd hasta el extremo de los patine
en un dangulo de aproximadamente 90° (ver figura 3).

504



® @ & @

Figura 3. Fractura er la conexion de columnas con placas base

2.3 Dafio en conexiones viga-columna.-

Varios marcos de acero tuvicron alarmantes fracturas en las conexiones viga-columna. Aunque la mayoria de
los edificios que han sido reportados con este tipo de problemas se encuentran en ¢l valle de San FFernando,
este tipo de dafio también ha sido reportado en otras &reas como la zona oeste de los Angeles y Santa
Monica. Los edificios afectados tipicamente fueren construidos después de mediados de los 80's, y en genceral
son cdificios de baja y mediana altura, aunque se han repartado problemas cn edificios hasta de 27 niveles,

~ i

*—D_\\ ’—9“\#\\* y /—f}*

7

A

L]
j/\._

Vlsae

—™ —— g i

Figura 4. Detalles de conexidn a momento cominmente empleados en California
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Ln la m:)yuri.’ll de los casos, ¢l dafto se presentd en conexiones a momento en que by coneaion del alma de la
trabe es atornillada y la conexion de los patines es soldada con penctracion completa. Este tipo de conexion es
la de mayor empleo en California cn los Gltimos 25 affos Es importante hacer notar que la conexion entre los
patines de fa trabe y los patines de la columna se hace direciamente por medio de una soldadura de
penetracion completa, haciéndose unos cortes en el alma de la trabe para facilitar 1a colocacion de Ia

soldadura.
\/‘\
— T \ b
Y g
kY a
vy
3
) S
s
-t
I W’:V_{
\ASIENTO PARA
MONTAJE
\/\

—

¥

M g

\ ASIENTO PARA

MONTAJE

e

Figura 5. Concxiones a momento empleando soldadura tanto en el alma como en los patines

Figura 6. Detalle de colocacién de la placa de respald

v
VER DETALLE
/ i
~ j’ L |B-—
"
~ ¢
™

SOLDADURA DE
PENETRACION
COMPLETA

“BACKING BAR™
I
CORTE EN EL ALMA
DE LA TRABE
3
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Aunque normalmente la conexidn para tomiar el cortante {en el alma de la trabe) se acostumbra hacerse
atornillada como sc muestra en la figura 4, en algunos casos la conexidn se hace sofdada, ya sca por medio de
una placa de conexion de cortante que viene preparada de tatler, o seldandoe directamente el alma de latrabe a
la columna (ver figura 5). Dependiendo del espesor de la placa a soldarse se emplea o no placa de respaldo
(ver figura 6), la cual normatmente se deja en la conexion.

Las fracturas se presentaron principalmente en !a zona de conexidn de] patin inlerior, aungue en algunos
casos tambicn sc presentaron en ¢l patin superior, Las fracturas se presentaron en, (1) En ¢l patin en la zona
proxima a la soldadura, (2) en el patin de la columna en la zona media de ta soldadure; (3) en ef patin de la
columna en la parte inferjor de la soldadura; (4) en el patin de la columna en la parte superior de la soldadura:
(5) en la soldadura; y {6} fractura por delaminacién del patin de la columna.

Vo — e

CORTE EM EL ALMA CORTE EN EL ALMA

/ DE LA TRABE f LZd LA TRABE

4 4

\ J

— FRASTURA DEL PATIN N\ FRACTURA DEL PATIN
= ¢ ~ DE 1A COLUKMNMNA
{PARTE MEDIA )

I A

Figura 7. Fractura en ef patin de la trabe en la zona proxima a ta soldadura y fractura en la parte media
del patin de la columna.

CORTE FN EL ALMA

f DE LA TRABE

CORTE EN EL ALMA
DE LA TRARBE

|
|
|

J._____

i
i

Figura 8. Fractura del patin de la columna en la parte inferior y en la parte superior de la soldudura.

-

FRACTURA DEL PATIN
DE 1A COLUMNA

hN FRACTURA DEL PATIN { PARTE SUPERIOR )

DE LA COLUMNA
{ PARTE INFERIQR ;
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CORIE EN CL ALMA

! DE LA TRARE

~ —
CORTE EN EL ALMA

/_ DE LA TRABE
1

g }_ Y
NI \ !
—— FRAGTURA DE A

SOLDADURA

FRACTURA VERTICAL
DEL PATIN
J DE LA COLUMNA

™

Figura 9. Fractura en la soldadura y fractura vertical en el patin de la colunmna

En algunos casos tras fracturar por completo el patin de la columna Ia grieta se propagd hacia el alma de la
columna como se muestra en la figura 10,

También se han reportado varios casos de fractura de la placa de conexion de cortante, cuando esta estaba
atornillada con ¢l alma de la trabe como se muestra en la figura 11.

A —

r- ‘V M\
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- [ ]
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>_rl y S

W .
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FRACTURA DE PATINES Y
ALMA DE LA COLUMNA

- j/x \

Figura I10. Propagaciin de la fractitra del patin de la columna hacia el alma de Lo misma,
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Figura 11. Fractura en lu placa de conexidn de cortante

3. CONCLUSIONES

El sisimo del 17 de enero de 1994 en Northridge, Califormia produjo importantes dafios en las conexiones de
estructuras de acero. Se hacen las siguientes conclusiones:

s Se presentaron fallas fragiles originadas por {ractura de la soldadura o de los perfiles, ¢n conexiones
disefiadas de acuerdo a las recomenduciones de diseito sismorressstente y a especificaciones de soldadura
vigentes.

¢ Las conexiones debieron haber sido capaces de desarrollar la capacidad a flexion de s trabes con
importantes ductilidades de rotacion con ciclos de histéresis estables, sin eimbargo en la mayoria de los
casos las fattas fueron de tipo fragil.

e Hasta ¢l momento no se sabe con exactitud el nimero de edificios que presentan estos problemas. La
magnitud del problema no se conocerd hasta que se lleven a cabo inspecciones mas detalladas de todos

los posibles edificios atectados
s Sibien sc han identificado ciertos upos de conexiones como los nas propensos a este tipo de problemas,

asi como algunas postbles causas, se desconoce con exactitud la causa o causa de estas fallas

* Porel momento no existen sotucicnes claras de reparacion y refuerzo para las estructuras dafiadas, ya que
algunas de tas soldaduras de 12 reparacion pudieran fallar en forma semejante a como lo hizo ta conexion
original. _

* Actualmente se estan levando a cabo investigaciones experimentales sobre las fallas aqui descritas en la
Universidad de Califorma en Berkeley y en la Universidad de Texas en Austin. Es probable que pronto
otras universidades se unan a este esfucrzo del cual es probable que surjan modificaciones importantes en
et diseito de conexiones de estructuras de acero en zonas sisnticas.
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"APLICACION DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES DE USO EN MEXICO
PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO"

por M. en L. Ismael Vazquez Martinez
I Introduccion.

En el pasado la practica del disefio de estructuras metalicas en México se limitaba
basicamente a crear edificios que satisfacieran los Reglamentos de Construccion vigentes
sin tener en cuenta sustantivamente muchas consideraciones que stmplifican la
fabricacion y montaje de las propias estructuras. Asi , el estado actual del arte, en cuanto
al disefio de estructuras metalicas se refiere debe ser regido por cniterios que asocien la
seguridad de las mismas con la facilidad de fabricacion y montaje, y en consecuencia con
la economia del proyecto. '

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

a) El uso de programas de computo que permiten la elaboracion de un
analisis y disefio en forma tridimensional de manera racional y eficiente.
b) La utilizacién de programas que permtten el modelado de la estructura

en forma tridimensional para la elaboraciéon de los planos de fabricacion y
montaje de manera automatizada.

c) la fabricacion de  estructuras metdlicas con  técnicas
C.N.C.(Computerized Numeric Control) con procesos automatizados de
fabricacion como corte en frio con sierra, taladrado, marcado, y corte térmico.
Cabe sefialar que para el total aprovechamiento de las maquinas CN.C. se
requiere de un congruente disefio de conexiones de los diversos elementos que
componen la estructura. Para tal efecto, es practica comin el disefio de
conexiones totalmente atornilladas en campo logrando ademds una eficiente
solucton de montaje.

Aunado a lo antenor, el costo del acero estructural se ha visto reducido en los
ultimos afios, factor que lo hace aiin mas competitivo frente a las estructuras de concreto.
A pesar de todo lo anterior en nuestro pais la estructura metilica no es tan
frecuentemente utilizada como en otras naciones. Tal vez esto se deba a una falta de
informacion tanto de los dueiios de los inmuebles como de los constructores de los
mismos. Es labor del Ingeniero Estructunsta convencer tanto a los inversionistas como a
los arquitectos de las ventajas que ofrece la estructura metalica y entre otras podemos
mencionar las siguientes:

1. Claros mas grandes: Las estructuras de acero estructural permiten
construir facilmente espacios de hasta 12 m x 12 m y ain mas grandes, lo cual
le proporciona flexibilidad al propietario para la disposicion de oficinas.



2. Columnas mas pequeiias: Las columnas de acero son mas pequefias
que las de concreto. Esto posibilita el uso mas eficiente del espacio disponible
y obstruye menos ia visibilidad.

3 Requerimientos minimos para muros de carga o armstramientos
diagonales: Las estructuras de marcos resistentes a momento eliminan la
necesidad de arriostramiento por un costo minimo en edificios de baja a
mediana altura. Esto trae como consecuencia mayor flexibilidad para el uso
del espacio y menos limitaciones para la colocacion de ventanas y puertas.

4. Flexibilidad de disefio economico: claros grandes, vigas voladizas,
paredes oblicuas, aberturas en el piso, caracteristicas estéticas especiales y
cargas inusuales pueden acomodarse sin inconveniente utilizando acero.

5. Facilidad para la modificacion y renovacion: Si en el futuro se afaden
cargas adicionales a la estructura, el acero puede reforzarse facilmente para
que soporte el peso adicional. De {a misma manera se puede construir nuevas
aberturas en el piso para elevadores, escaleras y otros requeritnientos
mecanicos y arquitecténicos.

6. Tiempo reducido de construccion: Las estructuras de acero pueden
adquinirse, fabricarse y levantarse rapidamente. La facilidad con la que se
puede disefiar y construir con perfiles de acero se presta para la construccion
acelerada.

7. Reduccion de los costos de los cimientos: El menor peso de acero
Tequiere de cimientos mas pequefios y menos costosos.

8. Reduccion de los costos de financiamiento: En vista de que las
estructuras de acero pueden erigirse mas rapidamente, el edificio podra ser
ocupado mas pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de
intereses. Ademas si existen oficinas de alquiler en el proyecto, el flujo de
Ingresos por tal concepto empezard mas pronto.

9. Desempeiio superior durante movimientos sismicos: La ductilidad que
caracteriza el acero lo convierte en el material mas adecuado y econdmico
para resistir terremotos. El propietario debe tomar en cuenta cuan segura es la
estructura y que porcentaje de ella es recuperable después de un terremoto.
Las estructuras de acero maximizan estos dos factores.

10. Completo reciclaje: La mayor parte del acero que se vende hoy en dia
ha sido reciclado, vy practicamente todo el acero obtenido de demoliciones es
reciclable en un 100%.

I Criterio de Diseiio:

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993
(RCDF'93) y sus Normas Técnicas Complementanias para Disefio y Construccion de
Estructuras Metalicas (NTC-EM) consideran como criterio de disefio el de "Estados
Limite" tal y como se sefiala en el Art. 182 que especifica que: "Toda estructura y cada
una de sus partes deberan diseitarse para cumplir con los requisitos basicos siguientes:



i) Tener seguridad adecuada contra la aparicién de todo estado
limite de falla posible ante las combinaciones de acciones mas
desfavorabies que que puedan presentarse durante su vida esperada, y

i) No rebasar ningun estado limite de servicio ante combinaciones
de acciones que corresponden a condiciones normales de operacion.

Se define como estado limite de falla al agotamiento de la capacidad de carga de
la estructura. Para verificar que no se llegue al estado limite de falla en algun elemento
estructural se debe cumplir con la siguiente expresion:

FR XRcs>F«:XFact
Donde :
Fr = Factor de Reduccion de la Resistencia
R = Resistencia de Disefio
F.= Factor de Carga
F.. = Fuerza o Momento actuante.

Se define como estado limite de servicio a la ocurrencia de desplazamientos,
agrietamientos, vibraciones o dafios que afecten el correcto funcionamiento de la
edificacion, pero que no perjudiquen su capacidad para soportar cargas.

El Art. 184 del RCDF 93 sefiala que para efectos de deformaciones no se deberan
exceder los valores siguientes:

a) ‘Para flecha vertical (fraccion I del Art. 184). "Una flecha vertical,
mcluyendo los efectos a largo plazo, igual al claro entre 240, mas 0.5 cm." '

b) Para deflexion horizontal (fraccion II del Art. 184): "para disefio
sismico se observard lo dispuesto en los articulos 209 a 211 de este
Reglamento."

A su vez el Art. 209 del RCDF'93 especifica que los desplazamientos laterales
"no excederan de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes, salvo que
los elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables, como los muros de
mamposteria, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran dafios
por las deformaciones de ésta. En tal caso el limite en cuestion sera de 0.012."
- Ademas las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo en su
seccion 4.1 sefiala que: "Las deformaciones se calcularan multiplicando por Q las
cuasadas por las fuerzas sismicas reducidas cuando se emplee el método estatico de
analisis..."

El RCDF 93 permite el uso de otros criterios de disefio como se sefiala en su Art.
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podran emplear criterios de disefio diferentes
de los especificados en este capitulo y en las Normas Técnicas Complementarnias si se



justifica, a satisfaccion del Departamento, que los procedimientos de disefio empleados
dan lugar a niveles de seguridad no menores que los que se obtengan empleando los
previstos en este Ordenamiento, tal justificacion debera realizarse previamente a la
solicitud de la licencia.

En Estados Unidos de Norteamérica exiten dos Reglamentos que son los mas
usados para el disefio de estructuras metalicas; estos son los siguientes:

a) "l.oad and Resistance Factor Design"” (L. R.F.D.): que podria traducirse
como disefio con carga y resistencia factorizada que sigue ¢l mismo cnteno
de disefio del RCDF 93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento
también es aplicable la siguiente expresion para la revision de los estados
limite de falla:

FR X Res > Fc X Fact

b) "Allowable Stress Design" (A.S.D.): que podria traducirse como
disefio por
esfuerzos admisibles que se podria explicar con la siguiente expresion:

f:zldrn > facl
Donde:
faam = Esfuerzo admisible
foe= Esfuerzo actuante

Cabe mencionar que este Reglamento A.S.D. da un disefio mas conservador que
con el L.R.F.D. En la actualidad, de los dos Reglamentos antes mencionados el que se
utiliza con mas frecuencia en Estados Unidos'es el L.R.F.D.

I Clasificacton de las Construcciones:

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

1) Grupo A: "Edificaciones cuya falla estructural podria causar la
pérdida de un nimero elevado de vidas o pérdidas econdmicas o
culturales excepcionalmente altas o que constituyan un peligro
significativo por contener sustancias toxicas o explosivas, asi como
edificaciones cuyo funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia
urbana..."

i) Grupo B: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y
locales comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales
no incluidas en el Grupo A, las que se subdividen en:"



a) Subgrupo B1: Edificaciones con altura h >= 30 m, y area A >=6000 m’,
parazonal y I o con altura h >= 15 m, y area A >=3000 m’, para zona lil.

b) Subgrupo B2: Las demas de este grupo.

A su vez las NTC-EM hace una categorizacion de las edificaciones en el capitulo
1.3 de acuerdo a su tipo de estructuracion:

1) Estructuras tipo 1: Marcos rigidos o estructuras continuas con
conexiones rigidas.

11) Estructuras tipo 2: Estructuras con conexiones que permiten rotaciones
relativas.

I Acciones;

a) Permanentes
b) Vanables
c) Accidentales

Tipos de Carga:
C.M. =Carga Muerta

C.V. =Carga Viva Maxima
C.V.R. = Carga Viva Reducida

SIS  =Sismo
VIE = Viento
GRA = Gramzo
NIE = Nieve

Factores de Carga:

1.4  Carga Gravitacional 1.4 (CM.+C.V)

1.5 Grupo A
1.1 Cargas Sismicas 1.1 (C.M. + C.V.R. +SIS)
0.9  Viento

L Cargas por sismo:

Articulo 203: Analisis bajo la accion de dos componentes
horizontales ortogonales no simultaneas.

Articulo 205: Zonas Sismicas.

Tipo I: Terreno Firme



Tipo II: Suelo de baja rigidez
Tipo III: Arcillas blandas

IL Analisis del Edificio Prototipo:

Analisis estructural con el programa ETABS (Extended Three Dimensional
Analysis of Building Systems).
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TABLA 23.1 VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE. LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO

CLASIFIfACIIN DE LAS GECCIONTS
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(1) En miembros somctidos o compresién axial no existe la distincion basada en capacidad de rotacidn, por lo que loa limites =%
de almas y patines de perfiles comprimidos axiaimente son los mismos para las secciones tipo 1 a 3.

(2) P, &5 ls fuerza axia! de disciio, L.
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2 3.1; el pandeo lateral no es critico en ningtn caso.

Tipo 4

W——

A

®Pig 3.3.1 Relaciones momento-deflexidén para vigas de diversos
tipos. El pandeo lateral no es critico.



Mg ‘ Secs. Secs. . ¢

tipolo 2 tipo3
D A P Secs.lipo 4

FrMp

FrRMy B

-

540//Fy . 830//Fy (b/t)patines
5300/+/Fy 8000//Fy (h/t) alma

!,lg 3 3.2 Momentcs resistentes de disefio de vigas con secciones
tipo 3. El pandeo lateral no es critico.



Mp en Secs.tipo 1y2

—My en Secs. tipo 3
Fr A
£c.3.3903.3.10
+~* (Secs. tipo 1o 4)
—Ec.3.3.7 en Secs.tipoly2
. Ec.3.3.19.en Secs. tipo 3y4
—%—Mp en Secs. hpo]y2] B | PO Y
%—My en Secs. Iipog |
Folla por |
pandeo F;'_olla por |
local 1" pandeo lateral |
/o I
Diseno plasticof—, | |
A | o
) ! 1 l . —
0O Lp Lu Ly’ ‘ L
Vigos | Vigos intermedias Vigas esbeltas
robustos' Pandeo lateral | Pandeolateral eldstico J

Pandeolocal inelastico
{no hay pandeo
lateroal)

Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de diversa
T longitudes.
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KL/t ¢s la relacion de esheltez electiva maxima de la co-
Innna y (K1./r). el valor de la relacién de csheltez que
separa los intervalos de panden elastico e inelistico.

3.2.2.2 Estado limite de pandeo local

Sctls Vipe Y

Cuando la seccion transversal de la columna e< tipo 4,
la resistencia de disefio R, <¢ determina, cualguiera que
sea la forma de la sercion, como signe:

20 120 nno
- — s A F
5L KL/v 2 (KL/D)Z . R T ek (3.24)
(xL/n)?
§1 KL/r < (KL/r'* , R = A F [] « =————0 F
< ¢ ty 2(KLir)e? R
(325)

= 6340/ QF

(U./r); y l‘k = 0.75

Fn miembros de seccién transversal H o rectangular
hueea. lo= valores de K. obtenidos con las ecs. 3.24 ¥
3.2.5 no deben ser mavores que loc obtenidos con la ec.
3.21 multiplicarlos por el factor Q.

El area A, v el radio de giro r de las ece. 324 v
3.2.5 son los de la seccion transversal total.

) e= un factor de panden lncal dado peo:

Q = Q: Ou

Q. y Qg =e ralenlan como se indire en 2.3.6: Q. corres.
ponde a] elemento plano no atiecado que tiene la mayor
relacion b/t. Fin ceccione; formadas exelusivamente per
clementos planos atiesados ). se 1oma igual a |z unidad,
v en seccione~ formadus exclusivamente por clementos
planos no atir~ades ), s toma igual a la vnidad.

. Columnas tubhulares de saeridn transversal circular.

L.a resistencia de disefio de columnas de seccién trans.
versal eircular hueca, de parcdes delzadas, sometidas a
compresion axial, que no satisfacen los requisitos del
inuiso 2.2.2. prin cuya relacion didmetro/grueso de pare-
des no excede dv 914 000/F,, es izual al menor de los
valores propo:cionados por las ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q =
1.0, ¥ por la cxpresion:

77 300 2F
R = [ _77300  “7y
¢ Pl 3 At FR

D es el diametro exterior del tuhn y T el grueso de la
parrﬂ, los dos en Ja misma unidad de lonpitud; Fr =
0.70.

