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. CAPÍTULO 1. MIEMBROS EN TENSIÓN. 

1.1 INTRODUCCIÓN. 

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

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

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

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

. en la elección del tipo de sección adecuada. 

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

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

1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSIÓN. 

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

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

lateral a los cabezales de los marcos 
rígidos; resiste el empuje de viento 
en la fachada y lo transmite a las 
armaduras verticales. 

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

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

de fachada. 

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial. 

/ Tirante 
(Larguero 

PórtiCO 

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales. 
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b) Tirante que proporciona apoyo 
lateral ante cargas de viento. 

Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales. 
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En edificios urbanos se emplean también, con frecuencia, contraventeos verticales, 
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepiso o de la estructura completa, y 
para resistir fuerzas horizontales. Si la construcción tiene cierta altura y, sobre todo, si 
está situada en una zona sísmica, no conviene que sólo trabajen las diagonales que 
están en tensión, por lo que, si el contraventeo es en "X" o en "V', los dos elementos 
que lo componen se diseñan para que resistan, entre los dos, la fuerza horizontal. Es 
decir, trabajan en tensión y compresión alternadas. En esas condiciones las 
diagonales resultan bastante robustas, y su diseño queda regido por la fuerza de 
compresión (Fig. 1.4). Lo mismo sucede cuando se usan diagonales sencillas. 

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

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

_t\/\/\1\11 

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

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

También se usan elementos en tensión, con frecuencia cables, en puentes colgantes y 
atirantados, en cubiertas colgantes, y para resistir los coceos de arcos y marcos rígidos 
(Fig. 1.7). 

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados. 

1.3 SECCIONES. 

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

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

o 

Barra 
redonda 

][ 

Barra 
plana 

-----

]_ _ _[ 

L 
Angula 

I 

Ángulo 
doble 

_j 
1 

Angulas 
en estrella 

[ J D 

T 
Te 

o 
Dos canales Canales Sección H Secciones Tubo . 

. con celosía en cajón 

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tensión. 

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSIÓN. 

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

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

Carga P 

p 

i 

~ 
p 

0~--~----~----~--~ o 25 50 75 100 

Carga P 
fFyA 

Comportamiento 
elástico 

-------
1 

Flujo plástiCO no restring1do 

EndureCimiento por 
deformación 

1-+-.1+-+l~---.¡.------

t Flujo plástico restringido 

0~--~----~----~----~ o 1.0 2.0 3.0 4.0 

Elongación. por ciento. Elongación, por ciento. 
a) Probeta. b) Miembro completo. 

Fíg. 1.9 Gráfica fuerza-deformación de una probeta y un miembro en tensión. 

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

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

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

1 

1-

( 
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1.5 ESTADOS LÍMITE. 

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

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

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

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

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

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
FR = 0.90 

R1 = A1 FyFR (1.1) 

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

R1 = A,FuFR (1.2) 

-· 
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A, es el área total de la sección transversal del miembro, A, el área neta efectiva, F,. 

el esfuerzo de fluencia mínimo garantizado del material y Fu su esfuerzo mínimo de 
·ruptura en tensión. Tomando A, y A, en cm2

, y F,. y Fu en kg/cm2
, R, se obtiene en 

kg. 

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

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

correspondientes a los dos estados límite, ecs. 1.1 y 1.2). Cuando A./ A, ?.1.2F, 1 F. , la 

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

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

En diseño por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F, 

en el área total ni de O.SOF. en el área neta efectiva (ref. 1.2). 

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

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

__ Area total: A, =20x2.5=50.0cm' 

Area neta: A, = 50.0- 2(2.22+ 0.3 )2.5 = 37.4 cm' 
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Fig. E1.1-1 Placa en tensión. 

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

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

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total (ec. 1.1): 
R, = A,F,FR = 50.0x2530x0.9x 10-3 = 113.9 Ton 

b) Estado límite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 
R, = A,F.FR = 37.4x4100x 0.75x 10-3 = 115.0 Ton 

. .. 

La resistencia de diseño es de 113.9 Ton; es crítico el estado límite de flujo 
plástico en la sección total. 

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

A) A, = 37.4/50.0 = 0.75; 1.20Fyj F.= 1.2x 2530/4100 = 0.74 

Como A,¡ A, > 1.20 F, ¡ F, el estado límite es el de flujo plástico en la sección 
total. 

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ. 

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

En la ref. 1.1 se indica que la relación de esbeltez L/ r de miembros en tensión 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, 1.3 y 
1.4 fijan el mismo límite, 300, pero en las dos primeras se proporciona únicamente 
como una recomendación, mientras que de acuerdo con la última es obligatorio, a 
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las 
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de 
servicio, o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la 
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideración. 

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

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

1.8 ÁREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

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

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

1.8.1 Área neta. 

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

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

El área neta de la sección transversal de un elemento en tensión, o, simplemente, el 
"área neta", es igual al área total de la sección menos la que se pierde por los agujeros.-­
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho 
neto, que se determina como sigue: 
a) El ancho de los agujeros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm. mayor que el 

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

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

e) Cuando los agujeros están dispuestos en una línea diagonal respecto al eje de la 
pieza, o en zigzag, deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para 
determinar a cuál le corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para 
calcular el área neta. El ancho neto de cada parte, correspondiente a cada 
trayectoria, se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los 
agujeros que se encuentran en la trayectoria escogida. y sumando, para cada 
espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s2/4g, donde s es la separación 
longitudinal, centro a centro, entre los dos-agujeros considerados (paso) y g es la 
separación transversal, centro a centro, entre ellos (gramil). 

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

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

Cuando los agujeros están colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la 
sección neta crítica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig. 
1.1 O a es la sección AB. 
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Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensión. 

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

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

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

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

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

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

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

A 

35.0 

10.0 

·' 
7.5 

Dimensiones en cm. 1· 12.0 ·1 
Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2. 

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

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

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

ABCEF: 35-3x2.2+12 2 /(4x10)= 32.00cm 

ABEF: 35 -2x 2.2 + 12 2 /(4 x 20)= 32.40 cm 

La trayectoria critica es la ABCD, luego: 

A.=30.60x2.0=61.2cm2 

Por simple inspección se advierte que la trayectoria ABEF no es crítica en 
este caso, pues es más larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros. 

.•. 
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EJEMPLO 1.3 El ángulo de la Fig. E 1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (7/8") de diámetro, colocados en agujeros punzonados. 
Determine el área neta crítica. ·· 

3.2 

-1 
15 2 

6.0 

6.0 

1 1 1 1 

-¡--,--:-47 
a) Ángulo del ejemplo. 

3.2 F 
-1 

6.0 1 1 1 1 

2x15.2-2.2=28.2 -¡-,--¡-y 
6.0-2.2=9.8 1 1 1 1 

-4--~~-1 
1 1 1 1 

e 
b) Ángulo "desarrollado". -~ -1-

H D 
Acotaciones en cm. 

Fig. E.1.3-1 Ángulo del ejemplo 1.3. 

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

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

Anchos netos: 
ABCD: 28.2-2 X 2.5 = 23.20cm 

EFBCD: 28.2-3x2.5+52
/ 4x6.0 = 21.74cm 

EFBGCD: 28.2-4x2.5+2x5 2
/ 4x6.0 +52

/ 4x9.8 = 20.92cm 

1 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

An = 20.92 x 2.2 = 46.03 cm 2 

1.8.2 Área neta efectiva. 

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

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

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

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

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

,...c:¡::::G:_::::p.._, 1 x 

1· •1 
L = Longitud de 
la conexión 

Placa de conexión 

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

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

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

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

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

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

1--- Placa de conexión 

Superficie de falla 

Fig. 1.12 Ángulo conectado en una sola ala. 
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En las refs. 1.6 y 1.7 se recomienda que la pérdida de eficiencia de la sección neta se 
tenga en cuenta reduciéndola a una sección neta efectiva, cuya área se determina con 
la expresión empírica: 

Área neta efectiva = A, = A. ( 1-z) 
A. es el área neta del miembro, L la longitud de la junta y x la distancia entre el plano 
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado. 

El factor de reducción del área neta es: 
X u= 1-- s; 0.9 
L 

(1.3) 

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

En las especificaciones AISC de 1986 (ref. 1.8) esta fórmula aparecía en el 
Comentario, y no incluía el límite superior de 0.9; en 1993 (ref. 1.3) la ec. 1.3 está en el 
cuerpo de la norma. El límite superior se propone en la ref. 1.9, en vista de que en los 
estudios experimentales que se han realizado (refs. 1.6 y 1.7) pocas veces se han 
observado eficiencias mayores de 0.9. 

De acuerdo con lo anterior, el área neta efectiva, A, , de los miembros en tensión se 
calcula como sigue: 
1. Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a cada 

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

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

A,=AU (1.4) 
En esta expresión. 
A =Area que se define más adelante. 
U =Coeficiente de reducción = 1- (f ¡ L)::; 0.9. o como se indica en e ó d. 
x = Excentricidad de la conexión. 
L =Longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

a) Cuando la fuerza de tensión se transmite con remaches o tornillos: 
A = A" =área neta del miembro. 

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

A = A1 =área total del miembro. 
e) Cuando la transmisión se hace sólo con soldaduras transversales: 

A= área de los elementos conectados directamente. 
u =1.0 

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

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

A= área de la placa. 
Si L?:2w U=i.OO 
Si 2w > L?: 1.5w U= 0.87 
Si 1.5w>L?:w U=0.75 
L es la longitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones 
de soldadura). 

En un perfil dado. conectado -de una manera determinada. f es una propiedad 
geométrica; es igual a la distancia entre el plano de conexión. que es una cara del 
miembro. y el centroide de éste (Fig. 1.'13); en casos particulares. el "miembro" puede 
ser una porción de la sección transversal. La longitud de la conexión. L. depende del 
número de sujetadores mecánicos. o de la longitud de la soldadura. que se requieran 
para transmitir la fuerza de tensión. En uniones remachadas o atornilladas L es la 
distancia. paralela a la línea de acción de la fuerza. entre el primero y el último de los 
sujetadores colocados en la hilera que tenga el número mayor de remaches o tornillos; 
cuando estén en tresbolillo. se toma la dimensión exterior (Fig. 1.14). En conexiones 
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la 
línea de acción de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal 
además de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica 
substancialmente (Fig. 1.15). 

(a) 

(b) 

(e) 

o o~T 
o o 

o o 

o 

Se trata como una T 

~· 11 

Se trata como 
un ángulo 

11 
~·==::l 

Se emplea la x más grande 

g:;l¡::::::::~ Se trata la mitad 
. del patin y el alma 
hasta el primer 
agujero como un 

=:'J!=::::> ángulo 

Se emplea la X más grande 

Fig. 1.13 Determinación de x. 

Se emplea la x más grande 

Fig. 1.14 Ángulo con agujeros en 
tresbolillo. 

Fig. 1.15 Determinación de L en 
uniones soldadas. 

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

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

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

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

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

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

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

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

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

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el ángulo en tensión de la Fig. 
1.16b, por ejemplo, o la placa a la que está conectado, también pueden fallar por 
cortante y tensión combinadas, lo mismo que cualquier miembro en tensión de una 
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo. 
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1• despatinad~ 1 
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(a) 
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Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensión combinadas. 
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Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al 
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tensión, pues esto sucede sólo en casos 
excepcionales" Se obtiene un modelo analitico más conservador, y que concuerda de 
manera muy aceptabJe 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 área neta·en 
tensión y al flujo plástico por cortante en el área total del plano o planos en cortante, y 
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el área o áreas netas en cortante y al 
flujo plástico en el área total en tensión. 

La resistencia de diseño a la ruptura por cortante y tensión combinadas, se determina 
con las expresiones (ref. 1.3): 
a) Cuando F. A., ~ 0.6F.A.c: 

FR(0.6FyATc +F.A.,) (1.5) 

b) Cuando 0"6F.A.c >F. A.,: 

FR(0.6F,,Anc +FyATt) 

FR=0.75 

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

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

A.c =Área neta en cortante. 

A., =Área neta en tensión. 

(1.6) 

"'' .~ 
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0.6FY es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoría de Henky-Von Mises: 

1 Y= FY j .J3 = 0.581", "'0.6FY. Se supone, además, que el esfuerzo de ruptura en 

cortante es aproximadamente igual a 0.60F". 

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

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

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

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

Fuerza de 
tensión 
pequeña 

(a) 

Fuerza cortante 
grande·· 

Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura. 

\ 

Fuerza de 
Tensión 
grande 

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

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de diseño en tensión del ángulo de la Fig. 
E1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 2530 y 
4100 Kg/cm2

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

L=24.0 •1 
f.-- -- 6 1+--- 1 

1 

Al 
1 

':. + + /:ts! • + ~!e! 
t: p -. 

-:X=2.39 

--:¡. 6x4-24 
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E ....J T 

Acotaciones en cm 

Fig. E.1.4-1 Ángulo :an tensión del ejemplo 1.4. 

Area total: A, = 23.29 cm 2 

Cálculo del área neta efectiva: A = UA --·-
• n 

De la ec. 1.3: U= 1- :X/ L = 1-2.39/24.0 = 0.90 

3.2 

Ec. 1.4 

En la re f. 1. 1 se indica que U es igual a O. 85, y en la re f. 1. 18 se proporciona la 
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3, 
puede tomarse U= 0.85 en vez de calcularlo con la ec. 1. 4. 

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

El diámetro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 + 
O. 15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en O. 15 cm 
adicionales. 
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Trayectoria ABC: Ancho neto = (15.24 + 10.16-0.95)- 2.52 = 24.45-2.52 
= 21.93 cm 

Trayectoria ABDE: Ancho neto = 24.45-2.52 x2 +6.0 2 /(4 x 6.0)= 20.91 cm 

La trayectoria crítica es la ABDE. Área neta: A. = 20.91 x 0.95 = 19.86 cm 2 

Área neta efectiva: A, =O. 90 x 19.86 = 17.87 cm 2 Ec. 1.4 

Resistencia de diseño 

Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
R, = 0.9 x 23.29 x 2.53 = 53.03 ton Ec. 1.1 

Estado límite de fractura en la sección neta: 
R, =0.75x17.87x4.10=54.95 ton Ec. 1.2 

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

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

(a) (b) . (e) 

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

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

Caso a. A., =(6.0+3.2-0.5x2.52}o.95=7.54cm2
. Este caso no es crítico, pues 

el área neta en tensión es mayor que en el caso b, y las áreas restantes son 
iguales. 

Caso b. A., = (6.0+3.2-1.5x 2 52+6.02 /(4x6.0iP.95 = 6.57 cm' 

A"' =(28.0-25.~Z52)o 95=2062cm 2 

An = (6 0+3.2 +6 02 /(4 x'6.0)~.95 = 10.17 cm' 

Are =28.0x0.95=26.60cm' 

F. A., = 4.1 x6.57 = 26.94 Ton< 0.6F,A"' =0.6x 4.1 x 20.62 = 50.73 Ton 
Se aplica la ec. 1.6. 
FR (o.6F,A.c + FyAr, )=O. 75(0.6 x 41 x 20.62+ 2.53 x 1 0.17)= 57.34 Ton 



Caso c. A", = 6.57 cm' 

Anc = (16 0-1 5x252)J 95 = 11.61 cm 2 

A
1

, = 10.17 cm' 

A" = 16.0 x O. 95 = 15.20 cm 2 

F.Anl = 4.1 X 6.57 = 26.94 cm 2 < 0.6F.Anc = 0.6x 4.1 X 11.61 = 28 56 cm 2 

Rige la ec. 1. 6. 
FR(0.6F.Anc + FyATt) =O 75(0.6 x 4.1 x 1 1.61 + 2.53 x 1 0.17) = 40.72 Ton 
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Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse 
por 514: 40 72 x 5/4 =50. 90 Ton. 

La resistencia es R, = 50.90 Ton; queda regida por el caso e) de falla por cortante 
y tensión combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede 
incrementarse la resistencia aumentando la separación entre agujeros o la 
distancia al borde del primero. 

EJEMPLO 1.5 Escoja una sección "H", soldada únicamente en los patines, con 
cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas ·de 
tensión siguientes: 

Por cargas muertas y vivas: 100 ton. Por sismo: 30 ton. Los esfuerzos de 
fluencia y de ruptura en tensión del acero,· F)' y F,, , son 2530 Kglcm2 y 

4100 Kg/cm2
, 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. 

1• 16.7 •/ 

___ ]~~=3. 

31.7 

._____-_-_,--I ~=3 
Acotaciones en cm. 

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

Acciones de diseño. P.,= 1.4 x 100 = 140.0 Ton 

P. 2 = 1. 1(100+30)= 143.0 Ton 

Rige la combinación de cargas que incluye los efectos del sismo. 
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Se ensayará un perfil W12" x 35 lblft (30.5 cm x 52.1 Kglm), tomado de la ref. 
1.16, Vol. 1, cuya sección transversal tiene un área total: 

A, =66.5cm 2 

Area neta efectiva. Como la sección es soldada, 
A, =UA, 

Para determinar x, la sección se trata como dos tés (Fig. E1.5-1): 
x=3.3cm. 

De la ec. 1.3: U=1-x/L=1-3.3/20=0.84<0.9 

A,= 0.84x 66.5 = 55.53 cm' 

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

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

Estado límite de fractura en la sección neta(Ec. 1.2): 
R, = 0.75x 55.53x 4.1 O= 170.8 ton 

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

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

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

L/ r m'" = 600/3.93 = 152.7 < 240. De acuerdo con la re f. 1. 1, la esbeltez es 
correcta. 

1.10 PLACAS DE NUDO. 

Las placas de nudo se emplean para conectar entre sí elementos estructurales que 
trabajan principalmente en tensión o compresión axial, como en los nudos de 
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los 
miembros impiden las uniones directas entre ellos, o en conexiones entre vigas, 
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs~ 1.18 y 
1.19). 



3.8 20.3 
(a) 

(e) 

Fig. 1.18 

6.2T 

...__~3.8 

3.8 

8.9 

8.9 

1--~•46.4 T. 
3.8 

' 

6.212=3.1 T 

10.2 

' , N 

', 1 

,, 2~uT 17.8 

2.3 T •---':::: 
(b) 

Acotaciones en cm. 

'·0, 10.2 1 

'0., ~N 
:..,¿ 6.2¡:. 

03:41' 
V '· t 8.9 

'· 1 
·--'.1----

6.8 T. 
(d) 

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

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

h ., 
" ' 1 Placa de nudo 

Columna 

T¡ 

i Fig. 1.19 Placa de nudo. 

Placa de nuco 

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

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

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

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

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

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

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

2530 y 4100 kg/cm2
, para la placa. 

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

Area neta efectiva: 
Ec. 1.3: U= 1-x¡ L = 1-2.99/11.2 = 0.73 

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

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

Resistencia de diseño de /os ángulos. 

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

Fractura en la sección neta: 
R, =0.75x35.3x4.9 =129.73 ton Ec. 1.2 
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10 4 

25. 

La soldadura es de filete, 
de 1.1 an (7116"). 

~'',, 
'' '\' ' . 

' ' 
Acotaaones e~Qn-

' ' ' ' 

Fig. E.1.6-1 Barra en tensión del ejemplo 1.6. 

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

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

F,A., = 4.1 x 12.41 = 50.81 < 0.6F,A.., = 0.6x 4.1{18.0+4.5) = 55.41 

Ec. 1.6: FR(0.6F.A,., +FyAn )= 0.75(0.6x4.1(18.0+4.5)+2.53xl2.41)= 65.041 

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

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

0.9x2.53x25.4t=l29.73 :.1=2.24cm 

Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tensión combinadas, de 
manera que el diseño de la placa queda regido por flujo plástico en la sección de 
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Whitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grueso 
escogida arriba. 

1.11 RESISTENCIA DE DISEÑO DE ELEMENTOS DE CONEXIÓN. 

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

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

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

1. Flujo plástico en tensión del elemento de conexión: 
FR = 0.9 
R.=A,FY. (1.7) 

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

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

R. = AJ. (1.8) 

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

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

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

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

FR =0.9 
R. = 0.60A, Fy (1.9) 



Si el elemento está en compresión debe estudiarse el estado limite 
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico de pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de 11 , 1, y 13 (Fig. 1.21), 
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra 
multiplicando ese esfuerzo por el área de la sección de Whitmore. Se recomienda 
que en el cálculo del esfuerzo crítico se tome un factor de longitud efectiva k 
comprendido entre 0.5 y 0.65. 

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

1.12 ÁNGULOS AISLADOS EN TENSIÓN. 

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

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

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

Donde: 

Ref. 1.20: A, = 0.85A, 

Ref. 1.21: A, =UA, 

A, =área total del ángulo. 

U= 1- x/ L 5. 0.9 
Esta es la ec. 1.3. 



33 

x =excentricidad de la conexión (ver sec. 1.8.2). 
· L =longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

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

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

1.13 ELEMENTOS DE LÁMINA DELGADA. 

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

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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CAPÍTULO 2. MIEMBROS EN COMPRESIÓN (LA COLUMNA AISLADA) 

2.1 INTRODUCCIÓN 

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

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

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen 
tener dos ejes de simetría; cuando es así, para que no haya flexión el material ha de 
ser homogéneo e isótropo y, 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 están casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos 
estructurales, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, del de la 
estructura en conjunto; tampoco están sometidas a compresión pura, pues las 
condiciones anteriores no se cumplen, nunca, por completo. Sin embargo, un· 
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente· 
necesario para resolver el problema, mucho más complejo, de la columna como 
parte de una estructura, por lo que en todos los códigos modernos la columna 
aislada es la base del diseño de las piezas comprimidas y flexocomprimidas. 
Además, si los momentos flexionantes son pequeños, se ignoran, y la pieza se 
dimensiona en compresión pura, como suele hacerse al diseñar los elementos 
comprimidos de las armaduras. 

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

En muchos problemas de diseño estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores 
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya 
fracturas; pequeños incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos 
desproporcionados de las deformaciones, los cálculos se basan en la f6tma y 
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposición de causas y 
efectos. El diseño consiste en dimensionar los miembros que componen la 
estructura de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea 
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos, los esfuerzos 
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máximos no sobrepasarán un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo 
de fluencia. 

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el diseño 
ya no se basa en el cálculo de esfuerzos, sino en la investigación de su estado de 
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores quizá 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 pequeños incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de 
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la pérdida repentina y total de 
rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompaña el 
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y 
la aparición de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existían 
antes de que se iniciase el fenómeno). 

El estudio de las columnas se inició hace varios siglos. Los aspectos principales del 
cálculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el 
intervalo elástico, fueron resueltos por Euler, en 1744; sin embargo, a pesar de que 
su solución es correcta cuando las columnas fallan por pandeo, por flexión en un 
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresión menores~que el límite 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 que las predichas por la 
teoría. 

La aparente discrepancia entre los resultados teóricos y los experimentales fue 
aclarada por Lamarle, en 1845, al establecer el límite de proporcionalidad como 
límite de aplicación de la fórmula de Euler. 

Engesser, Considére y von Karman extendieron la teoría al intervalo inelástico, en 
trabajos realizados a fines del siglo XIX y principios del XX, y los últimos puntos 
dudosos fueron aclarados por Shanley, en 1947. En la actualidad, después de 250 
años de estudio, el problema teórico de la columna aislada perfecta está resuelto en 
forma definitiva, pero quedan todavía muchos aspectos por resolver, relativos a 
columnas reales que forman parte de estructuras. 

El empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y 
la utilización de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las 
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por lo que los fenómenos 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 COMPRESIÓN 

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

Entre los elementos que suelen diseñarse como si trabajasen en compresión pura 
están 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 flexión producida por la 
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos. 

También se diseñan en compresión 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 transmisión de momentos sea mínima. 

a) Diagooales de conlraventeo de 
edificios que trabajan en compresibn. 

b) Columnas que soportan sólo cargas 
verbcales. 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

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

. Algunas columnas de edificios se diseñan para resistir sólo cargas verticales; tienen 
una rigidez mucho menor que la del resto, o están ligadas a la estructura con 
uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresi6n axial (Fig. 
2.1b). 

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

' . ...... 
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2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESIÓN 

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

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

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

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

L 
Angulo 

------

J [ 
------

Canales 
con celosía 

Angulo 
doble 

I 
Sección H 

_j 
1 

Ángulos 
en estrella 

[ 

T [] 
Te Dos canales 

J D o 
Seroones Tubo 
en cajón 

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos. 
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Las secciones huecas, circulares, cuadradas o rectangulares, laminadas o hechas 
con placas soldadas, son muy eficientes, pero difíciles de conectar (Fig. 2.2a); las H, 
de patines de ancho semejante al peralte de la sección, para que el radio de giro 
mínimo no sea demasiado pequeño, son las que más se usan en columnas de 
edificios (Fig. 2.2b ). 

Los ángulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en 
diagonales o montantes con fuerzas pequeñas, espalda con espalda, o en cajón, 
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de 
contraventeo en techos y paredes (Fig. 2.2c). 

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se 
facilita la unión de diagonales y montantes, soldándolos al alma, y una gran variedad 
de secciones compuestas, formadas por dos o más perfiles unidos entre sí con 
soldadura o tomillos; 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 relación entre su longitud y las dimensiones de las secciones 
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas, intermedias 
y largas. (Se está suponiendo, por ahora, que el pandeo local no es crítico). 

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

la resistencia máxima depende sólo del área total, A,, de sus secciones 

transversales, y del esfuerzo de fluencia Fy del acero; la falla es por aplastamiento. 

El colapso de columnas más largas se presenta acompañado por un rápido aumento 
de las deflexíones laterales o torsionales, o por una combinación de ambas; es una 
falla por inestabilidad. 

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresión, no llegan todavía al 
límite de proporcionalidad, en ningún punto, en el instante en que empieza el 
pandeo. La resistencia máxima es función de las rigideces en flexión, Elx y El,, y 

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

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportamiento más complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del material que las compone está plastificado; la falla es por inestabilidad 
inelástica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo 
de fluencia del material, así como de la forma y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la magnitud y distribución de los esfuerzos residuales. 

2.4.1 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes que fallan por 
pandeo por flexión 

El comportamiento de las columnas se describe con las curvas fuerza axial­
deformación longitudinal y fuerza axial-deflexión lateral (Ref. 2.1 ). El 
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquemáticamente 
en la Fíg. 2.3, varían cuando cambia la longitud de la columna. (Las curvas son para 
pandeo por flexión en uno de los planos principales; la discusión que sigue está 
limitada a ese caso). 

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 Py = A,F,. . (Bajo ciertas 
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condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a A,F,. ). Los desplazamientos laterales de 

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P- w es la gráfica 
carga axial-deformación longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la 
influencia de los esfuerzos residuales y de la variación del límite de fluencia en los 

-distintos puntos del perfil. 

p 

py - - - - - ~-~----

w 

p 

Py 

pp --­
(1) 

PM - - -{~,_.---.._~- -- - - . 
PcE--

(11) 
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p 
(1) 

P. ,. / ' 
p'M- T.?' (11) 
PT ,,---, 

/ ""---Punt~ de bifurcación 
del equilibrio 

V 

p 

py 
(1) 

(11) 

Punto de bifurcación 
del equilibrio 

V 

ff 
tp 

p 

p 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

(a) 

(b) 

(e) 

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el 
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales máximos han sobrepasado el limite 
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir. en el 
intervalo inelástico. Como se verá más adelante, el pandeo comienza cuando la 
carga alcanza el valor predicho por la teoría del módulo tangente, P, , y la columna 

-:-• 

'• 

" 

" 

-
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeño, sin llegar 
a Py. 

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza bajo esfuerzos menores que el límite de proporcionalidad, y la carga crítica 
PcE es menor que Py (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga crítica de 

pandeo puede ser una fracción reducida de la fuerza que ocasionaría la 
plastificación total. 

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoría, permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor crítico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexiones laterales (curvas 1, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas 11), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de · los 
desplazamientos w. La carga de colapso, PM , 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 
línea punteada las curvas carga axial-deflexión que se obtendrían si hubiese 
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con línea 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 rápida, 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 flexión, en función de sus 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métodos experimentales (para el acero A36, el punto B corresponde a una relación 
L/r de alrededor de 20). 

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

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

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

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos 
residuales existentes en la columna. 
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Por último, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que 
fallan por pandeo inelástico. 

p 

E 

8 ¡Pcr; IL 
1 = Falla por aplastamiento 

\ 11 =Falla por pandeo ineJástlco 

Py ' lll = Falla por pandeo elástico 
A 1 ~, 

1 " p 
1 " ' 1 " 7t2EA 

Py/2 1 e p ---
-~------- ere- (Ur'? 

1 1 

1 1 

1 1 
1 D 

1 
1 1 

Ur 

·u 111 

Fig. 2.4 Relación entre la carga de falla y la esbeltez de las 
columnas. Pandeo por flexión. 

La determinación de la carga crítica de pandeo elástico es un problema resuelto, si 
se conocen las condiciones de apoyo de la columna; se cuenta con fórmulas 
"exactas" para determinarla; la posición del punto B se conoce también con buena 
precisión. 

Los métodos para determinar la carga crítica de pandeo inelástico son, en cambio, 
laboriosos 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 diseño de las 
columnas que fallan por pandeo inelástico se basa en una curva semiempírica que 
une esos dos puntos; en algunos casos se utiliza la curva más sencilla, que es la 
recta BC. 

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la'de una parábola tangente a la hipérbola de 
Euler en el punto C, de ordenada P,./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 prácticamente con él. 

En la ref. 2.3 se emplean ecuaciones análogas, escritas en términos de esfuerzos 
permisibles en vez de resistencias últimas. 

... 
.. .. 

' • 
•· .. 

:¡ 

.-
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2.5 PANDEO ELÁSTICO 

2.5.1 Caso general 

Las ecuaciones diferenciales de equilibrio de segundo orden de una columna 
prismática con secciones transversales asimétricas (Fig. 2.5), que se encuentra en 
una configuración ligeramente deformada lateralmente y retorcida, correspondiente a 
un estado de equilibrio indiferente, y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en 
ningún punto, el límite de proporcionalidad del material, son (refs. 2.1, 2.4 y. 2.5): 

Elxvtv + Pv'- Px01/J' =O 

EIYuiV + Pu' + Py0 1/J" =O 

EC.I/Jtv - (GJ- P r0
2'¡p' + Py0u'- Px0v' =O 

X 

C, centro de gravedad 
T. centro de torsión 

u 

1 
1 

1 
1 

1 

1 
1 

1 
1 

1 

Fig. 2.5 Desplazamiento de secciones transversales de 
columnas que no tienen ningún eje de simetría. 

(2.1) 

(2.2) 

(2.3) 

P es la fuerza de compresión en la columna, y los demás símbolos tienen los 
significados siguientes: 

Elx, El r: rigideces por flexión alrededor de los ejes centroidales y 

principales de las secciones transversales, constantes, de la 
columna. 

GJ : rigidez por torsión de Saint Venant. 
EC.: rigidez a la torsión por alabeo. 

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

ljJ: rotación alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5). 
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Xo' Yo: distancia entre los centros de gravedad y de torsión de la 
sección medidas paralelamente a los ejes correspondientes 
(Fig. 2.5). 

~=~+~+~+~»A=~+~+~+~ 
Ix, 1,., A: momentos centroidales y principales y área de la sección. 

rx, r,: radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales. 

radio polar de giro, respecto al centro de torsión. 
E: módulo de elasticidad. 
G : módulo de elasticidad al esfuerzo cortante. 

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

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera, las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la 
ecuación característica siguiente, cuyas raíces son las cargas críticas de pandeo 
elástico (ref. 2.1 ): 

r;(PE -PmXPE -~,,.XPE -~J- y~P}(PE- ~~)-xgP}(PE -~,.)=O (2.4) 
donde: 

carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de x. (2.5) 
:r'EI 

P y • 

m= ( y. 
- KYLY 

carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de y. (2.6) 

~" =[('E~; + GJ]J,: carga crítica de pandeo elástico por 
K,L, r0 

torsión (alrededor del eje z ). (2.7) 
KL : Longitud efectiva de la columna. 

Cada uno de los tres valores de PE que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una 
función de ~~, P",. y Pm, lo que indica que las columnas con secciones 

transversales asimétricas, no se pandean por flexión o torsión puras; cualquiera de 
ío-s tres modos posibles es por flexión y torsión combinadas. El pandeo por 
flexotorsión es una combinación de tres modos de pandeo, que sólo podrían 
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada 
caso se impidiesen los otros dos modos. 

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas críticas obtenidas al resolver la 
ec. 2.4, que corresponde a una interacción de los tres modos de pandeo, y es la que 
realmente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que la más pequeña de 
las cargas críticas individuales Pm, P,,. y Pm. 
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las 
estructuras; sin embargo, de la solución general obtenida para ellas pueden 
deducirse resultados aplicables a las secciones usuales, que tienen uno o dos ejes 
de simetría. 

2.5.2 Secciones con un eje de simetría 

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

--E T lr --E --E~ -·<· 
Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetría. 

T (X 0 ,0) e (O,OJ X 

X o .. 

y 

Fig. 2.7 Sección con un eje de simetría. 

Si el eje de simetría es el x (Fig. 2. 7), Yo =O, y la ecuación característica se reduce 
a: 
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que puede escribirse en la forma: 

-(2.8) 

Esta ecuación tiene tres soluciones; la primera, Pe = P",., corresponde a flexión 

alrededor del eje normal al de simetría, que en este caso es el y , lo que indica que 
una de las formas de pandeo es por flexión, sin que la columna se salga del plano 
de simetría, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Si los extremos 
están articulados, la carga crítica se calcula con la fórmula de Euler para pandeo por 
flexión alrededor del eje y (Ec. 2.6): 

;r
2 El,. 

p = ,......-____;~ 
e" (K,L,. f 

Las otras dos soluciones son las raíces de la ecuación de segundo grado que se 
obtiene el igualar a cero la expresión contenida en el paréntesis rectangular; son dos 
cargas críticas de pandeo por flexotorsión; la menor de ellas, que es siempre más 
pequeña que Pm y Pcn, pero puede ser mayor o menor que Pe,· , se calcula con la 

ec. (2.9)~ 

p FT = 2~ [ (!:." + P,J- ~(?,,.,. + pm r -4HPm?,n J (2.9) 

donde H = 1- (x0 jr0 )' y P FT es la menor de las cargas críticas de pandeo por 
flexotorsión. 

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetría puede 
pandearse por flexión alrededor del eje normal al de simetría, o por flexotorsión, 
flexionándose alrededor del otro eje centroidal y principal, y retorciéndose; que sea 
crítica una u otra forma de pandeo depende de las dimensiones y forma de las 
secciones transversales y de la longitud y condiciones de apoyo de la columna. 

EJEMPLO 2.1 Calcule las cargas críticas de pandeo elástico de tres columnas, de 
3.00 m, 6.00 m y 1.50 m de longitud, articuladas en los extremos; las tres 
tienen la sección transversal que se muestra en la Fig. E2.1-1 1

• Suponga, sin 
demostrarlo, que el pandeo local no es crítico. 

Propiedades geométricas 

A= (a+ 2B'} = (28.0+ 2 x IO)l.o = 48 cm 2 

' Las esquinas de los perfiles hechos con lámina doblada en frío, que constituyen una buena parte de 
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por flexotorsión, son siempre 
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el cálculo de las propiedades geométricas. En este 
ejemplo se han considerado en ángulo recto para simplificar los cálculos numéricos. 

.-

-
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma: 
2x10x4.5=48.0x :.X=l.88cm 

b=90 

'y 

m i' 
o 
re -•--· _ _. ____ x. 
1~ T ¡C 

t= 1 o 

o 
re 
" • 

1--~---1 Tt= 1.0 
¡; = 9.5 

" " 

B'- 10.0 
Olmenslones en cm. 

Fig. E2.1-1 Sección transversal de la colum"i'1a. 

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsión: 

m= 38'' = 3x 10' =3.37 cm 
6B'+a 6x10+29.0 

Distancia entre los centros de gravedad y torsión: 
X0 =X+ m= 5.25 cm 

Momentos de inercia: 
1 1x28- 2 4 

1, = +2xl0.0xl4.5 =6034cm 
. 12 

' [ 10.0
3 ( )2] 4 !Y =28.0xl.Oxl.88" +2 l.Ox-¡z-+lxiO.O 4.5-1.88 =402.9cm 

No se han incluido los términos B't 3 /12 y at 3 /12 porque su contribución es 
siempre muy pequeña en secciones de paredes delgadas. 

Constante de torsión de Saint Venant: 

J = C(2B' +a)= l.OJ (2 x 10.0+ 28.0)= 16.0 cm 4 

3 3 

Constante de torsión por alabeo: 
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e = rB'
3
a

2 
3B' + 2a 

a 12 6B'+a 
i.Üx 10.03 

X 29.02 3 X 10.0 + 2 x 29.0 = 
69

,
296 

cm 4 

12 6xl0.0+29.0 

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

Radios de giro: rx = ~1,/ A= .J6034/48.0 = 11.21 cm 

r, =)i,jA =.J402.9/48.0 =2.90cm 

, , , 1" +I,. 
5 25

, 
0

, 6034+402.9 
161 7 

, 
r0 = x0 + Yo + · = . + + = . cm 

A 48.0 

H = 1 -(x,/r0 )
2 = 1-5.25 2 /161.7 = 0.83 

19 

Cargas críticas. Como sus secciones transversales tienen un eje de simetría, 
la columna puede pandearse por flexión, alrededor del otro eje, o por 
flexotorsión. 

L=3.0 m 

Carga crítica de pandeo por flexión (alrededor del eje y) . 
• 

P," = 1r
2 El y/(K,.L} = (402.97r 2 E/(1 x 300)' ~0-3 

= 90.1 ton 

Ec. 2.6 

Carga crítica de pandeo por flexotorsión. 

P"' = 1r
2 EI)(KxLJ' = (60347r 2 Ej(I.Ox 300)2 )o-3 = 1349.2 ton 

Ec. 2.5 

[ 
1r

2 
EC ] 1 [ 692967r

2 
E ] 10-

3 

!',,= ( ~+GJ ¡= ( \2 +787500xl6.0 --=173.8ton 
K,L,J r0 1 x 300, . 161.7 

Ec. 2.7 

Pn = 2~[(P"" +P"')-J(P,, +P,.,)' -4HP"'P'"' J 
= l [(1349.2 + 1 73.8)- J(i349.2 + 1 73.8)'- 4 X 0.83 X 1349.2 X 1 73.8] 

2 X 0.83 
= 169.7ton 

Ec. 2.9 

Esta fuerza es mayor que !',,, lo que indica que el pandeo por flexotorsión no 

es crítico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y. 
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L=6.0 m 

~" = 22.5 ton 

~" = 337.3 ton; ~r. = 101.9 ton; PFT = 97.3 ton 

También en este caso es crítico el pandeo por flexión alrededor de y. 

L=1.5 m 

~"' = 360.4 ton 

~" = 5396.8 ton; ~r. = 461.2 Ton; PFT = 454.1 ton 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. Cuando la longitud 
disminuye, P FT se acerca a ~"'; las barras muy cortas fallan por pandeo por 

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

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

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetría 

Son las más utilizadas en estructuras: secciones 1, H, en cajón, tubulares (Fig. 2.2), y 
muchas de lámina delgada (Fig. 2.8). 

m 

Fig. 2.8 Secciones de lámina delgada con dos ejes de simetría. 
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Los centros de gravedad y de torsión coinciden, x 0 =Yo =O, y como r0 es diferente 

de cero, la ec. 2.4 se reduce a: 

(2.10) 

Las tres cargas criticas son P"' = Pm, P"' =Po-,· y P," = Pm ; el modo de pandeo 
queda determinado por la menor de ellas. No hay interacción; la columna falla por 
pandeo por flexión o torsión puras. 

El uso casi exclusivo de la fórmula de Euler (con la que se determinan P"" y P,,.,, 

pero no Pm) para columnas de acero laminado en caliente, de sección 1 o H, o en 

cajón, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P"' y 

~" son casi siempre menores que P,r. y, en el peor de los casos, la menor de las 

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

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

--1 ha 

16.5 

16.5 

--,------------- : Acotaciones en cm. 

. 
16.5 16.5 

Fig. E2.2·1 Sección transversal de las columnas. 
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Propiedades geométricas. 

A = 65 .O cm 2 ; I" = I Y = 2997.4 cm'; r, = r, = 6. 79 cm 

x0 =Yo =O (Coinciden los centros de gravedad y de torsión). 

r0
2 =(!, +l,)/A=2x2997.4/65=92.2cm' 

J = .!.(33.0x 13 + 2 x 16.0 x 13 )= 21.7 cm' 
3 

c. =o (La rigidez al alabeo de las secciones cruciformes es despreciable). 

Cargas críticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de 
simetría, la columna falla por pandeo por flexión o torsión puras. Puesto que 
(KL t = (KL )y, e I" = I,, las dos cargas críticas de pandeo por flexión son 

iguales. 

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

Pandeo por flexión: p = p = 2997.4"' E X 1 o-J = 377.0 ton. 
'"' "' 4002 

Pandeo por torsión: P = GJ = 787500x21.7 xJo-' =185.3ton. "' r; 92.2 

En la ecuación para calcular P"' desaparece el término correspondiente al 
efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsión; la carga crítica de 
pandeo elástico es P"' = 185.3 ton. 

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

Pandeo por flexión: P"" = P"" = 123.1 ton. 

Pandeo por torsión: ~n = 185.3 ton. 

Como c. =O, P"' es independiente de la longitud de la columna. 

Ahora la falla es por pandeo por flexión: ~. = P"" = P," = 123.1 ton . 

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la 
posibilidad de falla por pandeo por torsión en columnas de secciones 
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsión por 
alabeo es baja y están formadas por placas de paredes delgadas; en este 
ejemplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsión (en la ref. 2.6 se 
muestra que para la sección estudiada el pandeo por torsión es crítico para 
O :s L/ r :S 82, aproximadamente). 
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2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

El pandeo por flexión, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales. de 
columnas de sección transversal con dos ejes de simetría, es el que reviste mayor 
interés en el diseño de estructuras. 

2.6.1 Pandeo elástico 

Se tiene una columna esbelta de sección transversal constante doblemente 
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y 
desplazamientos lineales a lo largo de su eje en el otro, sujeta a la acción de fuerzas 
axiales de compresión P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el 
material de que está compuesta es homogéneo y elástico, y que en las 
articulaciones no hay ninguna fricción (Fig. 2.9a). 

p p 

~ ~- ·-~~ ~ 
1 
•z 
1 

• 
....'!.-1 

1 
1 
1 

L 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

0 

p 

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 sección transversal hay un 
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la 
misma intensidad y línea de acción que P. 

- -
Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en la 
sección central de la columna una fuerza lateral pequeña que la coloca en una 
posición ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta, 
aumenta la deflexión lateral del eje, o se conserva la configuración deformada, sin 
modificarse. 

. 
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En la discusión que sigue, la columna se flexiona en el plano "yoz". 

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuración ·ligeramente flexionada; la 
fuerza exterior p, cuya línea de acción no pasa ya por los centros de gravedad de 
las secciones transversales, ocasiona momentos flexionantes, de magnitud Pv , que 
tienden a aumentar la curvatura del eje. 

En cada sección transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que 
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a 
la forma recta original. El par interior El/ R es función de la curvatura 1/ R del eje de 
la pieza en la sección, o sea de la magnitud de la deformación de la columna, pero 
no depende de la intensidad de la fuerza P. 

En cada sección transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv , función de la 
geometría del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, El/ R , que depende 
sólo de la configuración del eje de la pieza, de manera que al llevarla a una posición 
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de 
los tres casos siguientes, según la magnitud de la fuerza exterior: 

Si P es pequeña, 
Si P es grande, 
Para un cierto valor intermedio de P, 

Pv<El/R 

Pv > El/R 

Pv=El/R 

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es 
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se 
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relación entre los 
momentos, lo que indica que la curvatura crece aún después de quitar la fuerza 
lateral, condición característica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los 
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles 
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy 
pequeña, además de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condición de 
equilibrio indiferente es la carga crítica Pcr. 

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminación de un 
estado deseable y la iniciación de un fenómeno que debe evitarse siempre: la flexión 
espontánea, o pandeo de la pieza. 

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la 
columna y en la aplicación de la carga (las que, si existen, hacen que la flexión 
empiece a manifestarse para valores pequeños de P y aumente con ella); se 
presenta cuando no hay ninguna imperfección, ya que al alcanzar la carga el valor 
crítico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que haya pandeo la 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente axial, 
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que p alcance él 



Miembros en compresión (la columna aislada) 25 

valor crítico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y 
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable, en forma gradual, a 
diferencia del pandeo, que es un fenómeno instantáneo). 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.práctica, 
además, las imperfecciones inevitables, aún siendo muy pequeñas, hacen que la 
flexión se inicie bajo cargas de poca intensidad. 

Cuando empieza la flexión bastan incrementos muy pequeños de la fuerza axial para 
que las deformaciones crezcan rápidamente, con el consiguiente rápido aumento de 
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciación del 
fenómeno de inestabilidad equivale a la desaparición completa de la resistencia, o 
sea al colapso de la columna. 

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan sólo 
deformaciones longitudinales de la columna, que está sujeta a esfuerzos uniformes -
de compresión; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformación, la 
flexión, que provoca otra solicitación, el momento flexionante. 

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexión) de dos columnas, 
una recta y cargada axialmente (representada con línea llena), la otra con 
imperfecciones iniciales (línea interrumpida). La primera es una recta vertical, que 
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor crítico se 
presentan dos posibilidades: que P siga creciE'ndo sin que la columna se flexione (la 
gráfica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las 
deformaciones laterales, que aumentan rápidamente con incrementos pequeños de 
P hasta llegar, poco después, a la carga máxima que puede soportar la columna, 
PM. En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en 
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con 
línea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida 
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformación, sin 
que haya pandeo propiamente dicho: la compresión alcanza su intensidad máxima 
sin pasar por un valor crítico, que se caracteriza (curva con línea llena) por una 
"bifurcación del equilibrio". (Cuando la carga alcanza el valor crítico se llega a un 
punto de bifurcación del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse 
recta, deformándose sólo por compresión, o adoptar otras configuraciones en 
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparición de una nueva 
deformación, la flexión. Un hecho análogo caracteriza todos los fenómenos de 
pandeo). 
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2.6.1.1 Determinación de la carga crítica 

La carga crítica se calcula igualando el momento exterior en una sección transversal 
cualquiera de la columna deformada, ocasionado por la fuerza P, con el momento 
resistente interior en esa misma sección, y resolviendo la ecuación diferencial 
correspondiente; por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano yoz (alrededor de 
los ejes x) se tiene Pv = Elxf R, y si se supone que los desplazamientos del eje son 

suficientemente pequeños para que la curvatura 1/ R pueda considerarse igual a 

d 2v/ dz 2 = v', se llega a: 

Elxv' +Pv =0 

que es la ecuación de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solución 
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas 
condiciones, es decir,ias cargas criticas de pandeo elástico: 

n 2:r2 El p = .T 
crx L2 

n es un número positivo cualquiera. 

El eje de la columna deformada es una senoide; el número 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 crítica más elevada. 

La carga crítica más pequeña es la única que tiene interés práctico (a menos que se 
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el 
desplazamiento lateral de una o más de sus secciones transversales, por medio de 
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse: 

p = :r2Efx 
crx L2 

Pcrx es la carga crítica de Euler para pandeo alrededor del eje x. 

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexión, si 
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacié>n anterior puede escribirse 
en una forma más general: 

:r2EI 
Pa =-

2
- (2.11) 

L 
donde 1 es el momento de inercia mínimo de la sección transversal constante de la 
columna. 

La carga crítica de Euler marca el punto en que la columna elástica perfecta se 
vuelve inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que no son 
absolutamente rectas, ni con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje 
centroidal, como se supone en la teoría. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con 
especímenes pequeños, en los que se eliminan al máximo las excentricidades y las 
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teóricas que el error 
experimental resulta insignificante. 

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

donde 

n¡r 
v = C,senJ.,z = C,sen-¡:z 

J., =~?,;,/El = )(n27r 2 El/ L )/El = n1rj L 

Haciendo n = 1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha máxima, en el centro de la 
columna: 

7rL " v. =C1sen--=C1sen-=C1 max L 2 2 

La deflexión lateral es indeterminada, pues C1 es una constante arbitraria; lo que 
indica que la teoría desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se 
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se 
pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen 
indeterminados. 

La limitación anterior se origina en el empleo de la fórmula 1/ R = d 2 y/ dz 2
, que es 

suficientemente precisa para desplazamientos pequeños, pero deja de serlo cuando 
aumentan; si se desea ampliar la teoría del pRndeo elástico de columnas, para que 
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresión 
matemática exacta de la curvatura. 

Los dos caminos conducen a resultados análogos pues el segundo, basado en. la 
expresión correcta de la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para 
cargas mayores que la crítica, pero sólo para incrementos muy pequeños, después 
de los cuales se produce la falla por pandeo inelástico. 

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

donde M pe es el momento plástico resistente de la sección transversal, reducido por 

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la crítica, 
pues el rápido crecimiento de los esfuerzos hace que la sección central .se plastifique 
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en 
el intervalo plástico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba 
del límite de proporcionalidad). 
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Una vez formada la articulación plástica el momento interno en la sección central es 
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los 
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna. 

2.6.1.2 Esfuerzo crítico 

Dividiendo los dos miembros de la ec. 2.11 entre el área A de la sección 
transversal, teniendo en cuenta que Pcrl A es el esfuerzo correspondiente a la 

iniciación del pandeo, sustituyendo el momento de inercia J por Ar~ y efectuando 
simplificaciones, se obtiene la expresión: 

;r'E (]" = (2.12) 
" (L/r)' 

en la que ucr es el esfuerzo crítico de Euler para pandeo elástico; el cociente L/r 
recibe el nombre de relación de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las 
secciones transversales respecto al eje de flexión. 

2.6.1.3 Longitud efectiva 

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

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

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

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

Pcr = 41Z" 2 El/ L2
, para el modo simétrico, y Pcr = 80.766EI/ L2 

, para el antisimétrico. 
Puesto que la carga crítica 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: 

p = 4;r
2 
El 

cr L2 

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P 
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.1 Oa). Los puntos de inflexión, de momento nulo, 
localizados en las intersecciones de la línea de acción de P con el eje deformado, 
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos. de longitud 
U2 (ref. 2.9). se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental. 

•¡ i •¡ 
' '. T 1 
1 

U4 1 ' ( 1 1 
---+ lJ2 

1 
1 
1 ' 

L L/2 = Kl: 1 ¡ 1 
1 1 
1 1 
1 1 lJ2 

-~~--[ 
,¡, 

' .1 pr : 
• Puntos de inflex16rl 

a) Pandeo simétrico b) Pandeo antlsLmétrico 

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 fórmula deducida para la articulada en ambos extremos, 
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas 
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real: 

p = ;r
2 
El = 4;r

2 
El 

u (L/2Y L2 

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

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

;r 2 El 
p" = (KL)' (2.13) 

(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 la misma carga 
crítica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y:z para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos límites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

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

(a) (b) (e) (d) (e) 

"' f' ~ lf/ .. 
:ta '.t... ~ lf/ t 

1 1 1 

La línea punteada 1 1 
1 \ 1 

indica la forma de 1 1 
1 ' -- 1 

1 1 
1 

1 1 
la columna pandeada 

1 1 1 1 1 

' 1 1 1 1 

' ' 1 1 

\ \ 

": r- ": r- ". " ~ ~ ": r-

Valor teórico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 

Valores de diseño 
recomendados cuando 0.65 0.80 1.2 1.0 2.1 se tienen condiciones 
cercanas a las ideales 

"fU Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en V Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

rz¡z> Rotación impedida y traslación libre 

y Rotación libre y traslación libre 

Fig. 2.11 Valores del coeficiente K para columnas aisladas con 
diversas condiciones de apoyo. 

(f) 

., ~,f .. 
1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

~ ~ 

2.0 

2.0 

Puede suponerse que se presenta una condición de empotramiento perfecto en la 
base (casos a, b, e y e, Fig. 2.11) cuando la columna está ligada a una cimentacióA 
rigida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexión diseñada 
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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 rígidamente a una trabe de gran peralte, de rigidez muchas veces mayor que la 
suya propia; si se impiden los desplazamientos lineales de la trabe, por medio de 
contraventeos o muros de rigidez, la columna se encuentra en el caso a, y cuando 
pueden presentarse esos desplazamientos está en el e o f. 

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

Los valores de K recomendados para diseño son una modificación de los teóricos, 
que tiene en cuenta que tanto "las articulaciones perfectas como los empotramientos 
absolutos son irrealizables. 

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para 
determinar cuál de los casos de la Fig. 2.11 se acerca más al problema que está 
resolviendo; si se tienen dudas, usará una aproximación que sobrestime la esbeltez 
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia. 

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

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma: 
;r

2EI PE 

?,, = (KLY = K 2 ' 

donde PE es la carga crítica de Euler de una columna, articulada en los dos 
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real. 

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo 
diferentes de las del caso fundamental se evalúa directamente con la expresión: 

K= (?; 
f?;: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

La fórmula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas rectas 
comprimidas axialmente, se basa en la suposición de que la pieza se comporta 

"-'~l 

-
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio 
aparece el módulo de elasticidad E, que se conserva en las fórmulas finales; como 
una consecuencia, la teoría 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 límite de proporcionalidad antes que el esfuerzo crítico de pandeo 
elástico. 

La fórmula ucr = ;r2 E/(L/r f es válida para los valores de la relación de esbeltez a 
los que corresponden esfuerzos críticos no mayores que el límite de 
proporcionalidad ( ucr !>u LP) o sea hasta que: 

;rzE 
O"cr = (L/r f (J"LP 

Despejando L/r se óotiene: 

L=;rf"E 
r V~ 

(2.15) 

uLP es el esfuerzo en el límite de proporcionalidad . 
• 

Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mínima para la que es 
aplicable la fórmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para 
ellas u cr > u LP, el límite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el 
pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelástico. 

Durante varias décadas se consideró que la teoría de Euler era incorrecta, pues 
arrojaba resultados que no concordaban con los que se obtenían 
experimentalmente; esto se debía a que las columnas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron, durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas, 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
cien años hasta que Lamarle, en 1845, advirtió que el error no estaba en la fórmula, 
sino en su aplicación a casos para los que no es válida. 

La teoría del pandeo elástico de columnas estaba bien establecida desde entonces, 
pero no se contaba con ningún procedimiento para predecir la carga crítica fuera de 
ese intervalo, por lo que se siguieron empleando fórmulas empíricas. 

Engesser y Considere fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la 
fórmula de Euler para calcular la carga crítica de pandeo inelástico, introduciendo en 
ella un módulo variable, función del esfuerzo crítico. 

Engesser presentó su teoría del módulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la 
resistencia máxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo 
inelástico se obtiene sustituyendo en la fórmula de Euler el módulo de elasticidad E 
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por el módulo tangente E,. En el mismo año, Considere hizo notar que al comenzar 

la flexión de una columna cargada más allá del limite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo­
deformación, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de 
manera que su resistencia máxima no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E, , sino de un módulo E comprendido entre los dos. Considere 

observó que E es función del esfuerzo medio P/ A, pero no propuso ningún 
procedimiento para calcularlo. 

En 1895 Engesser reconoció el error que existia en su teoría original y presentó una 
nueva solución del problema, conocida con el nombre de teoría del módulo reducido 
o del módulo doble. 

A partir de entonces se aceptó la teoría del módulo reducido como la solución 
correcta del problema del pandeo inelástico de columnas; desde el punto de vista del 
concepto~clásico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona 
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener, 
además, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, más 
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos, 
obtenidos con especímenes de secciones transversales de diversas formas, 
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las 
dos teorías, del módulo tangente y del módulo reducido, más cerca casi siempre de 
las primeras que de las segundas. 

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

En la discusión que se presenta en seguida se admiten las hipótesis siguientes: 

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

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

3. El diagrama esfuerzo-deformación del material de la columna proporciona la 
relación entre esfuerzo y deformación en cualquiera de sus fibras 
longitudinales. 

4. El plano de flexión es un plano de simetría de todas las secciones 
transversales. 

2.6.2.1 Teoría del módulo tangente 

Se basa en la suposición de que cuando la columna tiene una relación de esbeltez 
tal que el esfuerzo crítico de pandeo a, = P, ¡A es mayor que el limite de 
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente 
para las que la deformación es controlada por el módulo de elasticidad tangente E¡ . 

que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresión-deformación del 
material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo crítico (Refs. 2.4, 
2.5, 2.6 y 2.1 O) (Fig. 2.12). 

" 

"t 
o 

-1 
1 
1 
1 

Et=tana 

1 o o o E 

pt 1 
a) b) e) 

Fig. 2.12 Teoría del módulo tangente. 

La ecuación diferencial del eje deformado es: 
• P, v +-v=O 

El ' 
1 

y, para una columna con extremos articulados, la carga y el esfuerzo crítico valen: 

P = "
2

EJ (2.16) 
1 L2 

(2.17) 

2.6.2.2 Teoría del módulo reducido 

De acuerdo con esta teoría, la carga crítica de una columna de longitud intermedia, 
sobre la que obra una fuerza de compresión Pr, tal que rrr = Pr/ A excede el límite 
de proporcionalidad, es: 

' p = n·Erl 
r L2 

El esfuerzo crítico correspondiente es: 

"~-2 E....,r'.;-
(Y = -:-

r (L/r )2 

(2.18) 

(2.19) 
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Cuando la columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en sus secciones 
· transversales momentos que incrementan los esfuerzos en el lado cóncavo, donde 

la compresión por flexión se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en 
el que la flexión produce tensiones. 

Si la curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresión­
deformación del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo crítico, 
los esfuerzos y deformaciones en el lado cóncavo están relacionados entre sí, 
durante pequeñas deformaciones, por el módulo tangente E, (pendiente de la 
tangente CC'), y en el lado convexo, por el módulo de elasticidad ordinario, E, que 
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elástico, de la curva. El 
momento resistente es proporcional al módulo reducido E,, que es función de E, 

E, , y de la geometría de la sección transversal (refs. 2.4 y 2.6): 

Mm,=E,I/R 

Pr 
cr cr 

Grl-----

o ó o 

b) 

1 
1 

1 

1 
1 

e· 

e) 

Fíg. 2.13 Teoría del módulo reducido. 

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

Como E, es siempre mayor que E,, la teoría del módulo reducido proporciona 

cargas críticas algo más altas que la del módulo tangente. 

Durante bastantes años se consideró que la teoría del módulo reducido era la más 
precisa, pues tiene en cuenta la reducción de esfuerzos en el lado convexo, 
producida por la flexión; sin embargo, las cargas críticas obtenidas 
experimentalmente se encuentran entre .las predichas por las dos teorías, más 
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cerca, en general, de las que corresponden al módulo tangente que al reducido; por 
este motivo, se utilizó cada vez más la teoría del módulo tangente, a pesar de ser 
aparentemente incorrecta; tiene, además, las ventajas de proporcionar resultados 
del lado de la seguridad y ser más fácil de aplicar, pues E, no depende de la forma 

de las secciones transversales. 

Esta situación, aparentemente ilógica, existió hasta que Shanley aclaró el 
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el 
intervalo inelástico. 

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

Según la teoría del módulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la 
carga vale P, = :r' E,I / L' , y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio 

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones están relacionados por el módulo 
E,, en todos los puntos. 

Para que esto sea cierto, el paso de la configuración recta a- una deformada 
adyacente ha de presentarse sin que disminuyan los esfuerzos en ningún punto de 
la sección, lo que sólo es posible si los desplazamientos laterales se inician cuando 
la carga axial aumenta todavía, 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 teoría del módulo tangente no es la fuerza axial máxima 

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

En resumen, la carga que corresponde al módulo tangente es un límite inferior de la 
resistencia de una columna; al alcanzarla, la barra recta se flexiona, mientras crece 
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la teoría del módulo reducido es el 
límite superior, pues es la compresión máxima que resistiría la columna si 
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia máxima se encuentra entre los 
límites correspondientes a las dos teorías (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 laminación hasta la ambiente. 
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Los extremos de los patines y la parte central del alma de un perfil H se enfrían con 
mayor rapidez que las zonas de unión de alma y patines, por estar más 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 enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas 
contiguas del alma está aún a una temperatura que le permite seguir esas 
contracciones sin ninguna restricción; cuando, posteriormente, se enfrían las 
porciones centrales, tratan de contraerse más, pero están restringidas por el metal 
que se encuentra ya en estado elástico, que no puede acortarse sustancialmente, e· 
impide que las fibras que se enfrían al final se contraigan todo lo que requiere el 
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aquí se 
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas). 

p, 

P, ------.-------------------- -· 

o ¡¡ 

Fig. 2.14 Comparación de los resultados de las teorías del 
módulo tangente y del módulo reducido con la resistencia 
máxima de una columna. 

Como una consecuencia de los fenómenos 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 tensión, que ejercen 
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez, 
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equilibrio. 

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plásticas ocasionadas 
por operaciones efectuadas durante la fabricación de la estructura, como el 
enderezado de los perfiles, en frío o en caliente, y la soldadura, que genera 
esfuerzos residuales muy importantes, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación, desde la temperatura ambiente 
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hasta la de fusión; los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes 
a los de la soldadura. 

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

En las secciones 1 y H los esfuerzos residualés máximos aparecen en los extremos 
de los patines; en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900 
Kg/cm , prácticamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que 
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistencia, 
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). En 
secciones 1 y H hechas con placas soldadas son, en general, más elevados; su 
magnitud y distribución 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 tensión en las soldaduras y en zonas angostas 
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el 
limite de fluencia de las placas, pues aunque el metal base no resiste, inicialmente, 
esfuerzos mayores que F, , los ciclos térmicos producidos por la soldadura y los 

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16). 
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'"""'"=t=OTTIP"""Ih:!"":l1 Después de deposrtar 

la soldadura 
(en la cara superior) 

T 
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e e 

T T 
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(b) 

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas 
laminadas, la soldadura incrementa la compresión en los bordes de los patines Y 
agranda la región 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 tensión 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 cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que había antes (Fíg. 2.18). 

.....- Med1dos en el perfil 

SecciÓn 
20H354 ""*"""' Medidos en las 
(A36) placas a1sladas 

1400 

<>r o~---H~~----~ 
(kglcm2) 

·1400 

<>r 
(kglcm2) 

Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una sección H soldada, hecha 
con placas cortadas con soplete. 

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

Su efecto principal es hacer que descienda el límite de proporcionalidad del acero, a 
partir del cual su diagrama esfuerzo-deformación deja de ser recto; se llega a ese 
límite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales más los producidos por 
las cargas iguala a CJ"Y en algún punto de la sección. Si la barra está en tensión, el 

esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales 
eran máximas; si está en compresión, se alcanza, por primera vez, en la zona de 
esfuerzos residuales de compresión de mayor intensidad. 

Como las fuerzas residuales interiores están en equilibrio, los volúmenes de 
esfuerzos de tensión y compresión en cada sección transversal son iguales entre sí, 
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y están distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente, 
por lo que no influyen en la resistencia última de las barras en tensión (en las zonas 
en que hay tensiones residuales se llega a cr,. antes que si no las hubiera. pero la 

plastificación se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por 
razones análogas. en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por 
aplastamiento. 

~' J. 
- . ~¡ 

Sece~on de 10" x 10" 

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajón soldadas. 

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo 
de compresión-deformación, estudiando el comportamiento de una columna corta, 
de sección transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19); 
se obtiene la gráfica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke, 
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta que el área efectiva, en 
cualquier etapa, es sólo la de la porción de la sección que permanece en el intervalo 
elástico, pues el resto se deforma plásticamente bajo esfuerzo constante. Así, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/ A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo crítico de columnas con esfuerzos residuales 

Cada fibra deja de contribuir a la rigidez de la columna cuando aparece en ella el 
esfuerzo cry. 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 las cargas exteriores con los 
residuales, se puede seguir utilizando la fórmula de Euler, pero debe considerarse 
sólo la porción de las secciones transversales que está aún en el intervalo elástico 
(refs. 2.12 y 2.13): 
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p = ,.z El, 
cr LZ 

!..t...p 
J E 

(2.20) 

1, es el momento de inercia de la parte de la sección transversal que está en el 

intervalo elástico cuando se inicia el pandeo, y PE es la carga crítica de Euler. Se 
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna, de manera que 1, es constante. 

a) 
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e) nllliiiiii{HIIIIIIli.-I "rt 

1 1 1 "re 
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Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 
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Fig. 2.20 Gráfica esfuerzo-deformación de la 
columna de la Fig. 2.19. 

El esfuerzo crítico se obtiene dividiendo entre el área total A los dos miembros de la 
ecuación anterior: 

pa ,7zE!c ;rzEJ, Tr2E{I,j!) (2 21) 
ucr =A= AL2 = {I/r2 ~2 (L/rf . 

ucr se calcula con la fórmula de Euler, sustituyendo E por el producto E{!,/!). 

Sín la contribución de Shanley a la teoría del pandeo inelástíco no se habría podído 
llegar a este resultado, pues se está tomando como carga crítica la que ocasiona la 
iniciación de la flexión lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que 
se descargue ninguna fibra; de no ser asi, volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresaría-n al campo 
elástico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento de la 
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan los 
esfuerzos en ningún punto; se utiliza, pues, la teoría del módulo tangente corregida 
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por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con 
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas cuando se plastifican parcialmente. 

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribución de los esfuerzos residuales con 
respecto al eje de flexión influye muy significativamente en la magnitud de a", ya 

que le depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una 

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

Si las dos porciones laterales de amplitud a de la Fig. 2.19b, en las que había una 
compresión residual, están plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna 
que tiene esa sección transversal, utilizando la gráfica de la Fig. 2.20 para evaluar el 
módulo tangente de la sección completa se llega a los resultados siguientes (ref. 
2.6): 

Flexión alrededor del eje x: 

(2.22) 

Flexión alrededor del eje y: 

(2.23) 

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

2.23 pueden obtenerse gráficas para diseño de columnas de sección transversal 
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y 
principales, con las que se determina a", en funCión de la relación de esbeltez y 

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

am se calcula aplicando directamente la teoría del módulo tangente (ec. 2.22), pero 

no sucede lo mismo con a"', que no depende directamente de E,, sino de una 

función del cociente E,/ E (ec. 2.23). 

El módulo tangente de la sección transversal completa, E,, puede determinarse 

analíticamente, partiendo de una distribución conocida de esfuerzos residuales, o 
experimentalmente, por medio de ensayes de compresión de perfiles completos, de 
poca longitud (ref. 2.11 ). 

L.:ls ecs. 2.22 y 2.23 son válidas también para columnas de sección H o 1 idealizadas 
como dos placas paralelas entre sí, despreciando el efecto del alma sobre la rigidez 
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(refs. 2.6, 2.14 ); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexión alrededor de 
los ejes x y y. 

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relación de esbeltez que se 
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de sección H pandeada por 
flexión alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que 
tiene Jos esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores máximos de 
0.30aY, en Jos extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.30a.r 

es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de 
tamaño pequeño o mediano). 
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo crítico-relación de esbeltez para una 
columna 1 con esfuerzos residuales. 

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensó que para simplificar el diseño 
conve·nía sustituirlas por una sola, válida para pandeo en x o en y. 
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelástico, por flexión 
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva 
de ecuación (ref. 2.5): 

CFa = CFy- CF¡p (cr,. -CF¿p { !:..)
2 

(2.24) 
JT E · \r 

Como la gráfica esfuerzo-deformación deja de ser una linea recta cuando el 
esfuerzo total (residual de compresión más el debido a la carga exterior) llega a cr., 
en algún punto, el limite de proporcionalidad CF¿p se substituye por: 

G'¿p =ay -are (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

CF,c ( {L)2 

acr =a)' --2- a)' -are -
JT E r 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales máximos de compresión se toman, arbitrariamente, 
iguales a cr>/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 flexión en cualquiera 
de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que cr" = cr>/2. 

cr~ (L)2 
(jcr = (jy-

4
JTÍ E ; {2.27) 

cr Y /2 es un valor cercano al máximo .que se ha medido en perfiles H laminados. 

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

acre es la carga crítica de pandeo elástico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige 
ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que cr,c = cry/2. de la ec. 2.25 se obtiene, CF¿p = cr>/2, de manera que la 

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

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
obtener la resistencia al pandeo inelástico de columnas de acero estructural, y sirvió 
de base para las fórmulas contenidas en las especificaciones del AISC de 1961, que 
siguen en vigor, después de varias ·revisiones, en las normas para diseño por 
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2). para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural, laminados en caliente, 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hechas con placas 
soldadas. en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las 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 ángulos, canales. tubos o 
secciones en cajón. 

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

A.= KL/(KL)u,=u, = (KL/r),jayj" 2E, y las ordenadas los esfuerzos críticos, divididos 

entre aY para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar 

los resultados. (KL)u,=u, es la relación de esbeltez para la que ~!-esfuerzo crítico 

elástico es igual a aY. 
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Fig. 2.22 Comparación de resultados experimentales con la 
ecuación 2.27. 

Todos los especímenes se ensayaron en la condición en que se encontraban al 
terminar la fabricación, sin someterlos a ninguna operación de enderezado. 
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Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva básica para diseño de 
columnas cargadas axialmente propuesta por el "Column Research Council" (CRC) 
en 1960 (ref. 2.14 ), ec. 2.27. 

La mayoría de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su 
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos 
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajón laminadas, están en la curva 
o por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas 
soldadas están 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 están distribuidos en la sección. lá resistencia aumenta cuando 
crece el esfuerzo de fluencia del acero y cuando se eliminan los esfuerzos 
residuales por medio de tratamientos térmicos, y las secciones en cajón 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 geometría, y la resistencia de las secciones en 
cajón es mayor que la de las H, porque tienen una distribución de esfuerzos 
residuales más favorable. 

La considerable dispersión de los resultados experimentales refleja la influencia de 
la forma de las secciones transversales, de las distribuciones de esfuerzos 
residuales, y de la variación de los esfuerz0s de fluencia; también influyen las 
imperfecciones geométricas iniciales de las columnas. 

Es discutible si deben especificarse curvas de diseño diferentes para situaciones 
diferentes (columnas laminadas, soldadas, de alta resistencia, etc.), o utilizar una 
curva única; en este caso, el grado de seguridad varía de unas columnas a otras, 
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros 
en otras. 

2.6.4 Curvas múltiples 

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

Cada curva se basa en una distribución real de esfuerzos residuales, medida 
experimentalmente, y en una deformación inicial supuesta del eje de la columna, 
80 = O.OO!L, en la sección media. Las resistencias no se han determinado 

resolviendo un problema de valores caract!'!rísticos, método que sólo es aplicable a 

··~· 
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la gráfica acción-deflexión de todo el 
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia máxima es la ordenada del punto 
más alto de la gráfica. 

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

p . 
~ 05 

Py 

o 

Envolvente 1nfenor 

~"_1_ 
L 1000 

05 

Envdvente supencr 

15 2.0 

Fig. 2.23 Límites de las curvas de resistencia máxima de 
columnas (112 curvas). 

• 

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

Las incertidumbres pueden reducirse definiendo subgrupos, y representando cada 
. uno con una curva media única, con lo que se obtiene un grupo de curvas múltiples 
para diseño. 

Curvas europeas. Debido a la dispersión en las propiedades del material y en las 
imperfecciones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas 
experimentalmente para una relación de esbeltez dada están repartidas en una faja 
de un cierto ancho. Conociendo un número suficiente de resultados experimentales, 
puede determinarse el valor probable de la carga de falla cuyo límite estadístico de 
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los 
resultados de alrededor de 1100 ensayos llevados a cabo en siete países de Europa 
occidental, la Convención Europea de la Construcción Metálica (ref. 2.16) obtuvo 
una curva experimental, sin ecuación determinada, definida por parejas de valores 
acr -L/r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, estaban 
hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos países, y se probaron en 
seis laboratorios diferentes. 
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en 
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidió establecer varias 
curvas de diseño, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para 
obtenerlas se hicieron estudios de simulación, basados en valores supuestos de las 
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se 
obtuvieron asi las curvas a, b y e de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de 
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas, a0 y 
d. 

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convención Europea elaboró 
tablas L/ r- u, para los perfiles más utilizados y los aceros comunes en Europa (ref. 
2.17), teniendo en cuenta los valores característicos del límite de elasticidad, en 
función del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas 
comprimidas, la característica más importante es el límite de elasticidad de la parte 
más gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se 
han utilizado expresiones analíticas que aproximan los resultados proporcionados 
por las curvas (ref. 2.18). 

2.6.5 Resistencia de diseño 

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un 
principio, deflexiones laterales y momentos flexionantes, que crecen con más 
rapidez que la carga y ocasionan, eventualmente, la falla del miembro por la acción 
combinada de compresión y flexión. Sin ambargo, durante muchos años el 
problema se trató como si las columnas fuesen perfectas y fallasen por pandeo, 
conservándose rectas hasta que se agota su rigidez lateral (ref. 2.12). Las 
especificaciones del AISC para el diseño por esfuerzos permisibles de columnas en 
compresión axial siguen basadas, hasta la fecha, en este criterio (ref. 2.3). 

·En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar la resistencia máxima 
de las columnas que fallan por pandeo por flexión (ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con 
uno, es la menor de las cargas criticas de pandeo, elástico o inelástico, de la 
columna perfecta; según el otro, es igual a la resistencia última 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 crítica, 
que corresponde a un estado de bifurcación del equilibrio; debe resolverse un 
problema de valores característicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema 
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva acción-desplazamiento y 
determinando la carga correspondiente a su punto más alto. 

Los dos métodos son aplicables, en teoría, a cualquier forma de falla, pero sólo se 
cuenta con la información necesaria para utilizar el segundo, más preciso, en el caso 
más común, la falla por flexión alrededor de alguno de los ejes centroidales y 
principales de columnas con secciones transversales de simetría doble. 
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explicita, todos los factores que 
influyen en la resistencia de las columnas, sólo se incluyen en cada método los más 
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el diseño un factor 
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados, 
cuando el diseño se hace por estados límite. 

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

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la 
esbeltez son función de factores geométricos (forma y tamaño de las secciones 
transversales, desviaciones del eje respecto a la línea recta que une los centroides 
de las secciones extremas, excentricidades en la aplicación de la carga, eje de las 
secciones transversales alrededor del que se presenta la flexión durante el pandeo), 
de factores que dependen del material (tipo de acero, caracterizado por el esfuerzo 
de fluencía y la gráfica esfuerzo-deformación, magnitud y distribución de los 
esfuerzos residuales) y del proceso de fabricación (columnas laminadas en caliente, 
fabricadas con placas soldadas, o formadas en frío, métodos empleados para 
enderezarlas). Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de diseño 
se determina experimentalmente, puesto que se ensayan columnas reales, pero es 
difícil incluirlos en modelos analíticos por lo que, como se mencionó arriba, sólo los 
más importantes se consideran de manera explícita. 