3223 TFstados limite de pandreo por flexotorsion o por
torsion.

En miembros comprimidos de seccidm transversal con
uno o ningun ¢j¢ de simetria, tales como angulns v 1<,
o con dos ejes {5 simetria pero muy haja rigidez torsio-
nal, como la- secciones en forma de cruz y las farmadas
por placas muy delradas. puede wcr necesario revisar los
estzdos limite de pandeo por flexntorsion o por torsion.
Los procedimientos para hacer la revision no se incluyen
en eslar normas.

33 Miemlros en flezion {vigas ) trabes crmadas)

Esta seccién es aplicable a vizas laminadas y a trabes
formadas por placas soldadas, de seccién ! o en cajén,
con dos vjes de simetria, cargadas en uno de los planos
de simetria. y a canales con las rarvas situadas en un
plano paralelo al alma que pasa por el centro de torsion,
o restringidas contra la rotacion alrededor del eje longi-
tudinal en las secciones en las que estin aplicadas las car-
7as v en los apoves. Tambien cs aplicable a barra: dr
seccinn transver<al maciza, circular, cuadrada o rectan-
wular, estas dltimas flexionadas alrededor de su eje de
menor momento - inercia, y a bariac de secciin trans-
versal circular hueca. Todos los elementos mencionados
trabajan principalmente en flexion, producida per car
gas transversalrs o por momentos aplicados en sus ex-
tremos: la flexion <e presenta, casi siempre, acompafiada
por fuerzas cortantes.

3.3.1 Estados limite

Fn el diseiin dr miembros en flexinn deben ronsiderarse
los estados limite de falla siguientes:

Formacién de un mecanismo ron_articulaciones plas-
ticas.

Apotamiento de Ia resistencia a la flexion en la seccién

critica, en _miembros que no_admiten redistribucion de

momentes.
_Iniciacién del flujo plastico en la seccién critica.
Pandeo local del patin comprimida,
Pandeo local del alma, producido por flexion.

Plastificacion del alma por cortante,
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Pandco local del alma por cortante.

Tension diagonal en & alma.

Pandeo lateral por flexotorsién.

Flexion y fuerza cortante combinados.

Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuer-
285 transversales.

Fatiga.

Ademas, deben considerarse también estados limite de
servicio, de deformaciones y de vibraciones excesivas.

332 [Resistencia de disefio en flexion.

La resistencia de disefio en flexién, Mg, de una viga
o trabc de eje recto y seccion transversal constante se
determinz como se indica en los incisos siguientes,

3.32.1 Miembros sopoertados lateraimente (L <L)

Cuando ¢l sistema de piso proporciona soporte lateral
al patin superior de las vigas, debe tenerse en cuenta que
en aleunos tramos el patin comprimido es el inferior,
Este punto puede ser de especial importancia en diseiio
sizmico.

La resistencia de disefio de miembros en flexion cuyo
patin cnmpnmldo esta wportado “lateralmente en forma
continus, o esta provisto de soportes laterales con separa-
ciones L no mavores que L, es igual &:

a) Para secciones tipo 1 :o_‘2:__'_

Mp = FRZF, = Fg M, (33.1)

l; es la distancia entre puntos del patin comprimidol
una vige soportados lateralmente.

L. es la longitnd maxima no soportada lateralmente pa-
ra la que el micmbro puede desarrollar todnvu el mo-
mento plastico M,; no se exige capacidad de rotacion.
Se calcula con alzuna de las ecuaciones 3.3.13, 3.3.15 o
33.17.

~

Puede utilizarse la teoria plistica cuando las secciones
son tipe I y la distancia entre puntos del patin compri-

'do soportados lateralmente no excede de L, en zonas
ae formacion de articulaciones plasticas asociadas con el
mecanismo de colapso.

_— e — _— ——

— —r———

L, es la longitud méixima no soportada lateraimente
parz lz que el miembro puede desarroliar todavia el mo-
mento plastico M,, y conservarlo duraste las rotaciones
necesarias para la formacion del mecanismo de calapso.

Se calcula como sigue:
Secciones I.

253 000 + 155 000 (M /M )
L = ! P r
p F y
y

(33.2)

Secciones rectangulares, macizas o en cajon.

352 000 + 211 000 (M. /M) 211 000 r
L = 1 » r .g A
P F ¥ F
b 4 Y
(3.33)

En la regién adyacente a la dltima articulacién plastica,
¥y en zonas que se conserven en ¢l intervaio elastico a] for-
marse ¢l mecanismo de colapse, la separacién’ entre pun-
tos no soportades lateralmente debe ser tal que se cum-
plan los requisitos de la cliusula 3.3.2.2 en vigas y de la
seccion 3.4 en columnas.

En las expresiones anteriores,

= momento plastico resistente de] miembro en es.
tudio.

M,

M; = el menor dec lus momentos en los extremos del
tramo no soportado lateralmente,

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

El cociente M;/M,, es positivo cuando el segmento de
vigs entre puntos soportados lateralmente se flexiona en -
curvatura doble, y negativo cuando lo hace en curvatura
simple,

El patin comprimido debe soportarse lateraimente en
todas las secciones en que aparezean articulaciones plas-
ticas asociadas con el mecanismo de colapso.

b) Para scctiones tipo 3:

Mg = FgSF, = Fg M, {3.34)
S es el modulo de seccion elistico del miembro en fle-

xién y M, = SF, &s ¢ momento correspondiente e Ia

iniciacion de la fluencia en la secci6n &n consideracion.
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En secciones I o H flexionadas alrededor de cualquiera
de sus ejes centroidales y principales puede tomarse un

valor de MR comprendido entre Fg M, y Fg M, calcu-

lado por ir mtcrpolacwn_lmeﬂz teniendo en cuenta que esos

valores corresponden. respectivamente. a relaciones an.
cho/grueso de los patines de

830/{% "y S4O0HF

Si la flexidn es alrededor del eje de mayor momento de
invrcia se comprobara que la relacion ancho/grueso del
alma nv excede de la que corresponde al valor calculado
de Mg. para lo que se interpolara linealmente entre las

relaciones

sooo/,ﬁ;‘ y 5000/ Fy‘,

correspondientes a Fp M, v Fg M,, respectivamente.

No hay limites en la longitud ¢in soporte lateral, en
secciones tipe 1, 2 o 3, cuando la seccion transversal es
circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando la viga,
cualquiera que sea la forma de su seccion transversal, se
flexiona alrededor del eje de menor momento de inercia.
Por consiguiente, en estos casos la resistencia de disefio se
determina con las ecuaciones 3.3.1 o 3.3.4.

r} Para secciones tipn :

Cuando tanto el alma comn el patin comprimide co-
rresponden al tipo 4, de acuerdo con 2.3.1. el valor de Mg
se_delermina con los: critr:ins para dlscno d( “rerfiles de
laniina delgada doblados’ e frio

Cuando los patines cumplan los requisitos de las sec-
cionus tipo 1, 2 o 3. v las almas sran tipo 1. el valor de
Mg se obtendra de acucrdo con el inciso 4.58 de estas
normas.

Cuandn las almas cumplen los requisitos de las seccio-
nes tipo 1, 2 o 3, y los patines son tipo 4, s distinguen
dos casos:

1. 5i el patin comprimido esti formado por elemen.
tos planos no atiesados,

Mg = Fx Q.SF, = FRQ. M, (3.3.5)
Q. se define en 2.2.6.

2. Si el patin comprimido esta formado por elementos
pianos atiesados,

-

Mg = FgS. F, (3.3.6)

Se modulo de scocion efectivo del elemento, se calcula
con el ancho efectivo del patin comprimido, determinado
de acuerdo con 2.3.0, en vez del ancho total. El médulo de
scccion de perfiles simétricos respecio al eje de flexion
puede calcularse, conservadoramente, utilizande el mismo

- ancho efectivo en el patin en tensién.

Si ¢l valor de Mg calculads con alguna de las ecuacio-
nes 3.3.5 o 3.3.6 es mavor que c| dado por Ia ec. 3.34,
éste seri ¢/ momento resistente del elemento.

En las expresiones anteriores,

Fr = 0.90

Z = maédulo de seccién plistico.

5 = modulo de zeccidn elastice.

S, = mébdulo de seecion eldstico efectivo.

M, = ZF, = momento plistico resistente de la seccion.

M, = 5F, = momento correepondiente a la aparicién
del esfucrzo de fluencia en la seccion (sin con-
siderar esfuerzos residuales).

F;, = Esfuerzo de fluencia.

3.3.2.2 Miembros no soportados lateralmente

(L>L.).

La resistencia de disefin de miembros en flexion cuve
patin comprimido esti provicto de soportes laterales con
separaciones mavores que L, e- igual a:

a! Pare secciones tipo 1 0 2 con dos ejes de simetris,
flexionadas airededor del eje de mavor momento

de inercia:
2
Si Hu > '5 HP-
0.28 M
Mp = 1.15 Fp ¥ a - '""—P'u e
|
pero no mayor que Fg M, (33.7)
5, M, £ (2/3) Mo Mp o= FpM, (339

;.
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En vigas de seccion transversal 1-o H, laminadas o he-
chas con tres placas soldades, M., momento resistente no-
minal de la seccion, cuando el pendec latersl se inicia en
el intervalo elastico, ¢5 igual a:

Ea
El_ GJ + c
Hu = CL y J ( L ) IY
i EERP I

En secciones I o H laminades o hechas con placas, de
dimensiones semejanies a las laminades, puede tomarse:

= (1/c)1/u +ug, (3310

donde:
M. = EAt (3.3.11)
cl (L/ry' )
(3.3.12)

M o= 4.7 EAd
c2 - (L/r:y)2

En las eccuaciones anteriores Fg es el factor de resis-
tencia, que vale 0.90. A y d son el area total y ¢! peralte
de la seccion considerada, I, v r, su momento de inercia
y radio de giro respecto al eje de simetria situado en el
plano del alma, ! el grueso de patin comprimido, L la
scparacion entre puntos de ese patin fijos lateralmente, J
¥ & las constantes dc twrsién de Saint Venant y por ala-
beo de la seccion v C, que puede tomarse conservadora-
mente igual & la unidad, esta dado por:

C=060 + 0.40 M,/M, para trames que se flexionan
en curvatura simple

C = 0.60 — 0.40 M;/M; pero no menor que 04, para
tramos que ac flexionan en
curvature doble

cuando el momento flexionan-
te en cualquier seecion den-
tro del tramo no soportado la-
teralmente es mayor que M,,
© cuando el patin no esti so-
pomdo lateralment~ ﬂe mA-
nera efectiva en wno de los
extremos de]l tramo
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M; y M, son, respectivamente, el menor y ¢l mayor de
los momentos en los extremos de! tramo en estudio, loma-
dos en valor absoluto.

En miembrgs de seccién transversal cn cajon (rectan-
gular hueca) se toma ¢, = 0.

L. es la longitud mixima no soporlada lateralmente

_ para la que ¢l miembro puede desarrollar todavia el mo-

mento plastico M, (no se exige capacidad dé rotacién),
y L. In longitud que separa los inturvalos de,aplicacion
de las ecs. 3.3.7 y 338 (la ec. 3.3.7 e vilida para
L<Ll yla338pareL>L,).

Ly y L; se calculan con las expresiones siguientes:

Miembros de seccion transversal 1:

{3.3.13)

SRS

q V' (3.3.14)
L F 1/5(:3 \ﬁ+ 41+x:‘,

E es ¢l médulo de elasticidad del acero y G su médulo
de clasticidad al esfuerzo cortante; se tomaran igusles =&
2 040 000 kg/em® y 784 000 kg/cm®, respectivamente.

En las ecuaciones anlenores,

-

¢ L

)

ZF
X [& La320x, % =
Gy, e

-
-

o]

ol &
1]

2.

‘Ku - 4,293 C

=l
L

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldadas,
de proporciones semejantes & las laminadas, pucden uti-
lizarse las expresiones simplificadas

dr
. 855 _ v Y (3315)
L, % T .ﬁ+{1+x§‘

6 6.55 2 (23.16)
Lr - Jl + tjl + X

donde

r r
d .2y 4yt x
:' - 7-7 c (? ) 3 - 3,22 xrl.xr .'.'_ 2:£_c. _( t.) E

m . e ——— ... . .
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d es el peralte de la seccion y t el grueso de patin com-
primido.

Miembros de seccién transversal rectangular, maciza o

hueca:

E —_—
= —_ 3.3.17
L, =091 GF, vl] ( )

vi,] =322 {3.3.18)

2k, il L L.

b) Dara secciones tipo 3 0 4 conlcos ejes de simetria
y para canales en las que estd impedida la rota.
cién alrededor del eje longitudinal, flexionadas-al-
rededor del eje de mavnr momento de inercia:

L =292 —/——rovd

Si M, < 2 M;,

0.28 M
—— ) (3319)

u

M, = (1-

R 1.15 FR My

peio no mayor que Fg M, para seccioncs tipo 3 ni que el
valor dade por la ec. 3.3.5 0 3.3.6 cuando las aimas cum-
plen los requisitos de las secciones 1, 2 o 3 y los patines

son tipo 4.

. 2
Sl Mn > ? Ml”

r‘I'RB‘_I;RMU

M, sc calcula con la ec. 3.3.9 o, cuando sean aplica-
bles, pueden utilizarse las ves. 3.3.10 & 3.3.12. Estas tres
vcuacionss pueden empirarse también para las canales, ha-
ctendo en ellas M.~ = 0,

(3.3.20)

Los limites de aplicacion de las diversa: ccuaciones se
leterminan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al
caleutar X y X, y al aplicar las ecs. 3.3.17 y 3.3.18 &
mirmbros de seccidn transversal rectangular hueca debe
sustituirse Z por S.

Cuando lus patines cumplen los reguisitos de las sec-
ciones tipo 1, 2 0 3 y las almas son tipo 4, el momento
resistente de diseno no debe exceder el valor obtenido de
acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas nurmas.

En miembros de seccion transversal en cajon (rectan-
gular hueca} se toma C, = 0.

3.3.3 Resistencin de disefio al cortante,

Este asticulo se aplicz al alma (o almas, en el caso de

miembros de alma miltiple, como les secciones en cajon)
de viges y trabes de seccion transversal con dos ejes de
simctrie, sometidas a fucrzas cortantes alojadas en uno
dc los planos de simetria, que coincide con el alma cuan-
do ésta es lnica o es paralelo & ellas en miembros con
mis de un alma, cuando ol disefio queda regido por al-
guno de los estados limitc de resistencia al cortante.

La resistencia de diseiio_al _c:g;tantc,;vn, de_una viga

o trabe de eje recto y seccién transversal constante, de
seccion I, C o en cajon es,

Vg = VN Fr (3.3.21)

" FR =090 y VN es la resistencia nominal, que se de-

termina como se indica a continuacion.

Al evaluar Vi se tendra en cuentz si la seccion tiene
una o mas almas.

h / k
) C < 1400 T ’ VN 0.66 Fj' .Aa

S T T 13.3.22)

El aima falla por cortante en el intervalo de endureci.
miento por defermacion.

b) 51 1400 ’FL <
Y

i

% - 927 fFyi
600 | X - 2
« 1 Fy'vN Y3 A‘

T (33.:3)

La falla es por plastificacion del alma por cortante.

k

1600 /—k— < b <2000 /—F—
F t

y Y

se consideras: dos casos:

e} Si

cl) Estado limite de iniciacion de} pandeo del alma

922 YFyk
VN = %/t Aa {3.3.24)

¢2) Estado limite de falla por tensién diagonal

922 F k o. 870 0.5 F
+ et ] A
v -
L T b/t Jx+(./m‘ .ﬁ+(n/h>’
(3.3.25)
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/ k h
s = ¢ =
d) Si 2000 Fy .

se consideran dos casos:

dl)Estado limite de iniciacion del pandeo del alma

1 845 000 k

N~ (h/e)? Ay (3326)

d2) Estado limite de falla por tension diegonal

v 1 845 000 k ,, _ D.F70 ¢.30 F, ;) A
¥ (h/e)? J1rarmy?’ v T 0 e

(3.3.27)

Para poder tomar como estado limite la falla por ten.
sion diagonal (ecs. 3.3.25 vy 3.3.27) la scccion debe tener
una sola alma (secciones [ laminadas o formadas por pla-
cas) y estar reforzadea con atiesadores transversales, di-
sehados de acuerde con el incise 4.5.7.

En las expresiones antcriores A, cs el area del alme,
igual al producto de su grueso, t, por el peralte total de
la seccifin, d; h es ¢l peralte del alma idistancia libre
entre patines) ; “a” la separacion entre atiesadores trans-
versales. ¥ k un ceeficiente sin dimensiones, que se calen-
la con lu ec. 3.3.28. d, h y t < toman en em, y Vy se
obtiene en kg Cuando la seccién ticne dos o mas almas,
A, es la suma de las areas de tudas cllas.

5.0

k=50+ ——ru
. (z/h)*

(3.3.28)

k se toma igual a 5.0 cuandc la relacion a/h & mayor
que 3.0 o que [260/(h/t)]2, y cuando no se emplean
atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder
de260. T T

3.34 Flexién y cortante combinados

Cuando se necesitan atiesadores transversales ¥ €l co-
ciente Vp/Mp esté comprendido entre los Limites

(1.33 vaR) > VD/MD > (0.6 vR/MR).
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deben satisfacer las tres condiciones siguientes:

-

VD L VR
<
LS Y,
0.727 — 4+ 0.455 — < 1.0
v
R
Mg es la resistenciz de disefio en flexion, cilculada de

acuerdo con el inciso 3.3.2.1 o 3.3.2.2, VR la resistencia
de disefio al cortante, inciso 3.3.3, y Mp y Vp son el mo-
mento flexionante y la fucrza cortante dc disefio,

3.4 Miembros flexocomprimidos

En csta seccion se estudia e disefio de miembros de eje
reclo y seccion transversal constante, con dos ejes de ai.
metria, sujetos a compresién y a flexién producida por
momentos que obran alrededor de uno o de los dos ejes
de simetria. Se designan, indistintamente, con las pala-
bras “columna™ o “clemento {lexocomprimido”.

Para los fines de esta seccion, las estructuras de las que
forman parte los miembros flexocomprimidos se clasifi-
can en “regulares” e “irregulares”,

Tina estructurs “rezular” se caracleriza porque esta
formada por un conjunto de marcos planos, provistos o
no de contraventeo vertical. con o sin muroe rigidez, pars-
lelos o casi paralelos, ligados entre si, ¢n todos los nive-
les, por sistemas de piso de resistencia y rigidez suficien.
les pars obligar a que todos los marmos y muros trahejen
en conjunto para soportal laus fnerzas laterales, produci-
das por vienie o sismo, y para proporcionar a la estruc-
ture la rigidez lateral necesaria pars evitar probiemas de
pandeo de conjunto bajo cargas verticales. Ademais, todos
los marcos planos deben tener caracteristicas geométricas
semejantes y todas las columnas de cada entrepise deben
ser de lz misma eltura, aunque ésta varie de un entre.
piso a otro.