El número y la variedad de los factores que intervienen en el problema hacen que no 
sea conveniente utilizar una sola curva resistencia-esbeltez para todas las columnas, 
pues al hacerlo se penalizan las secciones más eficientes, o se diseñan las menos 
eficientes con una seguridad inadecuada. Para obtener un nivel de seguridad 
uniforme han de utilizarse varias curvas de diseño, que correspondan a grupos de 
columnas de características similares; se llega así al concepto de las curvas 
múltiples (refs. 2.11, 2.15, 2.19, 2.20). 

Se han determinado analíticamente las curvas para columnas de diversos tipos; en 
su obtención se han tenido en cuenta la forma de la sección transversal, las 
propiedades mecánicas del acero, el procedimiento de fabricación, el tamaño de los 
perfiles, y el eje de flexión; además, se han considerado esfuerzos residuales con 
valores y distribuciones medidos experimentalmente, y curvaturas iniciales definidas 
por la forma del eje de la columna y la deflexión máxima, en el centro. 

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

La magnitud de e está limitada por los requisitos que deben satisfacer, por 
especificación, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acuerdo 
con la práctica estadounidense, el eje de los miembros de sección H no puede 
separar¡¡e de la recta teórica que une sus extremos más de 1/8" por cada 10 pies de 
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de la longitud L del miembro, lo que se 
considera, en general, como L/1000. 

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

Para reducir a límites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola 
curva de diseño, pero sin complicar demasiado la solución del problema, como 
sucedería si se utilizase un número excesivo de curvas, el Consejo de Investigación 
sobre Estabilidad Estructural ("Structural Stability Research Council", SSRC) ha 
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que 
incluyen columnas de sección H laminadas en caliente y enderezadas en frío, barras 
de sección transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas 
soldadas, de sección H y en cajón. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se 
consideró e= L/1000, mientras que en la deducción de las designadas con la letra P 
(de "probabilístico") se tomó el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P está, 
siempre, ligeramente arriba de la curva "determinística" correspondiente (Fig. 2.28). 

Pmáx 

Py 0.5 

o 

de aJrvas que forman 
la base de la curva 1 
(30 curvas) 

o 5 1 o 

A=..!.. Jai.!:. nV"E, 

Curva 1 

Curva de Euler 

1 5 

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

Las ecuaciones que reproducen analíticamente los _resultados de las curvas 
múltiples 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 más 
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 diseño de columnas de sección 
transversal H o en cajón. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las 
columnas en función de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes 
cuando se emplean directamente en los cálculos y cuando se incluyen en programas 
de computadora. 

os 

o 05 

Arlcho de la banda de curvas 
que fonnan la base 
de la curva 2 (70 curvas) 

Curva de Euler 

1e=U1000 
1.0 1 S 

k =.2._ ¡.; '::.... 
"V-Er 

Fig. 2.25 Curva No. 2 para columnas de acero estructural. 
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Fig. 2.26 Curva No. 3 para columnas de acero estructural. 

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

-, 
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Fig. 2.27 Curvas múltiples europeas. 

53 

Cuando se emplean varias curvas de diseño, con la tabla 2.1 se determina la que 
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20). 

-
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Curva 1-P del SSRC 

Curva 2-P del SSRC 
SSRC # 1 

' ' 
SSRC # 2 ' , ' 

SSRC#3/ ',, 

Curva 3-P del SSRC 

17 8 35.7 .14 6 

8.9 26.8 0.5 535 71.3 1.0 1070 1.5 142.7 

tKur, acero A36 
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nVEr 

h 
(para acero A36, KUr = 89.186 A) 

__ Curvas múltiples probabilísticas 
(e/L = 1/1470) 

__ Curvas múltiples determ1nisticas 
(e/L = 1/1000) 
e/L = 111470, valor medio medido 

e/L = 1/1000, valor máx1mo penn1sible por especificación 

Fig. 2.28 Conjuntos de cu~as múltiples para el diseño de 
columnas (SSRC y SSRC-P). 

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformación 

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo inelástico de columnas en 
compresión axial, se acepta que se pandean cuando el esfuerzo llega al límite de 
fluencia, y el módulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las 
curvas y fórmulas para diseño, con las que se obtiene un esfuerzo critico máximo (o 
un esfuerzo último, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales), 
correspondiente a longitudes nulas, igual a rr,. (Figs. 2.21 y 2.24 a 2.26, ec. 2.27). 

Aparentemente sería imposible llevar los elementos comprimidos de acero 
estructural al intervalo de comportamiento plástico, en el que las deformaciones 
unitarias son mayores que t:,., sin que se pandeasen, lo que invalidaría la hipótesis 

principal del análisis y diseño plástico, pues los patines de las barras en flexión se 
pandearían localmente cuando la compresión fuese en ellos APrr,., y no podría 

plastificarse la sección completa, ni formarse articulaciones plásticas. 
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Tabla 2.1 Selección de curvas para el diseño de columnas* 

Proceso de fabricación Eje de Esfuerzo de fluencia minimo (Kq/cn 
flexión 

2600 3500 4200 
a a a P6300 

<2530 3450 
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios Mayor 
laminados en momento 
caliente de inercia 2 2 

Menor 
momento 
de inercia 2 2 

Perfiles H pesados (Patines Mayor 3 2 
de más de 5 cm de Qrueso) Menor 3 3 

Secciones H Placas cortadas con soplete Mayor 2 2 
hechas con placas Menor 2 2 
solda·das Placas laminadas Mayor 3 3 

Menor 3 3 
Secciones en Placas cortadas con soplete Mayor 2 2 
cajón soldadas o laminadas Menor 2 2 

Formadas en frío Mayor N/A 2 
Menor N/A 2 

Tubos cuadrados Formados en caliente o Mayor 1 1 
o rectangulares formados en frío y tratados 

térmicamente Menor 1 1 
Tubos circulares Formados en trio 2 2 

Formados en caliente 1 1 
Todos los perfiles que hayan sido relevados de Mayor o 
esfuerzos Menor 1 1 

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

4150 6250 .. 

1 1 

2 1 
2 2 
2 2 
2 1 
2 2 
2 2 
3 2 
2 1 
2 1 
2 2 
2 ?. 
1 1 

1 1 
2 2 
1 1 

1 1 

La conclusión anterior no concuerda ni con los resultados de gran número de 
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reales, pues 
piezas pequeñas y robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten 
deformaciones mayores que cY sin pandearse e incluso, si su relación de esbeltez 

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material está 
endurecido por deformación, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia 
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clásicas describen correctamente el fenómeno en el· 
intervalo elástico y en el inelástico entre el limite de proporcionalidad y el esfuerzo 
de fluencia, hasta que la deformación unitaria vale e>, pero son inaplicables más allá 

de este punto. 

1 

1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 

1 
2 
1 

1 
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En la Fig. 2.29 se mUestra, en forma ligeramente simplificada, la primera parte de la 
curva esfuerzo-deformación unitaria de una probeta de acero A36, en tensión o 
compresión. 

Al llegar el esfuerzo a a,~ se inicia el flujo plástico, de manera brusca, sin la curva de 

transición de los perfiles completos, pues ésta se debe a los esfuerzos residuales 
que desaparecen en las probetas; las deformaciones crecen bajo esfuerzo 
constante, y el módulo tangente E, parece reducirse a cero. Sin embargo, e es una 
deformación media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la 
probeta y, en realidad, no hay ningún material cuya deformación unitaria esté 
comprendida entre la iniciación del flujo plástico e Y y el comienzo del endurecimiento 

por deformación c,d, pues el acero fluye de manera discontinua en pequeñas fajas 

inclinadas, orientadas según los planos de esfuerzo cortante máximo, en las que la 
deformación local pasa instantáneamente de e Y a c,d (refs. 2.26, 2.27, 2.29). E, no 

se anula nunca porque cuando parte del material está aún en el intervalo elástico, el 
resto ha entrado ya en el endurecimiento por deformación. 

a, (kg/cm2) 

3000 

cry = 2530 kgtcm2 

2000 

1000 

-------r----

Tan a 1 = E = 2 100 000 kgtcm2 
Tan "2 = Eed = 63 000 kgtcm2 
Eed=Eih .. h=33 
Eed=SEy .. s=11.7 

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

c,d es unas 12 veces mayor que e,~ (Fig. 2.29). 

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas 
comprimidas de acero A7 o A36, en relación con esbeltez menor de 20, exceden el 
límite de fluencia y entran en el endurecimiento por deformación; los valores 
experimentales están entre los predichos por las teorías del módulo tangente y del 
módulo reducido (refs. 2.6, 2.30). 
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2.6.7 Fórmulas para diseño 

A continuación se presentan las ecuaciones para diseño de columnas en 
compresión axial recomendadas en el Reglamento de Construcciones para el 
Distrito Federal, en las dos especificaciones del Instituto Americano de la 
Construcción en Acero, y en las normas canadienses. 

2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (ref. 2.2) 

La resistencia de diseño Re de un elemento estructural de eje recto y de sección 

transversal constante sometido a compresión axial, que falla por pandeo por flexión, 
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a 
2.31. Tomando A, en cm2 y FJ en kg/cm2

, Re se obtiene en kg. 

a) Miembros de sección transversal H, 1, o rectangular hueca. 

FR = 0.9 

(2.29) 

A, es el área total de la sección transversal de la columna. 

}, = KL ~ ~r , donde KL/r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la 
r ;r E 

columna. 

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes: 
• Columnas de sección transversal H o 1, laminadas o hechas con tres 

placas soldadas, obtenidas cortándolas con oxigeno de placas más 
anchas, y columnas de sección transversal rectangular hueca, laminadas 
o hechas con cuatro placas soldadas: n = 1.4 . 

• Columnas de sección transversal H o 1, hechas con tres placas laminadas 
soldadas entre si: n = 1.0. 

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

En las Normas Técnicas se utilizan sólo las curvas 2 y 3,· es decir, n igual a 1.4 y 
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm2

, pero se permiten 
otros valores de n si se demuestra que su empleo está justificado. 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; así, en Estados Unidos se emplean cada vez más, aceros con 
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg2 (3515 kg/cm2

), sustituyendo al acero A36 ( FY = 
2530 kg/cm2

); en Canadá y en Europa la situación es semejante. 

En México es ya muy común el uso de materiales con FY = 3515 kg/cm2
; cuando es 

así, puede emplearse la ec . 2.29, con n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1 
señala que debe utilizarse la curva 1. 

b) Miembros cuya sección transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en 
a) 
FR = 0.85 

Si KL/r ?:. (KL/r)e ' R = 20,120,000 A,F 
e (KL/rf R 

(2.30) 

Si KL/r ~ (KL/rt, Re= A,Fy[! 2~~¡;;;~ ]FR (2.31) 

(KL/ r )e = 6340/ ;JF; 

KL/r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la columna, y 

(KL/ r t = ~2;r2 E/ FY "'6340/ ,JF;. es la esbeltez que separa el pandeo elástico del . 

inelástico. Se obtiene igualando a FY /2 el esfuerzo crítico elástico, dado por la 

fórmula de Euler y despejando KL/r. 

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga crítica de la columna, de pandeo elástico 
(la fórmula de Euler, ec. 2.30) o inelástico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha 
introducido (KL/ r )e , multiplicada por A,FR ). Estas ecuaciones, que se conservan de 

normas anteriores, se aplican a ángulos, canales y tes en compresión y, en general, 
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales, 
como las que llevaron a la obtención de las curvas múltiples. Por este motivo, para 
su diseño se recomienda un factor de resistencia menor. 

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

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural 
basadas en diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), la resistencia de 
diseño en compresión de columnas cargadas axialmente que no fallan por pandeo 
local ni por pandeo por torsión a flexotorsión, es igual a FRPn, donde: 

FR = 0.85 
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Pn = resistencia nominal en compresión axial =A, Fa 
l. J' \~ Para ).e :5 1.5, Fa = \0.658 ., f_, 

P . F (0.877JF ara l~c > 1.51 cr = --,- ,. 
}.~ . 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 
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Fa es el esfuerzo crítico de pandeo en compresión; A.e es el parámetro A. definido 

en el artículo 2.6.7 .1, donde también se ha definido A,. 

Las fórmulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en términos de la relación de esbeltez 
KL/r (Comentario de la ref. 2.8); para ello, se escribe la fórmula 2.33 en forma 
exponencial: 

Fer = (exp(- 0.419}.~ ))FJ 
y se sustituye J.e por su valor, con lo que se obtiene: 

KL [f [ [ F,. (KL)2

]] Para --;:- :5 4. 71 V F, , Fa = exp - 0.424 E --;:- Fr (2.35) 

Para KL > 4.71 [f, F = O.Sn1i' E (2.36) 
r V Fr a (KL/rf 

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

Las ecs. 2.33 y 2.34 (o 2.35 y 2.36) son una representación analítica de la curva 2P. 
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el diseño de todos los 
miembros en compresión axial, cualquiera que sea la forma de su sección 
transversal o el procedimiento de fabricación. 

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la fórmula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica 
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia 
de las columnas con imperfecciones iniciales (e= U1470) es aproximadamente igual 
al 88 por ciento de la predicha por la fórmula de Euler (Fa, calculado con cualquiera 

de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo crítico de pandeo, puesto 
que las curvas múltiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no 
proporcionan esfuerzos críticos, sino resistencias ·máximas de columnas con 
imperfecciones iniciales). 

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

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

El esfuerzo permisible en la sección transversal total de miembros comprimidos 
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relación de 
esbeltez máxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de Ce, es: 

(
1_ (KL/rf)F. 

2C2 -' 
F = e 

a 5 3KL/r (KL/rf 
-+-c'-
3 8Ce 

Cuando KL/ r excede de Ce, el esfuerzo permisible es: 

F = 12Jr
2 
E 

a 23(KL/r? 

(2.37) 

(2.38) 

Ce es la relación de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elástico e 

inelástico; corresponde a la relación de esbeltez KL/ r de la ref. 2.2 (art. 2.6. 7.1 ). 

La ec. 2.38 es la fórmula de Euler con un coeficiente de seguridad de 23/12 = 1.92; 
proporciona el esfuerzo crítico de las columnas esbeltas, que fallan por pandeo 
elástico. El numerador de la ec. 2.37 es el esfuerzo crítico de pandeo inelástico de 
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.27, en la que se ha introducido el 
coeficiente Ce), y el denominador el factor de seguridad, que varía de 1.67 para 

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

La resistencia factorizada (o resistencia de diseño), Cr, de un miembro de sección 
transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeo local), en compresión axial, se 
calcula con la expresión: 

( 
•en 'rl/n 

C r = ¡pAF,. 1 + A ¡ (2.39) 

que puede escribirse en la forma: 

F,. 
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las características de la columna; cada 
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas. 

}.=KL)~' 
r :r-E 

t/J =factor de resistencia= 0.9. 

Las secciones que tengan sólo un eje de simetría, o ninguno, y las cruciformes, 
deben satisfacer requisitos adicionales. 

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseño 

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos 
de diseño en función de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a 
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de diseño­
relación de esbeltez para aceros Grado 50 ( FY =3515 Kg/cm2

); la del Reglamento del 

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

r<TC-RDF 
GrS.O, n • 2 

60 80 100 120 , .. o 160 180 20{j 

RelaCIOn de esbeltez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (RJA 
- KUr). 
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TABLA 22 Mtembros en Compresion Axtal. NTC del RDF 
Esfuerzo de Diseño RJA.. F.=0.9. n=1 O, F,=2530 kg/cm' 

KUR RJA.. KUR RJA. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 996 152 587 
3 2277 53 1711 103 985 153 581 

974-- --,s;¡- -~---

4 2277 54 1694 104 575 
5 2277 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564 
7 2277 57 1643 107 942 157 559 
8 2277 58 1626 108 932 158 553 
9 2277 59 1609 109 921 159 548 
10 2277 60 1592 110 911 160 543 
11 2277 61 1575 111 901 161 537 
12 2277 62 1559 112 891 162 532 
13 2277 63 1542 113 882 163 527 
14 2272 64 1526 114 872 164 522 
15 2264 65 1509 115 882 165 517 
16 2255 88 1493 116 853 188 513 
17 2246 67 1477 117 844 167 508 
18 2236 68 1461 118 835 168 503 
19 2226 69 1445 119 826 169 498 
20 2215 70 1429 120 817 170 494 
21 2204 71 1413 121 1-ao8 171 489 
22 2193 72 1398 122 799 172 485 
23 2181 73 1382 123 791 173 480 
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 60 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 64 1221 134 704 164 435 
35 2012 85 1207 135 697 185 431 
36 1997 86 1194 136 669 186 427 
37 1981 87 1160 137 682 187 424 
38 1965 88 1167 138 675 188 420 
39 1948 89 1154 139 668 189 416 
40 1932 90 1141 140 662 190 413 
41 1915 91 1128 141 655 191 409 
42 1899 92 1115 1~~ -~ 192 406 
43 1882 93 1103 143 642 193 402 
44 1865 94 1090 144 635 194 399 
45 1648 95 1078 145 629 195 395 
46 1831 96 1066 146 623 196 392 

1-4¿ 1814 97 1054 147 616 197 369 
48 1797 98 1042 148 610 198 386 
49 1760 99 1030 149 604 199 362 
50 1763 100 1019 150 598 . 200 379 
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TABLA 2.3 Mrembros en Compresion Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de Diseño RJA.. F.=0.9. n=1 4, F,=2530 kg/cm2 

KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 
3 2277 53 1966 103 1186 153 671 
4 2277 54 1952 104 1172 154 864 
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 1106 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 86 1768 116 1019 186 586 
17 2269 67 1751 117 1007 167 580 
18 2267 68 1735 118 995 186 574 
19 2264 69 1719 119 964 169 568 
20 2260 70 1702 120 972 170 562 
21 2257 71 1686 121 961 171 557 
22 2253 72 1669 122 950 172 551 
23 2249 73 1653 123 939 173 546 
24 2244 74 1638 124 928 174 540 
25 2240 75 1620 125 918 175 535 
26 2234 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 130 867 180 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 847 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 183 495 
34 2181 64 1473 134 828 164 490 
35 2173 85 1457 135 819 185 485 
36 2164 86 1441 136 810 186 481 
37 2155 87 1425 137 800 187 476 
38 2148 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 487 
40 2126 90 1378 140 774 190 483 
41 2115 91 1362 141 765 191 458 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 
43 2094 93 1332 143 749 193 450 
44 2082 94 1316 144 740 194 448 
45 2071 95 1301 145 732 195 442 
48 2058 96 1287 146 724 196 438 
47 2046 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 
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TABLA 2.4 Miembros en Compres1on Ax1al. NTC del RDF, 
Esfuerzo de D1seño R¿A, F.=o.s. n=1.4. F1=3515 kg/cm' 

KUR 

1 31~ 51 2585 101 1366 151 

2_¡_~3~~-1~-·--~52~-~2~7-lr-1~02-+~1~~-·--1~52_ 
3 31~ 53 2534 103 1329 153 
~ - 3164_ 54 ~ -104_ _1~11 154-
S 31~ 55 2482 105 1293 155 
6 31~ 56 2456 106 1276 156 
7 31~ 57 2429 107 1259 157 
8 31~ 58 2402 108 1242 158 
9 31~ 59 2376 109 1225 159 
10 31~ 60 2349 110 1209 160 

_1_1 -3164_ _61 ~ _111 1192 161 
12 3162 62 2295 112 1177 162 
13 3158 63 2268 113 1161 163 
14 3155 ~ 2241 -114 1146 16<1_ 
~ 3_1§Q_ 65 2214 115 1130 165 
16 3146 66 2187 116 1115 166 
17 3140 67 2160 117 1101 167 
18 3134 68 2133 _118 1066 ~ 
19 3128 69 2106 119 1072 169 
20 3121 70 2079 120 1058 170 
21 3113 71 2053 121 1045 171_ 
22 3105 72 2027 _1~ 1031 172 
23 3096 73 2000 123 1018 173 
24_ 3086 74 1974 124 1005 174 
25 3076 75 1949 _125_ 992 175 
26 3065 76 1923 126 979 176 

~- 27 3053 77 1898 127 967 177 
28 -3041_ _78 1872 128 954 ~ 
29 3028 79 1&17 129 942 179 
30 3014 60 1823 130 931 180 

_21_ - 3000 -ª 1 179!! -131 ~ 9- _1-ª.1. 
32 2985 82 1774 132 907 182 
33 2969 83 1750 133 896 183 
34 2952 84 1726 134 885 184 
35 2935 85 1703 _1~ 874 185 
36 2917 66 1660 136 663 166 

---ª"- _2899 t 1657 137 853 187 
38 2860 8 1634 _138_ 842 188 
39 2860 E 9 1612 139 832 189 
40 2840 90 1590 140 822 190 

_i1_ _2819_ _9_1 1568 141 !!1_2 191 
42 2798 92 1546 _1~ 803 192 
43 2776 93 1525 143 793 193 
44 2754 94 1504 144 784 194 
45 _27~ _9_5 1484 145 77_4 195 
46 2708 96 1463 _14§_ 765 196_ 
47 2684 97 1443 147 758 197 
4§_ 2660 98 1424 146 747 198 
49 2635 ~ 1404 149 7-ª9 199 
50 2611 100 1385 150 730 200 

722 
713 
705 
697 
689 
681 
674 
668 
659 
652 
644 
637 
630 
623 
617 
610 
603 

--597 
591 
584 
578 
572 
566 
560 
554 
548 
543 
537 
532 
526 

_521_ 
516 
511 
505 
500 
495 
491 
466 
481 
476 
472 
467 
463 
458 
454 
449 
445 
441 
437 
433 
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TABLA 2.5 M1embros en Compres10n Axial. NTC del RDF é 
Esfuerzo de Diseño RJA.. F"=O 9, n=2.0, F,=3515 kg/cm' 

KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kg/cm2 kg/cm2 k g/ cm' kg/cm2 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 52 2861 102 1525 152 761 
3 3164 53 2641 103 1502 153 752 
4 3164 54 2819 104 1480 154 742 
5 3164 55 2798 105 1458 155 733 
6 3164 58 2775 106 1436 158 724 
7 3164 57 2752 107 1415 157 716 
8 3164 58 2728 108 1394 158 707 
9 3164 59 2704 109 1373 159 699 
10 3164 60 2679 110 1353 160 690 
11 3164 61 2653 111 1333 161 682 
12 3163 62 2627 112 1314 162 674 
13 3163 63 2600 113 1294 163 668 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3162 65 2548 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 168 644 
17 3160 67 2490 117 1221 167 636 
18 3159 68 2461 118 1203 168 629 
19 3158 69 2433 119 1186 169 622 
20 3157 70 2404 120 1169 170 615 
21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 1136 172 601 
23 3151 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2286 124 1104 174 586 
25 3148 75 2257 125 1086 175 581 
26 3142 76 2227 126 1073 176 575 
27 3139 77 2198 127 1058 177 569 
28 3135 78 2168 12d 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 132 986 182 539 
33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 64 1993 134 961 164 527 
35 3094 65 1965 135 948 165 522 
36 3086 86 1937 136 935 186 516 
37 3077 87 1909 137 923 187 511 
38 3068 86 1881 138 911 188 506 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 887 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 485 
43 3011 93 1746 143 853 193 481 
44 2997 94 1720 144 642 194 476 
45 2983 95 1695 145 831 195 471 
46 2966 96 1669 148 821 196 466 
47 2952 97 1645 147 810 197 462 
48 2935 98 1620 148 800 198 457 
49 2918 99 1596 149 790 199 453 
50 2900 100 1572 150 780 200 448 
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TABLA 2.6 Miembros en CompresionAx1al. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de Diseño RJA.. F.=0.85. F,=2530 kg/cm2 

KUR RJA.. KUR RJA KUR RJA.. KUR RJA.. 

kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

, 2150 51 1875 101 1257 151 658 
2 2150 52 1865 _,~ 1244 152 649 
3 1855 ----

~~3 641 2149 53 103 1231 
4 2149 54 1845 104 1217 154 633 
5 2148 55 1834 105 1204 155 624 
6 2146 56 1823 106 , 191 156 616 
7 2145 57 1813 107 1177 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 , 151 159 593 
10 2139 60 1779 110 1138 160 586 
11 2137 61 1768 111 1125 161 579 
12 2134 62 1757 112 1111 162 572 
13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 66 1710 116 1059 166 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 -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 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 501 
24 2066 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 76 1587 126 933 176 464 
27 2070 77 1574 127 920 177 479 
28 2064 78 1561 128 908 178 473 
29 2057 79 1549 129 896 179 468 
30 2051 60 1530 130 864 160 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 
33 2031 83 1497 133 848 183 446 
34 2024 ~- 1484 134 835 184 443 
35 2016 

---~35 65 1470 823 185 438 
36 2009 66 1457 136 811 166 434 
37 2001 87 1444 137 799 187 429 
38 1993 88 1431 138 788 188 424 
39 1985 89 1418 139 776 189 420 
40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 91 1391 141 755 191 411 
42 1960 92 1378 142 744 192 407 
43 1951 93 1364 143 734 193 403 
44 1942 94 1351 144 723 194 399 
45 1933 95 1338 145 714 195 395 
46 1924 96 1324 146 704 196 391 
47 1915 97 1311 147 694 197 387 
46 1905 98 1297 148 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
50 1885 100 1271 150 667 200 375 
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TABLA 2.7 M1embros en Compres1onAxial. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de D1seño R¿A, F"=0.85. F,=3515 kg/cm2 

KUR RJA KUR R,JA, KUR RJA. KUR R¿A, 

kg/cm2 kg/cm2 kglcm' kg/cm2 

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 
2 2987 52 2452 102 1396 152 649 
3 2986 53 2433 103 1376 153 641 
4 2964 54 2414 104 1355 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56 2376 106 1314 156 616 
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 158 801 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 
10 2966 60 2296 110 1234 180 586 
11 2961 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 185 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 536 
18 2918 68 2131 118 1077 168 532 
19 2910 69 2110 119 1059 169 525 
20 2902 70 2068 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 2885 74 2002 124 976 174 495 
25 2854 75 1980 125 960 175 490 
26 2844 76 1959 126 945 176 484 
27 2833 77 1937 127 930 177 479 
28 2821 78 1915 12d ~- 178 473 
29 2810 79 1893 --·- 179 129 901 468 
30 2797 80 1871 130 688 180 463 
31 2785 81 1849 131 874 181 458 
32 2772 82 1828 132 861 182 453 
33 2759 63 1806 133 .... 848 163 448 
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 68 1696 138 768 188 424 
39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1853 140 765 190 416 
41 2642 91 1631 141 755 191 411 
42 2626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 403 
44 2593 94 1588 144 723 194 399 
45 2577 95 1545 145 714 195 395 
46 2580 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1502 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 363 
49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 687 200 375 
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K = 
1.0), debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H formada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F, =2530 kg/cm2

. 

1 
tpc = 1.91 

d = 25 4 
X 

h = 21 58 

1.91 T c==--~==.~~=~c===1 .=11=J 1 __ , __ 
b = 25 4 

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

Se ensayará una sección H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene las 
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes: A, =120. 77 cm2

, rm" =r, = 6.57 cm. 

Acción de diseño: P, = 130 x 1.4 = 182.0 ton. 

1.4 es el factor de carga que se especifica en la re f. 2.37 para construcciones 
del grupo 8, bajo cargas muertas y vivas combinadas. 

Normas técnicas complementarias del Reglamento de Construcciones para el 
D.F. Cref. 2.2). 

Clasificación de la sección (tabla 2.3.1, ref. 2.2). 

Patines: b/2t P' = 25.4/(2 x 1.91 )= 6.65 < 830/ ..)2530 = 16.5 

Alma: h/t, = 21.58/1.11 = 19.44 < 2100/b530 = 41.8 

La sección es tipo 1, 2 o 3. El pandeo local no es critico. 

2 
En este ejemplo, y en los que s1guen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia 

a tablas y ecuaciones de la ref. 2.2. Su origen se estudia en el capitulo 3. 
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Resistencia de diseño 

El estado limite es de inestabilidad por flexión, y como la sección transversal 
de la columna es H, la resistencia de diseño se evalúa con la ec. 2.29: 

}, = KL ~ ~· = 1.0 X 500 2530 ' = 0.853 
r ;r-E 6.57 203900Q;r-

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortándolas con 
oxígeno de placas más anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4. 

R = F,A,F, = 2530x 120.77 x 0.90 x ¡o-3 

, (1 + ?.'" - o.J5'" r (1 + 0.853'·' - 0.15' • r· 193.5ton 

FyAtFR = 2530 X 120.77 X 0.9 X 1 o-3 = 275.0 ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, = 193.5 ton > P, = 182.0 ton 

La resistencia de diseño, R,, es 6.3 por ciento mayor que la acción de diseño 

P.; la sección ensayada es correcta ( R,/ P. = 193.5/182.0 = 1.063 ). 

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las 

resistencias de diseño por unidad de área, R,/ A, , para relaciones de esbeltez 

comprendidas entre 1 y 200, con F, =0.9, para acero con F, =2530 kglcm2 y 

n =1.4. 

KL/r = l.Ox 500/6.57 = 76 

R 
-' = 1.603 ton/cm', R, = 1.603 x 120.77 = 193.6 ton 
A, 

La pequeña diferencia en los d~ valores de la resistencia de diseño se debe 
a que se entró en la tabla con KL/r = 76, y la esbeltez real es 76.1. 

b) La columna está formada por tres placas laminadas: n = 1. O. 

2530 3 
R, = x 120.77 x 0.90x ¡o- = 161.5 ton 

1 + 0.853- 0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R,/A, =1337 kglcrr?, R, =1337xl20.77x!0-3 

= 161.5 ton). 

En este caso, R, = 161.5 ton < P, -= 182.0 ton. 
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La sección no es adecuada (161.51182.0 = 0.887). 

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento 
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.51193.5 
0.835). 

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

Patines: bj2t P' = 6.65 < A., = 797/.J2530 = 15.8 

Alma: h/t, = 19.44 < A.,= 2121/.J2530 = 42.2 

La sección es "no compacta"; no hay pandeo local prematuro. 

Resistencia de diseño. 

A., = 0.853 <I.s :. R, = qí,A, {o.658"; )F, = o.85 x 12o.n x o.658°"'' x 2.53 

=191.5ton > P,=182.0ton 

La sección ensayada es correcta. 

qí, = 0.85 es el factor de resistencia. 

La resistencia de diseño 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 oxígeno. Esto 
es así porque la ecuación de la re f. 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 
oxígeno que las formadas por placas laminadas. 

Normas AISC-ASD 89 (ief. 2.3). 

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

(KL/ r )mitx = 76 (se obtuvo arriba). 
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Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico: 

e, =P~:E =~~~~~ =126.1 

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

F =[1- (KL/r)']F. =[1-
76

' ]2530=2070kg/cm' 
" 2e' ' 2 X 126.1' e 

es=~+ 3(KL/r) 
3 se, 

(KL/rr 5 3x76 
-'-----'--,-'- = - + ---se: 3 s x 126.1 

763 = 1 S7 
Sx126.13 . 

F, = 2070/l.S7 = 1107 kg/cm'. Este valor puede obtenerse directamente de 

una tabla F, - L/r (ref. 2.3). , 

Resistencia de la columna, en condiciones de trabajo = AF, = 120.77 x 1. 11 = 
134.1 ton. 

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

P., = AF., = 120.77 x 2.07 = 250.0 ton 

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

Aplicando la ec. 2.29 (ref. 2.2) con 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 (222.41250.0 = 0.890). 

Este es un ejemplo de cómo la curva única de las normas AISC para diseño 
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que están claramente del 
lado de la inseguridad. 

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresión de las columnas de la Fig. 
E2.4-1, utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las 
columnas tienen la misma sección transversal y carecen de soportes laterales 
intermedios. Considere dos aceros, A 36 ( F, = 2530 kg/cm2

) y grado 50 ( F,. 

; : 
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= 3515 kg/cm2), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con 
placas laminadas. Suponga, sin demostrarlo, que el pandeo local no es 
crítico en ningún caso. 

y 

• 

T JE
. T_¡_ 1.27 
: 0.95 

203cm ! 17.76 

1 : ~ 127 

1 
203cm 

1 

A= 65.73 cm2 
rx "'8.77cm 
ry "'5.20 cm 

CASO 

KTEOR. 

KRECOM 

K L/ ry 

(1) (2) (3) (4) . . . . . ... . . ll , .... 
t t 

1 2 3 4 

1.0 0.7 2.0 0.5 

1.0 0.8 2.1 0.65 

77 62 162 50 

Fíg. E2.4-1 Sección transversal y condiciones de apoyo de 
las columnas del ejemplo 2.4. 

Como r,. < r, y la longitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeo 

se presenta, siempre, por flexión alrededor del eje y. 

En la Fig. E2.4-1 se han anotado tos coeficientes de longitud efectiva K 
teóricos y recomendados para diseño (Fig. 2. 11 ), y las relaciones de esbeltez 
críticas, calculadas con tos valores recomendados. 

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

Ref. 2.2 Ref. 2.24 
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50 

La m' Sold. 2 La m' Sold. 2 

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3 
2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3 
3 40.2 35.0 41.9 69.5 37.6 37.6 
4 132 o 115 9 171.6 137.6 124.0 163.6 

Notas: 
1 Perfitlaminado. 
2 Perfil hecho con tres placas soldadas. 

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

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

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de diseño en compresión axial de una 
columna de 6.00 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la fig. 
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para 
flexión alrededor del eje "y" y empotrados respecto al eje "x". El esfuerzo de 
fluencia del acero es F,. = 3500 kg/cm2

. 

1

. h2 =28.1,

1 

' 
h1=58.1 

1 ----,---- -x- d = 60 
1 

0.95 =[ t==:::==~ 
1 .~95 0.~ r 

b- 30 

Acotaciones, en cm. 

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

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

Clasificación de la sección (Tabla 2.3.1. ref. 2.2) 

Placas horizontales: h,/t = 28.1/0.95 = 29.6 < 2100j .,JF:. = 35.5 

Placas verticales: h,/t = 58.1/0.95 = 61.2 > 35.5 

'! 
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Como no se sabe cómo es la soldadura utilizada para formar la sección, los 
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las 
dimensiones libres teóricas. 

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

Las características geométricas de la sección transversal total son: 
A, =167.39cm 2

, I, =80,745cm', I, =27,573cm', r, =22.0cm, r,. =12.8cm 

Modo de pandeo. El pandeo es por flexión o tocsión puras; no hay interacción 
(art. 2.5.3). 

Como la sección transversal de la columna es en cajón, de paredes no muy 
delgadas, es casi seguro que su forma critica de pandeo es por flexión, 
alrededor del eje centroidal y principal al que corresponde la mayor relación 
de esbeltez; sin embargo, con fines ilustrativos se estudia la posibilidad de 
que el pandeo sea por torsión (este caso no está incluido en la ref. 2.2). 

J = 4A,
2
t = 4(29.05 x 59.05Y{0.95) = 63 460 cm 4 

S 2(29.05 + 59.05) ' 

La contribución de la resistencie al alabeo es despreciable en secciones en 
cajón. 

Ec. 2.5: 

Ec. 2.6: 

E c. 2. 7: 

P = Tr'EI, = 80745Tr'~ x!0-3 =18,055ton 
"" (K,L} (0.5x600)-

Tr 2 El,. 27573Tr 2 E _, 
Pm = ( \' = ( )' x 1 O = 1541 ton 

P.. 167.39x3500 
> =---:...:....'-'-

K,L,; lx600- 2 2 

x 10-3 = 292.9 ton 

P =[Tr'EC" +GJ]-1 "' .. GJ = 63460xGxl67.39x!O-' 
''"' (K,L, )' ra' {!, + 1, )j A 80745 + 27573 

= 76908 ton 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. Como se esperaba, ~,., 

es mucho mayor que P"' y Pm. 
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Las cargas críticas calculadas son de pandeo elástico. 

Relación de esbeltez critica 

K, =0.5 (extremos empotrados), K, =1.0 (extremos articulados). Se han 

tomado los valores teóricos de los factores de longitud efectiva. 

(KL/ r}, = 0.5 x 600/22.0 = 14 

(KL/ r ) .. = 1.0 x 600/12.8 = 47 

Es crítica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabía desde que se 
determinó que la columna se pandea por flexión alrededor de ese eje. 

DETERMINACIÓN DE LA RESISTENCIA DE DISEÑO 

La sección transversal. de la columna es tipo 4; en la determinación de su 
resistencia deben tenerse en cuenta los estados límite de inestabilidad por 
flexión y por flexión y pandeo local. 

Obtención del factor de pandeo local Q. La sección está compuesta 
exclusivamente por elementos planos atiesados; por consiguiente, Q, =1.0 y 

Q = Q", que se calcula de acuerdo con el art. 2. 8. 1. 1. 

Anchos efectivos 

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

PI rt . 1 b 27341( 544 J b acas ve 1ca es. = rr 1- \ rr s 
' vf (b/tNf 

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

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en 
compresión axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por 
flexión combinados, el esfuerzo f de la ecuación anterior se sustituye por el 
esfuerzo de fluencia F, del material. 