Una estructura se considera “irregular” cuando los ele-
mentos que la componen no constituyer marcos planos,
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si,
cuando los sistemas de piso no tienen resistencie o rigidez
adecusdas, cuando .zonas importantes de los entrepisos
carecen de diafragmas horizontales, cuando la peometria
de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a
otros, cuando las alturas de la columnas que forman par-
te de on mismo entrepiso son aprecisblemente diferentes,
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Seccién Compuesta Seccion no Compuesta
Perfil Resistencias Factorizadas | S Datos del |_Condicion no Arriostrada
. b (kKN ) .
Laminado| P! M.. (KN m) SUNEL b S et | [mekN] L | my
(mm) para 1 10°mm* [ 10°mn’l, oL L mm N
100% | _75% | _50% | 100% m

W410X39 | 2 000 380 359 332 1330 425 1040 (M, 1872000} 193 16000] 552

W16X26 || 1650 360 342 317 1090 409 | 1030 v, 448{3000)155 | 7000] 441
b=140 ]| 1300| 339 325 298 862 387 1010 ffL, 1860}4000)105 | 8000 366
t=88 950 | 318 301 275 630 356 989 ||, 1274500 86.7) 9000| 31.3
d=399 | 600 | 285 269 248 398 310 945 |I|S,  634|5000| 73.1(10000| 27.4

w360X33 [ 1980 296 276 252 1130 300 807 |[M, 14612000139 {5500 432

W14x22 1 1620] 286 270 248 1070 289 797 {{v, 361|3000|108 |6000) 38.1
b=127 || 1270 266 253 233 842 274 784 |[L, 1720l4000| 70.3] 7000} 308
t=85 910 | 245 233 213 603 252 764 {l1, 82.7)4500] 584] 8000| 259
d=349 || 550 | 218 205 188 365 216 727 IS, 474]5000] 497 B

W310X39 (| 2020 318 298 271 1330 297 898 ||M, 165/ 3000) 153 | 6500 69.1

W12X26 || 1640 297 280 257 1 090 285 887 [V,  320|4000]130 {7000| 62.2
b=165 {1260 275 261 243 835 267 871 |IlL, 2440|5000(103 {7500} 565
t=97 880 | 252 242 225 583 242 845 HI, 851|5500| 88.5]8000) 51.8
d=310 ]| 500 | 226 215 201 331 202 798 1S, 54916000 77.7] 8500| 47.8

Tabla obtenida del iibro "Composite floor Systems™ de E Y.L. Chien y J.K. Ritchie
Ed. Canadian Insfitute of Steel Construction
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a) Viga no compuesta b) Viga compuesta

Fig 3.6.4 Comparacién de vigas deformadas, con y sin accién
compuesta.
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Fig 3.6.5 Distribuciones de deformaciones en vigas
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a) Seccion transversal b} Esfuerzos y fuerzas equivalenies

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plastico (ENP) esta
en patin de la viga de acero
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-sfENDENCIAS ACTUALES Y FUTURAS SOBRE EL USO DEL ACERO EN LA

. CONSTRUCCION EN MEXICO

Ing. Héctor Soto Rodriguez
Judrez No. 177, Col. Tlalpan
14 000 México, D.F.

RESUMEN . '
Se presenta un anélisis sobre ¢l estado actual del arte del uso del acero como material de construccién en estructuras

para edificios en nuestro pafs, en el que se indica cusles han sido los problemas y causas que han limitado su
desarrollo. Se mencionan ademds las ventajas de este material cuando se utiliza en estructuras ubicadas en zonas
s(smicas y finalmente sc proponen algunas ideas y recomendaciones para incrementar Ia utilizacidn del acero en la
construccién, ya que su empleo pucde tener mayores aplicaciones en esta industria si sc atienden adecuadamente

varios problemas que han limitado su desarrolio.

ABSTRACT .
After the september 19-20, 1985 Mexico earthquakes and the opening of our borders to imports, has been a increase

in the stee! construction in our country, in several forms. However, there are still several problems wich limit the
integral development of steel structure and its applications in the construction. This paper rclates the principal
problems and some recommendations 1o increase the employment of the steel in Mexico, fundamentally in Mexico

city, where the seismic behavior of structures is very important.

T

1. INTRODUCCION

A rafz de la apertura comercial mediante las negociaciones para la firma del Tratado de Libre Comercio entre México,
Estados Unidos de América y Canadd, México estd construyendo las bases de una nueva etapa de desarrollo,
_caracterizada por la internacionalizaci6n del pafs. A partir de 1992, a pesar de que aiin no se firmaba el TLC, la
competencia internacional comenzd a sentirse en todos los sectores industriales y de la construccidn debido a que en
ese afio se abriecron las fronteras, inicidndose de esta manera el intercambio comercial entre no sélo los paises
mencionados sino que México abrid sus puertas a la tecnologia de punta y de vanguardia. Por otra parte, el fin &
siglo se acerca, leniendo como consecuencia una dindmica de cambios tecnoldgicos muy importantes a nivel
mundial, los cuales no deben ser ajenos a nosotros, ya que impondrdn un constante desarrollo para mejorar puestra
calidad de vida en todos los aspectos.

En el caso particular de la construccién con acero, se ha notado en nuestro pafs y especificamente en la ciudad de
México que, como consecuencia de los graves dafios que causaron los sismos de 1985, ésta se ha desarrollado més y
que, después de la década de los noventas, su prdctica en nuestro medio es cada vez mds frecuente. No obstanic,
existen todavia una serie de limitantes que impiden el desarrollo integral de la estructura de acero, y ¢s justamente la
descripeién de éstos, el ohjetivo principat de este irabajo,

2. EL ACERO COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

En nuestro pals, los materiales mds utilizados en Ja industria de la construccién son el concreto reforzado, €l acero
estructural, la mamposteria, y rara vez la madera. Et orden en que sc han indicado commesponde a la preferencia que
guarda cada uno de cllos en la construccidn de estructuras para edificios de tipo urbano. En los idltimos afios, el
concreto reforzado a nivel mundial es cada vez mas compelitivo; en Japén, Europa y Estados Unidos de América se
estén construyendo actualmente muchos edificios con estructura de concreto con resistencia hasta de 800 kp/cm?,
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mientras que cn México, la resistencia maxima del concreto en construccién urbana es de 300 kg/cm?2,

Aunque en México el desarrollo y la tecnologfa del concreto no son comparables con los de los pafses altamente

desarroltados, estc material ha evolucionado con mayor rapidez que el acero debido al mejoramiento de su calidad, al

usn de aditivos que permiten manejar mejor las mezclas secas en obras, al empleo en gran escala de elementos

prefabricados que eliminan las tradicionales cimbras en obra y aceleran el proceso constructivo, a las técnicas &
cimhradn. colade. curade v nratencade aus sunsimer I obee fales ostos slamantne rrefabnzados <o anlicehlas
principaimente £n los puenies Jde granges claros.

Por su parte, la calidad del acero ha evolucionado en incrementos relativamente pequefios, en comparacién con las
resistencias del concreto. El acero estructural de batalla hasta 1990 es el NOM-B-254 (ASTM-A36), ya qu
actualmente se estdn construyendo numerosas estructuras con acero ASTM-AS72, inclusive con acero A-65. El
primer acero utilizado en México para fines estructurales fue el ASTM-A7. Este tipo de acero se utilizé profusamente
en la construccién remachada, la cual fue el primer tipo de construcci6n en nuestro pafs: posteriormente, después &
la segunda guerra mundial cuando se desarroll6 la soldadura. el acero A-7 fue sustituido por el ASTM-A36, debidoa
que tenfa problemas de soldabilidad por su alto contenido de carbeno.

2.1 YENTAJAS

El acero estructural, a pesar de su elevado costo, cs el material ideal para construccién, especialmente para estructuras
ubicadas en zonas sismicas, por las ventajas que a continuacién se indican:

Material homogéneo. El acero es un material homogéneo que tiene magnificas propiedades de resistencia,
ductilidad, tenacidad, capacidad para absorber energia, slta resistencia a la fatiga ¥
soldabilidad. De acucrdo con su alta resistencia, dentro de ciertos limites, ¢l acero se comporta de manera
satisfactoria cuando estd somctido a diversos tipos de esfuerzos (lensién, compresién, flexién, flexocompresién,
torsién, etc.). Estas propiedades lc dan mayores niveles de seguridad a una estructura sobre todo cuando esté sujeta a
esfuerzos causados por cargas accidentales, principahmente sismo o vichto, ya que estas fuerzas pueden ocasionar
inversiones de esfuerzos.

La ductilidad del acero es una caracterfstica que indica que este material es susceptible dc deformarsc grandemente
antes de fracturarse y es muy importante sobre todo en estructuras construidas en zonas de alto riesgo sfsmico, donde
el comportamicento de los edificios dependerd en buena medida de esta propiedad. La ductilidad desde el punto de vista
prdctico hace que el colapso de una estructura (si lo hubiera) se anuncie por la deformacién previa a éste y no
sobreviene repentinamente, lo cual suele acontecer con otros materiales que tienen poca ductilidad o que son fragiles,
Su alta resistencia a la fatiga le permite soportar muchos ciclos de carga y descarga, o bien, de tensién o compresién
antes de que sobrevenga a ruptura. Esta propiedad también es de mucha importancia, especialmente en casos de
condiciones de esfuerzo que aunguce por su intensidad no necesariamente son grandes, su repetibilidad en sismos de
duracién considerable constiluye un estado incipiente de falla.

Su gran capacidad para absorber encrgfa es especialmente dtil para evaluar la resistencia a choques o impactos que
légicamenic ticnen lugar cn sismos de gran intensidad. Recordemos que muchos edificios que presentaron dafios
estructurales durante los sismos de 1985 fue precisamente debido al golpeteo de edificios adyacentes.

Peso. La‘estructura metdlica pesa considerablemente menos que una estructura de concreto para la misma geometria
y cargas. ‘El consumo de acero estructural por metro cuadrado en edificios, diseftados después de los sismos de 1985,
indica que para un disefio adecuado dicho consumo es del orden de 80 kg/m2.

Fuerzas ‘sismicas proporcionalmente menores. Las fuerzas sfsmicas que actdan en la estructura de un
edificio se determinan multiplicando la masa de éste por su aceleracién de respuesta, por lo que se desprende, que
mientras_més pequefia sea la masa del inmnuceble (carga mucrta), menor seré la vulnerabilidad al daflo por sismos. El
acero ¢s apropiado para reducir la carga muerta. Gracias a su elevada resistencia se puede aumentar el nimero de pisos
con un incremento relativamente pequeiio de la carga muenta.

Gran eficiencia constructiva. La construccién en acero se basa en procesos constructivos simples y modernos,
utilizando técnicas industriales que no requicren de equipos sofisticados, lo que ta hace eficiente. En general, el trabajo
de construccién de una obra resucita con acero debe represeniar un porcentaje importante de los procesos gue se llevan
a cabo en el taller de fabricacién de estructuras, quedando pendiente un poreentaje minimo de trabajo para el proceso

de montaje.
Rapidez constructiva. La rapidez en Ja construccién probablemente sea otra de las ventajas importantes de la

estructura de acero, ya que mientras en el lugar de ia obra se cstd construyendo la cimentacidn, al mismo tiempo en
taller se fabrica la estructura, quedando pendiente tinicamente el montaje.
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Mayor espacio til. A partir del disefio arquitectdnico, la modulacié_n y es}ructuracién con base en estructura
metdlica permite manejar elementos estructurales de mayores claros y c?lmcnSIOncs menores, libres de columnz.zs.
logrando un espacio interior més aprovechable en las plantas de un cdificio (4rea rentable mayor). El salén Imperial
donde nos encontramos es un ejemplo de modulacién inadecuada por la presencia de un gran nimero de columnas.
Economia en los acabados. Debido ala gran resistencia del acero, los peraltes de vigas, trabes y armaduras &
Tos marcos rigidos que forman parte de una estructura metdlica son menores que los de concreto, logrando con esto la
reduccién de la altura total de un edificio, es decir, los edificios metélicos ticnen una altura menor con el mismo
nimero de pisos que los de concreto. La experiencia en la construccidn de varias ediﬁcacionc's metilicas ha mostrado
que las reducciones en [a altura de entrepisos acumuladas en un edificio de 20 niveles son C(]i{lVI.lll:n[CS alaalturade 2
pisos completos, y por consiguiente, sc obtiene mayor economia en los acabados y revestimientos de Jos muros y
fachadas. Visto de otra manera, la estructura de acero permite que un edificio tenga mayor posihilidad de ndmero de
pisos que uno de concreto para las mismas alturas.

Limpieza en obra, prefabricacién, dimensiones mienores de los miembros estructurales de acero
respecto a las secciones de concreto, métodes de reestructuracién rapidos en estructuras
dafiadas por sismo, recuperacién, facilidad de ampliacion o adaptacién de la estructura, menor
peso y por consiguiente economia en la cimentacién, gran rapidez en la etaps de montaje,
ete., son otras ventajias que hacen muy conveniente al acero en construcciones sismorresistentes.

No se trata de afirmar en este trabajo que el acero es el material perfecto para la construccidn, ya que cada proyecto
requiere un cuidadose estudio econémico para determinar la solucién definitiva del tipo de estruciura que se utilizard,
sino demostrar quc las propicdades y ventajas del acero pueden ser favorables para la construccién de estructuras
ubicadas en zonas sfsmicas, en las que se debe aprovechar al mdximo las caracteristicas de los materiales, .

2.2 DESVENTAJAS

"

Quiz4 la principal razén que mencionan los diseiiadores estructurales, consultores, constructores y fabricantes para
explicar el uso todavia limitado de la estructura de acero en la construccién de edificios, en comparacién con las -
estructuras de concreto, sea su elevado costo. Esta razén se mantiene en nuestro medio a pesar de que la estructura
de concreto estd més castigada por los reglamentos actuales de construccién. El acero estructural por definicién es el
material bdsico de la estructura mectélica, 1a que a su vez requiere el uso de otros materiales o insumos
complementarios como la soldadura, tornillerfa, pintura, por lo que el incremento de los costos del acero hace
necesaria la optimizacién de dicho material en cada una de las etapas del proceso constructivo de una obra en acero.

La estructura de acero debe proyectarse, disefiarse y fabricarse de manera que se logre una abra segura, econémica y
estética. Lamentablemente ¢l proceso general de construccidn de una obra de acero implica la participacién de
empresas distintas que cuentan con controles de .calidad diferentes, dando como resultado en algunos casos
edificaciones sin la calidad total. El precio del kilogramo de acero estructural fabricado y montado en estructuras
convencionales y en calidad NOM-B-254 0 ASTM A36 es del orden de N§ 4.60; el precio de 1a materia prima varfa
dependicndo del tipo de perfil (la placa se consigue en el mercado a N$ 1.60 kg; los perfiles IPR en acero A-36 en N$
1.90; los perfiics tubulares cuadrados y rectangulares formados en frio en A-50, en N§ 3.0, etc.). La experiencia en
construccién en acero indica que el costo de fabricacién y montaje representa un poco mis del doble del costo de la
materia prima. Cabe sefialar que en México, la mano de obra es barata y la materia prima es cara; mientras que en los
Estados Unidos de América y Canadd, los materiales son baratos y la mano de obra es cara. En estos paises la
diferencia de precio de perfiles estructurales en calidad A-65, A50 y A-36 no es significativa, mientras que en México,
las diferencias de costo si son importantes.

El siguiente enemigo del acero es la temperatura. En un incendio serio, el accro pierde sus propiedades mecénicas a
una temperatura del orden de 600 grados centigrados, y a partir de este momento ticne un comportamicnto pléstico, es
decir, se deforma sin incrementar los esfuerzos a que cstd sometido, La experiencia ha demostrado que la proteccién de
estructuras de acero contra fuego ¢s cara y en ocasiones puede representar hasta un 5% del costo de fabricacién de la
estructura. No obstante to anterior, el disefio y la proteccién contra incendios debe ser una exigencia de los
reglamentos de construccidn de todos los pafses del mundo y debe aplicarse de manera indistinta a edificios metilicos
0 de concreto.

La otra desventaja imponante del acero es la corrosidn. Afortunadamente en estructuras de edificios de tipo urbano
eéste problema no tiene imponancia, dehido a que los elementos estructurales estdn recubiertos Y por consiguicnte
protegidos. La ductilidad, que sucle ser ba principal propredad det acero duranie sy comportamicnto ¢n zonas sfsmicas,
debe conservarse durante ¢l proceso de construecidn con objeto de evitar fullas de tipo fragil.
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Vibracién. Se dice que las estructuras de acero vibran demasiado. En lo que se refiere a Ia mayor scnsibilidad de las
personas a las vibraciones y oscilaciones de las estructuras metélicas, este aspecto es parte de un bucn ‘discﬂo ya qu;:
ademds de satisfacerse las condiciones de seguridad, se necesita cumplir con requisitos de servicio funcionam‘jcnlo Yy
confort con base en los reglamentos vigentes. '

Flexibilidad. La mayor parte de lo$ estructuristas y disefiadores opinan que un cdificio de accro se deforma més que
une de concreto. Las limitaciones de las deformaciones horizontales de una estruclura tienen varios objetivos: evitar
d_aﬁos en elementos no estructurales, muros, fachadas, y desde luego prevenir el fenémeno de golpeteo en caso de
sismo de gran intensidad. Este aspecto es bésicamente de disefio y se resuelve eligiendo el sistema estructural
adecuado al tipo de suclo, zona sfsmica y caracterfsticas de la estructura.

Otras desventajas: la esbeltez de las secciones estructurates dentro de ciertos lfmites ocasiona prohlemas de
pandeo, mayor supervisién en cada una de las etapas, etc.

3. COMPORTAMIENTO SISMICO

La ciudad de México y gran parte de la Repiiblica Mexicana se encuentran en una zona de alta sismicidad,
probablemente de la misma mancra que en Japén, Nueva Zelanda, Chile y la parte oeste de los Estados Unidos d&
América; cn nuestro pais ocurre aproximadamente un 8% de los temblores que se producen en el mundo entero. La
historia de los temblores mexicanos ha demostrade que en un lapso promedio de quince aiios ocurre un sismo de gran
intensidad que ocasiona muchas muertes y grandes pérdidas econémicas (1957, 1979, 1985). El Dr. Emilio
Rosenblueth Deutsch, una de las méximas autoridades en materia de ingenierfa sfsmica que hubo en México, afirmé
que antes de que termine el presente siglo, ocurrird en México un sismo de caracter{sticas similares al de los de 1985.
Los graves dafios que causaron los sismos ocurtidos hace més dc nueve afios fucron muy superiores a lo esperado,
debido entre otras causas a la amplificacién de las ondas sismicas en la zona lacustre de 1a capital, a la magnitud del
terremoto: mds dc cuarcnta mil personas perdieron la vida y las pérdidas cconémicas fucron de mds de tres mil
millones de délares; cl costo de las reparaciones de edificios que se han hecho hasta ¢l momento representa otro tanto
de las pérdidas econdmicas. A rafz de los sismos de 1985, el M.C. Enrique Martinez Romero llevé a cabo un trabajo
de investigacion denominado "Comportamiento de las estructuras de acero durante los sismos de 1985 en la ciudad de
México”, en el que presenta los resultades del comportamiento sismico-estructural de 102 edificios con cstructurade
acero. Inmediatamente después de que se reportaron cuantiosos dafios tras los terremotos de 1985, la ciudad &
México se conviriit en un gigantesco laboratorio, y vinicron reconecidas autoridades en materia de ingenierfa sismica
como Hank Martin, Robert Hanson, James Marsh, Mark Saunders y muchos otros investigadores de todo el mundo,
quicnes opinaron y reconocicron que en México existe amplia experiencia en el disefio y construccion de edificios
metdlicos, tanto en Jos aspectos de ingenierfa sfsmica como estructural. A pesar de los dafios detectados en varios
edificios de acero debido a los intensos sismos, no solamente en México sino en otros paises, organismos
intemacionales como ¢l American Institute of Steel Construction (AISC), Earthquare Engineering Research Institute
(EERI}, European Association for Earthguake Engineering (EAEE), International Iron and Steel Institute (IISI),
South African Institute of Steel Construction (SISC}), por citar algunos, consideran que el acero sigue siendo el
mcjor material que exislte para construir estructuras en zonas sfsmicas, ya que las lecciones aprendidas de varios
sismos intensos en diversas partes del mundo han demostrado que ¢l comportamiento de las estructuras metdlicas ha
sido satisfactorio.

El unice caso de dafios severos en estrucluras de acero, ocasionados por sismos recientes, es ¢l del 17 de enero del
presente afio, en Northridge California, EUA, cn el que un temblor de magnitud de 6.4 (escala de Richier) causé
imporiantes dafios en estructuras metélicas, principalmente fallas de tipo frédgil en las conexiones soldadas y fracturas

en las placas base de columnas.
Las opiniones de algunos especialistas sobre ¢l comportamicnto sismico de las estructuras de acero son las

siguicnles: _
M. en C. Enrique Martinez Romero: "Sin duda el auge inusitado que han cobrado en la industria de la construccién

las estructuras de acero reficja la forma definitiva en que se han visto favorecidas por las nuevas reglamentaciones de
construccién, con basc en su superior comportamiento sfsmico comparativamente hablando con la tradicional
construcci6én a base de concreto, que por el contrario se ha visto seriamente penalizada por los reglamentos debido a
su mayor vulnerabilidad a los sismos intensos y de larga duracién.”

Ing. Ratl Diaz Esquino: "La experiencia obtenida por los pasados temblores de 1985 en la Cd. de México, concede
una mayor responsabilidad a los arquitectos e ingenicros mexicanos y les obliga a buscar la constante actualizacion de
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sus estudios, ya que si sc rezagan de los adelantos en las materias que les atafie, sus conocimientos resuliardn
obsaletos ante las necesidades reales de nuestro pals”. . o
Amaldo Gutiérmrez Rodriguez. “El arte de disefiar contra sismos no consiste en construir estructuras capaces de resistir
sistemas de fuerzas horizontales (aunque esta capacidad es parte de un buen diseio), sino que también |rr1p11ca o:m-cncr
sistemas que s¢ caractericen por una 6ptima combinacitn de propicdad.c.s tales como rcsnst.cncm, .CStﬂhlhdﬂd, rigidez,
disipacién de energfa, y deformacién dictil. Estas propiedudes pcmu.luﬁn responder mejor a sismos frccugnlcs y
moderados sin que las estructuras sufran dafios significativos, y a sismos muy scveros sin_poncr cn peligro la
estabilidad de las edificaciones y 1a seguridad de los ocupantes. El logro de estos objetivos requiere de m‘I.EChCT mis que
la aplicacién de reglamentos, exige la comprensién de los factores bdsicos que determinan fa rcspuc-sm sismica de las
estructuras, as como el ingenio necesario para lograr sistemas estructurales que tengan las caracterfsticas adecuadas”.
Como conclusién de lo anterior, tanto en México como en otros pafses de alto riesgo sismico, las estructuras de
acero han mostrado mejor comportamiento. Existen pocos antecedentes de colapsos catastréficos de cdificios zltos de
acero por accidn de sismos y sf muchos que ocurrieron en edificaciones con estructura de concrelo. o
Algunas recomendaciones que se hicieron después de los sismos de 1985, respecto a nuevos proyectos de edificios
son las siguientes: peco peso, sencillez, simetria y regularidad en planta y elevacidn, propiedades dindmicas adecuadas
al terreno en que se desplantard la estructura, con objeto de evitar problemas de resonancia, concordancia entre lo
proycctado y construido, prever scparaciones sismicas u holguras, etc, A estas recomendaciones se les conoce como
configuracién estructural. Por esta razdn, las condiciones de regularidad que establecen los reglamentos de
construccién deben respetarse en el proyecto arquitectdnico, con objeto de que los edificios tengan un
comportamiento satisfactorio durante futuros sismos intensos.

'
o+

4. INVESTIGACION

La investigacién en México relacionada con ¢l comportamicnto del acero estructural es précticamente nuld. La
evolucién de las normas mexicanas para disciio con acero (Normas Técnicas Complementarias para Diseiio 'y
—  Construccién de Estructuras Metdlicas, del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal) ha sido posible
gracias a las investigaciones realizadas por un pequefio grupo de ingenieros dedicados a la préctica profesional, quienes
han incluido sus experiencias personales y algunas lecciones derivadas de los sismos de 1985,
La Cémara Nacional de la Industria del Hierro y del Acero (CANACEROQ), organismo piiblico que agrupa las
empresas del ramo y que incluye al Comité Consultivo de Normalizacién de la Industria Sidenirgica y al Instituto
Mexicano del Hierro y del Acero, es la institucién adecuada para emprender acciones y hacer contribuciones efectivas
respecto a la falta de desarrollo de a estructura de acero en México. Sin embargo, desde que se constituyd en 1949 su
participacién en la solucién con relacién al problema anterior ha sido minima. La Direccién General de Normas de 1a
Secretaria de Comercio y Fomento Industrial es el organismo que en nuestro pafs oficializa las normas que traduce el
Comité Consultivo de Normalizacién de la Industria Siderdrgica de la American Society for Testing Materials
(ASTM}. El CCNIS se constituyé en 1965, y cucnta actualmente con alrededor de 400 normas sobre materiales
(acero estructural, acero de refuerzo y presfuerzo, perfiles tubulares, placa, ldmina, métodos de ensayes mecénicos,
métodos de andlisis quimico, aceros especiales, piezas coladas de hierro y acero, tornillos, metales de aportacién y
" “fundentes para soldadura), su contribucién al desarrollo técnolégico del acero también ha sido pricticamente minima.
En lo que se refiere al concreto reforzado, el Instituto Mexicano del Cemento y del Concreto (IMCYC), con més d
35 afios de haberse fundado, es el organismo que promueve, divuiga e investiga el uso correcto del concreto
estructural, mediante ta difusién y la ensefianza de tecnologfa y conocimicnltos relacionados con este material. En el
caso de la madera, que como se menciond, su uso en la construceidn urbana es limitado, existe en Xalapa, Ver. el
- lnslil‘ulo de Ecologfa, el cual realiza invcslig:!gioncs Y pruebas de lahoratorio sobre ¢l comportamicnio de clementos
Yy untones estructurales de madera, con objeto de claborar propuestas especificas para actualizar las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de Madera de la dltima edicién del Reglamento &
Construcciones para el D.F.
Sin duda alguna, la investigacién sobre el problema sfsmico y comportamiento estructural de las edificaciones sea la
de mayor interés cn México, ya ue existen varios centros de investigacién (Instituto de Ingenierfa-UNAM, Centro
Nuc.iona] de Prevencién de Desastres, CENAPRED, Centro de Investigacidn Sismica-Fundacién Javier Barros Sierra,
Insmu.to de Investigaciones Eléciricas de 1a Comisién Federal de Electricidad, Fundacién ICA, etc.) dedicados
exduswarpcnlc a la solucién de estos problemas. Todos estos organismos estdn agrupados y participan activamente
en Ja Sociedad Mexicana de Ingenicrfa Estructural, A.C. (SMIE), Sociedad Mexicana de Ingenierfa Stsmica, A.C.
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(SMIS) y Sociedad Mexicana de Mecdnica de Suclos, A.C. (SMMS).

pc acuerdo con lo anterior, s¢ pucde afirmar que en México la investigacién cn el campo del acero por pane de la
industria del ramo o por algiin centro técnico es inexistente. En Europa, Estados Unidos de América, Japén, Brasil
Veneruela v recientemante on Colombia. fac empneas rradistoras v dissihaidorze de acars financian loc provectos de'
m\esugm.'_wn reluconades con e corpariamiento del acero esrucernsl, prosnueven v divolean las qpiicuéioncs de
este material para incrementar su utilizacién en la construccién, - )

5. PROMOCION

La promocion en el conocimiento de los perfiles estructurales por parte de las empresas productoras v distribuidoras
.dc acero estructural ha sido hasta hace pocos meses deficiente. aunada a la carencia de catdlogos v manuales
indispensables para el disefio y construccién de estructuras de acero. o

La industria del acero encabezada principalmente por Altos Homnos de México, S.A. de C.V., Compaiifa Sidenirgica
de Guadalajara, S.A. de C.V. e Hylsa, 5.A de C.V. (estas empresas producen aproximadamente el 60% del acero
csl.ruclural en México) ha realizado esfuerzos interrumpidos con la Faculiad de Ingenicria de 1a UNAM, al desarrollar
Unicamente dos proyectos con esta institucién para promover el uso del acero en la industria de la construccién: la
claboracién del Manual de la Industria Sidenirgica para la Construccidn con Acero y €l diskeue base de datos para el
manual referido. Altos Hornos de México, en forma adicional, encomends a la Facultad de Ingenierfa de 1a UNAM la
revision de la udltima edicién del Manual AHMSA para Construccién en Acero. Lamentablemente por diversos
problemas, que no valen la pena mencionar en este congreso, e] Manual ISN para la Construccién con Acero no sc

editd, a pesar de que ya estaba en proceso de impresién,

6. ESPECIFICACIONES Y NORMAS PARA DISENO

Las normas y especificaciones para disefio y construccién de estructuras para edificios que se usan en México sc
basan en normas internacionales, principalmente procedentes de los Estados Unidos dc América. De esta manera, las
publicaciones del American Concrete Institute (ACI) constituyen las bases de las NTC-CONCRETO, los Manuales
de Construccion en Acero del American Institute of Steel Construction (AISC), Manual-AlSC-ASD- 1989 v LRFD-
1994 {ASD son las abreviaturas de Allowable Stress Design ¥y LRFD de Load and Resistance Factor Design)
establecen los principios, criterios y aspectos fundamentales para el disefio con acero. Estos manuales compendian y
sistematizan las propiedades para diseiio y las aplicaciones dé los perfiles bdsicos estructurales utilizados en la
fabricacion de estructuras para edificios, y conticnen cn las especificaciones de disciio los resultados de las
investigaciones desarrolladas a lo largo de varios aiios, integrando de esta manera la herramienta més completa y
denominada “l1a Biblia" de las estructuras de acero, no s6lo para México sino para latinoamérica.
Después de los sismos de 1985, numetosos organismos técnicos, instituciones oficiales, cenuros de investigacion y
universidades llevaron a cabo un progiama para la actualizacién de los reglamentos de construccién de todos los
estados ¥ municipios de nuecstro pafs. La conclusién de esta investigacion fue que la mayor parte de los estados que
cuentan con reglamentos de construccién, tomaron como base para la elaboracién de éstos al Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal; ademds, pocos reglamentos estatales cuentan con normas técnicas para cl
. disefio de estructuras de acuerdo con los diversos materiales. Por lo anterior, s¢ considera también que las normas
mexicanas més completas y actualizadas para el disefio y construccion con acero son las NTC-ACERQO, RCDF-

1987. Lamentablementc estas normas no se utilizan con mucha frecuencia, a pesar de con cllas se obtienen disefios
mis ccondmicos respecio a discfios realizados con el criterio de esfuerzos permisiblces,

7. SOFTWARE PARA ESTRUCTURAS DE ACERO

Existen cn el mercado un buen nimero de programas especializados para el andlisis, disefio y detallado de estructuras,
desartollados en México y de procedencia estadounidense y curopea (SAP 90, ETABS, STRUDL, P-FRAME,
STAAD-II/ISDS, Revisién'17, 1993, RAMSTEEL. CONXPRT-AISC, ESDS, SCALE, SteeiModeler, MicasPlus
Design, MicasPlus ModelDraft, SDS/2, Software IMCYC, CAD-SE, ASTE, DISENO-A, AutoSTRUCTURAL,
SAFE-2000, DISACERO, elc.), los cuales coenstituyen una herramienta indispensable y poderosa para €l desarrollo
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integral de proyectos estructurates en acero. No obstante lo anterior, muchos disciiadores estdn acostumbrados a
I sistcmas tradicionales de trabajo que se niegan a modificar, en parte por costumbre, falta de conocimienio y <&

. actualizacién para.adoptar nuevas formas de trabajo.

B. SISTEMAS ESTRUCTURALES

Los sistemas estructurales que se han utilizado en México a lo largo del desarrollo de la estructura metdlica son los
siguientes:
» Marcos rigidos, Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto de vista de disefio y fabricacion
convenientes para estructuras de poca altura, ya que para construcciones de mediana o gran altura se vuelven criticos
los efectos de las fuerzas horizontales, por lo que es necesario aumentar de mancra importante las dimensiones de los
elementos estructuraics para oblener la rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro lado, la
duculidad puede ocasionar deformaciones excesivas, incrementando los efectos P-delta, llegando a producir fallas por
inestabilidad.
* Marcos contraventeados, Estructuras de menor peso y mucho més rigidas y resistentes que los marcos rigidos
no contraventeados. Son marcos con la adicién de diagonales de contraventeo concéntricas en V, X. La gran rigidez y
resistencia de este sistema permite que la estructura tenga un mejor comportamiento durante la ocurrencia de un
sismo, reduciendo los daiios, no obstante existen algunos problemas respecto al comportamicento de las diagonales
bajo carga ciclica.
* Marcos con contraventeos excéntricos. En estas estructuras, las diagonales no llegan a los nudos, por lo
que se introducen excentricidades en las conexiones. Son estructuras dictiles en las que las deformaciones ineldsticas
s¢ confinan a regiones en las que no afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de una
estructura.
* Muros de cortante y marcos contraventeados con marcos rigidos. Es la combinacién de los sistemas
descritos anteriormente con el uso de muros de cortante. Este sistema ¢s el mds utilizado-en las estructuras de
| edificios altos, en las que los muros de los nicleos de elevadores, escaleras y servicios resisten las fuerzas sfsmicas
laterales y otra parte de las cargas sismicas son resistidas por los marcos rigidos. Fste sistema resutta econémico
también para edificios de mediana alwra (de 10 a 20 pisos). .

9. CONSTRUCCION EN ACERO

El Ing. Oscar dc Buen Lépez de Heredia, profesor emérito de la Facultad de Ingenicria de la UNAM y disefiador &
prestigio internacional, indica que la construccién en acero en México data de més de un siglo {el Palacio de Bellas
Artes es el ejemplo mds representativo de la construccién antigua en acero en la ciudad de México) y a lo largo de los
afios se ha dividido en cinco épocas bien definidas: la primera que abarca desde cl siglo XIX hasta 1942, la segunda
de 1942 a 1957, la tercera de 1957 a 1976, la cuarta de 1976 a 1985, la quinta de 1985 hasta nuestros dias. En
general, esta clasificacion obedece a la ocurrencia de sismos de gran intensidad que han causado graves dafiosy a la
evolucién, como consecuencia de lo anterior, del reglamento de construcciones y sus cormrespondientes normas
técnicas,
El desarrollo de las estructuras de acero en la primera €poca fue posible a la fundacién de Fundidora de Monterrey
~(mayo de 1900), empresa pionera que durante muchos afos produjo aceros para fines estructurales. Ei tipo de
construccién utilizado en este primer periodo fue la construccién remachada y el acero de batalla fue obviamente el
ASTM A7. La Torre Latinoamericana conslituye en Mésico ¢l final de Ja construccion remachada. A rafz de la
segunda guerra mundial, Ja industria sidenirgica tuvo un notable desacrollo ¥ ¢n 1941 se fundd Altos Hornos e
Meéxico, S.A. de C.V, iniciando operaciones en 1944, dos afios después de que se publicé el segundo reglamento de
C(-mSLru-cciones en México. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, 1a soldadura constituyd a partir de los
anos cincuentas, el principal proceso para la fabricacién de elementos estructurales, desplazando con importantes
ventajas al remache, el cual ha caido en desuso en nuestros dias. El temblor de El Angel de julio de 1957 establecié
la pauta para modificar de manera definitiva el disefio sismico: la Cd. de México se zuaificé de acuerdo con el tipo de
suelo, se c‘slablccieron reglas generales para aumentar la rigidez lateral a las estructuras de acero, s¢ limitaron los
23§2Ltzniﬂli?;?f,|?:|in‘:’t‘f\:::)lr:{a lion‘m.r en 'cucnl‘:‘l los lcfcclns de lors_ién y sc previcron holguras entre edificios
H golpeteo durante sismos de gran intensidad
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En !976 se com:lu_vﬁ la lervera €pova con la publicacion de ot versidn del reglmmento & construceiones. En esta
S\';lris;c::c;lnz:ngxi:;isdl:g;;):ﬁn;jec;:;rl:;:ggncagg laal(;auiztl{oduccidn‘dcl factor de duuilidm.i que permite reducir las
: idad del sistema estructural elegido, Este reglamento fuc
considerado como uno de los mds completos y avanzados a nivel mundial y sirvié de consulta a otros paises ubicados
en zonas de alto riesgo sfsmico.
El chlamcnto de Construcciones de 1987 castiga severamente a las estructuras tanto de acere como de cancreto, los
coeficientes sfsmicos se vuelven a modificar. No obstante, las propiedades intrfnsecas del acero lo hacen més idéneo
para construcciones sismorresistentes. ‘
Respecto a lo anterior, el Ing. José Luis Sénchez Martfnez opina:  "Los sismos de 1985 hicicron ver que los
reglamentos para la construccién de edificios en el Distrito Federal subestimaron de manera importante 1a intensidad
que para este tipo de movimientos del suelo cabe esperarse en la zona: en teorfa, todas las construcciones bien
disefiadas de acuerdo con los reglamentos en vigor podrian haberse desplomado.” Las lecciones aprendidas de los
sismos de 1985 permitieron estudiar fenémenos que anteriormente no se habfan considerado ¥y que afectaron de manera
importante el comportamiento sfsmico-estructural de las construcciones dafiadas: golpeleo, interaccién suelo-
estructura, resonancia, configuracién geométrica, torsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frigiles,
pérdida de ductilidad, ¢tc.). En la ciudad de México existen alrededor de 150 edificios metdlicos, de los cuales la
mayor parte fueron construidos con estructura soldada. Los edificios con conexiones atornilladas son usuales en los
Estados Unidos de América, Japén y Europa, lugares donde la construccién atorniliada presenta mejores ventajas
desde ¢l punto de vistade volumen y rapidez en el montaje. Asimismo, en laciudad de México los ejemplos mds
representalivos de edificios con estructura atornillada son ¢l Centro Insurgentes y el Edificio de Mexicana de
Aviacién.
Como conclusion de lo anterior, en ¢l futuro las soluciones mds convenientes en edificios de mediana y gran altura
seguirdn sicnde con base en estructuras de acero. En el pasado inmediato, los edificios de poca altura (uno y dos
niveles), se construfan con estructura de concreto; hoy en dia, el acero empieza a dominar este tipo de edificaciones.
En cuanto a las estructuras metdlicas especiales o sofisticadas, como las plataformas marinas, los puentes atirantados
de grandes claros, lorres de transmision, cubiertas ligeras de naves industriales, recipicntes a presion, cuyos diseiios se
basan en una normatividad més estricta respecto a la de estructuras convencionales, el acero seguird dominando este

tipo de construccién.
Iniciamos asf, lo que ¢l Arg. Jestis Aguirre Cérdenas ha llamado "la época del acero del México Moderno'.

16. LA INDUSTRIA SIDERURGICA NACIONAL

En cl pasado, a excepeion de Fundiduta de Monterrey, la industria sidenirgica mexicana descuidé €l mercado de los
edificios de acero, abasteciendo el mercado con perfiles estructurales de muy baja calidad, precios altes, mal servicio,
tiempos de entrega largos, nula promocién y difusién del acero como material de construccién.

El concreio reforzade doininé durante muchos afios prdcticamente la industria de la construceion, excepto la
fabricacién de cstructuras de puentes para ferrocarril y de naves industriales. A causa de la posicién de la industria
siderdrgica, principaimente en el pericdo comptendido entre los afios 1960 a 1990, el acero dejé de ocupar muchas
aplicaciones sobre todo en construccion urbana, donde este material es el més conveniente desde el punio de vistade
comportamiento sfsmico-estructural, ptincipalmente en la Cd. de México, por sus condiciones especiales dec elevado
riesgo sfsmico y tipo de suelo. Se cree que, si se hubicra utilizado el acero en el pasado referido, los dafios materiales
y pérdidas de vidas humanas que ocasionaton los temblores de 1985 no hubicran sido de grandes magnritudes.

En cstos 30 aiios, sc establecié el Hlamado "circulo vicioso' entre las empresas productoras de acero , los
disciiadores y fabricantes de estructuras; no se producfan perfiles estructurales porque no habia demanda en el mercado,
los diseiiadores no especificaban los perfiles de accro porque no habfa en ¢! mercado. Los fabricanies, por su parte,
vendian caras las estructuras porque lenfan que construirias en taller a pantir de una matena prima de muy baja calidad,
la cual debia someterse a una seric de operaciones (corte, enderczado, etc.} elevando su costo original y con
desperdicios importantcs. -
Lo anterior se debid a la falta de competencia ya que en varios casos existia un solo productor por perfil y la gama de
perfiles era muy limitada. La construcei6n en acero sobrevivié durante muchos afios, desarrollindose y perdiendo
competencia frente a otros tipos de construccidn; hasta que en 1990, a rafz de la apertura de las __ffgntcras y las
negociacioncs para el Tratado de Libre Comercio, las ecmpresas productoras realizan sus primeros esfuerzos al
modernizar sus planlas y cucstionarse porqué no vendemos acero estructural en México. La situacién ha cambiado y
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integral de proyectos estructurales en acero. No obstante lo anterior, muchos discfiadores estdn acostumbrados 2
sistemas tradicionales de trabajo que s¢ niegan a modificar, en parte por costumbre, falta de conocimiento y &

actualizacién para adoptar nuevas formas de trabajo.