·' 
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b = 2734 x 0.95 (!- · 544 J = 37_3 cm< 58_1 
' .J3500 61.2.J3500 

A,1 =A,- l:(b- b,}t= 167.3- 2(58.1- 37.3)x 0.95 = 127.87 cm' 

Q. =A,¡/ A, = 127.87/167.39 = 0.764, Q = Q. = 0.764 

(KL/r); = 63400QFr = 6340/ .J0.764x 3500 = 122.6 

(KL/ r )máx = 4 7 < (KL/ r ): = 122.6 . ·. La resistencia de diseño se determina con 
la e c. 2.47, art. 2.8.1: 

R =QAF[! (KL/r)' ]F 
' ' ' 2(KLjr);' ' 

=0.764xl67.39x3500 1- , x0.75x!0-3 

[ 
47

2 
] 

2 X !22.6' 

= 311.0 ton 

La resistencia de diseño en compresión axial de la columna es R, =311. O ton. 

b) Diseño con las especificaciones A/S/91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3). 

La sección no está sujeta a pandeo por torsión o flexotorsión: 
, , F 

~-E ~-E , , 
F = =--=91!0Kglcnz· > -

' (KL/r f 47' 2 

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo Pm, calculada arriba, entre el 

área de la sección transversal de la columna. 

F = Pcn = 1541 x 10' = 9206 kg/cm' 
" A 167.39 

La diferencia proviene del redondeo de los resultados3. 

F, = F, (1- F, /4FJ= 3500(1-3500/4x 911 0)= 3164 Kg 1 cm' 

El área efectiva es la correspondiente a una compresión f = 3164 kglcm2. 

3 
En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuación srguiente ha srdo sustituida por la ec. 2.33, art. 

2.6 7.2. 
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Placas horizontales: ), = 1 ·0~2 (!!.) (f = 
1 ~ x 29.6p

164 
= 0.613 < 0.673 . 

..,¡k t VE ...;4.0 E 
Las placas horizontales son completamente efectivas. 

Placas verticales: ). = 
1 ~ x 61.2~ 3164 = 1.268 > 0.673 . 
...;4.0 E 

1- 0.22/ i. p= . 
Jc 

1-0.22/1.268 = 0.652 
1.268 

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

A, = 167.39- 2(58.1- 37.87fl.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 Capítulo 
3. 

P, = A,F, = 128.95x3164x!O-' = 408.0 Ton 

R, =F,P, =0.75x408.0=306.0ton 

Se ha tomado F, =O. 75 para comparar los resultados con el obtenido con la 
re f. 2.2 (en la re f. 2.27 se especifica un factor de resistencia ¡p =0.85). 

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de diseño muy 
parecidos (3061311=0.984). 

¡ ,. 

•'· 
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2.7 PANDEO POR FLEXOTORSIÓN 

2.7.1 Resistencia de Diseño 

Las columnas de sección transversal asimétrica o con un eje de simetria, como los 
ángulos y las secciones T, y las columnas con dos ejes de simetría, pero baja 
resistencia a torsión, como las secciones en cruz, pueden fallar por pandeo por 
torsión o flexotorsión (art. 2.5). 

Estos estados límite 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 diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.24) 

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de 
pandeo por torsión o flexotorsión es rp,P,. donde: 

! 
r/Jc =factor de reducción de la resistencia = 0.85. 

P, = resistencia nominal en compresión = A,F" (2.40) 

A, = área total de la sección transversal. 

El esfuerzo crítico nominal F" se determina como sigue: 

a) Para ..1., jQ $!.5, F" = Q(o.658º"; y, 
b) Para A.,jQ > 1.5, F = (0.877)F 

u A= y 
e 

En las expresiones anteriores, 

(2.41) 

(2.42) 

(2.43) 

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

El esfuerzo crítico de pandeo elástico por torsión o flexotorsión. F,. se determina 

con las ecuaciones: 

a) Secciones con dos ejes de simetría: Ec. 2.63. 
b) Secciones con un eje de simetría (se ha supuesto que es el x): Ec. 2.60. 
e) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elástico por flexotorsión, 

F,, es igual a la menor de las raíces de la ecuación cúbica: 
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(F, -F.JF, -F,,XF, -F,J-F,'(F, -F., e:)' -F,'(F, -F,,C: )'=o (2.44) 

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

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas 
ecuaciones. F y cr se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos. 
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2.8 DISEÑO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS4 

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una 
relación ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el 
diseño en la iniciación del pandeo local que se presenta, en general, bajo cargas 
menores que la crítica de la columna y la de colapso de las placas, por lo que para 
obtener diseños económicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al 
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interacción del pandeo local de las 
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reducción 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 elástico e inelástico, respectivamente. 

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo crítico de conjunto tiende hacia a, cuando 

disminuye la relación de esbeltez, y para Ur = O, a" es igual a a,.. Sin embargo, el 

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

relación de esbeltez muy pequeña, puede expresarse como Qa,, 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 bit de las 
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo. 

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelástico se 
representa con una curva de transición ~arabólica que se inicia en a" = Qa,., para 

Ur =O, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad 
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en: 

a" = Qa,- (Qa,'. )' (!:._)' 
4;r·E r 

(2.45) 

El esfuerzo de fluencia a,. se ha sustituido por Qa, .. 

Haciendo a" igual a Qa,/2 y despejando la relación de esbeltez, se obtiene la 

abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo elástico: 

~ =(~} =~~/ ~ ~ (2.46) 

4 
Algunos aspectos de este artículo requiren información contenida en el Capítulo 3, en el q•Je se trata 

el diseño de placas esbeltas comprimidas basado en la resistencia posterior a la iniciación del 
pandeo. 
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que 
se pandean en el intervalo elástico bajo esfuerzos suficientemente pequeños para 
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lámina 
delgada. 

-¿,8.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (ref. 2.2) 

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elástico, el esfuerzo crítico se 
calcula con la ec. 2.30; en el intervalo inelástico, la ec. 2.47 sustituye a la 2.31. Por 
consiguiente, la resistencia de diseño que corresponde al estado limite de flexión y 
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones: 

Si KL/r?. (KL/r):' R = 20,120,000 A F 
· ' (KL/r)' ' ' 

(2.30) 

Si KL/r < (KL/r);. R, = QA,F+ 2~::~;, ]F, (2.47) 

(KL/r); = 6340NQF, ; F, = 0.75. 

El área A,, y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la sección · 

transversal completa de la columna; (KL/r ); es la relación de esbeltez que separa el· 

pandeo elástico del inelástico (ec. 2.46). 

2.8.1.1 Cálculo del coeficiente Q 

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

(a) Todas las placas son atiesadas 

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

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axialmenfe, falla 
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de 
fluencia, a,.; su capacidad máxima de c~rga es: 

pmiu =A a,. 

'· 

¡, 
. . 
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(a) (b) (e) 

(d) 

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes 
delgadas 

En cambio. una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local 
ba¡o esfuerzos menores ~ue el de fluencia; introduciendo el factor Q, su resistencia 
max1ma se expresa como : 

(2.48) 

Por otro lado, la carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al producto 
del esfuerzo de fluencia por el área e1ectiva correspondiente a ese esfuerzo, de 
manera que la carga total que puede soportar una columna corta formada 
exclusivamente por elementos planos atiesados es: 

(2.49) 

donde A,1 es la suma de las áreas efectivas de todas las placas que componen la 

sección. 

Igualando los segundos miembros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene: 
. A,¡ 

QAa-_.. = A,1 a-,. . . Q = Q. =- (2.50) 
A 

Q. depende de las características geométricas de la sección de paredes delgadas, 

por lo que recibe el nombre de factor de forma. 

5 La ecuación 2.48 es válida para cualquier columna corta de paredes delgadas, independientemente 
de que los elementos planos que la forman estén atiesados o no~ lo que varia de un caso a otro es la 
manera como se calcula el factor Q. 
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(b) Ninguna placa es atiesada 

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

donde a" es el esfuerzo de pandeo del elemento de relación ancho/grueso más 
elevada. 

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

A a" = QAa,. :. Q = Q, = a" (2.51) 
aY 

a" se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capítulo 3. 

(e) Unas placas están atiesadas y otras no 

La capacidad máxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente 
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no 
atiesada más débil, bajo un esfuerzo a,,. En ese instante, el área efectiva A,1 es la 

suma de las áreas totales de todos los elementos no atiesados, más las áreas 
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la 
placa no atiesada más débil, es decir, con a". 

La carga máxima que pueden soportar las columnas de este tipo es: 

Dividiendo sus dos miembros entre el área total A, y multiplicando y dividiendo el 
segundo por a,., la ecuación anterior toma la forma: 

Pmnx = Ae¡ a ay = Ae_r acr a 
cr Y A A ay A ay 

Introduciendo Q. y Q, (ecs. 2.50 y 2.51) se obtiene, finalmente, 

Pmo• = Q,Q,Aa,. = QAa,. 

donde 

Q = º·º· (2.52) 

En resumen, el coeficiente Q se determina de alguna de las maneras siguientes: 

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q 
se obtiene dividiendo el área efectiva de diseño, determinada con los anchos 
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efectivos de diseño de esos elementos, entre el área de la sección 
transversal. El área efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia 
u,.. Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capítulo 3. Q se 

designa, en este caso, Q •. 

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no 
atiesados, Q se calcula dividiendo el esfuerzo crítico en compresión, u a, del 

elemento más débil de la sección transversal (el que tiene la relación 
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia uY. Los cálculos se 

hacen de acuerdo con el Capítulo 3. Al coeficiente Q se le llama Q,. (En el 

art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el diseño de ángulos 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,, 
calculado como se indica en 2, multiplicado por un factor de área, Q., 
obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de u,., el esfuerzo con el que se 

determinó Q, e incluyendo en el área efectiva el área 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 artículo 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 
críticos son: 

(a) Para )., JQ ~ 1.5: Fa = Q(ü.658º'·; f, 

{b) Para )..cJ(j > 1.5: Fa= ( 
0·~; 7 V 

(2.53) 

(2.54) 

La ec. 2.53, para pandeo inelástico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha 
introducido el factor Q; la segunda, que proporciona el esfuerzo crítico de pandeo 
elástico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parámetro ).. , 
que separa las dos formas de pandeo. 

Para determinar la resistencia de diseño se utilizan el área total de la sección 
transversal de la columna y las propiedades geométricas correspondientes a ella. 
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para diseñar 
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexión; sin embargo, 
cuando el estado límite es el de pandeo por torsión o por flexotorsión (columnas con 
dos ejes de simetría de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningún eje 
de simetría) es preferible emplear las especificaciones del AISI que se reproducen, 
en sus aspectos principales, en el artículo siguiente. También es aplicable el 
método del art. 2.7. 

2.8.3 Especificaciones AISI (ref. 2.39) 

Aunque el método basado en el factor Q se ha utilizado con éxito para diseñar 
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han 
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento más preciso (ref. 2.34). 
Partiendo de resultados analíticos y experimentales, se ha demostrado que el 
empleo de Q puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por 
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relación de esbeltez de la . 
columna está cerca de_100, mientras que es muy conservador para secciones 1 con 
patines no atiesados, en columnas de relación de esbeltez pequeña. Esto ha hecho 
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del Al SI. 

Para tener en cuenta la interacción pandeo de conjunto-pandeo local en el diseño de 
miembros en compresión axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue: 

1. Se determina el esfuerzo crítico de conjunto de la columna, con las 
dimensiones de su sección transversal completa. 

2. Se calcula el área neta efectiva de la sección, utilizando el esfuerzo obtenido 
en 1. 

3. Se determina la resistencia de diseño multiplicando el esfuerzo del paso 1 por 
el área neta calculada en 2. 

Cuando el diseño se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino análogo. 

2.8.3.1 Diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.39) 

A continuación se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del 
diseño de columnas de lámina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo 
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las 
acciones es una fuerza de compresión axial que pasa por el centroide de la sección 
efectiva, determinada con el esfuerzo F, que se define más adelante. 

La resistencia de diseño en compresión axial, r/J,P,, se calcula como sigue: 

r/J, = 0.85 

P =A F 
" ' " 

(2.55) 
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donde: 
t/1, =factor de disminución de la resistencia. 

A, = área efectiva correspondiente al esfuerzo F • . 

F. es igual a6
: 

Si A., s 1.5, (2.56) 

Si A.,> 1.5, (2.57) 

(2.58) 

F, es el menor de los_esfuerzos críticos de pandeo elástico por flexión, torsión o 
flexotorsión, determinados como se indica más adelante. 

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsión o flexotorsión 

En columnas de sección transversal cerrada, o con dos ejes de simetría. o con otra 
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no están sujetas a pandeo por 
torsión o flexotorsión, el esfuerzo crítico de pandeo elástico, F,. se calcula con la 

expresión: 
Tr'E 

F, = (KLjr)' (2.59) 

Esta es la fórmula de Euler escrita en términos de esfuerzos (ec. 2.12). 

Columnas de sección transversal con dos o un eje de simetría, sujetas a 
pandeo por torsión o flexotorsión 

En este caso, F, es igual al menor de los valores dados por las ecs. 2.59 y 2.60. 

(2.60) 

Alternativamente, puede obtenerse una estimación conservadora de F, con la 

ecuación: 

F, (2.61) 

6 
En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el Al SI adoptó las fórmulas del AISC (ref. 2.24) para 

calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas. 
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En las ecuaciones anteriores: 

r0' = radio polar de giro de la sección transversal alrededor del centr9 de 

· • .., .., .., Jr +/\. ., 
tors1on, elevado al cuadrado = r- + r- + x 0- = · · + x 0-x } A 

x0 = distancia entre los centros de gravedad y de torsión, medida a lo largo 

del eje principal x. 

H = 1-(x0 /r0 )' 

;r2E 
a = -,----...,-,-

"' (K,L,/rJ' 
(2.62) 

a, = _1 __ (cJ + ("' EC),') 
Ar- K L -

o ' ' 

(2.63) 

En secciones con un solo eje de simetría, en las ecuaciones anteriores se ha ' 
supuesto que es el x. 

Todas las propiedades anteriores corresponden a la sección transversal completa de 
la columna. 

Si la sección tiene dos ejes de simetría el pandeo es por flexión alrededor de alguno 
de los ejes centroidales y principales, o por torsión. En ese caso, x0 =0, H =1, y la 
ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporciona el esfuerzo crítico de pandeo por 
torsión. 

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del artículo 2.5, escritas en 
términos de esfuerzos críticos, en lugar de cargas críticas. 

En el inciso 3.1 0.1.2.3 del Capítulo 3, se indica cómo calcular las áreas netas 
efectivas. 

·'ii 
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2.9 ÁNGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS 

En las refs. 2.35 y 2.367 se dan recomendaciones para el diseño de ángulos aislados 
en compresión. Aquí se reproducen las de la segunda referencia. 

La resistencia de diseño es if¡,P,. donde: 

if¡, = 0.90 

P, = A,F" 

a) Para J.,.JQ ~ 1.5: 

F" = Q(0.658Q~ )F, (2.64) 

b) Para J.,.JQ > 1.5: 

F =[0.877]F 
cr A.2 Y 

' 

(2.65) 

Fy es el esfuerzo de fluencia mínimo especificado del acero. y Q el factor de 

reducción por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes: 

Si !: ~ 0.446 {I: Q = 1.0 (2.66) 
t V F, 

Si 0.446 [f <!: ~ 0.910 [f: VF, t VFY 

Si !: > 0.910 [f: 
t V F, 

bfi, Q=l.340-0.761- -· 
t E 

Q= 0.534~ 
F,.(b/t )· 

b es el ancho total del ala más grande del ángulo y t su grueso. 

(2.67) 

(2.68) 

Con las expresiones anteriores para el cálculo del esfuerzo crítico de compresión se 
revisan los tres estados límite que pueden regir el diseño de ángulos comprimidos: 
pandeo por flexión general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo 
general por flexotorsión. 

El factor Q tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de las expresiones para 
calcularlo (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capítulo 3. Aquí se han escrito en 
forma adimensional. 

7 En el art. 1.12, Capitulo 1. se hace referencia a las normas para diseño de ángulos aislados. 
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En ángulos de alas esbeltas, el estado límite de pandeo por flexotorsión se aproxima 
con el factor de reducción Q, y aunque en columnas relativamente cortas de sección 
no esbelta, en las que Q=1.0, ese estado límite puede ser crítico, se ha demostrado 
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no 
se incluye en las recomendaciones para diseño de ángulos sencillos. 

El criterio para diseñar ángulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el 
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para 
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 2.64 y 2.65 son la 2.41 y 2.42, y 
también son iguales las expresiones para calcular el factor Q. 

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de diseño en compresión del ángulo de 10.2 x 
0.95 cm (4" x 3/8"), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m 
y 2 m. Suponga que las fuerzas están aplicadas en los centros de gravedad 
de las secciones extremas. El acero es A36 ( F, = 2530 kg/cm2

). La barra 

está articulada en los dos extremos. 

1• 2.89 1 
ti 

y 

10.16 

' ' ' ' 

X 

A= 18.45 cm 2 

1 x= 288.5 cm4 

ly= 74.5 cm4 

rx = 3.95 cm 

ry = 2.01 cm 

J = 5.87 cm 4 

Ca= 43.5 cm 6 

X o= 3.42 cm 

j_ 
0.95 

T 

Acotaciones en cm. 

Fig. E2.6-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.6. 

Clasificación de la sección 

b/t=10.16/0.95=10.7 < 640/JF: =12.7 

La sección es tipo 3; no hay problemas de pandeo local. 
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a) L~- L~- Ll = 4.00 m 

. Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), el esfuerzo crítico de 
pandeo elástico, F,, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo por 
flexión alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsión. 

,ro = Jx~ + r} + r,: = ·b.42' + 3.952 + 2.01 2 = 5.60 cm 

H = 1-(Xo )' = 1-(
3

.4
2
)' = 0.627 

r0 5.60 

KL/rx = 400/3.95 = 101; KL/r.v = 400/2.01 = 199 

n'E n'E , 
O' u·= ( )' = -, = 1973 kg/cm· 

KL/rx 101 
Ec. 2.62: 

n'E 
O'"' = ( \í = 508 kg/cm' 

KLfr.vJ 

Ec. 2.63: ()' = - 1-[GJ + ;r
2 EC.] = 1 

[784200 X 5.87 + 
43'57r

2 E] 1 
Ar0

2 (K,L,f 18.45 x 5.602 (1 x 400Y 

= 7965 kg/cm' 

La contribución de la resistencia a la torsión por alabeo es muy pequeña; si no 
se tuviese en cuenta, se obtendría 0', = 7956 kg/cm'. 

Ec. 2.60: 

0', = 2~[(0'., +a,)-~(aa +a,)' -4Haaa, J 
= 1 [(1973 + 7965)- ~r-(1-97_3_+_7_9-65.,...) .,..., ---4 -x -0.-62_7_x_l-97_3_x-79_6_5 J 

2x 0.627 
= 1782 kg/cm' 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. 

Ref. 2.24: 

A,= KL fF: = I.Ox400 ~2530 =2.231 > 1.5 
;rr, VE' 2.01;r E 

(
0.877) ( 0.877 \ , Fa = -,- F,. = 2 )2530 = 446 kg/cm· 

A, 2.231 
Ec. 2.34 

Resistencia de diseño= 1/J,AF" = 0.85 x 18.45 x 446 x 10-3 = 6.99 ton 
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:r'E 
cr = -:-----:-=-

., (KL/rJ' 
:r' E = 4763 kg/cm' 
65 2 

:r 2 E :r' E 2 
cr ..,. = ( ¡:; = -, = 1138 kg/cm 

· KL/ r,.J 133-

GJ 0.093E 
cr, =-, = , 1050Kglcm2 

Ar0- 2.6x3.92x4.21-

La e c. 2. 63 se simplifica porque c. = o. 

cr, = 2~[(cr., +u,)-~(cr., +cr,)' -4Hcr.,cr, J 

Ec. 2.62 

Ec. 2.63 

= l [(4763 + 1050 )- ~r:-(4-7-63_+_1_0_507)2:---4-x-0-.6-6-3 -x 4_7_6_3 x-1-0-50] 
2 X 0.663 

= 967 kg/cm2 Ec. 2.60 
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Puesto que cr, (ec. 2.60) es menor que cr ey, la forma crítica de pandeo es por 

flexotorsión, y F, =967 kglcm2
. 

}, = {F:=l515=!.907>1.5 
e ~~ 967 · 

:.F =( 0
·
877 )F =( 0

·
877

)3515=848kg/cm2 

" }.~ y 1.9072 
Ec. 2.57 

Area efectiva. Es la que corresponde a F, =848 kglcd. 

}. = 1.052 (!!.) [1 = 1.052 ( 6.87 )l48 = 0.832 > 0.673 ,· b pb 
Jk t VE" .Jo.43 o.27 E :. ' = 

p = (1 - 0.22/}. )/}. = (1 - 0.22/0.832 )/0.832 = 0.884 

Ancho efectivo de cada ala: b, = 0.884 x 6.87 = 6.07 cm. 

Area efectiva: 

A,= A,- _L(b -b) = 3.92- 2(6.87- 6.07Jl.27 = 3.49 cm' 

Resistencia nominal. 

P,, = A,F, = 3.49 X 848 X 1 o-' = 2.96 ton Ec. 2.56 

Resistencia de diseño: t/J,P, = 0.85 x 2.96 = 2.52 ton. 
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Ref. 2.36: 

'!.. = 6.87 = 25.4 
t 0.27 

> 0.910 [f = 21.9 VF, 
Q se determina con la ec. 2.68: 

Q = 0.534E = 0.534E = 0_480 
F,(bjt)' 3515x25.42 

A. = KL fF: = 200 psrs = 1.762 
' nr VE 1.50Jr E 

r es el radio de giro mínimo del ángulo (Fig. E2.6.1). 

A.,../Q=l.221 <1.5 

:. F" = Q(0.658º': )F, = 0.480(0.658(o 48o.~.762')~515 
= 904 kg/cm' 

Resistencia de diseño: tJ,A,F" = 0.90 X 3.92 X 904 X ro-l = 3.19 ton. 

Ec. 2.64 

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.1912.52=1.27). 

EJEMPLO 2.8 Calcular la resistencia de diseño de la columna de la Fig. E2.8.1 8
. El 

acero tiene un límite de fluencia F, = 3515 kg/cm2
. La columna puede 

considerarse articulada en los dos extremos, para flexión alrededor de los 
ejes x, y, y para torsión. 

0.3901 
'¡ 

..L. "'=~<=='=:' . .----

1 

19,.--¡ ---111. ---,-

1 

1 ' _L__ i 
,...~ 

o 390 ¡ 1 0.39-º-.j ~ 

1 10 16 ! 

20 32 

1 

1 
__;_ 

p 

150 

Acotaoones en cm 

A=912an2 

lt=510.1 an4 

ly= 2668an4 

rlt=748cm 

ry = 1.709 cm 

Ca=2589 cm6 

J .. 0071cm4 

Fig. E2.8-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.8. 

8 En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresión; se 
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del diseño de columnas de paredes delgadas. 
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Ref. 2.2: 

(KL/rt =6340/..JF: =126 < KL/r,. =199 

Resistencia de diseño (ec. 2.30): 

R, = 
2
('

12o,oyo AF, = 
20,120~000 x I8.45x o.85x 10-' = 7.97 Ton 

KLjr, !99 

KL/r" =200/3.95=51; KLjr, =200/2.01=100 

;r2 E ., 
CT'" = -, = 773 7 kg/cm· 

5!-

Tr'E 
CT -· = --, = 2012 kg/cm2 

-~ JOO· 

CT = 
1 

(784200 x 5.87 + ;r' Ex 
43

·
5J = 7994 kg/cm2 

1 !8.45 X 5.602 2002 

CT, = 
1 [(7737+7994)-~(7737+7994)' -4x0.627x7737x7994] 

2 X 0.627 
= 4881 kg/cm' 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. 
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Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo CT n se 

multiplica por cuatro, y CT, por 2. 7; el incremento en resistencia al pandeo por 
flexotorsión es menor que al pandeo por flexión. 

Ref. 2.24: 

A.,= 
100 fF; =1.121 < 1.5 

1r fE 
F" = (0.658,; )F, = (0.658' 121

' ~530 = 1495 kg/cm' 

1/J,AF" =0.85xl8.45xl495x!0-3 =23.45ton 

Ref. 2.2: , 
KLjr,. =100 < (KL/rt =126 

.. R = AF [!- (KL/r )' ]F 
' y 2(KL/r ); R 

= 18.45 x 2530[1-
1002 

2 Jo.85 x 1 o-3 = 27.18 ton 
2 X 126 

Ec. 2.33 

Ec. 2.31 

.. 
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El pandeo por f/exotorsión puede ser crítico en columnas de ángulo muy 
cortas, pero aún en esos casos no es significativo el error que se comete al 
ignorarlo. Por esta razón, en /as especificaciones de diseño de ángulos en 
compresión, que no sean de paredes delgadas, no se considera 
explícitamente ese efecto (ref. 2.36). 

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de diseño de una columna biarticulada 
(K"= K, =1.0) de 2 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la 

Fig. E2.7.1. El límite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm2
. Utilice las 

especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia (ref. 
2.39) y las del AISC para diseño de ángulos aislados (ref 2.36) . 

Ref. 2.39: 

..¡ ¡.1 = 0.27 

y 

7.6 

G 

1 
1· l. 0.7S 

X 

6.87 ·1 
7.62 

A=392cm2 
lx = 37.30 c~!t 
ly = 8.78 cm 
rx = 3 06 cm 
ry = 1 50 cm 
J= 0.093 cm4 

Ca= O 
X0 = ·2 443 cm 
i = 2.07 

Acotaciones en cm. 

Fig. E2.7-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.7. 

Determinación de F, 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), F, es e/ menor de /os 
esfuerzos críticos de pandeo por flexión alrededor de y o de pandeo por 
flexotor,sión, que se calculan, respectivamente, con la fórmula de Euler y con 
la ec. 2.60. 

r0 = ~xg + r} + r,: = ·h.4431 + 3.082 + 1.502 = 4.21 cm 

H = 1- (x0 fro )' = 1- (2.443/ 4.21 )' = 0.663 

KL/r, = 200/3.08 = 65; KLjr, = 100/1.5 = 133 
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Clasificación de la sección (tabla 2.3.1. ref. 2.2) 

Patines: b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 830/ .JF': = 14.0 

Alma: h)r = 19.54/0.152 = 128.55 > 2100j JF: = 35.42 
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La sección es tipo 4; tanto en Jos patines como en el alma se excede la 
relación ancho/grueso correspondiente a las tipo 3. 

a) Especificaciones AISJ para diseño por factores de carga v resistencia 
(ref. 2.39) 

Determinación de F, . La relación de esbeltez crítica para pandeo por flexión 

es: 
K,L,. lxl50 
-· -· = =87.8 

r,. 1.709 

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetría, 
el esfuerzo crítico de pandeo elástico es el menor de los valores dados por las 
ecs. 2.59, con KL/r = K,.L,/r,., y 2.63. 

Pandeo por flexión: 
;r2 E ;r' E , 

F = ( )' =- = 2611 kglcm 
" KL( ' 87 82 

rY . 

Pandeo por torsión: 

F = [GJ + ;r' EC. ] 1 
e (K,L,)' !, + I, 

= [748000x 0.071 + 
2589

"
2 E] 1 

(1x150} 510.1+26.68 

= 4418 kglcm2 

El pandeo por torsión no es crítico. 

F, =F.,. = 2611 kglcm 2 

A. = (F;' =t515 =1.160 < 1.5 
e vF: 2611 

:. F, = (o.65s'·; }F, = (0.658116
' ~515 = 2001 kglcm' 

Anchos efectivos 

Ec. 2.59 

Ec. 2.63 

Ec. 2.56 

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el 
Capítulo 3. 
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Almas 
Se tratan como dos placas independientes, pues sólo están unidas entre sí en 
los bordes superior e inferior. 

A.= 1.052(!!.) {J = 1.052(19.54)~2001 = 2.118 Jk t ~E #o 0.152 E 

Se toma k = 4. O, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por 
F, = 2001 kglcm2

. 

Como A. = 2.118 > 0.673, b, = pb. 

p = (1- 0.22/ A.)/ A. = (1- 0.22/2.218)/2.218 = 0.423 

b, = 0.423 x 19.54 = 8.27 cm 

Patines 

A.= 1.052 ( 4.69 )~2001 = 1.551 > 0_673 
..)0.43 0.152 E 

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde. 

p = (1- 0.22/1.551 )/1.551 = 0.553 

b, = 0.553 x 4.69 = 2.60 cm 

Área efectiva 

A,= A,- L(b-b) 
= 9.12- [2(19.54- 8.27)+ 4(4.69- 2.60 )p.152 

= 9.12-4.42 = 4.70 cm2 

Resistencia nominal: 

P.1 = A,F. = 4.70 x 2001 x 10-3 = 9.40 ton Ec. 2.55 

- -- - - -· ---- -Esti:i resisten-cia CotreS(Johdé a pandeo por-nexióñ-de la Columna. 

Resistencia de diseño: 
ificPn = 0.85 x 9.40 = 7.99 ton 

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2) 

Como la falla es por pandeo por flexión y pandeo local combinados (no hay 
pandeo por torsión) la resistencia de diseño puede determinarse también 
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a 
continuación. 
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Factor de pandeo local O 

Se utilizan las ecuaciones del att. 2.3.6 de la ref. 2.2. 

Q, . Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados. 

b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 1470/ .¡¡:; = 24.79 

:. Q = 1,400,000 1,400,000 0.418 
' F, (bjt'f 3515 X 30.862 

Q. . El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el 

esfuerzo crítico de pandeo local de los patines, F" =Q,F,.= 0.418x3515 = 
1470 kg/cm2

. 

b =2730x0.152(1 480 )= 9.77 cm 
' .J14 70 128.5 5.JI4 70 

A, = 9.12- 2(19.54- 9.77)¡.152 = 6.15 cm' º· = 6.15/9.12 = 0.674 

Q = Q,Q. = 0.418x 0.674 = 0.282 

(KL/ r ); = 6340NQFY = 6340/Jr::-o.-=-28-::-2 x--:3-51~5 = 201.4 

(KL/r),. =87.8 < 201.4 

:.R, =QA,F,[1- 2~::~;, Y• 
( 

87 8
2 

) =0.282x9.12x3515 1- · 
2 

0.75 
2x 201.4 

= 6136 kg" 6.14 ton Ec. 2.47 

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC 
(6.1417.99=0. 769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el 
método de la ref. 2.2 arrojaría un valor sólo 13 por ciento menor que el de la 
re f. 2.39 (6.14x0.85/(0. 75x7.99)=5.2215.99=0.87). 
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6. DISEÑO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS 

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL. 

La fimción de las rlacas base es similar a !a de las znpatas y se p:~ede ;lustrar en le 0gura 
siguiente, en la que : 

p 

' 1 ' ' 1 1 ' : j ! 1 1 

& t 13~ 
' . ' 

_¡_ 
' 

1 

fe 

+ 
Ac= Are a 
Ap= Are a 
Az= A:r:.ea 

P= Carga 

,. 
. ' 

p 

fa 

Ap 

de la 
de la 

de la 

axial 

o 

A e 

columna 
placa base 
zapata 

apl~cadá 

fa= Esfuerzo en la columna 

fe= Esfuerzo en el dado 

ft =Esfuerzo en el terreno 

c-1 p 
ft=-Az --L: 

Como puede ·observarse, en los dos casos se presenta una transición 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 ampliación en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el 
material de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del 
A.LS.C. recomiendan que no se excedan los valores siguientes: 

Fp=0.35f:: sobre el área total de un apoyo de concreto 

sobre menos del área total de un apoyo de 
concreto. 



En las ecuaciones anteriores : 

J; = Resistencia a la compresión del concreto . 

. \ ¡ = Area de contactO de la piaca .;o u el concreto. 

A2 = Area de la sección 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 reacción del concreto, ya qu~ de ésta forma se reducirá la zona de contacto de la placa y los esfuerzos 
de apiastamiento podnan rebasar a los permisibles del concreto, en general se acosrumbra dJlaJ¡¿ar el 
efecto de una longitud unitaria (lcm) de placa, con lo que la sección transversal que resiste la flexión 
st:ria L.:. lJC'.sc ~ C!ll y ck per.Jl~e "t", úeP.Jv ~~ m0du1o e!~ se..;.._¡.).-,: 

t ! 

1 
/' 

lcrn 

M Ji,=--= O. 75F.,, 
S . 

Sustituyendo S, tenemos: 
M 

M_ ( _ 6M 
---:¿---y 
S t t 

6 
6M 
___,.... = o. 7 5 F.,. 
t" . 

Con ésta última ecuación se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle 
la rigidez adecuada, y el esfuerzo de 0.75 F , corresponde al pemtisible de elementos rectangulares 
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicación de 
las fórmulas anteriores. 



EJEMPLO 6.1 : 

Determinar la placa base necesaria para.la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de 

¡; =200 kg/cm 2 

Determinación de la carga máXIma que soporta la_columna : 

lp 

' 
>. w l. Irti>. 

T ~w¡ 
2LI-152xl0 

'· 1 

Propiedades de un angulo : 

A= 28.13 cm2, lx = 640.6 cm4 

;té 
i x~=4.16 

b mts. 
' 1 
1 

J 
1 

1 

1 

T 
!T/i7m7t71 

Ai = 2 x 28.13 = 56.26 cm2 

. ~947 .rx =rv = -- =5.88 cm 
. . 56.26 

KL = l. O X 300 =51 
r 5.88 

Pmax = 1284 x 56.26 = 72238 kg " 72.3 Ton 

:. Se diseñará la placa base para res1stir una cargi'. aXial de 72.3 Ton; con una resistencia máxima del 
concreto de : 

FP = 0.35(200) = 70 kg/cm2 

A = 
72300 

= 1033 cm2 
mm 70 

b = .JI033 = 32 cm " 35 cm 

94 



Con ésta dimensión la placa tendría el arreglo siguiente : 

4 agros 0 = 14.3 mm 
¡Para anclas 0 = 12 7 mm 

5új_ 1-, ~~~,--,¡1'--~--, 

1'. T 

'"1
1 

+ IDi: 
' 

:; l _____ ___j 

.?0" 250 )O~ 

350 
+-~--~~---~ 

IL 350x350x31.8 rruñ 

9.9cm 

El espesor se encontraría por medio del momento flexionante de la zona en voladizo que quedaría en la 
placa, que será el siguiente : 

¡- -- 72300 --59 k" 1 2 ( fu d 1 . 1 ) J, g cm es erzo e ap astanuento en e concreto . 
p 35 X 35 

2 
MF = 

59(9._22_ = 2891 
2 

/ = _/6 X 2891 = 3 02 
·J 1900 

kg·cm 

cm 

con t = 31.8 mm (1 1/4 )" ) 30 mm bien. 

Quedando una placa de 350 x 350 x 31.8 mm; en éste caso se colocarán 4 anclas o= 12.7 mm 
(anclas mínimas), con el arreglo mostrado, que intenta quitarle rigidez a la base para tener el 
comportamiento de articulación, (liberar los m0rilentos), en la base de la columna, de acuerdo al tlpo de 
apoyo considerado inicialmente. 
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EJEMPLO 6.2 : 

Resolver el problema 6.1 pero con una columna IR - 305 x 59.8. Propiedades de la sección 
(obtenidas del manual) : 

A= 76.1 cm2 d= 303 mm ~r=203 mm ry=49cm 

61 Fa=1218 

Pmax=lll~x76.1=926YU kg" 92.·1 Tun 

rj, = 0.35(200¡ =·¡o kg/~m2 

92700 ' 
¡i . -- --···· ~ 1~1 5 c-:'1" -mul 

70 
· 

h = ,)1325 = 36.<1 C!l1 

En éste caso, por ser una sección rectangular, conviene que la placa también lo sea. para que la 
zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto el valor anterior es sólo 
indicativo: y nos sirve para proponer las dimensiones tentativas. usando en éste caso una sección de 
45úx300 mm. 

A= 45 x 30 = 1350 cm2 
) 1325 cm2 bien. 

f. = 
92700 

= 69 kg/ cm2 
( 70 kg/ cm2 

p 1350 

Quedando la placa base de la forma siguiente : En este caso, al tratar de encontrar el espesor de 

0.95d 

m 

' 

' .¡;, 450 

' ! -· -~¡_ 
=~ 

$ c_ __ ...:._ __ _j ?r 

n _
1
• 0.8b 

300 
.. n .. 

·' 

- la placa se tendría el problema de la longitud 
que deberá tomarse para el cálculo del momento 
flexionante, debido a que se trata de una sección 
abierta: para estos casos. el A.l.S.C. permite 
sustituir a la sección originaL por una 
equivalente. con dimensiones de 0.95d por 0.8b. 
la cual ha sido identificada con la zona 
sombreada en la figura, de esta manera el 
volado critico seria : 
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8.1 cm 

450-(0.95x303) 
m= =81 mm=S.lcm <-Rige 

2 . 

~=300-(0.8x203)=69 mm= 6.9 cm 
~ .. 

2 
MF = 69(8.!) = 2264 kg· cm 

2 

" con t = 28.6 mm (1 !f8 ) ) 26.7 mm 

Quedando el arreglo mostrado a continuación : 

V '/ 
/T' 4042 

/1 

1 

1 

! 4 A GROS 0 = 14.3 mm 
!PARA ANCLAS 0 = 12.7 mm 
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXJON. 