-

8. SISTEMAS ESTRUCTURALES

Los sistemas estructurales que se han utilizado en México a lo largo del desarrollo de 1a estructura meltdlica son los
siguicntes: y

« Marcos rigidos. Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto de vista de disefio y fabricacion
convenientes para estructuras de poca altura, ya que para construcciones de mediana o gran altura se vuelven criticos
los efectos de las fuerzas horizontales, por lo que s necesario aumentar de mancra importante las dimensiones de los, .
elementos estructurales para ohtener Ja rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro lade, la,
ductilidad puede ocasionar deformaciones excesivas, incrementando los efectos P-delta, legando a producir fallas por,
inestabilidad. L
* Marcos contraventeados. Estructuras de menor peso y mucho mds rigidas y resistentes que los marcos rigidos . .
no contraventeados. Son marcos con la adicién de dizgonales de contravenico concéntricas en V, X, La gran rigidez y
resistencia de estc sistema permite que la estructura tenga un mejor comportamiento durante la ocurrencia de un
sismo, reduciendo los dafios, no obstante existen algunos problemas respecto al comportamicnto de las diagonales
bajo carga ciclica.

* Marcos con contraventeos excéntricos. En estas estructuras, las diagonales no llegan a los nudos, por lo
que se introducen excentricidades en las conexiones. Son estructuras dictiles en las que las deformaciones ineldsticas
se confinan a regiones en las que no afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de una

.

estructura. .
* Muros de cortante y marcos contraventeados con marcos rigidos. Es la combinacién dc los sistemas

descritos anteriormente con el uso de muros de cortante. Este sistema es ei mds utilizado en las estructuras
edificios altos, en las que los muros de los nicleos de elevadores, escaleras y servicios resisten las fuerzas sismicas
laterales y otra partc de las cargas sfsmicas son resistidas por los marcos rigidos. Este sistema resulia econémico
también para edificios de mediana alwra (de 10 a 20 pisos).

9. CONSTRUCCION EN ACERO

El Ing. Oscar de Buen Lépez de Heredia, profesor emérito de la Facultad de Ingenieria de la UNAM y disefiador d
prestigio internacional, indica que la construccién en acero en México data de m4s de un siglo (el Palacio de Bellas
Artes es ¢l cjemplo més representativo de la construccién antigua en acero en la ciudad de México) y a lo largo de los
afos se ha dividido en cinco épocas bien definidas: la primera que abarca desde el siglo XIX hasta 1942, 1a segunda
de 1942 a 1957, la tercera de 1957 a 1976, la cuarta de 1976 a 1985, 1a quinta de 1985 hasta nuestros dias. En
general, esta clasificacion obedece a la ocurrencia de sismos de gran intensidad que han causado graves dafios y a la
evolucion, como consecuencia de lo anterior, del regiamento de construcciones y sus correspondientes ngrmas
técnicas,
El desarrollo de las estructuras de acero en la primera época fue posible a la fundacién de Fundidora de Monterrey
Tlmayo de 1900), empresa pionera que durante muchos afios produjo aceros para fines estructurales. El tipo de
construccitn utilizado en este primer periodo fue la construccién remachada y el acero de batalla fue obviamente el
ASTM A7. La Torre Latinoamericana constituye en México el final de la construccién remachada. A raiz de la
segunda guerra mundial, 1a industria sidenirgica tuvo un notable desarrollo y en 1941 se fundé Altos Hornos d:
México, S.A. de C.V, iniciando operaciones en 1944, dos afios después de que se publicé ¢l segundo reglamento de
cg:nstrqccioncs en México. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, la soldadura constituyé a partir de los
anos cincuentas, el principal proceso para la fabricacidn de clemenios estructurales, desplazando con importantes
ventajas al remache, el cual ha caido en desuso en nuestros dias. E] temblor de El Angel de julio de 1957 establecid
la pauta para modificar de manera definitiva el disefio sismico: 1a Cd. de México se zeaific6 de acuerdo con el tipo de
suelo, se e_stab]ccieron reglas generales para aumentar la rigidez tateral a las estructuras de acero, se limitaron los
desplazamicntos d.c €ntrepiso para tomar en cuenta los cfectos de torsién y se previeron holguras entre edificios
adyacentes con objeto de evitar el golpeteo durante sismos de gran intensidad,
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solicitacioncs sfumicns do oron acuc;sg Coln ﬁ,; inroduccion .dc,l factor de duclilld.'h.:l yue permilte reducir las
: uctilidad del sistema cstructural clegido. Este reglamento fue
considerado como uno de los mds completos y avanzados a nivel mundial y sirvié de consulta a otros paifses ubicados
en zonas de alto riesgo sfsmico.
El Reg]amemo de Construcciones dc 1987 castiga severamente a las estructuras tanto de acero como de concreto, los
cocficientes sfsmicos se vuelven a modificar. No obstante, las propiedades intrinsecas def accro lo hacen mds iddneo
para construcciones sismorresistentes.
Respecto a o anterior, el Ing. José Luis Sdnchez Martfnez opina: "Los sismos dec 1985 hicicron ver que los
reglamentos para la construccién de edificios en el Distrito Federal subestimaron de mancra importante la intensidad
que para este tipo de movimientos del suelo cabe esperarse en la zona: cn teorfa, todas las construcciones bien
disefiadas de acuerdo con los reglamentos en vigor podrian haberse desplomado."” Las lecciones aprendidas de los
§ismos de 1985 permiticron estudiar fenémenos que anteriormente no se habfan considerado ¥ que afectaron de manera
importante ¢l comportamiento sfsmico-estructural de las construccioncs daiiadas: golpeteo, interaccién suclo-
estructura, resonancia, configuracién geométrica, torsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frigiles,
pérdida de ductilidad, etc.). En la ciudad de México existen alrededor de 150 edificios metdlicos, de los cuales la
mayor parte fueron construidos con estructura soldada. Los edificios con conexiones atornilladas son usuales en los
Estados Unidos de América, Japén y Europa, lugares donde 1a construccién atornillada presenta mejorcs ventajas
desde el punto de vista de volutnen y rapidez en cl montaje. Asimismo, en laciudad de México los ejemplos més
representativos de edificios con estructura atornillada son ¢l Centro Insurgentes y el Edificio de Mexicana &
Aviacion.
Comeo conclusién de lo anterior, en el futuro las soluciones més convenientes en edificios de mediana y gran allura
seguirdn siendo con base en estructuras de acero. En el pasado inmediato, los edificios de poca altura (uno y dos
niveles), se construfan con estructura de concreto; hoy en dia, el acero empieza a dominar este tipo de edificaciones.
En cuanto a las estructuras mctélicas especiales o sofisticadas, como las plataformas marinas, los puentes atirantpdos
de grandes claros, torres de transmisidn, cubiertas ligeras de naves industriales, recipientes a presidn, cuyos diseiios s¢
basan en una normatividad mds estricta respecto a la de estructuras convencionales, el acero seguird dominando este

tipo de construccién.
Iniciamos asf, lo que el Arq. Jesds Aguirre Cérdenas ha llamado "lIa época det acere del México Moderno",

10, LA INDUSTRIA SIDERURGICA NACIONAL

.
Ln el pasado, a excepeidn de Fundidota de Monterrey, la industria sidenirgica mexicana descuidé et mercado de los
edificios de acero, abasteciendo el mercado con perfiles estructurales de muy baja calidad, precios altos, mal servicio,
tiempos de entrega largos, nula promocién y difusién del acero como material de construccidn,
El concreto reforzado dominé durante muchos aflos précticamente la industria de la construccidn, excepto la
fabricacion de estructuras de puentes para ferrocarrit y de naves industriales. A causa de la posicién de Ia industria
siderdrgica, principalmente en el pericdo comprendido entre los afios 1960 a 1990, el acero deié de ocupar muchas
aplicaciones sobre todo en construccidn urbana, donde este material es ¢l mas conveniente desde el punto de vista de
comportamiento sfsmico-estructural, principalmente en la Cd. de México, por sus condiciones especiales de elevado
riesgo sfsmico y tipo de suelo. Se cree que, si se hubicra utilizado el acero en el pasado referido, Jos dafios mateniales
y pérdidas de vidas huinanas que ocasionaon los temblores de 1985 no hubicran sido de grandes magnitudes.
En estos 30 ailos, sc establecié el llamado "circulo vicioso" entre las empresas productoras de acero , los
disciiadores y fabricantes de estructuras; no se producfan perfiles estructurales porque no habia demanda en el mercado,
los disenadores no especificaban los perfiles de accro porque ne habfa en ¢l mercado, Los fabricantes, por su parte,
vendfan caras las cstructuras porque lenfan que construirlas en taller a partir de una materia prima de muy baja calidad,
la cuat debfa someterse a una scric de operaciones (corte, enderczado, ete.) elevando su costo original y con
desperdicios importanics.
Lo anterior se debid a la falta de compelencia ya que en varios casos existia un solo productor por perfil y la gama de
perfiles era muy limitada. La construceién en acero sobrevivié durante muchos afios, desarrolléndose y perdiendo
competencia frente a otros tipos de construccién; hasta que en 1990, a rafz de la apertura de las fronteras y las
negociaciones para.el Tratado de Libre Comercio, las empresas productoras realizan sus primeros csfuer-zos al
modemizar sus plantas y cucstionarse porqué no vendemus acero estructural en México. La situacién ha cambiado y
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hoy en dia el servicio a clientes estd mejorando. Existe una gama mds completa de aceros en diversas modalidades y
tipos, por lo que se considera que la modernizacion de la indusina siderdryica puede contribuir de manera significativa
al desarrollo de la estructura de acero, si participa activamente en la solucién de otros problemas.

11. NUEVOS MATERIALES

En 1987 el Instituto Mexicano de la Construccién en Acero, A.C. (IMCA) publicd el Tomo [, del AMannal de
Construccion en Acero, basandose en 1a octava edicién del Manual of Steel Construction det American Institute of
Steel Construction. La informacién de mayor interés del citado documento fue la relacionada con la disponibilicad de
los perfiles estructurales que en aquellos afios las principales empresas productoras mexicanas de acero estructural
abastecfan e} mercado.
Recientemente algunas empresas mexicanas productoras de acero estructural s unieron a compaiiias estadounidenses
para abastecer el mercado mexicano con una gama més completa de perfiles estructurales en diferentes calidades
(aceros de alta resistencia A-50 y A-65) y tipos, ya que en el pasado la disponibilidad de perfiles fue muy limitada.
La Facultad de Ingenicria de 1a UNAM y un grupo de diseiadores de reconocido prestigio realizaron una encuesta en
los despachos de disefio estruciural con objeto de determinar cudles eran los perfiles IPR mds convenientes y
necesarios para satisfacer las demandas del disefio de edificios con estructura metdlica. La conclusidn de este estudio
consistié en que era necesario abastecer el mercado con perfiles pesados de més dz 16 pulgadas de peralte. Con los
nuevos perfiles importados del tipo W (EPR), las trabes armadas hechas con tres placas soldadas, que durante muchos
afios se fabricaron en taller por falta de perfiles disponibles en el mercado, estin siendo sustituidas por secciones
laminadas con ahorro en tiempo de fabricacién, costos, apariencia, control de calidad y supecrvisién.
La losacero (l4mina de acero acanalada, capa de concreto de 5 cm de espesor, malla electrosoldada y pernos conectores
de cortante) constituye el sistema de piso més usual en la construccién de estructuras para edificios. Este sistema
constructivo fue introducido en M#xico desde hace mds de 15 afios y actualmente se ha popularizado y evolucionado
por varias empresas, tanto nacionales como extranjeras. Los sistemas joist, conocidos como vigas de alma abierta o
armaduras, permiten construir entrepisos salvando claros grandes, las fachadas integrales, las estructuras espaciales
resuclven las cubicertas de grandes claros con o sin columnas de apoyo intermedias, las cubicrtas laminadas y otros
sisternas de piso y de cubierta completan los materiales de fa construceién moderna.
Algunas empresas fabricanics y distribuidoras de nuevos perfiles galvanizados para la construccién han mejorado sus
" 'sistemas de servicio al cliente, al haber creado recientemente gerencias de sistemas constructivos para proporcionar
apoyo y asesorfa técnica a ingenieros, arquitectos, proyectistas, discfiadores y constructores.
Otras empresas distribuidoras de perfiles estructurales de acero establecicron recientemente convenios comerciales con
empresas extranjeras que fabrican sccciones estructurales huecas de alta resistencia para distribuirlas en México. Estos
perfiles son cquivalentes a los PTR, PER o OR en grandes dimensiones y espesores y completan la gama de perfiles
tubulares que en los afios aneriores fue muy limitada y, desde el punto de fabricacién, sustituyen las tradicionales
soluciones de miembros armados hechos con dos éngulos en cajén.
La invasién estadounidensc y curepea en el suministro de nuevos materiales, sistemas novedosos de construccién, e
inclusive de edificios metdlicos absolutamente prefabricados, se est4 observando en todo ¢l pafs. Las modernas tiendas
Sam’s Club, Home mart, Blockbuster, bodegas Aurrera, por citar algunos ejemplos, son estructuras de acero
importadas con tecnologfa Butler de Kansas City, Missouri,
Muchas de las estructuras espaciales, que nuevamente se han puesto de moda en la época actual, proceden de San
_A,TS_e_‘bastfan, Espafia. El tornillo estructural que ha cobrado importancia en los dltimos wios como principal medio de
unién y otros sistemas de fijacién Huck y Lohr estdn sawrando ¢l mercado nacional. Los modernos  perfiles
df:curanvos y estructurales para la arquitectura moderna proceden de Espafia y Francia. La gran vanedad de sujetadores,
pistolas para la instalacién de pernos conectores de cortanie y otros dispositivos complementarios que proporcionan
grandes aplicacioncs en la construccién con acero, se suman a la tecnologia de punta,
Como c_onclusién de lo anterior, se cucnta actualmente con una gama cada vez mis completa de perfiles estructurales
y materiales cu_mp]cmcmarios de procedencia nacional y extranjera para la construccién con acero, que se fabrican con
:10022?::6 calidad reconocidas internacionalmente y que completardn los materiales de la arquitectura metadlica
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12, NUEVAS TECNOLOGIAS :

En los #ltimos afios se han desarrollado disipadores o dispositivos de energia (aisladores de base, amortiguadores,
contraventeos con disipadores) en los Estados Unidos de América, Nueva Zelanda, Japén, México y en otros pafses de
alto riesgo sfsmico. Los sisternas de contraventeo, trabajando ante la presencia de dispositivos cuya funcién principal
es disipar y transformar la energia cinética generada por un sismo en energia térmica, ticnden a reducic las
deformaciones en las estructuras y, por lo 1anto, los esfuerzos generados por la accién de estas fuerzas. Los aisladores
dc base absorben la mayor parte de los movimientos del suelo cuando ocurre un sismo, haciendo que los mismos
transmitan dnicamente una fraccién de los impulsos sfsmicos a la superestructura ¥. por consecuencia, las [ucrzas

sfsmicas producidas por el movimiento inercial de las masas del edificio. Los amortiguadores-disipadores de energfa—-

disipan intcrnamente la energia que absorbe una estructura durante la ocurrencia de un sismo suplantando en una gran
parte a la energfa que la estructura disipa por trabajos inel4sticos de! sistema estructural o ductilidad. Los disipadores
de energia que se estdn probando en México son los de friccién, los de material elastomérrico, los de placas de acero
flexionado. Con estas innovaciones se espera pues, que la estructura metélica pucda tener mayor participacién en
nuestro medio,

i3, EDUCACION

Cada vez existe menos interés por parte de los estudiantes de la carrera de ingenierfa civil en cursar las materias
relacionadas con la ingenierfa estructural. Informes recientes de 1a Divisién de Ingenieria Civil, Topogréfica y
Geodésica de la Facultad de Ingenerfa de 1a UNAM demuestran que el mimero de alumnos inscritos en los Gliimos
scmestres para cursar la carrera de ingeniero civil ha disminuido de manera dramdtica. o

Eling. Vicente Villasefior Bianchi opina que es necesario reformar a los plancs de estudio de las carreras de ingenieria
civil en la mayor parte de las upiversidades mexicanas, a fin de reforzar la ensefianza de las estructuras metélicas.

El autor propone, ademds de ofrecer a los estudiantes que cursan la materia de estructuras de acero incentives mediante
el otorgamiento de becas y apoyo a la titulacién, que la industria del acero otorge premios a las mejores tesis, ofrezca
bolsa ds trabajo, reconocimicntos y premios a los mejores profesores, y que asitnismo se haga una propucsta para
quc la matcria sca obligatoria, pues en la mayorfa de las universidades y centros de enscianza superior del pais es
oplativa y muchos cgresados deben incorporarse brevemente a la prictica profestonal con escasos conocimicentos
sobre estructuras de acero. Otra medida para fomentar y mejorar la ensefianza del acero consiste en implementar una
clase de dibujo, en la que los alumnnos aprendan a elaborar planos estructurales y de fabricacién mediante ¢l vso de
programas de compuiadora como el AuoCad, ya que, ademds de que estos planos constituyen ¢l lenguaje de
comunicacidn utilizado por los disefiadores y fabricantes, son requeridos con mucha frecuencia.

Como conclusién de esta parte, es necesario reflexionar sobre la enscnanza de las estructuras de acero en los centros
de estudio, ya que en un futuro no muy lejano habréd pocos ingenieros que sepan disefiar con este material. La
industria del acero debe sembrar en las escuclas de ingenierfa y arquitectura, para que a mediano o largo plazo pucda
cosechar. El autor propone finalmente como necesidad urgente, la ereacion de un diplomado en diseiio, fabricacién,
montaje y supervisién de estructuras de acero, que tenga validez o reconocimiento internacional, y cuyo objetivo
fundamental sea el de preparar profesionales para la cjecucidn de obras de acero, vigilando y controlando gque se
construyan al costo minimo, en ¢l tiempo programado y con la calidad esperada; asimismo poner al alcance de ellos
los conocimienios mds recientes sobre la tecnologfa del acero, 1omando en cuenta los dltimos avances en este campo,
con objcto de formar especialistas capaces de disciiar, construir, ensefiar, investigar y supervisar obras y matcriales de
acero del México moderno, con la tecnologfa de punta, apegdndose a las normas de control dc calidad y
especificaciones modernas nacionales e internacionales que rigen el disciio y construccién de dicho matcrial, de
manera que las obras que consttuyan scan competitivas y tengan la misma calidad que las de los pafses desarrollados,
logrando ante todo la economia, seguridad estructural, rapidez constructiva y estética.

14. DISENO

En la Cd. de México existen alrededor de 15 despachos y firmas de ingenierfa que se han especializado en el disefio de
estructuras de acero y que desarrollan con una excetente calidad ¢l 90% de los proyectos estructurales que demanda la
industria de 1a construccién. Se estima que ¢l 10% de los proyectos en acero son desarrollados por ingenieros que
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laboran por su propia cuenta, con menos recursos humanos y programas especializados.

En esta etapa se comprenden dos aspectos de importancia trascendental para lograr disefios econdmicos y adecuados en
acero (se considera que un disefio econdmico en acero consiste en que no haya un desperdicio mayor del 2% del
material en el dimensionamiento de los miembros estructurales): uno es ¢l conocimiento y aprovechamiento integral
de las dimensiones de los materiales y otro la solucién de las juntas (éstas deben ser sencillas, racionales y ficiles de
hacer en taller). __ _

Resumiendo el proceso de disefio, se puede concluir que partiendo de perfiles de bucna catidad, aprovechamiento
integral de los mismos perfiles, eleccitn de un sistema estructural adecuado al tipo de suclo y zona sfsmica,
factibilidad en el disciio y fabricacién de las conexiones convenientes, fabricacién con sistemas dc control estrictos y
montaje programado, la estructura de acero serd econémica y confiable y responderd a las condiciones que sirvieronde |
base para su anélisis y disefio. De esta manera podremos cnfrentarnos con €xito a la competencia internacional; al
lograr disefios econémicos, las empresas productoras y distribuidores de acero aumentardn sus ventas, los fabricantes...
de estructuras producirdn més y el acero estructural se volverd cada vez mds competitivo. De lo contrario, los disefios. ..
inadecuados y caros sélo traerdn consigo la invasién de estructuras extranjeras con un arrasamiento total,

Uno de los problemas que se presentan cotidinianamente en los despachos de ingenierfa, relacionado con el aspecto
econdmico de los proyectos y que puede presentar cambios importantes en esta etapa, es el desconocimiento dz la
disponibilidad comercial de perfiles por falta de informacidn precisa a cargo de las empresas productoras y
distribuidoras de acero, lo que ocasiona muchas veces , rehacer el disefio, implicando con ello atrasos importantes y
costos adicionales imprevistos. Para solucionar e! problema anterior, el autor propone la creacién de un banco de. .
datos que contenga la informacién mds actual respecto a la “verdadera™ disponibilidad de los perfiles estructurales &
accro, {anto nacionales como de procedencia extranjera.

Algunas recomendaciones que propone el Ing. Oscar de Buen con relacién al disefio de estructuras son:

"La construccién ha de planearse, disefiarse, detallarse y realizarse de manera que todos los elementos que la
constituyen trabajen en conjunto. Debe haber concordancia entre la rigidez y la resistencia de todos los elementos,
estructuraies o no, pues los mds rfgidos atraen una parte mayor de la fuerza sismica, y fallan si no pueden resistirla.
Han de evitarse torsiones excesivas, y separar unos edificios de otros, o los distintos cuerpos de cada uno de ellos, de
manera que no se golpeen durante temblores. Deben eludirse las construcciones con periodos naturales de vibracién
cercanos a los del suclo en que se construyen®™,

15. ARQUITECTURA ‘
-El Arq. Jestis Aguirre Cdrdenas en su conferencia maestra, "Historia de las estructuras en México", nos ha presentado
un panorama general respecto a la evolucion, desarrollo y contribucién de la arquitectura en la construcci6n a través
de los afios en México.

Los arquitectos, en calidad de proyectistas, son los que toman la decisién en cuanto a la seleccién de los materiales de
construccién. Por esta razén cs importante que tengan conocimientos acerca de las caracteristicas, propiedades,
ventajas de cada uno de los materiales, con objcto de que puedan obtener soluciones econémicas adecuadas a nuestro
mcdicr. En general, los arquitectos en México estdn més acostumbrados a trabajar con ¢l concreto y pocos han tenido
experiencias con el uso del acero y ta combinacién de éste con los sistemas estructurales m4s convenientes.

El Ing. Radl Granados Granados indica que después de los sismos de 1985, los arquitectos se concientizaron respecto
a los requferimicntos geométricos que deben cumplir las construcciones para que se comporten satisfactoriamente bajo
nuevos sismos intensos. Sin embargo, hoy después dc nueve afos tras los sismos, estos profesionales estdn
volviendo a abusar de Ias bondades de los materiales y cometen errores que seguramente afectardn el comportamicnto
sfsmico-estructural de fos edificios que proyectan.
-d(-:-elmo concllusién de lo anterior, si se logra que los arquitectos conozcan, medianie una promocién efectiva del uso

el acero en la construccidn, las ventajas y caracterfsticas intrinseca i j

racionalmente su utilizacién, se mcjorajrﬁ l):{x cahidad de los proyectos Sq;i: ;:;errno;::z:a b con objeto de gue se aproveche
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16, INGENIERIA DE DETALLE

.La ingenierfa de detalle es el proceso mediante et cual se preporciona por medio de planos absolutamente toda la
1nfon_nacidn necesaria de cada una de las piczas que forman una estructura. Los planos de fabricacién son documentos
muy importantes ya que garantizan el €xito de una obra, y a partir de €stos se puede tener una definicién exacta de las
caracicristicas de la estructura antes de fabricarla con una aproximacién del 2%, si la ingenierfa es confiable. Estos
documentos contienen la soluci6n definitiva en dimensiones para que ¢l mecano responda a las necesidades del ___
andlisis, disefio y geometrfa fijada por el proyectista. Lo anterior requiere que en los planos de ingenicria basica estén
debidamentce plasmados la estructuracién, las escuadrias de los elementos estructurales, los perfiles que forman los
miembros estructurales, el criterio de juntas, el tipo de acero y los sujetadores empleados, los tamafios de las
soldaduras y el didmetro de los tornillos, para formar un conjunto de piezas y obtener como resultado una estructura
absolutamente prefabricada.

En México, la experiencia ¢n la fabricacién de estructuras de acero ha demostrado que por muy sencilla que sca una
obra dc acero, es indispensable la elaboraci6n de los planos necesarios de detalle, de lo contrario habrd numerosos
errores en detrimento de la calidad final de la estructura. En nuestro pafs una deficicncia que presentan los fabricantes
de estructuras metélicas desde hace muchos aiios es la falta de una buena ingenierfa de detalle, basada en sistemas
automatizados, para elaborar planos de taller en mejor calidad y cantidad. Actualmente, varios fabricantes estan
realizando esfuerzos importantes para actualizar y mejorar sus sistemas tradicionales de trabajo, elaborando planos de

taller asistidos por computadora.

17. FABRICACION

La fabricacién de estructuras de acero se realiza en talleres o plantas especializadas que cucntan con instalaciones y
equipos adecuados y una cuidadosa seleccién de personal (grupo de obreros altamente especializados: trazadores,
scldadores, montadores, etc.). En cstas instalaciones nace y sale absolutamente terminada y prefabricada la estructura
de accro, de acuerdo con procesos industrializados modernos y con un programa de control de calidad en cada una de
las operaciones que se realizan (enderezado, corte, trazo, habilitado, armado, soldadura, pintura). Gracias al desarrollo
teenolGgico de tos dltimos ailos, ya se dispone de equipos y méquinas para las diferentes operaciones de fabricacién,
los cuales permiten alcanzar productos de gran calidad con apego a las normas nacionales ¢ internacionales.

En México existen alrededor de 60 talleres de fabricacién de estructuras de acero, varios de los cuales tienen una
capacidad mensual del orden de 200 ton y cumplen con Ia calidad regida por fas normas internacionales. No obstante,
en fa Cd. de México, donde existe practicamente 1a mitad de-estos talleres, se estdn construyendo varios edificios de
poca alina con estructura de acero, en los que la fabricacién se lleva a cabo en ¢l lugar de 1a obra (totalmente a la
inteinperic), con précticamente ningun sistema de control de calidad y con todas las desventajas, sobre todo en la
ejecucidn de las soldaduras. Lo anterior se debe a que muchos contratistas por shorrarse varios miles de pesos,
eliminan cl trabajo de taller, improvisando en campo soluciones al aventén y dejando una serie de incenidumbres en

cuanto a la ejecucitén, confiabilidad y calidad esperada de la estructura.

18. MONTAJE

El montaje es la unién o acomodo ordenado en el sitio de 1a obra de los elementos estructurales prefabricados para
formar una estructura completa que recibird otros materiales complementarios y cargas de acuerdo con el disefio y la
construccién previstos por ¢l ingenicro y fabricante de estructuras metélicas. El estricto cumplimiento de las normas
de montaje que establecen las organismos internacionales, sobte todo del primer tramo de columnas, garantiza la
geometr(a del resto de la cstructura. El montaje implica el conocimiento y evaluacion del lugar de la obra,
conocimiento de! equipo (plumas, grias, malacates), eleccién del mélodo de montaje mds conveniente y establecer
una adccuada cjecucién del plan general de construccién. Aprovechando la caracterfstica principal de la estructura &
acero, que es la prefabricacién, un montaje bicn programado, contando con el equipo adecuado, puede efectuarse ch un
tiempo menor al requerido por otros procedimientos, El control de calidad en el montaje se reduce a la vigilancia en
geometria de la estructura, especialmente en lo relativo a ejes, niveles, plomos y juntas.
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19. SUPERVISION

En México, particularmente en el Distrito Federal existen varias firmas de ingenierfa y dcspa.chos de .dise.ﬁo que,
ademds de haberse especializado en el diseiio de proyectos estructurales de acero, tienen amplia experiencia en la
inspeccién y supervisién de estructuras de acero. No obstante, se estdn construyendo acluulm:.:me en !a ciudad de
México numerosas estructuras para edificios de poca altura, en los que la supervisién ha sido mfnima. Como
consecuencia de_lo anterior, la calidad final de la estructura no corresponderd a la calidad esperada. Las normas de
supervisién constituyen para todos aquellas personas que prestan servicios de coordinacién y supetrvisin de obras, un
instrumento de observancia obligatoria, en el que se hasan los lincamientos a seguir para la prestacién de este tipo de
servicios y lograr de esta manera que las obras de acero se construyan con la calidad, ¢l tiempo y costo previstos.

m

20. CALIDAD TOTAL EN LA CONSTRUCCION CON ACERO
De acuerdo con lo anterior, la calidad de una estructury estd sujeta a un proceso sofisticado y al cumplimiento estricto: .
de las normas y especificaciones que rigen cada una de las diversas etapas del proceso, por lo que debe existir una
comunicacidn efectiva entre todas las persenas que de alguna u otra manera participan en la ejecucién de un proyecto. -
La calidad y el costo de los mateniales (perfiles estructurales de acero) la establece la industria siderdrgica; la economfa
de la estructura estd en manos del disenador, quien debe poner en juego todos sus conocimientos sobre el andlisis,
comportamiento de materiales, disefio, conocimiento y aprovechamiento éptimo de los materiales; la mano de obra
utilizada en la fabricacién debe ser altamente calificada y someterse a sistemas de control y vigilancia constante; los
planos de taller deben ser claborados por programas y sistemas de dibujo automatizados con objeto de mejorar la
calidad y aumentar su volumen. El control de calidad en la fabricacién y el montaje debe mejorarse, exigiendo
especial cuidado para que la estructura final no pierda las magnificas propicdades intrinsecas del acero, sino que.al
contrario, éstas se aprovechen al méximo, la supervision debe tener mds participacién en obras de acero.

21. RECOMENDACIONES

Con el propésito de fomentar el uso racional def acero en la industria de la construccién es necesario Hevar a cabo
acciones inmediatas y que, de acuerdo con los puntos de vista del autor, serfan las siguientes:
=

1. Creacién de un organismo con la misma infraestructura y servicios que el IMCYC (;, sueiio guajire?) que
agrupe a las cmpresas productoras de acero (industria siderirgica), distribuidores, disefadores, consultores,
fabricantes, montadores, supervisores, profesores de estructuras de ingenicrfa y arquitectura, investigadores,
arquitectos, estudiantes, cdmaras, representantes de universidades, tecnolégicos, colegios de ingenieros y
arquitectos, sociedades técnicas (SMIE, SMIS, SMMS ) y que tenga como objetivo’ fundamental la promocién
permanente de las aplicaciones del acero ¢n la construccidn.

2. Organizar un banco de datos que proporcione informacisn acerca de la " verdadera” disponibilidad de los perfiles
estructurales de acero en el mercado nacional.

3. Crear un diplomado en disefio, construccién y supervision de estructuras de acero y que sea reconocido por el
AISC.

4. Organizar cursos de actualizacién sobre estructuras de acero:

4.1 Disciio de estructuras de acero. Aplicaciones del software disponible para el andlisis y disefio &

--- estructuras de acero,

4.2 Fabricacion y montaje de estructuras de acero para edificios.
—— 4.3, Detallado de estructuras de acero mediante sistemas y programas de dibujo automatizados.

5. Organizacién de concursos y premios sobre disefio y construccién de obras de acero, similares a los que organiza
la SEDESOL. El dnico premio en México en reconocimiento al mérito y a la calidad en obras de acero fue el
Premio Fundidora de Monterrey 1969, entregado a los ingenieros Oscar de Buen, Félix Colinas y Asociados.
Concursos nacionales sobre inonvaciones en acero.

Otorgamiento de becas a estudiantes de ingenierfa y arquitectura,
Bo}sa de trabajo para estudiantes e ingenicros con especialidad en acero,
Edicién de manuales, catdlogos Y guias téenicas de disedio y construccién con acero, adecuados a La prictica,

o o
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desarrollo y 1cenologfa de nuestro pafs y a la de Estados Unidos de América,

10. Promocién y asesorfa técnica permanente a las personas involucradas en el proyecto, disciio, fabricacién y
montaje de estructuras de acero por parte de la industria sidentirgica y empresas distribuidoras a través de un centro
técnico, Instituto Tecnolégico del Acero (ITA). ’

11. Organizacién de mesas redondas sobre temas relacionados con los avances teenolégicos mds recientes y
aplicaciones del acero,

12 Prep.aracidn de videos sobre la fabricacién del acero y la presentacién de éstos en las escuelas de ingenierfa y
arquitectura, .

13. Publicaci6n de artfculos sobre Jas més recientes investigaciones desarrofladas en esta especialidad. -

14. Elaboracién de un manual de proyectos tipo, que considere las caracterfsticas principales de la estructura de accro
(claros de los elementos estructurales, alturas de las edificaciones, zona sfsmica, tipo de suelo, sistemas
estructurales, destino del inmucble, etc.) y que presente en planos la solucién completa y detallada de la
estructura con sus respeclivas listas de materiales. Estec manual proporcionard a los arquitectos mayores
alternativas para la aplicacién del acero en los proyectos que desarrollen.

15. Mejorar ¢l suministro de perfiles de acero con base en buen precio, calidad, servicio y plazos de entrega cortos.

16. Elaboracién de las bascs técnicas para lograr el desarrollo integral con la calidad total de la estructura de acero.
Estas bases técnicas y las experiencias précticas obtenidas de los dafios estructurales causados por la sismos d
gran intensidad favorccerdn el uso del acero en la construccién.

17. Organizar reuniones nacionales de profesores de estructuras met4licas.

22. CONCLUSIONES

Se han presentados los aspectos méds importantes que determninan el desarrollo y calidad de la estructura de accro en
México. Se ha afirmado que el acero se utiliza cada vez més en la industria de la construccién, a veces de manera
ineficiente por falta de ingenieria y en ocasiones con ingenierfa extraordinaria. Sin embargo, el autor considera que su
utilizacién hasta la fecha siguc siendo baja por muchas y variadas razones: costo elevado del accro, deficiente
promocion y difusién de este material en la construccién por parte de 1a industria del acero, nula investigacién sobre
su comportamiento, falta de conocimicnio cn el disefio y construccién de estructuras de acero en la mayor parte de los
prograinas de estudio de la licenciatura de ingenierfa civil y arquitectura de los centros de ensefianza superior &
México, {alta de conocimicnlo de los arquitectos de las ventajas y propiedades de este material para obtener soluciones
mds convenientes, avanzada tecnologia en discfio y construccidn pero elitizada en manos de muy pocas personas,
escasa bibliograffa técnica, ctc. A esta problematica la he denominado "La Iaguna del acero’'.

Dre acuerdo con lo anterior, hay mucho que hacer y pocos son los recursos humanos y econdémicos disponibles. La
apertura comercial, el TLC y el inicio de un nuevo siglo estdn marcando la pauta de lo que debemos hacer y se
considera que la industria del acero tiene hoy mds que nunca una responsabilidad mayor a cualquier otra industria
relacionada con la construccién, porque es la que produce y distribuye los materiales.

Por esta raz6n, debe extender sus esfuerzos para dar un impulso estableciendo un programa de ayuda a las
universidades, apoyo ccondinico a proyectos de investigacién, diveigacion y ascsorfa técnica permanente de sus
materiales a arquitectos, constructores y proyectistas, coadyuvar en la erganizacion de cursos de actualizacién sobre
estiucturas de acero, paiticipaciGn téenica en congresos, seminarios, simposios, publicacion de manuales, catilogos
qus permitan un conocimicnto integral de los perfiles estructurales y disponibilidad "verdadera” para su adquisicion.
Estas recomendaciones contribuirén a que a mediano o laigo plazo el acero estructural ocupe, en muchos casos, el
lugar ndmero uno como material de construccién (;Quién cosecha sin haber sembrado la semiila?). Por
otro lado, los profcsionales que participan de alguna manera u otra con la utilizacién del acero en la construccion
(estructuristas o disefiadores, fabricantes, montadores, supervisores, cte.) deben mejorar sus sistemas de trabajo y
actualizarlos con mayotes niveles de calidad y cconomia; de lo contrario, dichos sistemas serdn brevemente obsoletos
y superados por los servicios profcsionales de empresas extranjeras, que con grandes ventajas estdn participando cn

varios proyectos que sc estdn desarrollando en todo el pafs. -—
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ANTEPROYECTO PARA EVALUACION
PRELIMINAR DE EDIFICIOS DE ACERO DANADOS POR SISMO

Héctor Soto Rodrigucz
Juarcz 177. Col Tlalpan
Delegacion Tlalpan
14 000 México. DUF.

RESUMEN

Se presentan las bases para el desarrollo de un método de evaluacién preliminar de ediﬁﬁcios de acero dafiados por
sismo. tomando en cucnia las lecciones aprendidas de los sismos intensos de la ciudad de.M.c.\':co (1985).
Northnidge. Cal. (1994) y Kobe, Japon (1995). Sc¢ mucstran los daitos obscrvados y las causas principales de elos
en micmbros y concxiones estructurales para emitir una evaluacion preliminar acerca del eslado general que

guarda un edificio de accro dafiado por sismo

SUMMARY

In these paper the bases o develop a method for the prelimmary visnal cvaluation of sieel office buildings
damageds by earthquake is presented. The Mexico city earthquake of september 19, 1985, the Northridge
carthquake of january 17. 1994 and Kobe Japan earthquake of january 1995 arc related. The main types of damage
i girders. columns, shear tab, pancl sone. welds are presented with the results of recents published investigations
10 et a prelinunary evaluation of office buildings damaged by earthquakes

1. INTRODUCCION

Los sismos intensos ocurridos en la ciudad de México (1983), Northnidge, California 1994 v Kobe, Japon (1995)
ocasionaron cuantiosos daiios estructurales en las edificaciones de todo tipo; el segundo. muy especialmente en
estructuras de acero de edificios de tipo urbano Como consecuencia de estos temblores, los cddigos de construccion
prescriben disposiciones mas estrictas desde el punto de vista de seguridad estructural de las edificaciones, y han
ocasionado cambios immportantes en la prictica de disciio y construccion de estructuras. por haberse demostrado
comportamiento diferente al esperado. En ¢l caso particular de las estructuras d¢ acero. numcrosos centros ¢
instituciones de investigacion en diversas partes del mundo. México inclmdo, han realizado cuantiosos estudios,
que aportardn nuevas expertencias acerca de su disefio y comportamicnte. En este trabajo se presenta un
anteproyccto de un método para determunar ¢l estado general imperante ¢n cdificios de acero inmediatamente
despuds de la ocurrencia de un sismo intenso, con Ia finalidad de cvaluar posibles alternativas y recomendaciones
de reparacion de edificios que lo requieran Se describen las causas principales de fallas en los elementos y
concxiones estructurales, para determinar ¢l mivel de dafio en  la estructura. Se analizan varios casos de falia en
estructuras reales. segun ¢l nivel de desarrollo del disefio y de la construccidn de estnicturas de acero. Los
resuftados generales del método de evaluacion estan contenidos en una base de datos que permile oblener y acceder
de manera ripida a la informacion disponible 2 la fecha.
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2. OBJETIVOS

Se propone un método que permuta a los ingenieros hacer una evaluaciéon prelinunar de edificios de acero dafiados
por sismo. con basc en su comportamiento v de acucrdo con los daiios observados en varios sismos 1miensos
ocurridos en diversas partes del mundo recientemente. El objetivo fundamental del ‘provecto cs establecer. mediante
una evatuacion preliminar. una calificacion basada en el estado gencral del edificio ¢ indicar si ¢s necesiro
rcpararlo. Para cllo serd necesario electuar un levantamiento de aproximadamente 150 edificios metalicos ubicados
en la ciudad de Mcxico. Estas edificaciones corresponden a inmuebles de tipo urbano. estructuras destinadas 2
oficinas. habitacion. reunion publica, hospitales. escuelas. hoteles, ctc.: en su mavor parte son cdificios de mediana
altara que, de acuerdo con los pocos casos de daiio, scpin las estadistica de los sismos de 1985, son los que
resullaron mids afcetikdos: su vulnerabilidad a los sismos fue notoria El obyctivo del levantanicnto serd realizar ung
evaluacign preliminar cualitativa (no un dictimen de seguridad v estabilidad estructural)y de los inmucbles referidos.

3. PROPUESTA

5S¢ prctende desarrollar un méiodo de evaluacion preliminar de cdificios daitados por sismo y. cn una scgundn‘
clapa. una guia de reparacién de cdilicios. El segundo documento contendra Ia inforiacion que sc recabe de los
cdificios v de las experiencias de reparacidon Se considera que para las autoridades del Distrito Federal es vaiioso
contar con una Guia de Evaluacidn Preliminar y Reparacion de Edificios de Acero Daiados por Sismo. como apovo
1€cnico. por lo que sc eslima que este provecto ¢s relevante. En México varios organismos, entre cllos el Colegio de
Ingenicros Civiles de México. constituveron un Comité Permanenie para la Revision v Evaluacion de la Scguridad
de la Infragstructura v Edificaciones en casos de cmergencia. el cual establece la metodologia para realizar
inspecciones. revisiones v evaluaciones de segundad

4. PRIMERA ETAPA

Inicialmente. ¢l levantamiento de los edificios permitird conocer los sistemias estructurales utilizados cn las
cdificaciones de accro. desde la primera época en que s¢ cmpezo a ulilizar este material en México: finales del siglo
pasado. asi mismo. cuahitativa v visualmente, a manera de.diagnostico preliminar. determinar ¢l estado que guardan
estos mmucbles en cuanto a seguridad estructural. v elaborar un inventarto sistematizado. que incluya uso o destino,
ubicucion. caracteristicas geométricas y estructurales. asi como sus condiciones gencrales.