En estos casos, dependiendo de la magnitud de los elementos mecánicos, se pueden presentar 
las siguientes combinaciones de esfuerzos bajo la placa base : 

1) 

2) 

p 

ie P 

·; 
= 

nTfTI!! 1 1' 
fi!i!ll'ill' ~---L-'..;___j_ ' 1 

a) 

p_ 

i 
1 

:; 

!!lt!ll!!!l 
. 1 1 1 ' . . 

b) 

p 
e , 

-!~ 
' 1 

t 1 

J:_ -li 
A S 

+ p 
I-
tA 

_¡__ 
' 

1~ i - + ~ 

e) 

IM 

.. M 

-:- S 

p 

e ' ' _ _,_ ______ ::.. 

En la fi~ura del inciso 1) se han separado los esfuerzos axiales de los que genera la flexión, 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 la carga axial y el momento por la misf!1a r.arga colocada a una excentricidad e=M/P. El caso 
en donde los esfuerzos se igualan (inciso b ), es de particular importancia y se analizará con los 
sig11ientes pasos : 

A S 
como M=P·e y 

P M 
-=-

D 
e=-

6 

S=Bd 
6 

recuerde que 

A=BD 

M 
e=-

p 

CoP éste valor de la excentricidad, se pued~ mferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se 
tendria bajo la placa siendo como el inciso a) si e< D/6, como b) si e.= D/6 y como e) si e >D/6. La 
aplicación de éstos conceptos será ilustrada en los ejemplos siguientes. · 

no 



EJEMPLO 6.3 : 

Detemunar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de 

j ' k /· , , = 250 g;cm· 

i':t 

i:I' H 
1±~ l __ _____.j 

P=50Ton. 

M=3.5 T. m 

sección IR - 254 x 32.9 (be = 146 nun: 
d=258mm) 

sección de placa minim~ : 

D = 258 + 100 = 358 "' 360 

B = 146 + 100 = 246"' 250 

e = ~50 T · cm = 7 cm ) 
50 Ton 

mm 

nun 

D =6 
6 

cm 

El diagrama de esfuerzos es del tipo e) mostrado en la página anterior, suponiendo que la 
resultante de los esfuerzos de compresión coincide con la carga axial aplicada con la excentricidad 
calculada. se tcndria el diagrama de cuerpo libre siguiente : · 

En donde: D = 
36 ~ 18 cm 

2 2 

50000 kg 
1 

) cm 1 D/2-e,. 

, .. y/3 " 
/1 ,¡ 

y 

D 
--e= 18-7 = 11 cm = y/3 
2 

Por equilibrio: R = lfp~Y) lB= P 

y= 33 cm 
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j33{r j2s = 5oooo kg !p = 121.2 kg/cm2 ) 88 kg/cm 2 :. No pasa 

Donde: 

Fp=0.35f~ =0.35x250=87.5 kg/cm2 
"' 88 kg/cm2 

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendría : 

D 
--e=20-7=13 cm =y/3 
2 

1

39/P 130 = 50000 kg 

y:= 39 cm 

~ien 

Con esta placa, no se rebasa la capacidad al aplastamiento del concreto, y seria la adecua(la, 
para calcular el espesor se debe considerar la distancia mayor de las siguientes : 

m= 400-(0.95x 258) = ?7. 5 
2 

í 
1 f,1 = 85 .5 kg/cm'•cm 

J 

mm "' 7.8 cm 

300-(08x146) · . 
n= =916mm~9.2cm<--nge 

2 

En éste caso como "n" se encuentra en la dirección perpendicular a la de aplicación del momento 
flexionante. será constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede observar en 
la figura anterior. 

lOO 



Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtención del momento flexionante. ya que el 
volado n = 9.2 cm es el mayor, pero su esfuerzo es menor; y por el contrario el volado m = 7.8 cm es el 
menor pero con un esfuerzo mayor que el volado n: se hará el cálculo de ambos casos. 

Por lo tantc, el momento t:exicnante p~r:! el cálculo del ~sp~soc de la placa secá el qt!c resu'te 
mayor de los dos volados. 

Tenemos por relación de triángulos lo siguiente : 

!EJ_=~ => 85.5 = ie2. 
y y-m 39 31.2 

~QE~L~Pí 
'-~ .. ! i i 1 1 e =85 5 ).-alcm' 
~ 1.-··. :;; 

fp2 ;1-

.• 
1 

= 85.5 X :ÍJ.2 = 68 _4 I,_ 39 

+-------'3""1~.2_ .:-7 8y 

Se tendrán los siguientes diagramas : 

~ 7.8 D! 
(l'-"' __ 9_2 ---e+ 

( i -~w, 
' Kg/cm-
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En éste caso para la obtención del momento 
flexionante se pueden dividir las presiones 
actuantes en el concreto en dos, un diagrama de 
carga uniforme y otro triangular, quedando el 
mo:nento flexionante como se muestra a 
continuación : 

68.4 X 7.82 
Mn = 2 2081 

E! e~pesor para éste volado es: 

,.-;--::-:-

( = ¡6 x 2428 = 2 . 77 cm 
~ 1900 

Placa de 31.7 mm (l l/4"). 

kg· cm. 

ke e"'. 

k¡; · ~m 

MF = 68.4 X 9.22 ·= 2895 
2 

kg · cm 

El ~spesor requerido para éste volado es: 

t= 
6 X 2895 = 3.02 

1900 
cm. 

Placa requerida para éste volado es : 

31.7 mm(! l/4"). 

Con placa de 31.7 mm (l l/4") se cumple; debido a que el concreto soporta los efectos de la 
flexión y la carga axial por completo, no se diseñan las anclas, pero es recomendable que su diántetro 
sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final : 

(

Jl. 400x300xJI. ?mm 
1 

4 A GROS 0 = 20 6 mm 

PARAANCLAS0= !9mm 
; 

.J.:: I/ 

"! ,-;¡- { ,)t o 

300 2301 

1 

}5 ,, 330 
:,,--,- ---- ~- - ----~· ----

400 

¡i 
o 

Obsérvese que la disposición de las anclas mtenta restringir el giro de la placa. para darle 
capacidad de absorver momentús. 
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EJEMPLO 6.4 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, s1 el concreto de su dado será de 

¡; = 250 kg/cm 2 
. 

P = 35 Ton 

M= 6.0Ton. m 

sección IR-254x32.9 (b¡=l46. d=25R) 

M 600 
e=-=-=17.14 cm 

¡ •. " p J.:i 

Proponiendo una sccc1ón para la placa de 40 x 3ú cm como en ei caso antenor : 

D 40 
-· =--=6.7 cm ( 17.14 cm Diagramaincisc.c). 
6 6 

l'. = 20-17.14 = 2.86 
3 

cm y= 3 x 2.86 = 8.58 cm 

Obsérvese que en este caso se t1ene un valor de "y" muy pequeño, indicando con ésto que la zona 
trabajando al aplastamiento del concreto es muy reducuia y por tanto· su esfuerzo se ve incrementado, 
como se puede calcular aquí : 

Donde: 

R = fp( 8.58 ) X 30 = 35000 
2 

f = 35000
x

2 
272 kg/cm' ) 87.5 kg/cm' 

P 30 X 8.58 

FP = 0.35fJ = 0.35 x 250 = 87.5 kg/cm2 

Para poder incrementar la zona a compresión en la placa, será necesario colocar anclas que 
disminuyan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamaño de la 
placa,mcrementaria tamb1én su espesor, y resultaria menos económica) analizando el diagrama de 
cuerpo libre siglll~nte. 
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Del equilibrio de fuerzas verticales : 

.4.,16 ,17.14" 

''----,.--Al ''.---¡¡- '' 

' ~ " 1 ·ooo 1 : .. ) 
1 11 1 

' 1 

7 

R=35000+T 

R= (S 7.5)y x30=1312.5y 
- 2 

I87.5 kg/cm' 

2y/3 

36 

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "')" como origen (para eliminar a la mcógnita "T" 
de la ecuación). 

2:>"1" "'(:;:SJ00J(33 l4j-+o-f; =O 

1159900-1312.5_yi36-fl =o 

1159900-47250y+437 5y 2 =0 

y 2 -108y + 2651.2 =0 

108 ± ,/11664-10604.8 
y= 

2 

y 1 = 70 3 cm 

y, = 37.7 cm +- Rige 

Observese que las anclas hacen que trabaje una proporción mayor de la placa.(sin anclas. sólo 
trabajaban 8.58 cm en lugar de 37.7 cm). 

Síy=37.7cm R = 1312.5 X 37.7 = 49481 kg 

T = 49431-35000 = 14481 kg 

como: . T k / ' 1 =-=1345 ·g cm· , A , F, = 0.33Fu (barras roscadas) 

Ft = 0.33 x 408~ = 1345 kg/cm2 
14481 2 

Am,n = 
1345 

= 10.8 cm 

colocando 3 anclas 
10.8 2 

A;=--= 3.6 cm 
3 

con anclas o~ 22.2 mm (7/8") A= 3.87 cm2 > 3.6 c~2 Bien 
Distancia mínima al borde para anclas o = 22.2 mm (de acuerdo a la tabla 2.5): 
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dmin = 38 mm < 40 mm Bien 

Separación mínima entre anclas 3o = 3 x 22.2 = 66 7 " 70 nun 

Separación con el ancho de 300 mm sep = 
300

- -
2

( 
40

) 11 O ) 70 Bien. 
2 

Se dejarán entonces 3 anclas o= 22.2 mm. 

Se calculará d espesor con el momento tkxionante nld\·or que se presc:ne en cualqui~ra do los dos 
volados. 

Por relación de triángulos : 

~=tUJllJ 
fp:! 

29.9 78 .. 

17 

leJ_ = jp2 
37.7 29.9 

j ' = 87.5 X 29.9 
p. 37.7 

f 

¡f,1 = 87.5 kg/cm' 

,.. 

69.4 kg¡'cm'·cm 
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes . 

7.8 

M 
- 69.4(7.8)2 

Fl-
2 

M 
- 18.1(7.8)2 

F2-
j 

2111 

367 

MF = 2478 kg · cm 

_I69 4!87.5 
jl8 1 . 

-;'- " 

kg · cm. 

kg · cm 

2 
K g/ cm 

rll 
/ 

9.2 
1 . 

' i '0\lv\o 
' 1 

Mp= 69
.4(9.l)' =2937 kg·cm. 

2 

t= 6x2937 = 3.05 
!90C 

Kg/cm
2 

..._· Rige 

cm. 

PlacadePlacade31.7mm(ll/4"). 

Se colocará placa de 31.7 mm (1 1/4") que cumple con lo anterior. por lo tanto la placa base 
será de 400 x 300 x 31.7 mm; la longitud del ancla se puede calcúlar con la expresión (e:\traida de las 
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capítulo 3 inciso 3.l.lc.). 

asfv 
Ldb = O. 06 ¡-j; ~ O. 006dbf..v (longitud de desarrollo básica) 

vf~ 

(Ld lmrn = 30 cm Ld = I.O(Ldb) (para anclas en concreto normal) 

Para barras lisas Lt = 2 Ld, la long1tud del gancho será igual a 12 db (donde db es el diámetro 
del ancla); quedando en este caso : 

4Jb = 0.06 
3 · 8~30 = 37.2 cm ~. Rige 

0.006 x 2.22 x 2530 = 33.7 cm 

L, = 37.2 x 2 = 74.·4"' 75 cm (long1tud minuna de anclaje) 

Para el gancho se tendria : 

LG = 12 x 2.22 = 26.64 "'27 cm (gancho mínimo) 

Diámetro de doblez= 6 db (si db ~ 25.4 mm) 

Diámetro de doblez= 6 x 2.22 = 13.3 cm 

Zona roscaila = 22.2 x 3 = 67"' 70 mm (mínimo). 
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Quedando finalmente el detalle de la placa . 

8 agros 0 = 23.8 mm 

rara anclas 0 = 22.2 mm 

¡-~'L 400x300x3l. 7 mm 

' J~ 
n n 

PLANTA DE LA PLACA BASE 

75 T ~ 
;f il 

1' 

1 

"" 1 ,l ""'~~:'~:o 
1 ¡ 

! 

l ~/)"' -
270 
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EJEMPLO 6.5 : 

Detenninar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de 
!~=250 kg/cm2 

ud dtagrama de cuetpo llore: 

4 16 26.7 

36-y/3 

,5, 17.5 " 

30000 kg 

+ 26.7 

"t'"~=rr!I • ' • ' 1 

W T .1JJ 8?_J ~g/cm' 
Rl · 

'y/3 .. ' 

X 40-y/3 

P = 30 Ton. 

M=8T.m 

Sección IR-254 x 32.9 (b¡=l46nun; 
d=258nun) 

M 800 , · 
e=-=-= 21í.7 om 

p 30 

Proponienáo ur.a placa de 40 x 30 cm. 

R = (87·5lY X 30 = 1312.5y 
2 

'f.M0 = (30000 x 42.7)-1312.5y,36-fl:= O 

1281000-47250y+437.5y 2 =0 

l-108y + 2928 =o 

108 ± v'l1664 -11712 108 ± v'=4s 
y= = 

2 2 

Sin solución en los reales. 

Cambiando a una placa de 45 x 35 cm. 

R = (87 ·5)Y X 35 = 1531.3y 
2 

L M0 = (30000 x ~~.2) ·-1531.3y( 40- )/3) ~O 

1326000-61252y+510.43y 2 =0 

l-120y + 2597.8 =o 

120 ± v'l44CO -10391.2 
y= 

2 
y¡= 91.7 cm y2 = 28.3 cm 
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Con y = 28 3 cm : 

R = 1531.3 X 28.3 = 43336 kg. 

T = 43331\- :IJfJOO = 13336 kg. 

F1 = 0.33 fu= O 33 x 4080 = 1345 kg/cmi (tensión permisible en elementos roscados) 

13336 
As=--= 9.92 cm2 con 3 anclas. 

1345 

a, = 2.:_~~ = 3.31 cm2 con o= 22.2 mm As= 3.87 cm2 > 3.31 cm2 Bien 
·' 

Se colocarán 3 anclas o = 22.2 mm 

Distancia mínima al borde= 38 mm"' 40 <50 (propuesta) ~ien 

Sep. núnima de anclas= 3o = 3 x 22.2 = 66.6 mm" 70 mm 

Sep. con el ancho de-350 mm = 350 - 2(SO) 125 
2 

Cálculo del espesor de la placa : 

mm 

45.0- (0. 95 X 25.8) 
m= 

2 

) 70 mm bien. 

10.3 cm 

35.0- (0.8 X 14.6) 
11 = 11.7 cm <- Rige 

2 
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<=:(]" 4 f4J'~t ~~··· ~1 ....!é 
~ r,, = 87.5 kg¡cm' 

t~2 1 ·;f 

28.3 
" 

·le!_= fez 
28.3 18 

f. = 87
·
5 

x 18 = 55.6 kg/cm2 · cm. 
pZ 28.3 

~;-<; ~-"-'¡ 0-'.3 _ ___,,.;. 
) 

\e>, M¡, 
1 

M
.. 55.6(10:3)2 31.9(10.3)2 

F= + 
2 3 

MF = 4077 kg · cm. +-- Rige 

6 x4077 = 
3 59 t = . cm. 

1900 

2 
Kg/cm 

11.7 

2 
M 

_55.6(11.7) 
F-

2 

MF = 3805 kg · cm. 

155.6 Kg/cm 
2 

Se requiere placa de 38.1 mm (l 1/2"), pero por ser demasiado gruesa se reducirá usando 
atiesadores que impidan la flexión. 

y atiesado res (2 por lado) de : 

t= T = 
38

·
1 

"'19.05 
2 2 

t' = !_ = 19.05 = 9.5 
. 2 2 

mm 

mm 
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96 

96 

Y por la ley de los senos : 

lz' 96 
= 

Sen f3 Sen y 

258 

450 

_¡¿ 

l\ltura 

rc:ll\a 

-" '¡ 
j96xl.5=144 

150 wm 

l, 
;;r-

96 

ConsideranJo a ~ 5 0° (resultado de ensayes 
de placas) _ 

/] _ . .,-1 __ 150 _ ~(;¡o 
'o (96-13) 

r = ! 80 - ( 61 + "0) = 69° 

h' = 96 Sen f3 = 96 Sen 61 o = 90 
Sen y Sen 69° 

mm. 

Y la altura efectiva sería h = 90 Sena= 69 mrr. "' 7 cm quedando entonces la sección a reVJsar 
por momento flexionante de la manera siguiente _ 

35 cm 
~-

Cálculo del eje centroidal : 

Y= (1.9x35)0.95+(7x0_95)2x5A = 134,995 = 1.
69 

(1.9x35)+(7x0.95)2 79.8 

3 
Inercia centroidal de atiesadores lx = 

0
·
95

(
7

) = 27 cm4 

12 

cm. 

Ad2 de atiesadores Ad2 = (7 x0.~5)(3.71)2 = 91.5 cm4 (c/u) 
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. "da! d 1 b 1 35(1. 9)
3 

20. lnercta centrm e p aca ase x = = 
12 

,.;d2 de la placa base Ad2 = (1.9 x 35)(0.74)2 = 36.4 cm4 

Inercia total de la placa (en el sentido X) : 

lx = 56.4 + (2 x 118.5) = 293.4 cm4 

D!>t:.,tc.i:t:: b fibr.t donde se d~'ean los esfucrz;,s (~.la p!r.c~ bü!ic) : 

eX= 1.69 !..:lH 

Mmax = M (unitario¡ x ancho (ver cálculo del espesor) 

Mmax ~ 4077 x 35 = 142695 kg · cm 

Ji. = 142695 = 822 
b 173.6 

F¡,=0.6Fy=0.6x2530=1520 kg/cm2 
) 822 kg/cm2 

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo permisible es mayor que el actuante .. El 
cálculo de la longitud de anclaje y detallado de las anclas, debido a que resultarán del mismo diámetro a 
las del problema anterior. seria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente: 
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50 t 
125 

1!25 

~ 501 

6AGROS 0' =23.8nun ,-
_..Para anclas szr =22nun 

o 1 

~[ 

1 

i 
o ~ 

1 
·~ rr-o 

j.,.Y' ' 

i ' 

ATIES PL 9.5 nun 

1 
11 

1 

!1 
o i' 11 

o 
1 

.:so,.~·------~3~so~-----7~so7 
450 

Planta 

13 

COL. IR~254x32.9 
1 
1 

A TI ES PL 9.5mm 

1 

6 AJ'\CLAS 

0=22.2 

DADO DE 

"' § 
75 l. ¡; 
T n 
1 11 

1 

1 

750 
1 1 

1 

DETA!.Lf. 
DE ANClA 
TIPO 

-,133 
) 

no 

113 



• 

CAPITULO 7 



7. CONEXIONES 

En los capítulos anteriores se ha estudiado la manera de diseñar a los distintos elementos de una 
estructura de manera aislada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su función, es 
nec~sario que sean unidos de manera adecuada Por otro lado, si un ~lemento es de dimensiones tan 
grandes que impidan su transporte en una sola pie:¡;a, se debe transportar en varias secciones, diseñando 
los empalmes de campo necesarios, estos empalmes deben ser el menor número posible para no 
encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultarán más costosas. 

En éste capitulo se estudiarán las conexiones efectuadas con tomillos y soldadura, por ser éstos 
)o, .uáo usado, eu ie .".ctualidad, de hecho, muchas 'c;;ees se U>3J.l de 1~umera c..orubir.ada wn uüa 
fabricación en taller por medio de soldadura y usando tomillos de alta resistencia en las conexiones de ·· 
camp0. dc. ésta manera ~aprovechan las vent~jas de amb0s. ya q1•~ la sold~dura se r~'llin en toller, 
bajo condiciones controladas, lo cual proporcior.a soldaduras de buena calidad, a un costo económico. 
Los tomillos de alta resistencia dan la ventaJa de un ensamble rápido en campo. 

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS. 

Las can~teristica~ principales de los tomillos y el diseño de conexiones a cortante si'llple se vió 
en el Capitulo 2(Diseño de miembros a tensión), por lo tanto, se tratará., aquí sólo las conexiones 
atornilladas sujetas a carga excéntrica 

Cuando la excentricidad de la carga sólo genera fuerzas de cortante en los tomillos, sin variar su 
tensión inicial, se hace la hipótesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momento 
equivalente, actüando en el centroide del grupo de tomillos, de ésta forma el problema consiste 
solamente en determinar la fuerza cortante resultante máxima en el tornillo más critico, el cual se puede 
localizar fácilmente, por simple observación, la figura siguiente nos auxiliará a comprender el 
procedimiento anterior. 
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" X \}.¡ \}.¡ 
N ' / \ y 
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--- -~~-

En la figura a) se muestra un arreglo de 8 tomillos que conectan a una placa que sirve como 
ménsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de 
tomillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados 
en el centroide del arreglo, como se observa en la figura b ). 

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tomillo, para la carga 

"P", en lo~ efectos de un cortante directo, VP = ~ , siendo "N" el número de tomillos, y los del 

momento torsionante; este efecto es mayor en los tomillos más alejados del centroide; de ellos los 
tomillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los más 
críticos en éste caso. Las componentes "VMX" y "VMY"· se puede:1 calcular con las expresiones: 

En donde: 

V. 
_ Mx 

Mr-~ 
Lr, 

y 

"y" y "x" son las coordenadas del tomillo más crítico. 

Mx 
VM =----.., 

y Lr." 
1 

L.r,2 sumatoría de las distancias de cada tomillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden 
poner en función de sus coordenadas, quedando : 

. " 

.,. 

' •' 



'" 2 '"-2 2 "-'l = """• + LY; 

A las componente5 "VMX" y "VMY"· se les sumará el efecto del cortante directo producido por 
"P", pudiéndose determinar finalmente la fuerza cortante actuante en ei tomillo critico por medio de la 
expresión: 

\' s~ selecciona el r..mliao que cubra 6sw tesist~.tcia, ya qu~ para el aníilisis ::;ólu se n:quie• e 

proponer el arreglo de tornillos, y no su diametro. En caso de que "P" se aplique con alguna inclinación, 
~ "\' " ,,, " ' d s-:- __ esrc-T'!'lp0!1C en sw:. f'Toyecctonec;: px y : p, . s•.1man 0s~ :t sm: c:ompcnentes re~~f"<::n,·as ;t;Jr.l 

calcular la resultante descrita anteriormente. 

Paro d dlrul<> rlP. '" !'lac1 se tl~he ron.<iderar ~~ m0mMI<l fleJ<icmwte en el e_ie Z -7 lmimem 
línea d~ tornillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy en el área tota! y 
0.5Fu en el área neta, adicionalmente se deben cumplir los límites siguientes en sus dimensiones "a", 
"b" y "t". 

- - ,.--- e II 
~~ 

,, -'-· K . • ••. : ., ... -·~·-"., -"-~-. ·¡· ¡- -• 

40 ' 1 i -¡-. j: 
1 1 

1 

ES . @ 80=400 
1 ¡a 

b o .5_<¡¡ <l. o 
p 21.00 
t IFy 

1 

LtJ 
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EJEMPLO 7.1. 

Calcular la placa y tomillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para la 
ménsula de la figura anterior, si P=l5 Ton. y e=30 cm, las separaciones de los tomillos se dan en la 
figur:1 y son lo~ típicos para éste tipo de con~xiones, tomar b=35 cm. 

- . . 
Elementos mecánicos aplicados en el centroide del arreglo de tomillos : 

p = 15000 kg. 

:'vi= P . e =15000 x 30 = 450000 !<g.cm 

!'i = !2 (n:.!mero de !orn.illos) 

Cortante directo por tomillo : 1' = 15000 = 1250 ><:g. 
p 12 

Cálct~lo de : 

"i.r? = 588 + 2240 = 2828 ~m2 

Componente en "x" del cortante generado por el momento : 

~ = My = 450('00 X 20 = 3182 kg 
Mx r.r?- . 2828 

1 

Componente en "y" del cortante generado por el momento : 

v; _ Mx _ 450000x7 1114 kg 
My - "i.r?- - 2828 

1 

En donde x = 20 cm, y = 7 cm, son las coordenadas del tomillo más esforzado, (superior 
derecho) del arreglo, graticamente estos resultados se verían de la stguiente manera : 

1250 kg. 

EFECTO UEL CORTANTE 
DIRECTO 

+ 
3182 kg . ·c. 

t 

EFECTO DEL 
MOMENTO 

3182 kg. . * 1 
1250.~ 1 _ 1 ,R 1 

- ~ ' 1 11\_k~:._-~_,J 

EFECTO COMBINADO 

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tomillo más crítico, se calcularía 
como stgue: 
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R= J(3182)2 +(1250+1114)2 = 3964 kg 

. , . 
Si qu~os calcular el área que deberá tener el tornillo, para resistir ésta fuerza. deberemos 

dividirla entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso Fv=l480 kg/cm2 (para tornillos A-325 
trabajando al apla.,;1amiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando : 

A,. = 
3964 

= 2.68 cm2 
eq 1480 

_ El tornillo de : 

o= 19.0 (3/4") A= 2.85 cm2 > 2 68 cm2 bien. 

Se colocarán 12 tonullos o= l ~ O mm en la conexión. 

-Cálculo del espesor de la placa : 

Momento en la sección critica (primera linea de tornillos). 

M=P(e-7) M= 15000 (30-7.0) = 345000 kg. cm 

Esfuerzos permisibles a flexión en la placa. 

Fb = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/cm2 (en el área total) 

Fb = 0.5 Fu= 0.5 x 4080 = 2040 kg/cm4 (en el área neta) 

Por lo tanto, los módulos de sección necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serían : 

S= 
345000 

= 227 cm 3 
. (en el área total) 

1520 

S= 345000 = 169 cm' 
2040 

th3 

(en el área neta) 

Para el área total 
th3 

1=­
. 12 

S_ 1 _ ]2 _ 2th3 
_ th' 

-~-h- 12h -6 
2 

como h = 40 + 2(4) = 48 cm. 

227 X 6 
1 = =O 59 cm 

( 48)' 

Con t = 6.3 mm (1/4"), se cubre éste requisito, verificando las relaciones de aspecto de la placa: 

~?__ = 350 = 0.73 
a 480 

O 5 ( O 73 ( 1 O Bien. 
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b 350 - .,- - ,2100 
- = - = 5~;6 ) 4 L ¡-¡;:- No cumple 
t 6.3 ::.~- , -yFy 

"'· . ."' ~ ~ . 
b -.~·-,,- -" - 350 

Haciendo -·if4t:8'' y b = 350 mm t = -- = 8.4 mm 
t '··~}''- 41.8 

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8") 

Revisión de la sección neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamaño de los ·•­
tomillos, quedando : 

o= 19.05 + 3.2 = 22.2 mm 

Y el área del agujero sería : 

Aa?ro = 2.22x0.95 = 2.1 cm2 

Y sus distancias al eje neutro serían : 

d¡ = 4 cm d2 = 12 cm d3 = 20 cm 

Calculando el módulo de sección del área neta : 
Momento de inercia de la sección total: 

1 = O. 95( 48)3 - 8755 cm4 
X 12 

Momento de inercia de los agujeros (Ad2) 

Momento de inercia de la sección neta (de la 
sección descontando los agujeros) 

lx = 8755-2352 = 6403 cm4 

Módulo de sección del área neta S, -= 
6403 

= 267 cm 3 
) 169 cm 3 

24 

Módulo de sección del área total S_. = 
8755 

.= 365 cm3 ) 227 cm3 
24 

- .. 

> . 
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I/ 

""'-="-'ó'S 0 = :0.7mm 

PAR~. 0 = i9.0 ,A-2c5) 

250 

Jt-9.5 

CORTE A-A 

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION 

7.1b) Tornillos sujetos a cortante y tensión. 

•• 

Los efectos de cortante y tensión actuando de manera simultánea sobre los tomillos. ocurren 
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3). 

Las especificaciones del A.I.S.C. en su sección J3 proporcionan la.S siguientes ecuaciones de 
interacción, que cubren estos casos para los di'tintos tipos de tomillos usados comúnmente en 
conexiones por aplastamiento. 

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL 
PLANO DE CORTE: PLANO DE CORTE. 

Barras roscadas y tornillos A- 0.43F,. -l.8fv ~ 0.33F,. 0.43Fu -l.4fv ~ 0.33Fu 
449 de más de 38 mm de 
diámetro. . . 

Tomillos A ;t2.~~: .. ~(3090)2 - 4.39 !} ~(3090)2 - 2.15/} . . ~ 

Tornillos A "1~;·:. ~(3800)2 - 3.75/} J<3800)2 -1.82/} 

Tomillos A - 307 830 -l.Bfv ~ 1410 

TABLA 7.1 

Donde fv es el esfuerzo cortante actuante en el tomillo, sin exceder su valor pennisible dado en 
el Capitulo 2. Para tomillos A-325 y A-490 trabajando a fricción, éste cortante pennisible debe 
multiplicarse por el factor de reducción ( 1 - !,A¡, 1 T¡,), en el que f1 es el esfuerzo promedio de tensión 

debido a una carga directa aplicada en todos los tomillos de la conexión, y T b es la carga de tensión 
iniCial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la 
resistencia mínima a tensión especificada para el tornillo. 
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DIAME'IR.O DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490 
TORNllif.O;lMMI. 

··,· :13t·· .• ..... 5400 6800 
' 16• 8600 10900 
19 12700 ' 15900 
22 17700 22200 
25 23100 2'.'000 
29 25400 36300 # 

Ir 
32 32200 47300 
35 38600 54900 
38 46700 67100 

_, 

. 

TABLA 7.2 

l 
l 
! 

' l 
1 .. • • 

< 

• 
j 
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EJEMPLO 7.2. 
.¡.,~·:;.~~---~#. 

RevisaiLJa Siguiente conexión usando tornillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al 
aplastamiento:lb). a la fricci!ML 

C. cie 
gravedad 
dr 
tomillos 

\_Mensula 

ELEVACION 

a). Conexión trabajando al aplastamiento. 

PLANTA 

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, los ete<..-.vo 
de tensión y cortante sobre la conexión serían : 

T =54 Cos 30° = 46.8 Ton 

V= 54 Sen 30° = 27 Ton. 

La fuerza cortante y de tensión que será resistida por cada tornillo será : 

1: = 
46800 

= 5850 k 
1 8 g 

V, = 27000 = 3375 k 
1 8 . g 

·¡los esfu~ generados en los tornillos o= 19.0 con área A= 2.85 cm2 serán: 

,.-~ 5850 1 2 Ir = -- = 2053 kg cm 
2.85 . 

3375 1 2 fv = -- = 1184 kg cm 
2.85 

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en laécuación de interacción de los tornillos 
A-325, (suponiendo que la cuerda de los tornillos, no coincide con el área de corte) quedaría: 
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:. Se aceptan 8 tomillos o= 19.0 mm A-325 para la conexión. 

b). Conexión trabajando a la fricción. 

Usando tomillos o= 19.0 mm A-325 : 

Ab=2.85 cm2 f1=2053 kg/cm2 fv= 1184 kg/cm2 T b= 12700 kg.(ver tabla) 

Calculando el factor de reducción al cortante : 

Factor= 11 2053 X 2.851 = 0.54 
12700 

Para los tomillos A-325, con agujeros estándar. el cortante permtsible es (ver tabla en Capitulo 2). 

F, = 1200 kg/cm2 

Y el cortante permisible reducido seria : 

Fv = 0.54 x 1200 = 647 kg/cm2 ( 1184 kg/cm2 No pasa. 

Proponiendo tomillos o= 22.2 mm Ab = 3.87 cm2 

• = 
5850 

= 1512 kg/cm2 
Jt 3.87 

Factor= 11- 1512 x 3.871 = 0.67 
17700 

Cortante permisible reducido: Fv = 1200 x 0.67 = 803 k;/cm2 

3375 1 • = -- = 876 kg cm2 
Jv 3.85 

Proponiendo tomillos o = 25.4 mm Ab = 5.07 cm2 

• = 
5850 

= 1154 kg/cm2 
Jt 5.07 

Tb = 23100 kg. 

Factor= 11 ~ 1154 x 5.071 =O. 75 
. 23100 

) 803 kg/ cm2 No pasa. 
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Cortante permisible reducido: Fv; 1200 x 0.75 = 896 kg/cm2 

j,. ; ~~ ~~ ; 665 kg/ cm 
2 

( 896 kg/ cm 2 Bien. 

:. Se emplearán 8 tornillos o ; 25.4 mm trabajan~o a la fricción, la conexión del ángulo a la ménsula y 
la revisión del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aquí. 

Otro caso en el que se generan fuerzas de tensión y cortante simultáneamente en los tornillos. 
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde úna zona, (la parte superior) de la 
<..o!ll.!x.ió.l s.: 1.!11Cuenlra a leH31Ún y oira, (la ;nferict) se eHLucr,tra a compr~:.;ión. i!ua for:na de soiucmnJ.r 
el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexión, se ubtca abaju del centro de gravedad del 
Z'"'~TO .:~ C0!1eCt'~rcs ~· l0s tom•l!os :1\:-ajr: r:irl eje nsetro S·~ supe~,.e ~~e sólo resist.~n cort.1~tc 
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EJEMPLO 7.3. 

Revisar los tornillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente, usando tomillos A-
325 de o = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento. 

36 Toa. 
/l0Q '/ / . ;T 

/ / 

. ,¡ 
~ • • 

~ 1 • • 
-m- //HSP ro~O rso • /1 • 1 

1 -r/ ·~+~ 
,! 480 

l • • 

~~ t / , 23.8 mm 

El..E\II(]Cl\1 

Suponiendo que el ~je neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsvla (8 cm) y consid~rando un 
ancho efectivo de 8tr ( 19 cm), tendríamos : 

Cortante por tomillo : V, = 36000 = 3000 k 
1 12 g. 

Esfuerzo cortante por tornillo: /, = 
3000 

= 775 k~/ cm2 

V 3.87 -

Cortante permisible para los tornillos : 

Fv =2100 kg/cm2 
) 775 kg/cm2 Bien. 

Localización del eje neutro (con las suposiciones anteriores). 

(19 x 8) (812) = 608 cm3 (momento de la zona de aplastamiento) 

Ubicación del centroide de los 1 O tornillos trabajando a tensión, con respecto al eje neutro supuesto : 

y = 4 + 2 x 8 = 20 cm 

Arca total de tornillos a tensión : 10 x 3.87 = 38.7 cm2 

Momento 38.7 x 20 = 774"' 608 :. No coincide. 

-Incrementando la posición del eje neutro a· 9 cm de la base, tendriamos : 
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Area y momento de aplastamiento : (19 x 9)~~~ = 770 cm
3 

Area y momento de los tomillos 38 7(19)=735 cm3 

La diferencia entm estos resultados es menor al 5% (35/735), por lo que se considera adecuada . 

. Momento de inercia y módulo de sección del arreglo. 

Para los tomillos a tensión 

Momento de inercia de la zona a compresión : 10 + Ad2 

lo= 
191~ 93 = 1154 cm

4 
Ad

2 
= (19 X 9)1~r = 3463 cm

4 

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 cm4 

Sr= 23541 = 672.6 cm3 
35 

se= 23541 
= 2615.7 cm3 

9 

Momento con respecto a la conexión= 36000 x 45 = 1620000 kg. cm. 

E fu d . . 1620000 9 1 2 s erzo e tenswn = = 240 kg cm 
672.6 

Esfuerzo permisible a tensión de acuerdo a la fórmula de interacción correspondiente : 

--Verificación del aplastamiento. , 

E fu . . d 1 . 1620000 s erzo max~mo e ap astarruento = = 619 
2615.7 

Esfuerzo permisible : 

FP = 0.9F). = 2275 kg/cm2 
) 619 kg/cm2 Bien. 

:. Se deJará el arreglo de tomillos propuesto. 
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS 

Las conexiones soldadas se realizan nonnalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico con 
electrodo protegido", cuando se realizan de manera manual v por el proceso de "arco c!éctnco con . . 
ckctrodc s:unergido", cuando se realizan de manera automállca en taller. En ambos ·procesos d calor 
que se genera por el arco eléctrico, funde simultáneamente el electrodo con el que se realiza, y el acero 
adyacente a las partes que se unen. 

En la figura siguiente se ilustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. y como se 
observa. el recubrimiento del electrodo fonna un escudo gaseoso que protege contra la atmósfera al 
metal de aportación. Eu el proceso de arco sumergido, d arco eléctnco se genera bajo la protccc1on del 
fundente pulverizado, que se deposita automáticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta en 
fcr111:..i. de carret·:. El r-e::~obrirlliento una vez fundiC..J fonna u.1J. 11COs~;-al' protcc~vra~ lk.Ihi.iJa .;;;.:.vd.:t. qu~ 
evita el enfriamiento rápido del metal de aportación, esta escoria debe retirarse de las soldaduras. una 
vez enfriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora. 

C!c-c!,.cdo 

Meta 
fu o 

Escoria 

Las principales ventajas que ofrecen las conexiones soldadas son las siguientes : 

l.- Como la soldadura proporciona la transferencia más directa de los elementos mecánicos de un 
miembro a otro. se obtienen detalles más sencillos, eficientes y de menor peso que los atornillados. 

2.- Los costos de fabricación se reducen debido a que se manejan menos componentes, y los trabaJOS de 
perforado. punzonado y rimado, se eliminan 

3.- Hay un ahorro en peso de los elementos a tensión, ya que no se reduce el área por la presencia de 
aguJeros. 

4.- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de líquidos o barcos. ya que 
se sellan las juntas. 

5.- La soldadura mejora la apanencia arquitectónica de las estructuras y reduce las concentraciones de 
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros. 

6.; Pennite las conexiones simples en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando se 
unen elementos tubulares. 
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7.- Se simplifica la reparación o reforzamiento de las estructuras existentes. 

Los dos tipos más comunes de soldadura se conocen como de chaflán o filete y de preparación. 
las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se traslapan o forman una posición de 
"T". Las soldaduras de preparación, se 'J.San coMÍ!::.mentc en cc!lexion~s 3 t0pe y algunas Yeces requic!"'.::n 
de un biselado o preparación de sus bordes antes de la colocación 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 "penetración completa"; en caso contrario. se les 
llama de penetración parcial. En la figura Siguiente se ilustran estos casos de soldaduras. 

Las soldaduras de filete son las que se realizan cor. mayor facilidad. y por ésta razór .. son 
también las más utilizadas, las capacidades de los distintos espesores ,. tipos de electrodos se dicrón en 
um tabla de la Unidod 2, se prdkce utilizar Jos ~spc~.ocr;; e!·; o;:!dadurc, d~ 5. 6 y R mr.J, p.;rqt:c s~ 
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de -metal de 
aportación se incrementa con el cuadro del tamaño de la soldadura. por lo que los incrementos en el 
tam~:o y cc3to de L1 3o!d~Cura c:e..:8n :n(;rr.-::::1c~t.:: ;:1n:'i.:b :;..: t::sr<;::;.:r.ta d ta..-r.añc e!::: b ;::isma 

Debido a que una soldadura pequeña en el borde de una placa gruesa se enfria con mucha 
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos. cuando ei materiai de aportación se contrae al enfriarse 
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaños minimos que se permiten en las soldaduras de filete en 
función de la placa más gruesa de la unión se dan en la tabla siguiente : 

ESPESOR i\IAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINI!\10 DE LA 
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. 

Hasta 6 mm inclusive 3mm 
Más de 6 a 13 mm S mm 

Más de 13 a 19 mm 6mm 
Másdel9a38mm S mm 
Más de 38 a 57 mm JO mm 
Más de 57 a 152 mm 13 mm 

Más de 152 mm 16mm 

TABLA 7.3 

También se limita el tamaño máximo de la soldadura de filete a no más del espesor·de la placa 
menos 1.6 mm, cuando ésta excede de 6 mm, y al espesor de la placa, cuando es menor de 6 mm. 
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Cu<mdo se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta 
efectiYa es igual a la dimensión t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de electrodo 
sumergido, la cantidad mayor de calor que se genera, produce una penetración mas profunda y se 
permite una dimensión de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tamaño de la soldadura w, si roS 

1 Omm, y Te se toma igual a w + 3 mm cuando w> !Omm, esta situación se representa en la figura 
siguiente. 

\ 
Raiz de la 
soldadura/ 
de filete 

Los pnncipales simbolos que se utilizan en las soldaduras son los siguientes: 

FILETE POR UN SOLO LADO 
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:'Jolcladura de!>eado Simbo lo 

.3 ¡x 
1 

1 

Bi5E!... SENCILLO AMMS PLACAS 

t:?0BLE BI5EL COtJ ANGULO DI5TINTO 
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Soldadura deseada Simbala 

PRt:PARACION RECTA CON ABERTURA EN LA RAIZ 

e; I/ 

1" 

PREPARACION EN DOBLE BISEl A TOPE 

PREPARACION EN DOBLE BISEL A TE 

1 
/ 

OORLE BISEL F"N AMBAS PLACAS 
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SOLDADURA DESEADA 

1 1 

SOLDADURA DE RLE]E A TODO ALREQEDQR 

11 11 
( \ 

....SOLDADURA DE RLE]E A TOUQ_..Al.BED.EDQB.... 
HECHA EN CAMPO 

< 0:. ... ,. o ; 

todo alrededor 
hecho en el 

taller. 
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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: 

Material ASTM A-36 

Electrodo E-70XX 

P=9100kg 

e= 30 cm. 

L = 38 cm. 

Momento sobre la soldadura P·e 

M= 9100 x 30 = 273000 kg ·cm. 

L 

a). Determinar el modulo de sección del grupo de soldadura 

S= !_ = ( ¿3 112) ¿2 
e (L/2) 6 

La fuerza cortante máxima por centímetro de longitud de soldadura debido al momento es : 

fm = M/S= 3~ = 3x 910~x 30 = 1134 kg/crn 
L 38 

Dado que tenernos 2 lineas de soldadura. el esfuerzo a soportar por cada linea será: 

fm = 1134/2 = 567 kg 1 cm 

b). El cortante debtdo a la carga directa es calculada suponiendo que la linea de soldadura a cada lado 
de la placa torna la mitad de la carga total. 
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~ 1134 4,.4.-------=-='-'----'<-; 
' ' ' ',!< 1 

' 1 120 ' 1 
1 - ',' 1 t_ ________ ~ 

fv = Pf2L = 9!00/(2x38) = 120 kg 1 cm 

~). :..a cosultailte d~ las rlos fuerzas es: 

Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia será 625 kg!cm. 

R = 625 kg!cm > 580 kg!cm :. se colocará soldadura de filete de t = 6 mm. 

380 

L,IL 
' 'L 300 'L 
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EJEMPLO 7.5 : 

Determinar el tamaño de .la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a 
emplearse serán E-70XX . 

. 11 . 11 

~Ti'" 20 
h¡·--¡-

'// 
1 

"" // 

1! 01 
' 

(Al f,= 347 

f, !70 f\- 1 

t \fmu 1 

f,= 223 1 

(b) 

22 35 

,~4;(5 15 41-

0btención del centrmde del cordón de soldadura propuesto · 

X= L. Me = [20(10)]2 = 4.55 cm 
L 20:X2 + 48 

Calculo del momento torsionante: 

Brazo de palanca= (30+ 11-2-4.55) = 34.45 cm 

MT = 15000 x 34.45 =516750 kg ·cm. 

Longitud total de soldadura : L = 48 + 20 x 2 =88 cm 
3 

1 x = [ 20(24 P ]2 + ( ~~) = 32256 cm3 

3 
1,. = (

2
0) +20(5.45)2 2+48(4.55)2 =3515 cm3 

. 12 

J = lx + ly 

Los puntos críticos son A y B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en el 
primero de ellos. 
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/¡ = T = 
15000 

= 170 kg/ cm 
L 88 

F = ~T X= 
516750 

(15.45) = 223 k / 
J2 J 35771 - g cm 

F = MT = 
516750 

(24) = 347 kg 1 cm 13 J y 35771 

fmax=v(170+223/+347 2 =524 kg/cm 

De la tabla de l:spcson;:~ ele ::;vldadu:a obt~I!t:Hil);:; qu~ para e~ ..;:3lJeSot : __:' Cmu CGJl d.:c::~do E-7C;~x 

tenemos una capacidad de 625 kg/cm. 

espesor rná.x1mo t = 12.7 - 1.6 = 11.1 mm 

:. Se acepta la soldadura, quedando el croquis de la manera siguiente : 

20 

// / / 

48 

~ . ' 

22 35 
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EJEMPLO 7.6 : 
Diseñar las soldaduras de filete necesarias para la junta traslapada mostrada en la figura. considerando 
que se emplearán electrodos E-70XX. El dtseño debe realizarse para desarrollar la capacidad total de 
las placas mostradas . 

... 

-'"b.cndo qu~ e; éSiu~rzo a rension penrusibíe es F1 = l.'>LÜ kgicm2 

La tensión máxtma que soporta la placa es de : 

T =A Ft =(8xl27)1520 = 15443 kg 

Cálculo del espesor de la soldadura: teniendo un cordón de L = 8x2 = 16 cm 
. T 15443 

espesor requendo t = - = -- = 965 kg 1 cm . L !6 

De la tabla observamos que el espesor que se aproxima a esa capacidad es : 

t = 10 mm con una capacidad de 1040 kg/cm > 965 kg/cm 

verificando espesores mínimos y máximos de soldadura. tenemos : 

Para placa de 12.7 mm tmin = 5 mm < 10 mm. 

tmax=l2.7- !.6=11 mm> 10 mm 

:. se acepta la soldadura. 
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ANALISIS Y DISEÑO DE 

CAPITULO 8.-

CONEXIONES 

ANALISIS ·¡DISEÑO DE CONEXIONES 
TRABE COLUMNA 



CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE 
EDIFICIOS 

INTRODUCCION: Las hipótesis relativas al comportamiento de las conexiones 
constituyen uno de los aspectos más importantes del análisis estructural. 

Las conexiones transmiten los momentos flexionantes fuerzas cortantes. y fuerzas 
normales entre vigas y columnas. con lo que se logra que todos los elementos de la 
estructura trah2ien tr1 conjunto. 

El análisis de los marcos rígidos se basa en la suposición de que hay continuidad 
~nrnrleta en las i"ntos P.TJtrl" ,.i¡>as ,. columnas las que trilnsmiten los eleml"ntos med.n,cos 
íntegros. 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, no basta con analiz.ar y diseñar vigas y culumnas con gran exactitud. sino se 
requiere también que las uniones entre ellas se diseñen y construyan de manera que se 
satisfaga esa suposición . 

.. 
Hasta hace pocos años las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen 

dimensiones. como si fuesen el punto de intersección de los ejes de las barras que 
concurren en ellas; si se consideraban las dimensione>. se suponía 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 análisis cuando sean 
significativas. 

El comportamiento de los marcos rígidos depende en buena medida del de sus 
juntas: si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones elásticas y comportarse como 
uniones semirígidas. lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean 
mayores yue los determinados en el análisis (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 y mantener. durante rotaciones importantes, Jos momentos necesarios para 
que se forme el mecanismo de colapso. lo que ocasiona una disminución de la resistencia 
del marco. 

Como el diseño correcto de un marco rígido requiere un conocimiento completo del 
comportamiento de sus conexiones, en los intervalos elástico e inelástico, se han realizado 
muchos estudios. analíticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos, 
sobre todo Jos recientes se refiere a juntas soldadas. con tomillos de alta resistencia, o con 
una combinación de ambos. 



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo 
carga estática. pero en los últimos años se han investigado también las conexiones cargadas 
cíclicamente, para obtener métodos de diseño aplicables a marcos rígidos de edificios 
construidos en zonas sísmicas. 

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas comúnmence en marcos 
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior y 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, 1 las vigas 
se unen a sus patines.* 
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Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rígidos 
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* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que 
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexión sean las columnas por 
facilidad de conexión. Sin embargo, es la situación más común, pnes se facilita el . 
montaje de la estructura y se obtienen conexiones más resistentes, en vista de que los 
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en 
general, más gruesa. 

.l 



Casi todos Jos estudios realizados hasta ahora han correspondido a marcos planos. 
con una o dos vigas unidas a Jos patines de la columna; sin embargo, en estmcturas reales 
hay casi siempre tres o cuatro vigas en cada conexión, pues en cada columna se cruzan dos 
marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines y a uno o ambos lados del alma. 

Cuando la columna pasa a través de !ajunta. el diseño de la conexión consiste en: 

l.- Dimensionamiento de los medios de unión entre trabes y columna, necesarios para 
transmitir a esta los elementos mecánicos de las secciones extremas de aquellas, 
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistencia. En juntas soldadas la 
unión puede ser directa o por medio de placas en los patmes. ángulos o placas en el 
alma. o ménsulas; en juntas atornilladas siemrre se utilizan pL!cas, ángulos u otros 
ekmento' de unión (tés. por ejemplo). 

2.- Revisión de la columna para determinar si u ene resistencia y rigidez adecuadas a fin 
de soportar las solicitaciOnes que rec1be de la:, Yigas, al mismo tiempo que actúa 
sobre ella la compresión que proviene de los niveles superiores. 

3.- Diseño, en su caso. de Jos refuerzos necesarios: atiesado res entre los patines- de la 
columna, placas adosadas o paralelas al alma. 

Bajo carga \·ertical las juntas más críticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y e). 
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 situación 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 diseño elástico. el limite de 
utilidad estructural debería ser la aparición del esfuerzo de fluencia en la junta o en el 
extremo de alguna de las vigas o columnas * En diseño plástico. el estado limite lo 
constituye la formación de una articulación plástica necesarias para que la estructura se 
convierta en un mecanismo. 

RIGIDEZ: La rigidez, en el intervalo elástico. de las conexiones viga-columna, debe ser 
suficiente para que las posiciones relati\ as de todos los elementos estructurales se 
conserven fijas bajo cargas de trabajo. 

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aquí, 
aunque su diseño s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan 
edificaciones antiguas. 
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CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones inelásticas 
importantes conservando la resistencia a la flexión correspondiente a la formación. en ellas. 
de una articulación plástica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se formen 
articulaciones plásticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los 
miembros, y que gir~n. baj::> momento Mp constante. los ángulos nccesaiios para :Js 

redistribuciones de momentos que preceden la formación del mecanismo de colapso. 

Esta característica es indispensable para que la estructura alcance la carga de 
colapso teórica. pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para 
el n,er:-tPi~J110 sln qt'e d.isfl!innya e] rt10'11Pntn resi>;:te:1te cie ningun!.:l .. lo que ~olo St!<:ed? 
cuando su capacidad d~ rotación bajo :nomento Mp comtante es suficiente. 

Las juntas de estructuras diseñadas elásticamente no requieren. en teoría. capacidad 
de rotación, ya que el limite de utilidad estructural corresponJe a la aparición del esfuerzo 
-l ~ C1,-..,,..;., ~-· -'~· .. ~" ~"~" ... ;.:,......, ... :_ <"-1-.-.r•·'"' 1.., .1, ...... 1:1:,-J .... j ~s -'PSC~L.T..., ,..,..., .. ~,.... ·--. 
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protección contra fallas frágiles y para obtener un comportamiet;to aceptable baje 
solicitaciones sísmicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplicQdos a 
estructuras de cierta complejidad tienen 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 diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los mismos 
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de 
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluación de las solicitaciones. sobre todo 
sísmicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción con muros. contravientos 
verticales , sistemas de piso y rampas de escaleras. de la existencia de esfuerzos residuales 
y concentraciones de esfuerzos. así como de las interacciones suelo estructura que pude 
ocasionar. entre otros fenómenos. hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto, 
las juntas deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de las estructuras 
bajo solicitaciones mayores que las calculadas. pues en caso contrario la falla puede 
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 
expuestas, las juntas de los marcos diseñados elásticamente deben dimensionarse y 
construirse de manera que posean una capacidad de rotación suficiente). 

* El estado de esfuerzos en las conexiones es muy complejo, pues los esfuerzos 
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que 
les transmiten las vigas y columnas, ya de por sí complicados y difíciles de evaluar, se 
superponen con los residuales que hav siempre en los perfiles de acero y con los que 
ocasiona la soldadura; esto h.1ce que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de 
aplicar esas cargas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibilidad de 
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, y el hecho de que la 
aparición del esfuerzo de fluencia en algún punto no constituye un estarlo limite de 
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexione~ se discñrn con métodos 
plásticos simplificados, aunque el diseño de la estructura en general se efectúe 
utilizando esfuerzos permisibles. 



ECONOMIA: La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de una junta pueden 
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella: sin embargo, 
como una parte importante del costo de fabricación de los marcos rígidos corresponde a las 
conexiones. estas han de diseñarse de man~ra que tengan propiedades satisfactorias con el 
menor incremento posible de material y mar:o de obra. Además. han de pro) ~ctarse p;u~ 
que permitan un montaje sencillo y rápido. 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE: De acuerdo a los 
resu 1 t~do;, obter.dos 31 ensa~'3!' conex!o'1es de·d0s tipos. unas con dos.vigas. saldadas a los 
patines y a los dos lados del alma: las vigas se soldaron directamente a la columna en todos 
los C3S0S. cnn penetracion coll\pleta en los patines y filetes en las almas. pero las for,nulas 
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también 
cuando las fuerzas normales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma. se 

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vtgas se unen a las 
columnas de otras maneras. 

En los trece especímenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizó el 
mismo perfil para las vigas. pero el tamaño de las columnas se varió, simulando conexiones 
de los niveles superiores. intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especímeres se 
hicieron con cuatro Yigas. conectadas a los patines y al alma de la columna. 

Las 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 estática vertical. en las que los momentos en lns extremos de las vigas 
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especímenes se aplicó 
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se 
encuentran las conexiones de edificios reales. 

1 P- 2V 

11 

¡v 
1 

V 

1 
¡ 

L 

Fig 8.2 Cargas de los especímenes de la ref 8.4 

.•. 

i ,, 

J. . ., 

l 
•1 

• 

' ; 
. ¡ 



Uno de los problemas principales que trató de resolverse es el de determinar si el 
alma de la columna requiere algún tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera 
adecuada por sí sola. 

Le mognitud d~ 12 cn'11presión en la columna influyo prcco en el co-nrortamiento de 
las conexiones; las columnas no mostraron ningún_ 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 ensáye' yue se i1an descritos~ complementaron con tdS prueba' de la Fig. 8.3, 
con las que se estudió el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los 
patines de las vigas qut están en tensión y en compresión. y la efectividad de atiesadores 
e:-.:centricos. * 

T romo ~ columna/ 
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Placo~ !).le representan 
los potmes de los troces. 
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Fig 8.3 Simulación 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 conexión 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 trató de aclarar con las pruebas 
de la Fig. 8.3b. 
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Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de 
diseño deducidas en los ensayes anteriores. siguen siendo aplicables a conexiones con carga 
vertical simétrica estática cuando en los extremos de las vigas actúan. al mismo tiempo. el 
momento plástico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastifica,·ión del 
alina. así como para sab~r si pueden utilizarse Cúando el alma de la columna. en la zona d~ 
la conexión. soporta fuerzas cortantes elevada.;. 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 máximos y las fuerzas 
cortantes elevadas. El diseño ha. de. hacerse de .manera que el comportamiento wal s~ 

acerque razonablemente al supuesto. lo que implica que los extremos de las vigas 
desarrollen su momento plástico teórico. y lo mantengan durante rotaciones importantes. al 
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas cortantes; las columnas, a su vez, deben 
resistir los elementos mecánicos correspondientes junto con las compresiones que reciben 
de los niveles suoeriores. 

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado 
énsayando e;pecimenes como el de la Fig. 8.4: las distancias L se escogieron de manera 
que en la unión entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento 
plástico de la viga y el 95 por ciento de la fuerza de plastificación del alma por cortante. 

p 

L L 

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 
deformación por cortante de la j1111ta y su influencia en el comportamiento de la estructura. · 
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig. 
8.1 e). • 

* 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 artículos 8.3.2 y 8.4) 



Una conexión es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plásticos de las 
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresión producida por 
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima. y tiene capacidad de rotación 
suficiente para que se forme una segunda articulación plástica en la zona central de las 
vigas, sin que disminuya su resistenc.:ia. Tambi0n c:s satisfactoria cuaudo su resistencia es 
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman 
articulaciones plásticas en sus extremos mientras giran los ángulos necesarios para que 
aparezca la segunda articulación, en el otro extremo o en la zona central. 

El segundo comportamiento es el que suele buscarse en las estructuras reales 

ParJ determinar si el com¡Jortamiento de una junta es satisfactorio se inn·sti~an los 
puntos siguiel'tes: 

1.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines eñ compresión de las 
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales.· El alma de la columna puede 
fallar por flujo plástico excesivo, por pandeo o por aplastamiento. 

2.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines en tensión de las vigas, 
cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patín de la columna puede 
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plástico. 

3.- Aumento Je la resistencia de la junta cuando se coloc"m atiesadores horizontales. o 
placas adosadas al alma dé la columna. · 

4.- Posibilidad de falla de la columna ocasionada por una combinación 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 
sentido. 

7.- Rotación 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, tomillos. ángulos y placas. 

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el efecto de la carga 
axial que actúa .en la columna puede, en general, ignorarse, y que se obtienen resultados 
conservadores tratando las uniones de tres o cuatro vigas como s! no existiesen las que 
llegan al alma. pues estas proporcionan una acción benéf:ca mayor que lo que la debilitan 
los esfuerzos tri axiales introducidos en ella. 
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El punto 7 se ha investigado de manera analítica y experimental. y aunque la 
rotación requerida varía con la geometría de la estructura y las condiciones de carga. se ha 
calculado una rotación tipo. más grande que la necesaria en la mayoría de los casos: todas 
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores. bajo momento casi constante. Además, 
como ya se ha mencionado. si se le da a la junta la resistencia adc·cuada. las rotaciones 
necesarias para que se forP1e el mecanismo de colapso se presentan en tos extremos de las 
vigas, y no en ella. - · 

co:.-E\:IONES CON CARGA EST.-\ TIC\ SII\IETRICA: En ia Fig 8.5 se muestran 
esquemáticamente las solicit:~ciones existentes en una conexión interior ,·iga-columna con 
;.:~~Lga ·;~":n::al :,i;::étri~a; e!! la c0!un:na. no Lay f1exiÓi\ p:1~s lo:-:: :,iGincntus qJc le :: ..... nsJ:t:i.:::l: 
las vigas se equilibran entre sí. 
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Fig 8.5 Conexión viga-columna con carga vertical simetrica. 
Acciones sobre la columna. 
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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 
atiesado res. 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 las vig~s. en tellsión y en comprcsiénl, y el de-los patines de la column>~ 
en la zona en tensión. El alma puede sa critica en cualquiera de las dos zonas. ~a que 
puede fallar por flujo plástico. acompañado e seguido inmediatamente por pandeo en la . 
zona comprimida, o por fractura en la tensión: 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 tensión pueden ser críticos 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 ~u poca 
rigidez, los extremos se flexionan hacia fuera, siguiendo el desplazamiento de la viga. pero 
la deformación de la zona central esta restringida por el alma de la columna. y es probable 
que ahí se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformación y 
no pueda seguir, sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b). 

La zona del aima afectada por las fuerzas concentrauas que recibe de los patines de 
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliación de esta zona es insuficiente 
para reducir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de patines y alma (o s~a a la 

distancia kc del paño exterior de la columna. Fig. 8.5h). la resistencia del alma es 

insuficiente. Lte efecto debe revinrse frente a los dos patines de la viga. en !as regiones 
en compresión y en tensión. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la 
fuerza de tensión puede hacer que falle la soldadura que L1ne patines y alma. además, la 
distancia kc se reduce a la suma del grueso del patín y el tamaño de la soldadura. Por todo 

esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de 
la conexión. 



Es dificil determinar analíticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la 
columna, por lo que se suele suponer una distribución lineal, basada en investigaciones 
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de 
contacto hast.ála distancia kc (Fig .8.5b). En diseño elástico se utilizaba una pendiente de 

1:1, correspondiente a una distribución de esfuerzos según rectas a 45° trazadas a partir del 
punto de aplicación de la carga. Las dos suposiciones están 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 diseño plástico, mientas que en 
diseño elástico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades 
poco mayores que las de trP.bajo. Sin ·embargo, para ··hacer ·compatibles sus dos 
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para 
diseño por esfuerzos nerm1sibles. 

La suposición anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que 
ser re5Í'ótid?.. a 1~ di~t1nci~ kc d~ la <:ara exter!or de la coh1mna por una porción de alm:1 de 

longitud tv + 5kc, donde tv es el grueso del patín de la viga. 

.. 
ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXIÓN: La viga se . 
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una 
fuerza de compresión en la columna (Fig 8. 7) 
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IniciaciÓn de la curva 
de transiCIÓn entre 
alma y patín 

Alma de la 
columna 

Fig 8.7 Zona comprimida de !ajunta 
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Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimación conservadora de 
la resistencia- máxima de la región comprimida suponiendo que el esfuerzo en la 
terminación'~~ la curva de unión es igual a Fyc• de manera· que la fuerza total conque la 

columna pued~ resistir los efectos de la viga es Fyclc (tv + 5kc); te es el grueso del ::lma de 

la columna y fyc el esfuerzo de fluencia del ~aterial utilizado en ella. 

Si el momento en el extremo de la viga es el plástico resistente, Mp, la fuerza en 

cada patín es Apfyv• donde Ap es el área y fyv el esfuerzo de fluencia del patín, de manera • 

']1le el e>pese>r mínimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igu~ldad 

de donde 

t = A,F yv =_e_, A_· _,_o;_· 

e (t, + 5k,}Fyc !, + 5k, 

(3.11 

(8.2) 

C 1 es el cociente Fyvlfyc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el 

mismo acero en las vigas y en la columna. 

Si te ~ C 1 Ap/(tv + 5kc) y el alma no falla por inestabilidad, su resistencia es 

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 m8rcos rígidos suele haber, al mismo tiempo, 
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que 
ocasiona la plastificación 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 máxima en cada patín es aproximadamente igual a Mpvldv, donde 

Mpv es el momento plástico resistente de la viga y dv su peralte total; esta fuerza es mayor 

que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, Apfyv· (Se ha demostrado experimentalmente que los 

patines de las vigas pueden desarrollar por sí solos el momento plástico completo de la 
sección, gracJas al endürecimiento por deformación). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando 
la fuerza cortiuue en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificación del alma; si es 
mayor que ese limite, el grueso te se calcula con la fuerza incrementada Mpvldv. Se 

obtiene así 

M,, 

d, 

. M,, 
t =---'---
' Fy,(t, +5k,)d, 

(8.3) 

(8.4) 

•• 



Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relación peralte/grueso del alma de la 
columna es SÍJficientemente pequeña para evitar inestabilidad antes de que el material fluya 
plásticamente~ para ello debe satisfacerse la condición: 

(8.5) 

he es el peralte libre del alma, medido entre los bordes de las curvas de unión con ·' 

los patines cuando el perfil es laminado. o entre ·los extremos dt> las s0ldaduras cu~ndo esta 
hecho con tres placas soldadas. 

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida, 
libremente apoyada; comparándola con resultados experimentales se encuentra que es, en 
generaL conservadora. 

La carga critica de una placa rectangular de relaCión de aspecto a!hc grande, con apoyos 

libres, se calcula con la expresión 

p = 4rr2 _¡¿ = 2 346 400 t; 
" 12{1-f! 2 ) h, 

(8.6) 

te ) he deben estar en cm, con lo que P cr se oi>ticne en kg. 

p 
a/2 1 a/2 

+ . 
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te= orueso le 
tp 
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~, 

.# 

· ~":·· .. 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 restricción angular en los bordes del alma, a causa del flujo plástico que se 
presenta en la unión entre ambos; en cambio, si el acero es de alta resistencia no hay flujo 
plástico antes de que la carga alcance el valor crítico, y los patines proporcionan más 
restricción al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio 
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm2 se encontró que la resistencia al pandeo 
del alma era, de acuerdo con la teoría. del orden del doble de la obtenida con la 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 diseño, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raíz cuadrada del 
cociente del eSfuerzo de fluencia del acero de la columna y el del acero A36. Así, 

" 

(8.7) 

Haciendo P cr igual a Apvfyv· suponiendo que F~'V = F y e· y despejando he/te se 
obtiene el valor máximo de este cociente para el que la columna puede resistir la 
cümpr~sión ccnespondiente a la plastificación de los patines de las vigas. sin que d al:na se 
pandee en forma prematura: 

h 46650t' .flí6:'i0 
l8.i;J ·- = :::::: -·--· 

t, A,, ,'F, (A,)t;) . ._JF, 

Tomando Apvltc' = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a 

los especímenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo, que puede 
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para diseñar conexiones entre vigas y · 
columnas con otras características geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia 
diferente. 

El coeficiente semirracional d~ la ec 8. 7, 46650, s~ ha disminuido a 34400, valor 
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta 
ahora; se llega así a la ec 8.9, que proporciona la carga concentrada máxima que resiste la 
columna sin que el alma se pandee. 

p = 34400t; .. f~ 
" h 

' 
(8.9) 

Con te y he en cm y F y e en kg/cm', P cr se obtiene en kg. 

Si el grueso te del alma de la columna es igual o mayor que el obtenido con la ec 8.2 

o con la 8.4 y se satisface, además, la ce 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que 
aplica el patín 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 conexión. Si no se cumple alguna de las condiciones 
anteriores, deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza q·ue está en 
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es así. las ecs 8.1 y 8.3 se modifican r1.ra 
incluir en ellas la resistencia de esas placas. 

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos 
de las vigas. la ec 8.1 se transforma en 

., 



fyv. Fyc y Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en vtga. 

columna y atiesadores. y A~11 es el área de la sección transver,al de estos últimos El 

segundo miembro. que representa la resistencia de la columna reforzada. incluye b 
contribución de los atiesadores. que es la fueria que ocasionaría su plastificación. 

De la ecuación anterior. 

(8.10) 

C 1 tiene el mismo significado que en la ec 8.1. v C2 es el esfuerzo de fluencia del 

tlccrv del& coltl:nna d¡,.-¡c;Jv ~.:n:r.: ..:! c.L:: .t~;C.5..tJGJ. fyc~l-y:..tt· 

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de In misma manera cuando la 
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea la ec 8.3 en vez de la-8. 1. 

Para evitar pandeo local, la relación ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de 

800/ -.. F,, (15. 9. si son de acero A36). Si se satisface la ec R.2 o la .8.4. pero no la 8.9, los 

atiesadores se requieren solo para evitar el pandeo del alma de la columna, por lo que basta 
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del rattn de la 
columna y que su rdación ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar. 

En otros ensayes reportados. se encontró que las placas de refuerzo verticales 
paralelas al alma de la columna, colocadas en los extremos de sus patines, están sometidas 
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma: llevando esa condición a 
la ec 8.1 se obtiene 

de manera que 

A F - F ( -k ) F,, ? ( -k ) 
p j\- ~~tL t, +) ~ + 

2 
_(P\ t, +) ,_ 

F" t = _._ 
P' F 

~P\ 

(8.1 1) 

tpv es el grueso de cada una de las placas verticales (se colocan en pares. en los 

extremos de los dos patines), y C2 es ahora igual a Fyclfypv· 

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresión usada para 
el alma. a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unión: 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. hpvltpy debe ser menor o igual que 

2100! F,P, (41.8 si el acero es A36): hpv es la dimensión horizontal de la placa, entre los 

patines de la columna. (El limite anterior es -conservador. puesto que el esfuerzo máximo 
no excede de alrededor de Fypv/2). 

Si los patines de la columna son más anchos que los de las ,·igas disminuye la 
electi,·idad de las placas ,·erticales colocadas en sus extremos. y si el grueso dd alma es 
nucr.,1 ;nenor que el dac1o por la ec 8.2 nc es recomendable con liar en ellas. Su eticieacia 
mejora ac~rcándolas al alma. y liega al Cien por Cien LO cuando se colocan adosadas a ella. 

Los atiesadores horizontales dehcn colocarse en pares situados simétricamente con 
respecto al alma de la columna, soldados a ella y a los patines con filete o con soldaduras 
de penetración. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan 
perfectamen'e. de manera que la ccmpresión se transmita por contacto dir~cto. Las placó!S 
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza 
que reciben del patín 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 
ec:céntricos, que nc permiten llegar a conclusiones dctinitivas respecto a su cticiencia: sin 
embargo. si puede atirmarse que se obtiene un diseño conservador despreci~ndolos 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 patín de la columna puede 
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro, en las 
que actúa la fuerza que transmite el patín en tensión de la viga: los bordes que se suponen 
empotrados son el vertical correspondiente a la unión con el alma y los dos horizontales, 
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patín de ia viga (Fig. 8.9). 

La Cal sa se repane <.le manera mús o menos uniform<.: hasta e¡ u.: las placas akanzan 
su resistencia ultima; en ese instante sus bordes exteri0res se curvan hacia fuera (Fig. 8.6), 
lo que ocasiona deformaciones grandes en !a pcrción central de la soldadura. en el patín de 
la columna adyacente a ella y en. la unión de alma y patín: la falla se presenta 
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiunes. cuando se agota su capacidad 
de fluir plásticamente. 

El modelo que se acaba de describir, basado en los-resultados de las experiencias de 
laboratorio reportadas en una investigación indica que una parte de la fuerza de tensión 
llega al alma de la columna. a la distancia kc de su paño exterior, repartida en una zona de 

¿, 



longitud del orden de p + Skc, y el resto se transmite a los atines arriba y abajo del tramo de 

largo p. y llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8.9) 

La resistencia total del patín de la columna se obtiene sumando las resistencias de 
las dos placas descritas arriba m:,s la Je la zona céntral de dUcho r.l (Fig 8.9) 
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Fig 8.9 Modelo del patín de la columna en la zona de tensión 

En la Fig 8.1 O se representa. de manera esquemática. una de las placas; la longitud p 
es aproximadamente igual a 14 te, y se considera que la placa está empotrada en los 

extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unión con el alma. Actúa sobre 
ella una carga de línea. correspondiente a la tensión en el patín de la trabe. La resistencia 
última de la placa. determinada por medio de la teoría de las líneas de flujo, es: 

(8.12) 

Donde. 

C¡ =(4/~+~lr¡)/2-r¡iA),.¡=~( ~'+Si- -W+. ~ =plq,i, =hlq (Fig 8.1 O)_ 
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Fi", S 1 O Renre,enr~ción es~uemática de una placa del patín 
de la columna y de la fuerza que actúa sobre ella 

Con los perfiles H láminados que se emplean usualmc.:nte eu columnas, y 
suponiendo vigas de los tamaños que se util.izan en estructuras reales, se obtienen valores 
del coeficiente C¡ que varían entre 3.5 y 10, de maner¡¡ que 3.5 Fyctc' es una estimación 

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que · · 
la columna es una Wl4" x 426 lb/pie, que es de los perfiles H más robustos tabulados en 
los manuales de diseño y que el patín de la viga es de 30.5 x l. 9 cm ( 12" x '!."). se obtiene 
C¡ ,;, 8.99. valor bastante mayor que los mencionados; en cambio. si la columna es una 

W 14 x 82 lb/pie. de alma y patines mucho más delgados. y se conservan las dimensiones _ 
del patín de la viga, C1 es igual a 3.45). 

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo 
de fluencia cryv· de manera que resiste una fuerza igual al producto de su área por cryv * 
Por consiguiente. la resistencia total del patín de la columna es 

Qr = Fyvtvm + 2 (3.5 Fyctc') (8.13) 

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patín en tensión aplica una 

fuerza ApFyv a la columna; si su re<;istencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la 

. zona de tensión una· fórmula que será aproximadamente igual de conservadora que la 
deducida para la región comprimida, con lo que se llega a 

(8.14) 

* 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, Fyv y Fyc 



De esta expresión se despeja tc1
: 

(8.15) 

te es el grueso que ha de tener el patín de la columna para que falle. en teoría. 

cuando el momento en la sección extrema de la viga es Mp· C1 = fy 1 Fy6 se reduce a la 

l!nirhd C'tanrln vi~~ y columna están hecl,as con el "li,mo acero. 

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMC A. el CilCicnte m/hv 

oscila entre 0.15 y 0.20. haciendo conservadoramente. mlbv = 0.15. la ec 8.15 se reduce a 

t, =ú.•t,C,A, ( 8.16) 

En los casos men~ionados aniba, en los que se consideraron columnas W 14 x 426 y 
W 14 x 82 y una viga con patín de 30.5 cm de ancho, el cociente mlbv vale, 

respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de 
los que se había supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al 
deducirla. 

Cuandn te ~ 0.4 , C,A, no se necesitan atiesadores en la zona de tensi(,n de la 

conexión para evitar la falla por deformación excesiva del patín de la columna; si te < 

0.4 . C, A, deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se 

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la región comprimida; en uno y otro 
caso debe revisarse la posible plastificación 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 
compresión. 

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es 
valida en general c;uando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso 
debe calcularse la constante Cl para cada problema panicular y llevar su valor a la ec 8.13, 
en lugar del 3.5 que aparece en ella. 

Cuando la fuerza conante en la viga se acerca a la que ocasionaría la plastificación 
del alma. teóricamente debe sustituirse Apfyv por Mpldv en la ec 8.14. sin embargo, las 

hipótesis intr0ducidas en la obtención de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, · 
aun. con fuerzas conantes elevadas. 

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tensiOn debe revisarse la 
condición 8.2. y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla. 



CONEXIONES.CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han 
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales y de sentidos contrarios: 
no hay flexión en las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condición. que 
corresponde a columnas interiores de marcos rígidos con vigas de claros iguales y cargas 
verticales t3Jllbiér. tguales, no se cumple cu::;tdo claros o cargas sen diferentes. c<Jando b 
columna es extrema o cuando sobre la estructura actúan fuerzas horizontales. de sismo o 
viento, además de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden 
tratarse como si fuesen estáticas; más adelante se estudian los efectos de las solicitaciones 
sísmicas) 

En la Fig lUla se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central 
de u• mar~ o b<!jo cargas \ crticales y horizont;iles y los momentos en sus extremos. En la 
Fig 8.11 b se ha dibujado la conexión y las fuerzas honzonr?les en los patines Jc las vtgas. 
que ocasionan cortantes en el alma de la columna: se ha supuesto que las fuerzas en los 
patines se obtienen con precisión suficiente Jividiend<1 ei momento en la seccic\n extrema 
entre el 95 por ciento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los 
centroides de los patines.* 

La Fig 8.11 e es el diagrama de fuerzas cortantes en la columna, trazado sm 
considerar las fuerzas normales en las vigas. que suelen tener poco tmportancia. 
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Fig 8.11 Junta de un marco rígido en el que obran cargas 
Verticales y horizontales 

(e) 

* Los momentos MvJ y Mvn. son las sumas algebraicas de los producidos por 

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig 8.11, en el que el viento actúa 
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se 
restan en la de la derecha. 