5. SEGUNDA ETAPA

La actividad principal en la scgunda ctapa, consiste en claborar la guia de recomendaciones para cvaluar y reparar
(et su caso). los edificios cuyo estado no sea satisfaclorio como consccuencia de un sismo intenso. El coutenido cs:
diversas alternativas v sugerencias de reparacion. desde el punto de vista de comportamiento sismico y suclo-
estructura. la programacion v control de reparacién de cdificros, asi como los requisitos para que las empresas
reajicen trabajos de reparacién v otros estudios de ingenicria (lanto de discfio como de construccion)

6. DESCRIPCION DEL ANTEPROYECTO

E! anteproyecto se divide en dos partes: la pnmera duraria 6 meses y la otra 10. Para la primera parie sc prepard
una lista de los principales edificios de acero (nombre, ubicacién) y se obtuvieron permisos de acceso a los
mmucbles; para csic fin sc prepard un cucstionario. que sirvio de basc para cmprender las actividades d.Cl
levantamiento y recabar la informacion basica de los inmucbles. Para efectuar el lcvanliamicnto €5 necesaro
integrar varias brigadas de trabajo. La informacién recabada del levantamiento. llevado a cabo en campo, se
procesa en una base de datos, para poder tomar en cuenta caracteristicas, establecer criterios y determinar
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cs de Seguridad Estructural  sc investigari cudles
la clasificacion gencral Como resultado de las
de cl punto de seguridad estruciural son

parametros para upificar a los edificios. Con los Corresponsabl
edificios de acero s¢ han dictaminado. para poder efcctuar
actividades de csta primera parte. sc podran tipificar los edificios que des
vulncrables a sismos intensos futuros. En este trabajo por falta dc espacio no s¢ ancxa cl cuestionario para recabar
1a informacién basica acerca de los edificios de acero En la Figura 2 se 1lustra una conexion tipica remachada de
una estructura construida en la década de los cuarenta. Durante la segunda parte, 1a actividad consistird ¢n la
claboracién de una “Guia de recomendactones para la reparacion de edificios de acero dafiados por sismo, Este
documento s¢ basard en tos limcamicntos del Reglamento de Construcciones pari el Dustrito Federal con sus
correspondientes Normas Técnicas Complementarias para Disciio y Construccion de Estructuras Metdlicas, asi
como otros criterios. 1écmeas v resuftados de numerosas investigaciones que rccicnicmentc sc han pucsto cn
prictica. tras los sismos intensos recientes que gravemente han dafado a los edificios dc acero. cspcgullmcntc cl df’
Northridge. California. de 1994 De cada cdificto se cvaluara® @) ¢l dafio en la  cstructura (si pucide seguir
funcionando o si sc debe desocupar) y b) ¢l método de reparacion mas conveniente En la guia también s¢ indican
las caracteristicas gencrales de las empresas dedicadas a la reparacién de edificios (infracstructura. personil
calificado. elc ). Se desarrollard un programa par computadorn que permitird mancjar de mancra eil v sencilta la

informacién contenida en la guia.

7. EXPERIENCIA SISMICA MUNDIAL SOBRE EL
COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

Sc hace una breve reseita de los dafios observados en las estrucluras de accro durantc varios sismos 1nlensos en
diversas partes del mundo. para disponer dc bascs que permitrdn cstablecer la evaluacidn estrucinral de
cdificacrones metahicas La experiencia mundial acerca del comportamicnto sismico de las estructuras de acero
demucstra que. hasta 1994, csic habia sido satisfactorto En varios paises ubicados cn zonas de alto riesgo sismico
(Japan. Nucva Zelanda, Chile, México. la parte Oceaidental de los Estados Unidos de Amidrica.. etc) s¢ alirmaba
que s estructuras dc acero sc comportaban bien bajo sismos intensos. Bl sismo del 17 de encro de 1994 de

“—Northridge. Cal. cahficado como ¢l scgundo peor desastre natural ocurrido cn los Estados Unidos de América. ¢s €l

primer antecedente de dafios graves cn estructuras de acero,

7.1 Chile, 1985
Segin nformes de dafio en cstructuras de acero en Chile. 85% de las fallas cn sismos niensos se debid a crrores

de construceion v tnicamente ¢l 15% restante a crrores de disefio. principalmentc por una cleccidn madecuada del
sistenia estructural. La expenencia chitlena cs interesante; desde 1898, en csie pais han ocurrido 13 sismos intensos
de magnitud superior a 7.5. que han causado dafios cuantiosos a estructuras industriales, puentes de ferrocarril y
cdificios de acero. El comportamicnto de los cdificios metdlicos del sismo de marzo dc 1985, de caracteristicas
similares a los de I ciudad de México. fue satisfactorio: las anicas fallas que ocurricron fucron: deformaciones
excesivas en anclas o pernos de anclaje de las bases de columnas. en contraventeos ¥ en CONEXIONEs. estrucluras no
diseftadas para condiciones sismicas. principalmente en el extranjero. algunas de las cualcs sc colapsaron en 1960,
v estructuras fabricadas por talleres pequefios. muchas veces sin la intervencién de ingenieros v personal calificado,
que no cumplen las normas de calidad: ¢t gjemplo mds sumple a este respecto ¢s La prc!‘nbricnétén dc estructuras en
las que con mucha frecuencia se utitizaba acero no soldable y soldadores no calificados: esias estructuras
construidas sin control técnico adecuado. resultaron con varios dafios cstructurales.

7.2 Ciudad de México, 1985

Sibien estos sismos de caracteristicas espectales causaron daiios graves en scis cdificios de accro de tipo urbano
los datos estadisticos y resultados investigados por ¢l Macstro Enrique Martinez Romero, “Comportamiento de la.;
estructuras de acero durante los sismos de 1985 en la ciudad de Aéxico | demuestran que ante lemblores fuertes
en Meéxico. los edificios metdiicos han tenide un comportamiento satisfactono. Muchas construcciones antigmsQ
discfiadas con requisitos de segundad mucho menores que los prescritos en el nuevo reglamento de conslmccion;s'
tuvieron un comportamiento exceclente, a pesar de que en algunos casos los miembros estructurales que conformar;
las eslru;turas son verdaderos “palillos”. Este tipo de edificios se disefiaron con cocficientes sisniicos pequefios, su
resistencia a cargas laterales, sismo principalmente, la proporcionaba el revestimiento de columnas a basc, de
cantera, ladrillo. ctc. y muros gnicsos de nigides. Este sistema ha demostrado cficiencia, sin embargo, al climinarl
imuros para disponer de espacios mds grandes y arcas libres abiertas, la cslmclura‘dc acero pit;r;ic rigidezr;
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resistencia Tateral v su valnerabilidad sismica s cuadruplica, aproximadamente. En In Figura | sc muestra ¢l tipo
de estructuras de acero que se han utilizado. desde la primera época en que se cmpez6 a usar este material hast)
nuestros dias El arrcglo cstructural bisico cs ¢l marco siniple : los sistemas estructurales novedosos parten del
niarco stmple con diagonales de contraventeos coneéntricos. diagonales de contrasentco excéntricos (va utlizados
cn Mexico) v constiuccion compucsta® columnas de acero esbeltas ahogadas cn concrelo estructural v sistemas de
piso conipuestos acero-concreto con cimbra de accro como refucrzo (linnna de acero galvamzida ac;inalad;l). los:
de concreto de 5 cm de espesor. malla clectrosoldada v pernos concctores de cortante v marcos contraventeados con
aistadores dc base v disipadores de energia. que proximamente se pondrin de moda en nucstro pais. La evaluacion
preliminar es similar a Ia conclusion de una consulta médica (diagnostico) es necesarto conocer la estructura
(pacicnie). ¢l refuerzo. reestructuracion, rehabilitacion . remodelacion v reparacion equivalen a una operacion.

En cl caso particular de las cstructuras soldadas de la ciudad de México. desde ¢l nucio de la uulizacion de la
soldadura come medio principat de union entre micmbros estructurales. que data de los afios cincuentas hasta
nuestros dias. ¢l comportamicnlo de cslas estructuras ha sido satisfactorio. Mcxico fuc proncro en ¢f discii de
cstructuras soldadas: en ¢l Distnto Federal existen varios cjemplos de cdificios de acero que durante varios sismos
intensos (1957, 1979 v 1985) han Llenido un buen comportamicnto. por cllo en nucstro pais se afirma que sc cucnta
con la capacidad técnica suficiente para scguir construyendo estructuras soldadas. sin cl riesgo de que s presenten
dafios similarcs a los del temblor de Nortiiridge. Es importanic aclarar que las condicioncs locales de cada pais v
les sistemas ¢structurales cmpleados establecen la diferencia de los resultados del comportamicnto sismico-
estructural © en México. a todas las conexiones soldadas de los marcos rigidos ortogonales que lorman la estructurn
de un edificio se disciian segun criterios ¢ hipolesis iguales a las conextones de los marcos extreiuos, mentras que
los cstadounidenses les asignan mavores nnveles de scguridad: en México. en pocos casos se ha utilizado placa de
102 mumn (4 in) cn estructuras soldadas. micentras gue en los Estados Unidos de América . los parfiles upo jumbo.
son los malteriales que se utlrzan con masor frecuencia en la construccion de edificios de mediana v gran altura. Si
las técnicas de soldadura son mmadecuadas. se corre ¢l nesgo de que presenten fallas por desgarramicnto lanunar ¢
induccién de esfucrzos sccundarios que 1o s¢ consideran en ¢l discilo. Durante los ultimos aiios. los disciadores

profestonales mesicanos. han provectado obras de acere de edificios altos con juntas atormbladas cn ves de,

soldadas. no por los resultados de los dafios en cenexiones soldadas det sismo de Northridge. sino porque. en cl
transcurso de las alinis décadas, en Mdsico ¢l uso ded tornillo ha cobrado importancia,

Normatividad. Prosanamente se actualivaran ¢l Reglamento de Construcciones para ¢l Distrito Federal v Tas
Normas Téemcas Complementarios cotrespondicntes a cada material Scespera que para el afio 2000 sc Lenga otra
aclualizacion v edicién integral de cste documento No obstante que a la fecha los resultados con disipadores de
encrgia v aisladores de base han sido insatisfactorios (los problemas principales a los quce cl ingemero se enlrenta
al mitentar wtilizarlos son ¢ modekye de o estructura, se respuesta ante temblores v 1a relacion costo/beneficio) -
pucsto que ¢s la tendencia en ¢f disciio sismorresistente-, con cl fin de reducir los cleclos de sismos fuertes. es muy
facuble que s¢ les mcluva en esas disposiciones Con referencia a la actualizacion del reglamento, previamenice a
proponer sistemas  cstructurales que implican variables mas complejas. ¢l autor reconienda  estudiar las
estructuras de cualguicr material que, disciiadas scgin disposiciones de segundad estructural menos cstrictis quc
las actuales, su compottintiento it sido adecnado, Precisamente. uno de los objetivos de este proyecto ¢s la revision
estiuctural de edific.ciones de nccro que. ante sismos mtensos en México. su comportanicnto ha resullado.
ajexcelente. b) adecundo. o ¢) inadecuade Como se sabe. ¢l accro estructural posce propiedades (ducnlidad,
tesislencia, rigidez. capacidad de absorcion de energia. cte.) que lo hacen convemicnlc para utilizarsc cn
constiucciones ubicadas en zonas de alto riesgo sisnico  Sin cmbargo. ¢s necesario dedicar atencion especial a que
su ductlidad mntrinscca no dismumuya a causa de algin modo de falla: a) por fragilidad de soldadura. b)
conceniracion de esfucrzos. ¢} por pandeo Jocal o gencral (inestabilidad) de algun miembro: o por falta de control
de calidad en la cjecucion de las soldaduras de campo Un grupo pequciio de INGENICIOS NMCXICANOS, Ctre clios cl
“Mucstro Oscar de Buen. atcate a los acontccimicntos sismicos mundiales y a los efectos de los sismos en fas
estructuras de acero han hecho aportacioncs ﬂm_w. importantes a la ingenicria estructural mexicana para explicar ¢l
comportamicnto de ¢éstas a causa de sismios fuertes. Sus opiniones. expericncias v comentarios llﬂ}l’ sido dg gran
utihdad para el gremio En la Fig 1 sc ilustran los sistemas estructurales utihizados cn Ia construccion de cdificios
de acero v en cf Manual de Diseio en Acero su convemiencia segin la altura de las cdificaciones. tipo de suclo v
zona sismica de la cudad de Mésico De acucrdo con ¢l Ing. Jos¢ Luis Sdnchez Martincz, los qspcctos
caracteristicos de esta ciudad gue mavor influencia cjercen en la respuesta de las estrucluris son periodo dc
vibracion, ductilidad, amortiguamicnto, lorsion. colindancias. sistemas estructurales, clementos no estructurales y

cimentacioncs
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7.3 Northridge, California, Estados Unidos de América, 1994

En mas de 100 edificios construidos cn ¢l arca de los Angeles. ¢l 90% de las conexiones soldadas sc agrictaron. La
soldadura dc concxiones cutre los micmbros cstructurales (vigas-columnas) fue mas susceptible al dado: tambicn
hubo fracturas en tornillos. A raiz de los danos causados por ¢sic temblor. inmediatiimente Lo industria del acero v
las asociaciones técnicas de los Estados Umdos de Anérica empezaron investigaciones para deternunar bas causas
de las fracturas v desarrollar procedimicntos de reparacion de los cdificios dafindos El Profesor Egor P, Popov de
la Umiversidad de Califorma. Berkeley. con un grupoe de investigadores. continia probando concxiones estructurales
dec todo tipo para encontrar Ia “conexion tdeal”. otros mvestigadores cstadounidenses y japonescs. cnitre ellos el
Prof. Sugano, posicriormente al sismo de Kobe de 1993, han propuesto téenicas de rehabilitacion  de las estracturas
de acero. Et Prof Vitelmo Vertero, de Ia Umiversidad de Cabifornia. propone nucvos mélados de discio sismico s
cambios 1mportanies en s especilicactones de estructuras de acero para cdificies. con basc en ¢l “desempeio o
funcionanuento sismico de las estrucuras™ Con esta nueva Dlosofin sc pictende disciiar estructuras contra los
efectos de temblores. a largo plavo. de mancra que. a nineles cspecificados de un sismo v, de confiabilidad. los
darios de la estructura no rebasen ciertos limites n otros estados de utihidad  Indodablemente. 1a tendenzia futura en
cl disefio sismiorresistente volucrard  la unilivacion de msladores de base v dhsipadores de energia. tomando en
cucnta las caracteristicas dindmicas de las estructuras Como consecuencia de este sismo. L industria del cemento
Hegd a afirmar que ¢l accro se bambolea el cambio propucsto a un codigo estrecha el margen de vertaja del acero
sobre ¢l concreio Como reaccion a la perpicjidad causada por ¢l vasto agrictanucnto de las coneviones de las
estractnas a base de matcos de aceto crusados por ¢l temblor en I Cordedlera Norte, la Comision de Scgundad
Sismica del Estado de Califorma insta a las mtoridades responsables de la claboracion de codigos de construccién,
aderogar un parrafo clave para discfio v construccion de edificios de acero

7.4 Kobe, Japon, 1995 . ;
Gran cantidad de fallas v dafios graves (colapsos parciales v totales) en estrucluras de todo tipo sc dcbid
fundamentalmente a que gran porcentaje de bas cdificaciones v obras enviles s¢ construyeron duranie la época de
auge ccondintco de Japan. con reglamentos que han detnostiado deficiencia | Vv con poca supervision y control de
catidad  Por contar con techologia de vanguardia en disciio v construccion sismorresistenic. ststemas preventivos
clicientes v unoe de los codigos inids avanzados a nivel mundial. se creia que Japon cra ¢l pais mejor preparado para
resistir los embates de los eventos sistucos de gran magnitud Hasta hace poco ttempo 1as normas de disefio v
construccion  japanesas reconocian al accro como el mejor material de construccrén para cdificios de gran altura:
hov en dia s¢ ha desarrollado una teenologia extraordinaria para ki construecién de edificios altos con concreto de
muy alta resistencia: los tipos de acero cestructural que se emplean cn ese pais alcanzan esfuerzos de fluencia del
orden de 10 000 kp/em™  En estructuras de acero, ¢l sismo de Kobe causo los dafios sigiientes: fracluras de
coneniones soldadas (soldaduras de filcie). pandeo v fractura de contraventeos. daios cn ¢l sisicma de anclaje de
bascs de columnas. pandeo de columnas tubulares y ruptura de sceciones pesadas de acero (perfiles tipo jumho)-.

8. DANOS ESTRUCTURALES GRAVES Y SUS CAUSAS

En ¢l Manual de Disciio en Acero se resumien los daifios estructurales graves en estructuras de acero ocasionados
por los sismos intensos de México (1983). Northridge, Cal  (1994) v Kobe. Japon (1995) Los miembros
cstructurales dadados comprenden vigas, armacuras (vigas dc atma abicrtn). columnas, coneviones soldadas v
atornilladas. placas de base. contraventeos . fracinr o fluencia de lus placas de continuidad (aticsadores) y fracturas
de placas de cortanie Las causas principales son pandeo local vy general. deformacion local p..mdco por
flexotorsion. fractura de patines. paideo del alma de o viga. fuictura oy concxroncs soldadas ) atornilladas
(dcfccflos v discontinuidades de soldaduras. fallas en la scecidn del metal base). etc. La figuras 4 alude a los darios
ocurrl-do_s mediatamente despuds de los sismos referidos Los doctores Toshibumi Fukuta, del Departamento de
Ingenicria Estructural del Instuuto de Investgacion de Construccion del Ministerio de Construccion, y Shunsuke
S:lg:l}lo_ del Departamiento de havestigacién Fundamental, de Japon . han realizado varias in;fesli aciones
rclacionadas con el comportamicnto de estructuras de accro. a raiz del sismo de Kobe de 1995 {Hyogokan %\hnbue)'
cn_bre\'c s¢ dardn a conocer los criterios, procedimientos v recomendaciones mias convemcmcs-par'-l lare ar']cLi ) d‘
edificios dafiados por ¢! sisimo de Kabe, De acuerdo con la anteriar, las dafios fucron: ‘ prmacion ce
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8.1 Dadios en vigas de alma abicrta o armaduras Falla por pandco 3 por fuctzas cottantes muy elevadas (quc
ocasionan las fallas de fus diagonales y montantes de las armaduras. Falta de control de calidad cn los perfiles
lasmnados (dingulos) comerciales

8.2 Danos en vigas Ejemiplos: pandeo lateral. que es una deformacion total, ¥ pandeo local, que cs un
desplazamicnte mucho menor Raras veces ¢s obscrvable ¢l pandeco tateral pucs, cuando ocurre—falla toda Ia
cstructura En cstos casos . las causas del colapso parcial de la estructura son generalimente combinadas, y es
sumamentie dificil atributr 1a falla a sélo una: al pandeo lateral. por cjemplo. EI pandeo local ocurre en partes de
clenmenios denonunadas articulaciones plasticas: les afecta una deformacion por rolacién cn condicién plisuca. En
la Fig. 3 se resumen los dafios en vigas: pandeo de patines, flucncia de patines. fractura de patines dentro v fuera de
la 7oma afectada por calor. fractura de patines. pandeo del alma . fractura del alma v pandeo por flexotorsion de o
viga.