Una situación análoga se presenta en juntas de columnas <!X tremas (Fig 8.12). con la 
diferencia de que tienen solo una viga. y en conexiones centrales bajo carga vertical 
asimétrica. 
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Fig 8.12 Junta viga-columna lateral 

El esfuerzo cortante m<!dio que ocasiona el tlujv plástico del tablero de al;na de la 

conexión puede expresarse como FJ·. 3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la 

fuerza cortante correspondiente s~ obtiene con la expresión V, = 0.95 d,t,F,,/ 3. donde 

0.95 de 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 = ¿M/0.95 dv. donde ¿M es la suma algebrcica de los momentos en las dos 

vigas. o el de la única, si la conexión es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas 
tienen el mismo peralte; en caso contrario el deno;ninador O. 95 dv no sería igual para 

ambas). 

Adet:::!s, ~ka también sobre !ajunta \a fuerza cortante de la columna supcr¡m, V cs• 

que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas. 

El flujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las 
fuerzas exteriores es igual a la resistencia: 

l::M -V = 0.95dJ,F" 
0.95d, " 3 



El alma no necesita refuerzo por cortante si 

t > --- ! ___ [ L~_- V ] 
' - 0.55 F d 0.95 d " 

\C ( ~ 

(8.17) 

Si no se cumple esta condición la columna debe reforzarse con un par de atiesadores 
en diagonal. o con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perímetro a los 
patines y a los atiesadores horizontales.* 

Las dimensiones de las almas de columnas hechas con perfiles H laminados suel~n 
ser tales que no s~ pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su 
piastdi.:<~ción; par.1 eilo, basta que se cumpla ia.cond•c•ón (N"l L. an J.3.Jb) 

h lt, ::;; 35801. F. (h.lt s71. naraaceroA36) 

he es el peralte libre del alma y te su grueso, incluyendo el de las placas d<' refuerzo 

adosadas, si están unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condiéión 
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 compresión 
existente en la columna sobre su resistencia al cortante,. por lo que proporciona resultados 
inseguros cuand0 esa compre>ión es importante. 

De acuerdo con el criterio de Von Mises. el flujo plástico en un pÚnto cualquiera del 
tablero de alma de la conexión. que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicia cuando 
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdarl. 

cr 'cr <Jb +crb' + 31 b' = cr ' a a a y (8.18) 

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es 
rrácticamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) crb se anula y 
cra puede tomarse igual a P csl A e, donde Ac es el área de la sección transversal completa de 

la columna. Pero Accry = Py, Ac = Pyllcry, luego 

pes pes 
a = ~-- =- --a 

' A p ' 
.e ) 

(8.19) 

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también con placa~ 
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna 



Py = Ac cry es la carga axial que produce el flujo plástico. en compresión. de la 

columna. 
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Fig 8.13 Esfurzos en el alma de la columna en una junta 

Sustituyendo cra (ec 8.19) en la ec 8.18. y recordando que en el centro del tablero crb 

=o, ·se obtiene, en ese punto, 

p . p "' 2 

( -''·)'o', ' =a' ( --"·)2 + ~T '' p } ab ~' p 2 
\ l a~ 

= 1 (8.20) 

De aquí se despeja tab = t'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la 
fuerza de compresión que actúa en la columna: 

. 

.3 
1- ( ~ )' 

P, 
(8.21) 

a Y 

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 compresión en la 
columna. se iguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste. disminuida por 
el efecto mencionado: 



0.95d, 

Esta expresión es semejante a la 8.17 y . .:omo ella. permite determinar d grueso del 
alma de la columna para el que no se necesita-refuerzo por cortante. incluyendo el efecto de 
la fuerza normal. 

.. 

En la mayoría de los casos no se reqUiere el factor . 1 - (Pp!P, )' . pues 

experimentalmente se ha encontrado que casi toda la fuerza no1n1al de la culunma se 
transfiere a sus patines. en la zona de la junta. cuando el alma fluye por cortante. Esto >o lo 
~~ L; .. :Jll.•. ~itl ~:nbdlbV. t-:11 colun1II3.5 cun p~hin~s de ...:apa~idud suG~ic:nle para n:si;:,Út lb. 

fuerza normal completa más los esfuerzos eventuales de flexión producidos en la zona de la 

conexión. De este modo. el factor 1- (Pp/P, )' solo es significativo cuando P/1\- excede 

de 0.5. 

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores 
horizontales fluye plásticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresión elevadas, la 
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminución 
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a la del alma de vigas l o H. que 
des¡:,ués de fluir plásticamente 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 desplazami•:ntos de 
entrepiso del marco del que forman parte. y no en una carga ultima que es hasta cierto 
punto imaginaria. Si 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 plastificación por cortante. debida principalmente a la 
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actúan como un marco rígido, y 
al endurecimiento por deformación. 

Cuando se necesiten atiesadores 
consideraciones de rigidez, más que en el 
plástic'J. * 

sus características deben basarse en 
criterio que define la iniciación del flujo 

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una 
sola viga disminuyen desde un máximo 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 esfuerzo en el primer extremo llega al limite de tluencia. de manera que la 
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de 
plastificación de los primeros. 

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estática asimétrica 
o con fuerzas de viento; pue'den no serlo cuando las acciones de diseño incluyen 
efectos sísmicos importantes. · 

.. 



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor parte de 
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a jumas 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 rígidamente con el alma de la columna. de manera que el momento que 
transmite la primera hace que b scgundü se tlexior.e <:!rededor de su eje de t:Jeno:· 
momento de inercia. Los especimenes ensayados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.1-+: 
en la columna actúa una fuerza de compresión , aplicada en el extremo supenor. que 
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella. 

F:l análisis y diseño de estas conexiones es más dificil que el de las que tienen las 
vigas unidas a los patines de la columna. por las razones siguientes: 

1.- La resistencia máxima de ia conexión corresponde. en teoría. a la formac1on de 
articulaciones plásticas en la columna o en la ,·iga. Sin embargo. hay otros factores 
que limitan esa resistencia: por e¡emoio. si los paunes de la \'i!la son mucho más 
angostos que el alma de la columna. puede formarse en ést:l un mecanismo con 
líneas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plásticas. Otros factores 
que pueden impedir que se a!cance la resistencia má:-.ima predicha por la teoría 
plástica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la 
fractura de material del conjunto. La posible formación de un mecanismo con 
líneas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna~ 

2.- El montaje en campo puede ser difícil. aunque la conexión se haya diseñado y 
detallado adecuadamente, a causa de las rest1 icciones de espacio. que c:·ean los 
patines de la columna. 

El objetivo de los estudios reportados en esa· investigación es examinar las 
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia, ngidez y ductilidad. así 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 diseño. 

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 e). pero puede 
no serlo si el ancho del patín de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la 
unión 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 
articulación plástica en la viga. Además. aunque no se forme ese mecanismo. lo que 
depende del ancho del patín y del peralte de la viga. así como del peralte y grueso del alma 
de la columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha por la teoría plástica · 
simple porque la unión mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y 
perdida de ductilidad. que pueden producir la fnctura del material. 

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga 
alcanzó el valor predicho por la teoría plástica simple, o· e o taba cerca de él. sin que se 
presenten deformaciones plásticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se 
iniciaron en la unión del patín en tensión de la viga y el alma de la columna en las 
conexiones como la mo>trada en la Fic' 8 14d. v en el punto en oue se unen ta placa de 

,.; - - . . . 



conexión y el patín 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 jumas que no tienen capacidad de rotaciOn bajo carga nuix11na no son 
satisfactorias, puesto que impiden la redistribución de momentos que es necesaria tanto en 
diseño plástico como en estructuras construidas en zonas de alta sísmicidad. 

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las 
conexior.es. sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotación (Fig. 8.18): 

1.- Empleo de placas para transmitir el momeiifo de grueso mayor que el del patín 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 la viga (Fig. 
8.!5b ). Algunos análisis realizados con elemento !!nito 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 conexión pam separar l;1s soldaduras entre ellas y el 
patín de la viga y los de la columna, evitando la intersección de soldaduras y los 
elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15c). 

4.- Uso de placa> de ancho variable para reducir la concentración de esfuerzos en la 
sección critica (Fig 8.15d). 

,, ' 



5.- Reducción de la placa de conexión entre su unión con los patines de la viga y los de 
la columna. a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.15e). 

(a) 

( b) 

(d) 

(e) 

P1qco' de conuiÓn 
mós gruuat 

Alluodor •n •1 MJC2o 
apunto a kl viga 

l •'•'w'- JI c..- ....... :Ón 
mó' lorQc 

P:.::;::::. de CCT'l8l1Ót'l ó• 
oncflo >~ooabl• 

P1o::c di conuión mÓs lcr;:; 
y con uccfón trons\l.rtol 
r•duc:ao 

Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con 
Vigas unidas al alma de la columna 

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARG.' .. DAS ESTATICAMENTE_, 
RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aquí corresponden a 
juntas en las que la columna recibe vigas en ur;o o en los dos patines y en una o en las dos 
caras del alma. 

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesadores frente a los patines 
comprimidos de las vigas si 

y. simultáneamente, 

o la fuerza aphcada por el patín de la viga no excede de 

34400 t, 1 F,., 
p = --- -- --· -··'-'--

ere he 

(8.2) 

(8.5) 

(8.9) 



Cuando la fuerza cortante en la viga es mayor que el 60 por ciento de la que 
ocasionaría la plastificación del alma. la ec 8.2 se sustituye por 

1 ~ ___ Mp~c __ _ 

' F"(t, +5k,)d, 
(8.4) 

. - . 

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tensión si se satisface la ec 8.2 (o 
la 8.4 ). y. aden1ás. 

(8.16) 

A TIESADORES: 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 
r,a se ct:m¡:>~:r:. ~;;::; 2~i~s:::.Cí.~r.:s ~:: di1nensionan para .s0rGrtar l:! pa!1e de b fue:-za apli·.:'lc!a 
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su área se calcula con 
la ec 8.10: 

(8.1 O) 

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 
efecti\·as: las parqlelas, colocadas en los extremos de los patines. se dimensionan con la ec 
8.1 1 ). 

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ell'! 
debe evitarse una falla prenmura por pandeo local: para ello. han de cumplirse las 
condiciones siguientes: 

Atiesadores horizontales. b/t S 8001 F,,. 

Placas adosadas o paralelas al alma. h,jt,, S 2100 F,.,,. 

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la 
columna no s~ equilib1an entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que 
ocasionaría la plastificación 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 conexión de las vigas que llegan al alma de la columna). 

El grueso mínimo del alma para el que no se requtere refuerzo por cortante se 
determina con alguna de las ecuaciones siguientes: 

(8.17) 



( 8.22) 

Se utiliza la se~unda ecuación cuando !J fuerza normal en la columna es de•:ada 
(P/Py >0.5). 

Además, debe satisfacerse la condición 

IHSL\rü üE CONL\.IONES CARGADAS DiNAI\IICAMt:N1 E: El ami.iis" 
sísmico de las estructuras se realiza en la actualidad. en la gran mayoría de los casos. con 
métodos elásticc>s: sin embargo. en el diseño de las conexiones ha de seguirse uu enfoque 
inelástico mod1ticado. puesto que los miembros que componen la estructura realizarán. 
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elástico: esto es una 
consecuencia de la filosofiaactual. que permite hacer el diseño sísmico con fuetza~ mucho 

·menores que las que corresponderían a una respuesta elástica ilimitada. Durante temblores 
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas 
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelástico. por medio de las cuales se absorbe 
y disipa parte de la energía recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la 
estructura sobrevive. 

El conmortami~nto descrito impone rquisitos de ductilidad en todos los ekmentos 
de la estructura en que haya deformaciones inelásticas severas. 
~ 

Por las razo,¡es anteriores, los miembros y ks conexiones deben diseñarse, detallarse y 
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelásticas importantes sin fallar y 
sin pro\·ocar fenómenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos 
requisitos son los llamados marcos dúctiles: se emplean en construcciones en zonas de alta 
sísmicidad. 

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se diseñan de manera que 
tengan la rigidez y. resistencia necesarias para que las articulaciones plásticas se formen en 
los extremos de las vigas. junto a las columnas; en otro. que puede ser apropiado para 
edilicios bajos, de uno o dos niYeles. se busca que las deformaciones plásticas ocurran, 
esencialmente, dentro de la conexión: en el tercero se intenta repartir las acciones 
int>lásticas entre las Yigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad 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 
cíclicas que las llevan un numero eleYado de veces al intervalo plástico, tratando de 
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rígidos durante 
temblores de tierra intensos. han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la 



columna en las zonas frente a Jos patines de las vigas. en tensión o compresión. deducidos 
para juntas rígidas bajo carga estática. siguen siendo básicamente \·al idos cuando las cargas 
son cíclicas, producen deformaciones inelásticas y hacen que cada uno de los patines 
trabaje. altemadamente. en tensión y compresión. En la Fig 8.16a se muestran las 
deformacicnes prvducidas por l~s fuerz~~ en :os p~:incs y correspoilJc a la Fig 8.6 
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b) Deformaciones por cortante 

Fig 8.16 Deformación de junt~s con mumentos asimetricos 
..:n las \·igas 

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como se v1o 
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran 
entre sí, aparecen en la junta fuerzas cortantes. que pueden jugar un papel muy importante 
en su comportamiento. 

Como ya se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas 
verticales o por la combinación de estas y viento: aquí se tratan las conexiones bajo 
excitaciones sísmicas severas: es en este caso cuando el diseño por cortante de las juntas 
viga-columna adquiere particular importancia. 

La Fig 8.16b muestra como se deforma la junta cuando el alma fluye plásticamente 
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actúan en la columna y en la junta. Esta figura 
es semejante a las Figs 8.11 y 8.12. 
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Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en !ajunta 

La fuerza cortante máxima que puede transmitirse a través de la junta es: 

NTC-RDF87-V, =F"V' =0.9x0.66F,d,t,.parah/t~l400 k!F, =3130/ F, 

!R.23) 

AISC-LRDF86(ref 5.8.2)- V,= F" VN = 0.9x 0.6F,d,t,.parah/t ~ 1568 k!F, = 35I01 .. 1F, 

(8.24) 

Los valores finales de la relación hit corresponden a almas sin atiesadores. en las 
que K= 5.0. 

La diferencia entre las expresiones 8.23 y 8 24 se debe a que en las Normas 
Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el 
endurecimiento por deformación. 

V R tiene que ser i gua! e mayor que la fuerza en nante de diseño en la junta. que vale 

LM 
V= o 95d .. 

-V ,, 

o. si las dos vigas tienen peraltes diferentes. 

V= Mv, 
O. 95d VI 

+ rY!vn -V 
0.95dyJ) " 

(8.25) 

(8.26) 



Los momentos y la fuerza cortante están multiplicados por el factor de carga para 
solicitaciones gravitacionales-y sísmicas combinadas. 

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos dúctiles se diseñen para 
que resist":1las ft:erzas corta!1tes máximas que pueden aparecer e:1 ellas. :orres¡:-ot~d:entc>s a 
la formación de articulaciones plásticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga 
o vigas; en esas condiciones. la ec 8.26 se transforma en 

(MP)VI (MP)VD (Mp)VI+(Mp)VD 
V = ----·--- + ------ ----------

0.95dv1 0.95c!vo !1, 
(8.27) 

"1 )\-- .. '~·1 ''·'"" son 1 '' ~cn·~nto' p'"··¡¡'co·· ,. ,,; ·'e'"'P' do lo·· ,.,,, ,.,·"a' l:vp 1.) \!·J-IJvu ·'- ,._..;; ·•• ._ _ __, .~ .. _, ..:. ··-~··-~.! .. -> ,_ ,4.., ·~vL ·~-, 

izquierda y derecha, y ctv¡ y dvo. sus peraltes; el ultimo termino e;: la fuerza cortante en la 

columna. V r'· obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexión en su succión 

media. 

La evidencia experimental Jemueslra que la resistencia ullima <::n cortante Je 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 inelásticas grandes, pero que tienen poca 
importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los 
marcos. 

Las grállcas carga-deformación de las juntas no corres¡;onden a una respuesta 
élastica-casi plástica. sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo c¡ue es 
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con 
deformaciones inelásticas controladas. 

En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigación 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. 
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Fig 8.18 Modelo matemático de la junta 



·El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplástico perfecto. bajo 
fuerza cortante, rodeada por bordes rígidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan 
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma. especialmente la resistencia a 
la flcx:on de lo; patines de la columna: las cara~teristicas de los resortes se escogen de 
manera que el modelo reproduzca los resultados experimentales con precisión adecuada. 
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plásticamente: la resistencia adicional 
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella. 

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsión cuatro 
'eces mayor que la de plastiticación del alma en cortante, se llega a la expresión: 

(8.28) 

tes 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 plastificación 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 diseño en la columna. P. entre Py, 

no excede de 0.50 y. además, b rrcción combinada de fuerza axial y momento flexionPnte 
:10 ocasiona flujo p!2stico en la columna fuera de la conexión pues si ese fenómeno se 
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean 
a la junta, principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas 
de esquina. que carecen de elementos adyacentes en dos lados. 

Si las vigas que llegan 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 si están en contacto con el alma y 
ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perímetro. 

Lr. rtsi,tencia u:tima en Cúrtante de juntas con placas adosadas al alma de la 
columna esta dada por 

(8.29) 

Donde (V u)c0 1 es la resistencia de la junta sin reforzar. dada por la ec 8.28 

La investigacicin se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule 
con la ecuación 



(8.30) 

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluyendo placas 
adosadas. cuando las haya. 

Los párrafos siguientes están tomados de esa investigación: 

"En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones 
va1 ias ·. eces mayores que las calculadas bajo carg<ts de trabajo; la :nagnitud .> disu·;tuci.),¡ 
de esas deformaciones. inelásticas en su mayor parte. dependen de las resistencias y 
rigid.:~~~..·s r~:~¡:.i\'3S .J·.: !0:. elenK·ntos qu~ :.·nr:.pcnen !2 cstruc~:Jrc. ldt':1ln1ent:.:. !o: m:!,.r.:.·y; 
deben diseñarse de manera que la respuesta inelástica se concentre en los elementos que 
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo. debe prestarse mucha atención a 
:u::, requi.,itvs d.:: 1 igiJtz et1 lUdus rus tii' eic., J~ Jt:ÍliflltU...:iún, pa..a !~l!.;t...tt iv::; 
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los daños en elementos no 
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto. 

Las jumas suelen ser elementos muy dúctiles. pero de rigidez reducida cuando se 
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo. _l_a rigidez de un 
marco con juntas diseñadas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas 
producidos por las fuerzas sísmicas estipuladas en los códigos disminuye 
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos. pues la resistencia máxima de las 
jcmtas es. con frecuencia. iJ'Suficiente para que aparezcan articulaciones plásticas en las 
vigas. Ademas, la baja rigidez postelástica del marco hará que crezcan los desplazamientos •. 
de entrepiso y que se amplifique el efecto pi'>. 

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero. en cambio, 
debe prestarse mucha atención al diseño y a la fabricación de las juntas. 

La resistencia y rigidez máximas de los marcos se obtienen diseñando sus juntas 
para la fuerza cortante de mayor intensidad posible. que corresponde a la formación de 
art-iculaciones plásticas en las vigas que llegan a ellas. Si. en esas condiciones, la 
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fydct. que es la recomendada para diseño 

plástico, las conexiones se conservan esencialmente elásticas durante temblores intensos, y 
ias deformaciones indásticas se concentran en las ,·igas y, posiblemente. en algu;1as 
columnas, lo que puede imponer requisitos de ductilidad muy severos en ellas mientras que 
las juntas. que son dúctiles por naturaleza. no participan en la disipación de energía: el 
diseño 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 diseñar las juntas para 
la resistencia máxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su máxima 
capacidad al cortante. que esta asociada a deformaciones inelásticas controladas. y se 
calcula con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra así desarrollar la resistencia máxima de los 
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco, 



mientras que las juntas participan en la disipación de energía y se reducen las demandas de 
ductilidad en las regiones inelásticas de vigas y columnas ... 

COLUMNAS EN CAJON. Las conexwnes. de vigas con columnas en ca.1on 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 cajón 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 fabricación. ante la imposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas. 

En la Fig b.llJ se ilustra una posible solucton <.id problema. 
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Fig 8.19 Colocación de atiesadores horizontales en 
una columna en cajón 

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas 
de sección H no suele haber problemas de cortante. puesto que la fuerza cortante es 
resistida por los dos patines de la sección. paralelos al alma de la viga. 

La situación es análoga a la que se tiene en las columnas en cajón mencionadas 
arriba. 



JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de 
juntas rígidas viga-columna que se han utilizado con éxito en la practica. En algunas de 
ellas se usan tornillos de alta resistencia. pero en juntas de marcos dúctiles que se 
construirán en zonas ele alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas. al menos 
en l0s patines; pu~den emplearse juntas con los patines de las ,.;gas soldados a las co!un~nas 
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tornillos de alta resistencia, 
pero no se recomiel'da que los patines se conecten con tomillos. 
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Los torn•llos son de montaJe 

1 • .. + • • 
~--=====:.::: ---~ ---..:,_ 

~··==·==·==·==·~--~ :--ti 
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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 h mayor parte de la literatur:1 se emple:1n bs p~labras ··_:u~tas .. y 
.. conexiones", indistintamente. para designar_ el conjunto constituido por panes de los 
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si, soldadura. remaches o 
tomillos y, en muchos casos, placas y ángulos que transmiten todas. o algunas. de las 
solicitaciones. Así se han empleado los dos términos en la sección 8 que antecede a esta. 

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe dars<: a c..tda 
una de bs dos palabras. r.on le que se t'btiene una mayor claridad en las normns. 

RESISTENCIA DE LA CONEXIÓN: En este inciso se mencionan los requisitos t¡ue 
deben cumplirse para que la conexión ngida de una viga con una columna sea satisfactoria: 
se refiere. por consiguiente. a los tornillos. remaches o soldaduras que se utilizan en la 
conexión y a hs placas o ángulos, por patines o alma. c:1ando los ha~'~--

Siguiendo la práctica usual, que busca obtener conexiones más resistentes que los -
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexión han de-ser capaces de 
transmitir, como mínimo. 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 
evaluación de ésta se ha incluido. aproximadamente. el incremeNo en la fuerza cortante 
ocasionado por el endurecimiento por deformación y la influencia de los patine> de la 
columna. 

Las conexiones señaladas en a) y b). c;ue han de cumplirse para que una conexión 
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de 
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estáticas y dinámicas. Cuando la 
resistencia en flexión de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de 
la sección completa los primeros pueden transmitir el momento plástico total por si so:os, 
gracias al endurecimiento por deformación. por lo que la conexión del alma se diseña por 
fuerza cortante exclusivamente. En cambio. en secciones en las que el alma contribuye 
significativamente_ a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transmita, a 
través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde. 
con lo que se ~vita un endurecimiento por deformación exce>i vo en los patines. 

Cuando se emplean aceros poco dúctiles no se permiten reducciones de área en los 
patines de las vigas en zonas dé formación de articulaciones plásticas porque esas 
reducciones. debidas. por ejemplo. a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de 
esfuerzos que tienden a reducir, aun más, la ductilidad del materiaL 

El ultimo párrafo de este inciso se refiere a los. refuerzos que deben colocarse 
cuando las vigas se conectan al alma de la columna. 



DISEÑO DE A TIESADORES: Aquí se indica como debe revisarse la columna. en las 
zonas que quedan frente a los patines de las vigas. en tensión o compresión. para evitar la 
falla del alma por flujo plástico frente a cualquiera de ellos. la falla por pandeo en la zona 
de los patines en compresión y la flexión excesiva del patín de la columna. que puede 
oc:~sio:1ar la fra:t~:ra de las soldaduras, en la zo:1a en tensión. 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 área 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 ,·igas. sin necesidad de atiesadores. 

L~ ec S.l es la 8 1 O, en la que se ha sustituido ApFv,· por Ppv· fuerza que sea 

aplicada a la columna. a través del patín de la viga o de la placa horizontal. 

Cuando ~1 diseño queda re~ido por las cargas permanentes. o por la combinación de 
éstas y viento, Ppv se toma igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patín; con el 

incremento se busca obtener una junta más resistente que los miembros que concurren en 
ella. · 

No se pide que Ppv sea igual a ApFyv porque esto podría llevar a diseños 

demasiado conservadores. sobre todo en los casos, bastantes frecuentes. en que los tamaños 
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el 
viento. de manera que quedan sobradas por resistencia. 

En cambio. en diseños en zonas sísmicas los extremos de las vigas deben ser 
capaces de desarrollar su momento plástico. puesto que en ellos se formarán, casi siempre, 
artict:laciones plásticas asociadas con el mecanismo de colapso. por lo que P pv es igual a la 

fuerza que transmite un patín al formarse la articulación, multiplicada por 1.25 para incluir 
el efecto del endurecimiento por deformación. 

Si se cumple la condición expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de 
compresión bajo la acción de la fuerza Ppv· definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha 

despejado el peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido P cr por Ppv y se ha 

introducido el factor de resistencia FR. 

Por ultimo, la condición 8.3 proviene de la ec 8.16, en la que se ha sustituido Cl por 
FyviFyc• el producto ApFyv por la fuerza en el patín de la viga. Ppv• y se ha multiplicado 

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reducción FR. 

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 aquí como ec 8.4 1<1; 
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas, 
producidos por las cargas verticales de diseño más 1.3 veces las fuerzas de viento o l. 7 
veces las fuerzas sísmicas. ambas de diseño. sin que sea necesario que excedan de 1.25 



veces el producto del área del patín por el esfuerzo de fluencia del material con el que está 
hecho. 

El factor l. 7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas 
inct:<"lidumbres que hay en la determinación de los mo;11entos de diseño. sob1e todo cu:mdc 
el análisis sísmico se efectúa con métodos elásticos. 

Cuando la resistencia del alma de la columna. calculada con la ec 8.4. es menor que 
la fuerza cortante que actúa en ella, debe cambiarse de perfiL o incrementar su resistencia 
por medio de una o dos placas adosadas al alma: en el párrafo e) se indican los requisitos 
que han de satisfacer las placas de refuerzo. 

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se señaian en a) buscan que las 
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plástico y lo mantengan 
durante las rotaciones inelástícas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso. 

En b) se indica una condición que ha de satisfacerse para que las column<>s ~ean más 
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones· plásticas se formen en los 
extremos de estas. donde se tiene más ductilidad y capacidad de rotación. Este reyuisito es 
adecuado para marcos rígidos de edificios que se construirán en zonas de alta sísmicidad, 
cuando se hayan diseñado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la 
capacidad de la estructura de disipar energía en el intervalo inelástico. De acuerdo con 
varias investigaciones y con el capítulo 11 de estas Normas Técnicas. la condición 8.5 debe 
cumplirse siempre que el diseño de los marcJs se haga con un factor de comportumiento 
sísmico de 3.0 o 4.0 · 



EJEMPLO 8.1: . Diseñar la junta viga-columna de una columna interior de un edilicio 
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma y las otras dos a los patines. El acero 
es A36. Los .. i!!ementos mecánicos de dise!'io y los pertiles de vigas y columna se muestran 
en la Fig 8.2l:..Supóngase que el análisis sísmico se hizo con Q ~ 3.0 
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Fig 8.21 Ejemplo 8.1 

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V 1 
y en las paralelas a ellas. por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales. 

REQUISITOS ADICIONALES: Como el análisis sísmico se hizo con Q ~ 3.0. debe 
satisfacerse la condición dada por la expresión 8.5 en los dos planos de dellexión . 

. -.j -· 

Art8.5 

Fa = 320 x 103 x 1.1/656.5 ~ 536 kg/cm'. 1.1 es el factor de carga para la 
combinación carga gravitacional +sismo. 

F vc- t~ ~ 2530- 536 ~ 1 'll).J kglcm' 

f3 /Fyc = 536/2530 ~ 0.21 < 0.4. No es necesario revisar la condición dada por la ec 

8.5; sin embargo. se hará la revisión con fines ilustrativos·.-·· Art 8.5b) 1 

''· 



FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos 
columnas que)legan al nudo son iguales. 

~-~::¡. -

S}.· LZc(Fyc -fa)= 11300 X 2 X 1994 X 1 o-5 = 450.6 Tm. 

IZyFyv =LMpv-= 2 x 153.6 = 307.2 Tm. 

LZc(Fyc -fa) = 450.6 > LMpv = 307.2. Se ~urnple la 

condición Ec 8.5 

FLEXION ALREDEDOR DE Y: 

¿zvFyv = LMpv = 2 x 76.6 x 153.2 Trn < 228.0 correcto Ec8 5 

El requisito de "vigas débiles, columnas resistentes", expresado por la ec 8.5, se , 
cumple para flexión en los dos planos principales de la columna. 

DISEÑO DE LA JUNTA: 

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA 

RESISTENCIA DE LA CONEXION 

Módulos de secció!l plásticos de los patines de las vigas (Zp)-

Vigas V 1 Zp = 2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 crn3 

Zp/Zx = 4863/6071 = 0.80 > 0.70 

Se obtiene una conexión de resistencia adecuada unit'ndo los patines de las vigas 
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetración completa, y conectando el 



alma de las vigas con soldaduras o tomillos de alta resistencia diseñados para transmitir la 
fuerza cortante" total. 

Art 8.2, inciso b 
- ;-. 

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta 
revisión 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 • 

Art8.4 

RESISl ENCIA AL CORTANTE DE LA JIJNTA Art 8.4a 

. 3b,t' ·- 3x420x635' 
V=0.55FAt(l+ "')=0.55x2.53x45x3.81x(l+ · · ) 

· d,d,t 56.0x42.0x3.81 

Ec 8.4 

= 238.6(1 + 0.567) = 373.9 ton 

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas co1tantes 
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + l. 7 x 1.1 x Sismo, sin exceder 
de 1.25 Apyf yv· 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 máxima en la 
junta. 

Viga izquierda. M= -1.1 x 26.7- 1.7 x 1.1 x 89.7 = -197.1 Tm 

Fuerza en cada patín= M/0.95d = 197.11(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton> 1.25 ApvFyv = 
289.4 Ton · 

Viga derec~a. M= 1.1 x 26.7- 1.7 x 1.1 x 898.7 = -138.4 Tm 

Fuerza en cadá patín= 138.4/(0:95 x 0.56) = 260.2 Ton< 289.4 

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 ApvFyv = 578.8 

ton. porque pueden formarse articulaciones plásticas 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,)Vl+(Mp)vd 2x 153.6 
--'------'-- = --~ = 87.8 ton 

h 3.5 
Ec 8.27 

•• 

~ ·. 



h = 3.5 m es la altura de la columna. 

Fuerzá¡:ortante en !ajunta= 578.8- 873.8 = 49!.0 ton 

Puesto que esta fuerza es mayor que-la resistencia de la junta (49!.0 > 373.9) es 
necesario reforzar el alma de la columna . 

. Aumentando el grueso del alma a 6.35 cm (2 Y,") la resistencia al cortante de la • 
junta sube a 

\ ' 0 -- ~ -' '- " 6 '5 (1 3 
X 

42 ·0 
X 

6·35' ) 397 6'1 0 '18) 5"' 0 )- 1 0 '~ .))li."'.~~X·i~.;J;o. ,J +- ·-- --- = . ~ + .J ~ ._.,, lOil 49. 
56.0 X 45.0 X 6.35 

Ec 8.4 

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se 
trata dé una sección hecha con lres placas soldadas, utilÍzando una placa de ·alma del grueso 
adecuado en el tramo de la junta. 

Grueso del alma en !ajunta. 6.35 cm (2 Y,") 

•• 

(56.0 + 45.0) 1 3.81 = 26.5 < 90. Esta condición se cumple aunque no se refuerce el · · 
alma. 

DISEÑO DE ATIESADORES 

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO 
en tensión y compresión) 

Ppv es iguál al menor de los valores siguientes: 

Art8.4b 

(frente a los patines de las vigas 

Inciso 8.3b 

!.25 Mpvldv = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton 

!.25 Apvfyv = 289.4 ton< 342.9 :. Ppv = 289.4 ton 

Si se supone que el alma y los patines están unidos entre si con soldaduras de filete 
de !.27 cm (1/2'} k vale 6.35 + !.27 cm 

•• 

. '_, 



A - P,,- F,, t, (t, + 5k)- 289.4-2.53 X 6.35 (2.86 + 5 X 7.62) 
" - F - ---------;¡-----5' -------

y~ -· J 

= 289.4-658.0 (o 
2.53 

Por este concepto no se necesitan atiesadores. 

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION 

34400 t
3 

F ''J-A00 X 6 °5 3 "'3" ' · '' F -- ' ' ·- . -- J O 85-------- R - X • -
P,, 289400 

Ec 8.1 

1301 cm)) h, = 32.3-1.27 x 2 = 29.8 cm -- Ec 8.2 

Tomando te en cm, Fyc en kg/cm y Ppv en kg, el resultado se obtiene en cm. 

El alma no se pandea por compresión. 

REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION 

0.4 _Ey__v:_ =0.4 ' 289 .4x!O~ =4.5lcm(t,., 
·:F,,FR . 2530x0.9 

=6.35cm Ec 8.3 

N o se necesitan atiesadores. 

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero 
no se necesitan atiesado res horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas. 

Este ejemplo es típico de las conexipnes viga-columna de los niveles inferiores de marcos 
rígidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho más robustos que los 
de las \·igas. 
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o 
o 

o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
l 
o 
o 
o 
o 
0 
o 
o 
o 
o 
o 

2 
4 
6 
8 

lO 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

• 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
__ 9. <NO 
25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 

••+++ DATOS DE LAS BARRAS 

• 
0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
11.000 
14.500 
14.500 
18. <)úl) 
18.000 

o 
o 
o 
ü 
o 
o 
o 
o 
!} 

o 

1 
0 
(•, 
'·' o 
(l 

ü 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 
o 
(j 
o 
o 
o 
o 
ü 
o 
o 
o 

Barr·a Or•i9en Desl!no Tioa Lon9itud C(Cor·tantei Barra GnQen Destino iioo LonQitud CíCanantel 

.) 

• '" 7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 ,­.o 
25 
27 
29 
31 
33 
35 

Barra 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

5 
7 

10 
13 
15 
18 
21 
23 
2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

6 
8 

11 
14 
16 
19 
"" .:...:. 
24 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
lB 
2(1 
22 
24 

0.00145 
0.0(1145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
o. 00082 
0.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 

m m 

o 
o 
ü 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
(¡ 
(l 

o 
o 
o 

Q ....... ~ , ,t;uv 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
7.ü00 
9.00ü 
9.0!)0 
4.000 
4.000 
3.500 
3. 501) 
3.500 
3. 51)0 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 

1}.025 
0.025 
0.041 
Ow025 
0.025 
O.ü41 
0.014 
0.014 
0.204 
!) • 204 
1), 267 
0.267 
!), 267 
0.267 
0.236 
!),236 
1).2:!.6 
0.236 

2 
4 
6 
8 

10 
!> 12 

14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 
32 
34 

6 
9 

11 
14 
17 
19 
22 
l 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 

HH+ DA TOS DE LAS BARRAS 

7 
lO 
12 
15 
18 
20 
23 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

Ar·ea Nod. Elas. Nu F. F. tiarr·a Inercia 
m r.2 Ton ím ""2 m "'4 

0.0162 2.039E+07 0.30 2. 90 
0.0162 2.039E.07 ü.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.016: 2.039E-tü7 O.JO 2.90 
O. 0162 2. 039E+07 O. 30 :. 9G 
0.0162 :2.039E-t07 ü.)) 2.90 
0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
O. 0106 2. 039E"'J7 O. 30 l. 89 
0.0807 2.039E+07 0.3ü 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.6ü 
O. 0807 2. 039E+07 0.30 3. 6ü 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
0.0807 2.039E.,{l7 0.30 3.60 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
O.<M45 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
0.00939 
0.00939 
0.009-39 
0.00939 
0.00939 
0.00939 

o 
o 
o 
o 
1) 

o 
o 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

7.00<) 
9,0(10 
9. o~;:, 
7.000 
9.ü0(J 
9,1)01) 
7.000 
4.000 
4.000 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 

0.041 
0.025 
0.0'25 
t),041 
r;.025 
0.025 
0.023 
0.204 
0.204 
0.267 
0.267 
0.267 
0.267 
0.236 
0.236 
0.236 
0.236 

Area Mod. Elas. Nu F. F. 
m A2 Ton /m '2 

0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
O. 0162 2. 039E+07 O. 3<1 2. 90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 o .. :,¡ 2.90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0106 2.039E+07 0.3<! 1.89 
O. 0807 2.039E+1)7 O. 30 3. 60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
O. 0807 2. 039E+07 O. 30 3. 60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 



Bat·ra 

:7 
29 
3! 
3'3 
35 

Fuerza t 

3 
5 

Fuer:a ~ 

3 
• u 
7 
9 

11 
13 
15 

Inercia 
m ''4 m 

0.00'139 
O.OoJ741 
0.00741 
0.00741 
0.00741 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDI>1 EJES 1 v b 
Fecha : 10-27-!999 ,hcll'a : 15:36:•)o 

++••+ DATOS DE LAS BARRAS 
Area Mod. El as. N u F. F. BatTa InE!t'Cla Area Mod. E las. Nu 

"·2 Ton /m •e 

" • '4 • "'2 Ton ím .... ~. 