8.3 Dailos en columois. Consisten en: a) pandeo por flexo-torsion (que ¢s un modo de deformacion tolaly . que se
genera por accion simultinea de la carga axial v Mlexién : by pandeo local de los extremos de las columnas. Cuando
s¢ trata dc pandeo por fexo-torsion. la falla sc distribuse en la estructura completa. Otros tipos de dafios en los
patines de las columnas son fractura incipienic . desgarranuento. fractura parcial o total fucra de la zona afectada
por cilor. fractura parcial o total dentro de la sona afectada por calor. desgarramicnto luninar, pandeo y falla del
empalme de la columna

8.4 Dailos en contraventeos En estos elementos se mcluven ¢l pandeo general de fos contravenleos (pandeo por
Nexion) fuera de su plano. ocasionado por  a) pandeo local de las placas de nudo: by pandeo de los contraycntcos
cn su plang: ) flexion : d) deformacién de la estructura. d) fracturas de elementos de union en conexioncs soldadas
y atormlladas. Cuando sc disefian contraventeos con muy bajo nivel de resistencia ai pandeo por flexion, que se
suponcn resisten por la fucrza de 1ensién, en estos clementos puede ocurrir gran deformacion por flexion bajo la
accion de la fuerza de compresion del sismo. lo cual llega a daiiar el material de acabado que cubre la parte exterior
de los contraventcos Si se disefian contraventcos a nisel bajo de resistencia al pandco por flexion, que se supone

) resisien por la fucrza de tension (contrayentcos con una relacion de csbeltez. de mas de 120). a cstos micibros les

puede alectar gian deflexion por Ja accion compresia del sismo. lo cual llega a dadiar ¢l matenal de acabado que
cubre la paite extenor de! contnenteo,

8.5 Danos en conexiones atornifladas. Fracturas por fallas en la scccidn del metal base. por falta de seccion en la
ditcecion del csfuerzo o por falta de resistencia al cottante de Ios wornillos utilizados en las juntas.

6.6 Daitos en conexiones soldadas Los problemas que se han mencionado con mavor frecucncia para explicar las
{allas cn conexiones soldadas durante el stsmo de Northridge son: a) ejccucion incorrecta de las soldaduras: b)
giictas preexisicuies cn [as soldaduras o en el metal base adyacente: ¢) esfucrzos residuales en las juntas. penerados
durante la consituccion de la estructur, incluyendo la cjecucion de las soldaduras: d) falla del patin de Ia columma,
ocasiolzuda poi lensioncs cil ta dieccidn del grueso, ¢) incremento de los csfuerzos de tension en el patin inferior,
debidos a la presencia de a fosa en el patin superior, que Ievanta la posicion del ¢je neutro; 1) estados triaxiales de
cslucizos. que propician un compottamicnto frigil; g) concentracion en pocos lugares de las uniones rigidas para
soportir acciones sismicas, y .h) problemas bisicos de confliguracion de las juntas

8.7 Badios en soldaduras. Enla Fig. 4 s¢ muestran scis tipos de discontinuidades, defectos v dafios en soldaduras.
Todas son aplicables a las juntas de penctracidn completa entre los patines de las vigas y de las columnas. Esta
calcgotia de dafio fue el tipo wds comianmente rcportado a rafz de los sismos de Northridge.

8.9 Bafos en placas de cortante. En las almas de vigas v patines de columinas, en la zona de placas de conante
ocurricron  varios tipos de dafios graves . scgtn se muestra en la Fig 4 (fractura parcial de la soldadura de la
columna, fracura de la soldadura complementaria, distorsion severa o fractura o tsavés de la placa de conante,
pandeo de 1a piaca. pérdida o dafios de tornilles . fractura total a todo lo largoe de la soldadura de la columna). Los
dafios graves en las placas de cortante indican que se presentd otro tipo de daiio en la conexion incluyendo los
wicmbros principales columna, viga y tablero del alma de la columma,

8.10 Daifios en los tableros del atma de columnas, El dafio mds representativo en la interseccidn del alma de la
colummna fue 1a fractura de patines y almas de la columna, scgin sc aprecia en la Fig. 4 (fractura, pandco o fluencia
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alma de fa columna. fractura de las soldaduras de las

de l1a placa de continuidad. fluencia o deformacion dictil del L
as placas horizontales, fractura parcial profunda en

placas horizontales o aticsadores, fractura parcial profunda en

¢l aima, pandeo del alma, dafio grave ¢n la columna, ¢tc.) .
1

N
$.11 Daiios en placas base de columnas. Como ejemplo de dafios en placas base se pueden mencionar las fracturas

en la unién de columinas con placas base gruesas.

Otros fenémenos que ticnen influencia en el comportamicnto estructural de las edificios de accro. que mmbi@ s¢
deben tomar en cuenta para la evaiuacion preliminar son’ vibracion de los sistemas dc pisos, COrroston . r:!'llgﬂ Y
fucgo En In Tabla 5 sc describen los dafios v sus cansas principales ¢n estructuras de zi_::cro. scgun su
comportamicnto durantc los sismos de México (1983), Northdnge. Cal. (1994 ) y Kobe. Japon {1993).

9. RESULTADOS

La informacton preparada a la fecha comprende parctalmente los resultados de la primera etapa, los cuales se
incluven en el programa Base de datos del levantamiento de edificios de acero de la cundad de Aéxico. La guia de
recomendaciones para la evaluacién preliminar y reparaciin de edificios de acero dafiados por sismo. se
encuentra en proceso de elaboracién: quizd durante ¢l congreso proximo se presente con mds detalle este
documento La cvaluacion preliminar se basa en asignar una calificacion al dafio o danos ocurridos en la estnuctura
de acero: en 10s Cas0s NCCESArios s¢ emiten recomendaciones para su reparacion.

10. CONCLUSTONES ‘

Sc ha presentado las bases generales de un anteproyecto para realizar cl diagnéstico o evaluacion preliminar para
determinar ¢l estado de edificios de acero desde el punto de vista de seguridad estructural como coftsccuencia de un
sismo ntenso. Para una ctapa posterior s¢ proponen alternativas de reparacion de los que podrian tener daiios
estructurates importantes, segun  los dafios observados en sismos recientes. A la fecha no se ha terminado el
trabajo: se espera contar con mayor informacion durante el congreso proximo .
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SISTEMA ESTRUCTURAL

Estructuracion simple (finales del siglo pasado ¥ princ:pios del presente
Acero importado ¥ ASTM AT}

Estructurac:én sunple con patas de pallo {ediicio pico de | década
dc los cuarenta Acero bisico ASTM AT).

Estruetura a base de marces rigidos en dos direcciones (edificia lipica
de mediados de L década de los cincuenta hasta fines de los anes
setentas Acero bisico NOM-B 254 ¢ ASTM-A36)

Estructura a base de marcos ngdos en dos direcciones {edificio tipico
de principios de la década de los ochentas ¥ hasta prncipios de los
noventas Acerc basica NOM-B-234 6 ASTM A3%)

Estructura a base de marcos ngidos en dos direceiznes {eduficio lipico
de 12 época actual con o sin a13ponales de contravenieo concenireos
Acero basico NOM-B-254 6 ASTM AG).

Estructura a base de marcos ngidos en dos direcoiones (edifico tipico
de Iy época reciente, acero basico NOM-B-254 o ASTM A36 v acere
de alta resistencia) §

Combinacién de sistemas estructurales
Estructura a base de marcos rigides en dos direcciones, contraventeos
excéntricos, acero bisco NOM-B.254 6 ASTM Ad6 y de ala

resisiencia,

Estructura a base de marcos rigidos er: dos direcciones, con aisladores
de base o disipadores de cnergia y aceros de alta resistencia.
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1 Monumento del Angel de la Independencia. obra de arte que recucrda el sismo del 28 de julio de 1957
2. Totre Latinoamercana, Edificto de 43 mveles. representa el fin de la estructura remachada en la construccion
de edificios aftos 3. Ejenplo de uno de los primeres edificios altos a nivel mundial. construido con estructura
soldiin by 5. Centro Nacional SCOP v edificio de la Secretarin de Recursos Hidrilulicos, ambos dadindos por
tos sismos de la cindad de México de 1985 6. Nucvo cdificio de 1o Bolsa Mesicana de Vaioies, constnindo
despucs de los sistsos de 1985, muestra un gjemplo de fas sentajas de las estructuras de acero en vonas de alto
ricsgo sisnico. 7 Torre de Petrdleos Meaicanos. el cdificio muis allo de México (52 niveles). su comporiamiento
durante los sismos de 1985 fuc excelente 8. Nuevo cdificio de ta Loteria Nacional, ubicade en una de las zonas
mis afcctadas por los sismos de 19835, ot1o ¢jemplo del buen comportamicnto de ks estructuras de accro. a pesiar
de quc relne todas las caracteristicas deslvorables inductivas de dafios por sismos inlcnsos
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AISC DISENO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD)
CAPITULO “H”
MIEMBROS SIMETRICOS SUJETOS A FLEXION Y FUERZA AXIAL.
1) Miembros simple v doblemente simétricos con flexion y torsion.

La interaccion de flexion v tension en perfiles simétricos se limita mediante las formulas Hi-l1a
y Hl-1b.

n

P 8 M.
— +— M + — |<1.0 (HI-1a)
¢Pn ¢'me< d)an}'
P M,
LRI M. +——1<1.0 (H1-1a)
20P, 1 O,M,, oM
En donde:
P, = Resistencia de tension requerida. en Kg.
P. = Resistencia de tension nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la

Seccion DI, en Kg.

M, = Resistencia de flexion requerida, determinada de acuerdo con las disposiciones de
la Seccion C2, en Kg — m.

M, = Resistencia de flexion nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la
Seccton F1, en Kg —m.

X = Subindice que indica un simbolo se reficre a flexion alrededor del eje mavor
momento de inercia.

v = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de
menor momento de inercia.

¢ = ¢. = Factor de resistencia para tension (véase la Seccion D1).

db = Factor de resistencia para flexion = 0.90.

Se¢ podra hacer un analisis mas detallado de la interaccion de ﬂean y tension, en lugar de usar
las formulas H1-1a v H1-1b.
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2) Miembros simple v doblemente simétricos a flexion v compresion.

La interaccion de flexion v compresion cn perfiles simétricos se limita mediante las formulas
Hi-la v HI-1b, en donde:

P, = Resistencia requerida ante compresion, en Kg

P, = Resistencia nominal a la compresién, determinada de acuerdo con lo indicado en la
Seccion E2, en Kg.

M, = Resistencia a la flexion requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la

Seccion C1, en Kg —m.

M, = Resistencia a la flexion nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de
la Seccion F1, en Kg — m.

X = Subindice quc indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de
mavor momentao de inercia.

y = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del ¢je menor
momento de inercia. :

¢ =4¢. = Factor de resistencia para compresion, = 0.85 (véasc la Secciéon E2).

db = Factor de resistencia para flexion = 0.90.
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TABLA B5.1

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESION

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHOQ - ESPESOR
DEL ANCHO - Ap Ar
ELEMENTO ESPESOR (seccidon compacta) (seccion no compacta)
Patines de perfiles 1 545 1358 fr]
hibridas o vigas armadas b/h JI:—
soldadas a flexién Ye \/(FYr -1 ]60)/kc
Para Po/yP,<0.125]c]
Almas en flexion v 5730 1 - 2.75F, [e]
compresion axial combi- h/t,, vEY ¢be 8150 p
nada Para P,/$,P,>0.125|c| T 1-0.74—
1600 P, ) 2120 , "
—| 233~ > —
JFy 0. )y
Sin sismo Con sismo
Patines dc perfiles | (in-
Cluvendo secciones hi- - b/t 545 436
Bndas) v canales en fle-
Xion |a] vEY: vEY;
Para P./¢:P,<0.125]c]
Al . 5730 [] 2 75P‘,J 4360(, 1 sapu] "
mas en combinacion — v &P, o P g
Flexion v compresion - - h/t., Sy Yl hR

Axial

Para P/4,P.>0.125c]

1600(2.33_ P, }2120

ﬁ ¢'be - ﬁ

8150

P
—1-0.74—2
\/ﬁ[ ‘bhp&}

[a]
[b]
[c]

Para vigas hibridas, usar el esfuerzo dc fluencia del patin Fyy en lugar de Fy.
Supone el arca neta de la placa en el agujero mas ancho.
Supone una capacidad dc rotacién ineslastica de 3. Para estructuras en zonas de alta

sismicidad, una capacidad de rotacién mas grande debe ser requerida.

{d]
[e] F

Para diseiio plastico usar 1300/Fy.
= Esfuerzo residual de compresion en el patin.
= 10 ksi para perfiles larmmnados.

= 16.5 ksi para perfiles armados soldados.

m o4

¢ Jh/t,

2]

pero no menos que 0.35 < K. <0.763

fluencia especificado del tipo de acero que se usa.

Para miembros de patines diferentes, ver apéndice B5.1, Fy es ¢l esfuerzo minimo de
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REVISION COLUMNA (C;); CRITERIO AISC (LRFD).

1.- Columna seccién “T” de PLS soldadas de acero NOM-B-234 (ASTM A-36)

Altura de fa columna L = 350 ¢m

2.- Elementos mecanicos.

ESTATICA SISMO X SISMO Y
P 299.7 Ton 4.90 Ton 21.90 Ton
M, supertor 7.06 Ton-m 63.8 Ton-m R
M. nferor 11.18 Ton - m 88.1Ton-m = ecmmemem-
M, superior 0.05Ton-m e 311 Ton-m
My nfenor 0.19Ton-m B 10979 Ton - m
3.- Propiedadcs geométricas de la seccion.
PERFIL L D | by | tw | te | A I S« z, Iy I, Sy | Zo | 1
cmjcm | cm | em [em?| em® | em® | em® | em | em® | em’ [em’ | em
C-2 80 60 254 4 44 706 | 830476 | 20762 | 23127 | 34.31 | 158493 | 5283 | 8031 | 15.0

4.- Compresion por carga axial.

P—\.' = A fy

Py=706x2530=1786180 Kg=1786.18 Tm

$Pv=0.9x 1786.18 = 1607.56 Ton

P.=2997+49+03(21.9)=311.7Ton (CV+§,+0.35Y)

5.- Condiciones de seccion compacta para micmbros en compresion segun tabla B1.5.

a) Patines.

bf _ 436
< r——

2 TRy

b __60
2tf  2x4.4

B <

436

~ J2530

=8.67 ; Cumple la seccion en sus patines ¢s compacta.
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b) Alma
P -
Para — < (.125 i < 4360 - .54 P,
¢be tw Fy d)bP_\-
P
Para —— > (0.125 —h—S 1600 2.33- P, = 2120
d)b Py tw 4y Fy d)bP}‘ v Fy

h=d-2t=80-2(44)=71.2cm

P, 3117

= =0.19>0.125
¢,P, 160756

"2 o503
2.5

t

=

w

1600

v2530

2120

V2530

28.03 <4218 <68.07 . EL ALMA ES COMPACTA.

(2.33-0.19)=68.07

=42.14

6.- Pandeo flextonantc.

_KL Fy

%
m VE

(LRFD E2-4)

Kx = 0.97 (caso a) K,=0090 (casoa) *
Kx=3.48 {caso b) K,= 188 (casob) **

*  Desplazamiento lateral impedido.
** Desplazamiento lateral no impedido.

DISENAMOS PARA DESPLAZA+MIENTO LATERAL NO IMPEDIDO.
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7 -

Calculo ¢ P,
3.48x 35

Ay = 28339 | 230 _ 508
3431xn 2040000
1.88x350 [ 2530

Ay = | = 0.492
15.0x7 V2040000

El esfuerzo critico de pandeo sera:

SiA <13 F, = (0.658"‘2) Fy: Pandeo inelastico.
0.87
SiA>135 - F, :[ " J Fy: Pandeo elastico.

Se toma ¢l valor mavor de A,

Fo = (0.658 ©%7) x 2530 = 2286.23 Kg/cm?

¢ Po=0¢, F.A=085x2286.23 x 706 = 13719366.6 Kg=1371.97 Ton.
Compresion por flexion M, vy M,.

P 11.7 . .
o3 =0.227 > 0.2 Seaplica la sigutente formula.

O.P. 1371.97

\Y
Pu +§ Mu\& +§ uy < 10
(I)cpn 9 d)anx 9 ¢any

Condicion Sismo X; P,=299.7+49+03 (21.9)=311.7Ton-m

SISMO X SISMO Y
Mo [=]7.06+63.8=70.86Ton-m Mapy [=]0.05+03(31.1)=9.383 Ton -m
Mo j=111.18+88.1=99.28 Ton-m My, {=10.19+0.3(109.6)=33.07 Ton—m
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Condicion Sismo Y; P,=2997+03 (4.9)+21.9=323.07Ton-m

SISMO X SISMO Y
Mope {=1706+03(63.8)=262Ton-m [M,, [=]0.05+31.1=31.153Ton-m
Mus [=]11.18+0.3(88.1)=37.6]1 Ton-m|{Mys [=10.194+1096=109.79 Ton - m
9.- Calculo dc los momentos My, v M,y.
M, =By M, + B: Mg, (LRFD H1-2)
Cm
B, = p =>1.0 (LRFD H1-3)
]_ u
el
SISMO X SISMOY
0.8 26.20
C =106-04 70.86 =0.31 C =]106-04 ——|=032
m 9928 i - 137.61
) 1.
C.. =106-04 —22-8— =048 C.. =-106-04 3115 =048
™ 33.07 ™ 109.79

Calculode P,

_ 706x 2530
= (0.398)

706 x 2530
o (0.492)
10.-Calculo de B,

- SISMO X

0.31
‘*"1_ 311.7
11276104

=031210

0.48
Yo 3117
7378957

=048=1.0

=11276104.14 Kg; Carga critica de Euler.

= 7378957.63 Kg. Carga critica de Euler.

SISMOY

0.31 ‘
H_;——i§67—_032“L0

11276104

048

B, =——————=048..10

v 32307
7378957
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11.-Calculo de B> ; Bo = 1.0 en un marco arriostrado

B, = (C14)

B,=———— (C1-5)

Donde:
Aoh = Desplazamiento relativo.
L = Altura columna.
P, = La suma de la resistencia axial necesana para todas las columnas del piso en
cuestion.
TH = La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen A,
Datos .
th
- = 0.0110; ver tabla 4.
L
P, = 4800 Ton.
ZH = 579.2 Ton, ver tabla 4.
1
B, = 70,010 =1.09
1-4800 ——
579.2
SISMO X _
DIRECCION X DIRECCION Y

My {=]7.06(1.0)+63.8(1.09)=76.60 Ton-m My, |=]0.05(1.0)0+0.3(31.1)(1.09)=10.22 Ton-m

Mg, 1={1L18(1.0)+88.1(1.09)=107.20 Ton-m | M., [=10.19(1.0)+0.3(109.6)(1.09)=36.09 Ton-m
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SISMO Y

DIRECCION X - DIRECCION Y
M, |=17.06(1.0)+0.3(63.8)(1.09)=27.92 Ton-m |M,, |=]0.05(1.0)+31.1(1.09)=33.95 Ton-m

M., |=111.18(1.0)+0 3(88.1)(1.09)=39.99 Ton-m |M,, |=]0.19(1.0)+109.6(1.09)=119.65 Ton-m

12.-Flexion.

Longitud sin armiostrar del patin de compresion (L,) = 350 cm

25151, 2515x15

Lp= =
P JFy, 2530

Se tiene un flexidn plastica.

=750.01 cm>350

b Mo = ¢, Mp ; ¢, = 0.9

Mp=FvZ<15M,=78792
My, = Fy §,=2530x 20762 = 52527860 Kg ~cm =525.28 Ton— m
Mp, =2530x 23127 = 58511310 Kg —cm = 58511 Ton—-m < 1.5 My
¢, Mn, =0.9 x 585.11 = 526.60 Ton - m
My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton - m
1.5 My, = 1.5x133.66 =200.49 Ton — m
Mp, Fy Zv = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 .. Tomamos 200.49 Ton- m
$Mn, = 0.9 x 20049 = 180.44 Ton - m
13.-Interaccion,

Sismo X

311.7 §(10720000J 8 ( 3609000
52660000,/ 9 \ 18044000

+ =0.227+0.181+0.18=0.588 <1.0... E. B.
137197 9



AV PEDRO ANTON!IO DE LOS SARTOS LD £t-4
COL SAN MIGUEL CHAPULTEPEC
CP 11850 MEXICOQ. D F

INGENIERO CONSULTOR )  TELSJFAX E515-7256 ¥ 55160835

323.07 8 [ 3399000 ]+§ [1 1965000

9152660000, 9 | 18044000

R — =0.235+0.057+0589=0881 <10.. EB
1371.97 9

Fue mas desfavorable la direccion Y, trabaja la columna al 88 1% en eficiencia, ¢s decir. esta
correcta.