0.0807 2. 039E+07 0.30 3.60 28 0.00741 0.(1637 z.o39E+v7 0.30 
O.üb37 2. 039E+07 0.31) 3.19 30 0.1)<)741 0. 06:.7 2.039E+07 0.3ü 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.19 32 0.00741 0.0637 2.039E+ü7 0.30 
0.0637 2.039E+07 0.31) 3.!9 }4 0.00741 0.0637 2.039E+•)7 0.30 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.!9 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. CondiCión 
Fuerzas um forme:; en barras O , fuerzas concentradas en barr·as O 
Momentos concentradas en barras 1) , fuer:as y IRQIIentos en nudos 5 

Fuet·zas v momentos en los nudos condicion de carca 1 

F. F. 

3.19 
3.19 
3.19 
3.19 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·za en X Fuerza 1 Nudo Momento en- Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton -m Ton Ton Ton • Ton Too 

" -· 0.00 0.00 28.11 2 17 0.00 0.00 30.•)6 
13 0.00 0.00 22.81 4 9 ü.OO 0.00 15.55 
5 0.00 0.00 8.29 

++++.+-CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cood1c16n 2 
Fuerzas umfor11es en barras 15 .~fuerzas concentradas en bart•as 30 
t1omentos concentrados en barras O , fuet•::as '! momentos en nudos 20 

Fuerzas uniformes en las ba.rt•as. condtclOn de caroa " " &at·ra Magnitud Distancia A D1stancia B ANGULO Fuerza # Barra Maani tud DiStancia A Distancia B ANGULO 
Ton ím m m qt•ados Ton-/m m • qt•ados 

-1.35 0.00 9.00 90.0 2 2 -1.35 0.00 7.00 90.0 
3 -1.35 0.00 9.00 90.0 4 4 -1.35 0.00 9,01) 90.0 
• -1.35 0.00 7.00 90.0 6 6 -1.35 ü.O<l 9.00 9(!,(¡ u 
7 -1.35 0.00 9.00 90.0 8 8 -1.35 0.00 7.1)0 90.0 
9 -i.35 0.00 ~.O(l 90.0 10 10 -1.35 0.00 9.üV 90.0 

11 -l. 35 0.00 7.00 90.0 12 12 -1.35 0.00 9.00 90.0 
p 
•" -(¡, 09 0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.00 7.1)0 90.0 
15 -0.08 0.00 9.00 90.0 

Fuet·:as concentt·adas en las barras condit~on de caraa 2 
Fuerza ~ Barf'a Maon1 tud Distanca A Anaulo Fuerza i Barra Maonllud DistanCia A Anoulo 

Ton • qrddos Ton m qr.idos 

-12.51 3.00 90.00 2 2 -9.91 ,..., "t1" 
-.ojJ 90.00 

3 ·~· -12.51 3.00 90.00 4 4 -12.51 3.0ü 9t),00 
5 5 -9.91 2.33 90.00 b b -12.51 3.1)(¡ 90.00 
7 7 -12.51 3.00 90.00 e B -9.91 2.33 9(J.00 
9 9 -12.51 3.00 91),00 10 10 -12.51 3.00 <;0.00 

11 11 -9.9! 2.33 90.00 12 12 -12.51 3.00 90.00 
13 13 -!0.3ó 3.00 90.00 14 14 -8.:'3 2.33 90.00 
!5 15 -1(1, 35 3.00 90.00 16 1 -12.51 6.00 90.00 
17 2 -9.91 4.66 90.00 iB ' -12.51 6.00 90.00 " !9 4 -12.51 b.OO 90.00 20 5 -9.91 4.66 90.00 
:1 6 -12.51 6.00 9ü.OO ZL 7 -12.51 6.00 90.00 
23 8 -9.91 4.66 90,1)1) 24 9 -12.51 6.00 90.00 
25 !(> -12.51 6.00 9ol.OO O' .o 11 -9.91 4.66 90.00 
:7 12 -1~.51 6.00 90.00 28 13 -10.35 6.00 90.00 
-o ¿, 14 -8.23 4.66 90.00 30 15 -10.35 6.00 90.00 

Fuerzas v momentos en los nudos COndic1on de caraa 2 
Fuerza. # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·za en X Fuerza 1 Nudo Momento en·z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -• Ton Ton Ton • Ton Ton 

0.00 -2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.00 ., 3 0.00 -2.57 0.00 4 4 o.oo -2.57 0.00 " • 5 0.00 -2.24 0.00 b 6 1).00 -2.24 0.00 u 
7 7 0.00 -2.24 0.00 e 8 0.00 -2.24 O.Oú 
9 9 O.Oí; -2.24 0.00 !O 10 o.oo -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 o.oo 
13 !3 0.00 -i. 77 0.00 14 14 0.00 -l. 77 0.00 
15 15 O.Oü -l. 77 0.00 !6 16 0.00 -l. 77 0.00 



Fuerza t 

17 
19 

Nudo Momento en 1 
Ton -m 

17 
19 

0.00 
0.00 

1\NAL!SIS ESTRUCTURAL OC 1'\ARLOS PLANOS 
Provee to : CURSO SEPTIEMBRE 1999 il= 3 
Ma:·i:o : ED!Fl EJES 1 v 6 
Fecha : 10-27-1999 ,ho:·a : 15:37: lo 

Fuerzas v rr~entos en ios nudos condic1on de caraa 2 
Fuet'Za en Y Fuerza en 1 Fuerza # Nudo Momento en·¡ Fue:·za en Y 

Ton 
Fuer•za en X 

Ton Ton Too 1 ion 

-l. 77 
-1.77 

0.1)0 
0.00 

16 
20 

16 
o· <V 

•++++ CARACTER!SlCAS DE LAS FUERZAS. Condic1on 3 

1),00 
1),1)) 

-l. 77 
-l. 77 

Fuerzas uní fm·mes en barr·as 15-. fuerzas cancentr·adas en barras 30 
Momentos concentrados en barras ú • fuerzas y momentos en nudos 2(l 

Fuer·za.s uni for·mes en las barras, condicion de car·aa 3 

!),Qt) 
0.0(• 

Fuerza # Barr·a Maarn tud Dlstanc1a A Distancia B ANGULO Fuerza # Bat•ra Maon i tud Distancia A Distancia B ANGULO 
Ton-/m • • Qt·ados Ton-/m • m 9:·ados 

1 -1.35 O.Oü 9.00 90.0 o 2 -1.35 0,1)ú 7.00 90.0 '-
3 3 -1.35 0.00 9.0ü 90.ü 4 4 -1.35 ü.OO 9.00 9ü.O 
< 5 -1.35 0.00 7 ,1)1) 90.0 6 6 -1.35 0.00 9,1)0 90.0 " 7 7 -1.35 0.00 9.00 90.0 B 8 -l. 35 0.00 7.0ü 90.0 
9 9 -1.35 1),00 9.00 90.0 JI) 10 -1.35 0.00 9.ü0 90.0 
il 11 -1.35 0.00 7.0<l 9-).0 12 12 -1.35 0.00 9.00 90.0 
13 13 -1\.08 0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.00 7.00 90.0 .. lu •o lo -0.08 0.00 q,QO 90.0 

Fuet'tas concentradas en las barras cond1non de caroa 3 
Fuerza ~ Barra Mannitud Distancia A Anoulo Fuerza 1 Ba.rt•a Maani tüd D1stanna ~ Anoulo 

irm • griidos ion m grados 

1 1 -11.2.5 3.00 90.00 2 2 -8.93 ... )) 90.00 
3 3 -11.25 3.00 90.00 4 4 -11.25 3,¡)(1 90.00 
< 5 " -833 2 77 ,..;,..;¡ 90.00 6 6 -11.25 3.00 90.00 
7 7 -11.25 3.01) 91). 00 8 B -8.93 , T"l' 

.... .,J•J 9ü. !)>) 
9 9 -11.25 3.00 90.0<) 10 10 -11.'25 3.00 90.00 

11 11 -8.93 :::.33 90.00 12 12 -11.25 3.00 90.00 ,. 13 -9.81 3.00 9ú.l}!) 14 14 -7.80 o -- 9t).Ol) •• i.o .J.~ 

15 15 -9.81 3.00 90.v<l 16 1 -11.25 ·6.00 %.00 
17 2 -8.93 4.66 90.0t) 18 3 -11.25 6.00 90.00 
19 4 -11.25 6.0>) 90. 0<) 20 5 -8.93 4.66 9<),(}J 
21 6 -11.25 6.ü0 90. ()Í) Z2 7 -11 • .25 6.0<) 90.00 
o• 8 -6.93 4.66 90.00 LO 

o• •• 9 -11.25 6.00 90.00 
'" 1ú -11.25 6,t)Ú 9f).00 O' 11 -B. 93 4.6b 90.01) '" .o 
'27 12 -11.25 ó.OC' 90.00 28 13 -9.81 6.00 90.00 
29 14 -7.8ü 4.66 90. <)l) 30 15 -9.81 6.00 90.00 

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de caroa 3 
Fuet"za # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en l. Fuerza 1 Nudo Momento en·z Fuet'za en Y Fuerza en X 

ion -m Ton Ton Ton m Ton Ton 

o.oo -2.57 ú,OO 2 2 1).00 -2.57 0.00 
3 3 <l.OO -2.57 0.00 4 4 1).01) -2.57 0.00 
5 5 0.00 -2.24 0.0•) 6 b o.oo -2.24 0.00 
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 o.oo -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 lü 10 0.00 -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.00 
13 13 0.00 -1.77 0.00 14 14 0.00 -1.77 0.00 
15 15 0.00 -i.77 0,00 16 16 o.co -1.77 0.00 
17 17 0.00 -l. 77 0,00 18 18 o.oo -l. 77 0.00 
19 19 0.00 -1.77 0.00 2(1 20 o.oo -l. 77 0.00 

+++++ CARACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS. Condición 4 
Fuerzas uniforaes en barras 0 . fuerzas concentradas en barras o 
Momentos concentrados en barras O , fuerzas y momentos en nudos 20 

Fuerzas v 4omentos en los nudos cond1c1on de caroa 4 
Fuet•'a # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·za en X Fue:·za 1 Nudo Momento en· Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -m Ton Ton Ton • Ton Ton 

1 21 0.00 0.00 8.77 2 22 0.00 ú.OO 8.77 
3 "' O.üO 0.00 8.77 4 24 o.oo 0,1)1) 8.77 
5 17 1),1)1) ú.Oü 8.54 6 18 o.oo c..oo 8.54 
7 19 o.oo 0.00 8.54 8 20 1).00 0.00 8.54 ' 

~:'. 

''· 



Fuerza 1 Nudo Momento en Z 
Tan -m 

9 13 0.00 
11 15 0.00 
13 9 0.00 
15 11 ü.OO 
17 5 O.rJO 
19 7 0.00 

ANi1LIS!S ESTRUCfúRI't DE ~ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
~lat·co : ED!F1 EJES 1 v 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:38:22 

Fuerzas v mooentos en los nudos cond¡c¡on de caroa 4 
Fuer:a en Y Fuerza en X Fuet·za 1 Nudo ~mento en ·z Fuerza en Y Fuen.a en X 

Ton Ton Too o Too 

t).(j(¡ 
o.w 
0.00 
0.00 
0.1)0 
o.oo 

6.65 10 14 0.00 
6.65 12 16 0.00 
4.41 14 11) 0.00 
4.41 16 12 0.!)0 
2.14 18 b 0.00 
2.14 20 8 O.íJO 

+++T+ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

----- Combinacion de carga # 1 , formada oor : 

1 de la cand ioón 1 
O de la cond ioon 2 
i) de la candicion 3 
O de ia condición 4 

----- Combinac¡ón de carga 1 " , foroada oor : 

ü de la cand 1ciOn 1 
1.4 de la condición 2 
O de la condicion 3 
O de la condición 4 .. 

----- Combinacion de carga # 3 , formada oot· : 

O de la condic>ón 1 
O de la condicion 2 
1.1 de la condición 3 
1.1 de la condic¡ón 4 

--- Comb mac 10n de carga # 4 , formada por : 

O de la condicion 1 
O de la co~d>cion 2 
1.1 de la cond>ción 3 

~l. 1 de la cond>ción 4 

Ton 

O.Oü 6.65 
ú.OO 6.65 
0.00 4.41 
0,1)) 4.41 
0.01) 2.14 
0.00 2.14 



Entt·e~nso 

S 
4 
3 
2 
1 

i 6 O M S A Construcctones S. A. de C.V. 

EoiJ cio A-!2 Desp. 404 
Col. Torres de M ncoac 
CF 01490 Mxico D.F. 

i 
Tels. 593-4419 ü 

' 593-281 [ 
593-3!6! ~ 

Fax. 593-44!9 ~ 

ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE !999 Q=3 
Marco ED!Fl EJES 1 y 6 
Fecha !0-27-!999 ,hora : 15:4c':c2 

R i a 1 d e e e s 
fuer:a- Cortante 
Ton Ton 

de Entreoiso 
Desoí. total Desp!. re!. Rtgioe: 

ion illl • • 
28.11 28.11 0.0302 0.0052 5,371. 7 
30.06 58.17 0.0250 (J.0065 8;966.2 
22.81 80.98 0.0185 0.0073 11,145.5 
15.55 ...,, I::"'T 

'to.u._. 0.01!2 0.0069 !4.029.8 
8.29 1<!4.82 0.0044 0.0044 24;094.1 



Oesolazamientos 

Construcciones S. A. de C.V. 

" 
Tels. 593-4419 U 

1

¡ SO~SA 
EdiJ cio A-12 Dese. 404 .. 593-2811 

593-3161 ¡ Col. Torres de "Ixcoac · 
CP 01490 M:<Ico D.F. Fax. 593-4419 !~ 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE "ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTI~BRE 1999 Q=3 
Marco : EOIF1 EJES 1 v 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:40:3: 

Condición Giro en Z (MAXi Nudo Giro en Z (MINi Nudo . 
De cat"Qa Rads. 1\ads. 

' O. 01))00 1 -0.00200 9 • 
" 0.00025 24 -1).001)25 21 < 
3 0.00024 24 -0.00024 21 
4 0.00000 1 -o.oom 1: 
o 0.00000 1 -1).00200 9 " 6 0.00035 24 -0.00(135 21 
7 0.00000 1 -1).00264 9 
8 0.00264 12 (). 0!)000 1 

Condición Desol. en Y !MAXi Nudo Des0I. en Y !MINl Nudo 
De cat•qa m 

0.000 21 -0.000 24 
" o. 000 1 -0.001 22 " 3 o.ooo ' -0.001 22 • 
4 0.000 21 -0.000 24 
5 0.000 21 -1),000 24 
6 0.000 1 -0.001 22 
7 0.000 1 -1),001 23 
8 0.000 1 -1),001 22 

Candician Despl. en X !MAXi Nudo Desoí. en X !MINi Nudo 
De carqa • 

1 0.031 21 0.000 1 
o 0.000 21 -0.000 24 
3 0.000 21 -0.000 24 
4 0.036 24 0.000 1 
5 o.o".1 21 0.00(, 1 
1:. 0.001 21 -0. 01)1 24 
7 0.040 21 O.OOü 1 
B 0.000 1 \-0.04ü 24 

Elementos "ecanicos 
Condicion Mom. Fiexionante !MAXl Barra Mom. FleKionante (MINi Barra 

De carga Ton-m Ton-m 

49.11 25 -127.90 17 
2 18.30 31 -29.29 1 
3 17.08 31 -27.25 1 
4 57.36 ?0 -" -i49.33 18 
o 49.11 25 -127. 9o) 17 " ó ZS.ó2 31 -41.00 1 
7 69.45 25 -165.46 17 
8 165.45 18 -74.21 4 

Condición Fza. Cortante !MAXi Bart'a F:a. Cortante (MINi BarPa 
De carga Ton Tan-

29.14 21 -11. 18 S 
2 18.67 12 -18.67 11) 
3 17.41 12 -17.41 10 
4 34.11 21 -13.24 o 

" 5 29.14 21 -11.18 5 
6 26.14 12 -26.14 10 
7 41.25 21 -29.59 5 
8 29.62 5 -41.25 22 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPílEMBRE 1999 Q=3 
Mar·C:o EDIF1 EJES 1 y 6 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:40:53 

rond1ci6n Fza. Axial 1 111\Xi Bart•a Fza. Axial !MINI Barra 
'? carQa Tao Ton 

30.21 16 -29.22 19 : 2.58 3 -160.57 17 
3 2.40 3 -150.63 17 
4 35.23 16 -35.23 19 o 30.21 16 -29.22 19 " 6 3.61 3 -224.80 17 
7 5.53 1 -184.54 18 
8 5.5.3 3 -184.71 17 

++++> RE4CCIONES. CONDICION DE CARGA 1 
Nudo Momento en Z Fuer:::a en Y Fuer:a en X 

Ton-m Ton Ton 

1 126.64 -30.21 -24.74 
o 127.90 -13.86 -28.93 -- 125.74 14.86 -28.34 o 
4 118.90 29.22 -22.81 

+++++ REACCIONES. CONDIC!IJN DE CARGA 2 
-Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuet·za en X 

Ton-tl -Ton Ton 

1 -6.03 95.53 5.34 
2 1. 18 163.14 -1.67 

-1.17 162.97 1.67 
4 6.05 95.53 -5.35 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3 
Nudo Mooento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-5.61 89.96 4.97 
2 1.08 153.20 -1.54 
3 -1.08 153.05 1.54 
4 5.63 89.96 -4.97 

+++++ REACCiONES. CONDiCION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

142.7~ -35.23 -27.40 
2 149.33 -17.28 -33.62 ., 149.33 17.28 -33.62 o 

4 142.72 35.2.3 -27.40 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 5 
Nudo Mooer. \o en l Fuet•:a. en Y Fuerza en X 

Ton--m Ton Ton 

1 126.64 -30.21 -24.74 
2 127.9<) -13.86 -28.93 
3 125.74 14.86 -28.34 
4 118.90 29.22 -22.81 

+++>+ REACCIONES. CONDICIDN DE CARGA 6 
Nudo Momento en l Fuer:a en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-8.45 133.74 7.48 
2 1.65 228.39 -2.34 
3 -1.63 228.16 2.34 
4 8.46 133.74 -7.48 

+•++• REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en l Fuet•za en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 150.81 60. 20 -24.67 
2 165.46 149.5(¡ -.38.68 
3 163.08 187.36 -35.28 



+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7 

ANAL!SIS ESTRUCTURAl DE "ARCOS PLANJS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF1 EJES 1 y ó 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:41:59 

Nudo Momento en 2 Fuer:.a en Y Fuet'Za. en X 
Ton-o Ton Ton 

4 163.18 137.71 -35.61 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 8 
Nudo Momento en Z Fuer:a en Y Fuerza en X 

' t. 
• ,. 
4 

Ton-m Ton Ton 

-163.16 137.71 
-163.07 187.53 
-165.45 149.~4 
-!50.80 b0.20 

35.61 
35.28 
3B.b8 
24.67 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EOIF1 EJES 1 v 6 
Fecha : 10-c7-!999 ,hora : !5:42:05 

********+~********•~~~ N O T A S ****'*********+*+******+*~ 

-RESTRICCIONES DEL NUDO : O si el nudo SI ouede desplazar·se 
1 si el nudo NO puede desolazar-se. 

-¡¡PO DE BARRA O momentos en A y & no nulos 
1 extremo A art1culado. tomento en B no nulo 
2 extremo b ar·tlculado. oomento en A no nulo 
3 ambos extremos ar·ticulados. 

--LI\5 Fi.JfRZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENC!ADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUE"ZAS EXTERNAS. LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPRGBACION DEL EQUILIBRIO 
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SIJMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION 
CON LAS MISMAS CARACTER!STICAS QUE AH! SE INDICAN IREFERENCIADA AL SISTEMA 
6LOBALI. 

-CONVENCION DE SJ6NOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

""· v{+} 
·,-

+ : 
1 

\_i 
xl+) 

:--------) 

--CGNVENCION DE SIGNOS PARA El SISTEMA LOCAL : 

~ \ 
+ : + [ 

1 1 
_1 \_í 

,. (+) ,. (+) 

.--------> ===========:===> [-------------) 
A BARRA B 



6 O M S A ConstrucCIDiles S. A. de C. V. 

Edi' cio A-12 Deso. 404 
Col. Tm·res de Mixcoac 
CP 01490 Mxico D.F. 

1¡ 

Tels. 593-4419 ! 
593-2811 

593-3161 " 
Fax. 593-4419 1 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!Fl EJES 2,3,4 y 5 
Fecna 10-27-1999 ,hora : 15:43:41 

Barr·as 35 
Nudos 24 
Condiciones de caroa 4 
Combinaciones de carQa 4 
Fuerzas en · Ton 
Longitudes en m 

+++++ DATOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coard. en X Coord. en Y Restr. (giro, en X, en Yl Nudo Coord. en X Coo1·d. en Y Restr. (giro, en X, en Y) 

m m 11 m 

3 
5 
7 
9 
li 
1.3 
15 
17 
19 
21 
23 

0.000 
16.000 
ü.OtlO 

16.000 o. Qi)<) 
16.000 
0.000 

16.000 
0.000 

16. 00<) 
0.000 

16.0(llj 

0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
11.000 
14.500 
14.500 
18.000 
18.000 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
1) 

1 
1 
1) 
o 
o 
o 
o 
1) 

o 
o 
o 
o 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
1) 
o 
o 
o 
o 

2 
4 
6 
8 

1 1) 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

9.000 
25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 

• +++++ DATOS DE LAS BARRAS 

0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.':1)0 
7.500 

11.000 
11.000 
14.50<) 
14.500 
18.000 
18.000 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 

!) o 
o o 
o 1) 
1) o 
o o 
o o 
o o 
o o 
o o 
o o 

Barra On9en Destino Tipo Longitud C(Col'lantel Bat•¡•a 01'!gen Destino Ttpo Longitud C(COI·tantel 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
'27 

'29 
31 
33 
35 

Bar·r·a 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

5 
7 

10 
13 
15 
18 
21 
23 
2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

6 
8 

i1 
14 
16 
19 
2'2 
24 
6 
B 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

Inercia 
• "4 

O.Oü145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
0.00082 
0.00830 
0.1)1)939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 

o 
(¡ 
(• 
1) 
1) 

o 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

• 
9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
4.000 
4.000 
3.50(J 
3. 500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3. 500 

0.025 
0.025 
0.041 
0.025 
(!.025 
0.041 
0.014 
0.014 
ú.202 
0.204 
0.264 
0.267 
0.264 
0.267 
0.264 
0.236 
0.264 
0.236 

2 
4 
6 
8 

10 
·12 

14 
16 
18 
20 
22 
24 
2b 
28 
30 
32 
34 

6 
9 

11 
14 
17 
19 
22 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 

7 
10 
12 
15 
lB 
21) 
23 
S 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

Area Mcd. Elas. Nu F. F. &arra Inercta 
m "2 Ton /m ·"2 m ,..4 

0.0162 2.039E+07 •l.30 
0.0162 2. 039E+07 O. 30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
o. 0162 2. 039E+07 o. 30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0106 2.039E+07 0.30 
0.0106 2.039E+07 •l.30 
0.0706 2.039E+<)7 0.30 
0.0007 2.039[+07 0.30 
0.0706 2.039E+07 0.30 
0.0807 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.039E+07 0.30 

2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
1.89 
1.89 
3.5.3 
3.60 
1' C"l' 
..loW.J 

3. 60 
3.53 

2 
4 
6 
e 
w 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
"J.00145 
0.00!45 
1).00145 
0.1)<1)082 
1).00939 
1).1)0830 
1).1)0939 
0.00830 
0.00939 
ú.OOB30 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
0 
o 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

m 

7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
4.000 
4.000 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 

0.041 
0.025 
0.025 
0.041 
0.025 
0.025 
0.023 
0.204 
0.202 
0.267 
0.264 
0.267 
0.264 
0.236 
0.264 
0.236 
0.264 

Area Mod. Elas. Nu F. F. 
m '"2 Ton /m A2 

0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0106 
0.0807 
0.0706 
0.0007 
0.0706 
0.0807 
0.0706 

2.039E+07 
2. 039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.01HE+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 

0.30 
0.30 
0.30 
o. 30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 
0.30 

2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
1.89 
3.60 
3.53 
3.60 
3.53 
3.b0 
3.53 



·'arra 

" L! 

29 
31 .,., 
~ 

35 

Fuerza i 

3 
5 

Inercia ,, .•\4 m 

0.00939 
0.00830 
0.00741 
0.00830 
0.00741 

ANALISIS ESTf\UCTLM.. DE MAACOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mareo : EDIF1 EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 1ú-27-1999 ,hora : 15:44:15 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 
Area Mod. El as. Nu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. Nu 

'2 Ton /m ·'2 • '4 • "'2 Ton /t1 "'·2 

0.0807 2.039E+07 0.30 ,ót) 28 0.00741 0.0637 2.039E+07 0.,~ 
O. 0706 2. 039E+07 O. 30 .53 3<) 0.00830 0.0706 2.039E+07 0.3<l 
0.0637 2.039E+07 0.30 .19 -? ,_ 0.00741 0.0637 2.039E+07 0.31} 
O. 0706 2. 039E+07 O. 30 .53 34 0.00830 O. 0706 2. 039E+07 O. 30 
O. 0637 2.039E+07 O. 30 .19 

t-t++t CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. CordiCión 1 
Fue1·~a.s uniformes en bar·r·a.s O·. fuerzas concentradas en banas O 
Momentos concentrados en barras O : Tuerzas y mORientos en nudos 5 

Fuet•>as v momentos en los nudos condicion de car·aa 1 

F. F. 

.19 

.53 

.19 
"' o"'' 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·:a en X Fuet•za 1 Nudo Momento en·z ·Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton -m Ton Ton Tan m Ter Ton 

21 0.00 o.oo 28.11 ? 17 0.00 0.00 3ü.06 
13 0.00 o.oo 22.81 4 9 0.00 0.00 15.55 
5 0.01) 0.00 8.29 

+++•+ CARACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS, Cond1c1on 2 
Fuerzas uniformes en barras 15 , fuerzas concentradas en bart•as 30 
Momentos concentrados en ba.rt'as ü , tuet'zas y momentos en nudos 20 

Fuerzas uniformes en las barras, cond1cion de carga 2 
Fuer·:a ~ Baoora 11aoni tud Distancia A Distancia B ANGULD Fuet•za ~ Barr·a Maonitud D1stancia A Distancia B ANGULO 

Ton-/m • m gr·ados Ton ·;m m m grados 
-·-

l -o.30 o.oo 9.00 90.0 o 2 -0.30 0.00 7.00 90.0 '-
J 3 -0 .. 30 o.oo 9.00 90.ü 4 4 -o. 3<l 0.00 9.00 90.0 
< < -0.30 0.00 7.00 90.0 6 6 -0.30 0.00 9.00 90.0 " " 7 7 -0.30 o.oo 9.00 90.0 8 8 -0.30 0.00 7.00 90.0 
9 9 -0.30 0.00 9.00 90.0 lü lO -0.30 0.00 9.00 90.0 

11 11 -0.30 o.oo 7.1)0 90.0 12 12 -0.30 0.01) 9.00 90.0 
13 13 -0.08 0.1~) 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.00 7.00 90.0 
15 15 -0.08 1).00 9.00 90.0 

Fuenas concentradas en las barras condicion de car·aa 2 
Fuet•:::a. # Bat•r·a Maoni tud D1stanc1a A Angula Fuet'Za # Barr·a. Maoni tud Distancia A Anoulo 

Tan • ºrados ion m gr.i.dos 

1 -25.01 3.00 90.00 o 2 -19.81 'J "'l'"'l' 90.00 '- ... ,JJ 

3 3 -25.01 3.00 90.00 4 4 -25.01 3.00 90.00 
< 5 -19.81 2 .. 33 90.00 b 6 -25.01 3.00 90.00 " 7 7 -25.01 3.00 91).01) 8 8 -19.81 2.33 90.00 
9 9 -25.01 :.oo 9(1,1)0 iO 10 -25.01 3.00 90.00 
ll ll -19.81 o --.. ,.)} 90.00 12 12 -25.01 3.00 90,1~) 
13 13 -2ü.69 3.00 90.(h) 14 14 -16.45 2.33 90.00 
15 15 -20.69 3. 00 90.00 16 1 -25.01 . 6.01) 90,1)1) 
17 2 -l9.Bi 4.66 90.00 lB 3 -25.01 6.00 90.00 
19 4 -25.01 6.00 90.00 20 5 -19.81 4.66 90.00 
21 6 -25.01 6.00 90.00 22 7 -25.01 6.00 90.00 
T ..• 8 -19.81 4.66 90. !)!) :4 9 -25.01 6.00 90.00 
25 lO -25.01 6.00 %.00 26 11 -19.81 4.66 90.00 
27 12 -25.01 6.01) 90. •)0 28 13 -20.69 6.00 90.00 
29 14 -16.45 4.66 90.00 30 15 -20.69 6.00 90.00 

Fuer~as v ~amentos en los nudos condlclon de caraa 2 
"uer·za # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuet·~a en X Fuerza t Nudo Mo.tento en -z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -o Ton Ton Ton m Ton Ton 

0.00 -2.56 0.00 2 2 0.00 -2.24 0.00 
.) o 0.00 -2.24 0.00 4 4 0.00 -2.56 0.00 
5 < 0.00 -2.24 0.00 ó 6--- 0.00 -l. 96 0.00 o 
7 7 0.00 -!.96 0.00 8 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 11) íi) 0.00 -1.96 0.00 

11 11 0.00 -1.96 o o 00 12 12 0.00 -2.24 0.00 
1.3 13 0.00 -1.77 0,1)) 14 14 0.00 -l. 96 0.00 
15 15 0.00 -1.96 0.00 16 16 0.00 -1.77 0.00 

1'·• 

,. 



ANALISIS ES1RUCTURI'i. DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 0=3 
Mar·éo : EOIF1 EJES 2,3,4 v 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:45:27 

Fuerra 1 ~Jdo Momento en Z 
Ton -m 

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 2 
Fuena en Y Fuerza en X Fuer·:a t Nudo MOllento en Z Fuerza en Y Fuer·za en X 

·-" 19 
17 
19 

0,00 
0.00 

Ton Ton Ton o Too Too 

-1.77 
-1.96 

o.oo 
o.oo 

18 
20 

18 
20 

+++++ CARACTERISJCAS DE LAS FUERZAS, Condic100 3 

0.00 
0.00 

-1. 9ó 
-1.77 

Fuerzas uniformes en barr·as 1~ , fuerzas concentradas en tJat·r·as 30 
Momentos concentrados en barras !j , fuerzas y 11011entos en nuoos 2i) 

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de car·aa 3 

0.0•) 
0.00 

Fuer::a # Barra ~.aoni tud Distancia A Distancia B ANGULO Fuerra * Barra Maoni tud Distancia A Distancia 8 ANGULO 
Ton./rt • • grados Ton· /m m m Qr·aoos 

-0.30 0.1)0 9.00 90.0 2 2 -0.30 1),00 7 .0(' 90.0 
3 ' -1;.30 0.00 9.1)<) 90.0 4 4 -0.30 1), Oü - 9.00 90.0 ., 
• 5 -0.30 0.00 7.00 90.0 6 6 -0.30 0.00 9,00 91),1) " 7 7 -(¡ .30 0.00 9.01) 90.i; 8 8 -0.30 0.00 7.00 90.0 
9 9 -0.30 0.00 9.0(> 9(>,1) 10 10 -0.30 0.00 9,1)0 9tl.O 

11 11 -0.30 0.00 7.00 90JJ 12 12 -0.30 0.00 9.C,C• 90.0 
13 ,., -0.08 0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.0(· 7,(1(! 90.0 ,., 
15 15 -o.oa 0.00 9.00 90.0 

Fuer·zas concentt·adas en las barras condicion de caraa 3 
Fuer·za i Ba.rt•a Maonitud D1stane1a A Anoulo Fuerza 1 Barra Ma~nitúd DistanCia A Ano u lo 

Ton • grádos on m gr·áoos 

1 1 -22.49 3.00 90.00 2 2 -17.85 2.3-:: 90.00 
3 3 -22.49 3.00 90.0•) 4 4 -21.49 3.00 90.00 
5 • -17.85 o • ., 90. 01) b 6 -22.49 3. (l(¡ 9ü.OO " ¡_,.).) 

7 7 -22.49 3.00 90.00 8 8 -17.85 ? ,_ _, ... ~} 90.00 
9 9 -22.49 3.00 90.01) 10 10 -22.49 3.00 90.00 

11 11 -17.85 " --.... .,).} 90,00 12 12 -22.49 3.00 90.00 
13 E -19.61 3.00 90. Q<) 14 14 -15.61 2.33 90.00 
15 15 -19.61 3. 0<) 90.00 16 1 -~.49 6. Q<) 90.00 
17 2 -17.85 4.66 90.00 11> 3 -22.49 6.00 90.00 
19 4 -22.49 6.00 90.00 2ü 5 -17.85 4.66 90.00 
21 6 -22.49 6.00 9l),¡)¡j 22 7 -22.49 6.00 90.01) 
23 8 -17.85 4.66 90.00 24 9 -22.49 6.01) 90.00 
?" ·" 10 -22.49 6,1)) 90. 01) 26 11 -17.85 4.66 90,1)0 
?" .1 12 -22. 4~ 6.00 90,00 28 13 -19.61 6.01) 90.01) ., 
¡_7 14 -15.61 4.66 90.00 30 15 -19.61 6.(10 90.00 

Fuerzas v momentos en los nudos condlclon de caraa ., 
" l="uerza # Nudo Momento en Z Fuet·za en Y Fuei·za en X Fuerza # Nudo Momento en·z Fuerza en Y Fuer·za en X 

Ton -m Ton Too Ton • Ton ion 

0.00 -2.56 0.00 2 2 0.1)0 -2.24 0.00 
3 ' o. oc• -2.24 0.1)1) 4 4 0.00 -2.56 0.00 ·-· • • 1},/)i) -2.24 0.(>1) 6 6 0.00 -l. 96 0.00 " J 

7 7 0.00 -1.96 o.ov 8 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.Z4 0.00 lt) 10 O.CJO -1. 9b 0.00 
li 11 0.00 -1.9ó ü.OO 1: 12 0.00 -2.24 0.00 
13 13 o.oo -1.77 0.00 14 1 • •• Q,;)Q -1.96 0.00 
15 15 0.00 -1.96 ü.OO 16 16 0.00 -1.77 0.00 
17 17 o.oo -1.77 0.00 18 18 0.00 -1.96 0.00 
19 19 0.00 -1.96 0.00 20 20 0.00 -1.77 0.00 

+++++ CARACTERJS!CAS DE LAS FUERZAS, Cond1cion 4 
Fuer·:as um for11es en bar·ras O , fuer:as concentradas en barras o 
Momentos concentrados en bar·ras O , fuerzas y momentos en nudos 20 

Fuenas y 110mentas en los nudos cond1cian de carga 4 
Fuer·:a # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuer•za en X Fuer·za t Nudo Momento en Z Fuerz; en Y Fuerza en X 

Ton -m Ton Ton Ton m Ton Ton 

21 0.00 o.or, 7.71 2 22 0.00 0.()(1 7.71 
3 "" 0.00 0.00 7.71 4 24 0.00 0.00 7.71 ..:...-.! 

5 17 0.00 0.01) ' ·-1. ,;.) 6 18 0.00 0.00 7.53 
7 19 0.00 0.01) 7.53 8 20 0.00 0.00 7.53 



ANAL!S!S ESTRUCTURAL DE "ARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE !999 Q;3 
Mat·co : ED!F1 EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:46:33 

Fuerzas v momentos en los nudos condic1on de caroa 4 
Fuerza 1 Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fué·za en i. Fuerza # Nudo MOllento en- Z Fuer:a en Y Fue!':a en X 

Too 

9 n 
0•0 

11 15 
13 9 
15 11 
17 5 
!9 7 

Ton -m Ton Ton Ton m Ton 

o.oo 0.00 
0.00 0.00 
1).00 0.00 
o.oo 0.00 
0.00 0.00 
o.oo 1).00 

5.50 !O 14 0.00 
5.50 12 16 0.00 -~ ),.J/ !4 10 0.00 
3.57 16 !2 0.00 
l. 53 18 6 0.1)0 
1.53 20 8 0.00 

+++T+ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

----- Comb1nacion de cat·ga # 1 , fot•mada oor ' 

1 de la condicion 1 
O de la condlClOn 2 
O de la condic1on 3 
O de la condic10n 4 

----- Comb1nac10n ae carga # 2 • formada por : 

ú d~ la condición 1 
l. 4 de la cond1ción 2 
O de la condicion 3 
O de la condic1ón 4 

---- Comb inae10n de cat'9a # 3 1 fOt·mada oor : 

O de la condic1on 1 
O de la cond icion 2 
1.1 de ia condición 3 
1.1 de la condicion 4 

----- Comb¡nación de carga # 4 1 formada por : 

O de la cond1cion 1 
O de la condic1ón 2 
1.1 de la condic1ón 3 

-1.1 de la cond1cion 4 

0.0(1 5.5(1 

0.(•) 5.50 
0.00 3.57 
0.00 3.57 
0.00 l. 53 
0.()0 ¡.53 



Entreoiso 

o 

" 4 
3 
2 
1 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Ed¡l C!O A-12 Desp. 404 
Col. Tm'res de Mixcoac 
C~ 01490 Mx1co D.F. 

¡¡ 
11 

Tels. 59:.-4419 Y 
. 592-2811 

593-3161 l. 
Fax. 593-4419 Y. 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pt·oyec to : CURSO SEPTIE~RE 1999 Q=3 
Mat·co ED!Fl EJES 2.3,4 v 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:47:57 

~:1oideces 
FuerZ3.- Cortante 

d e E n t r e p i s o 
Despl. total Despl. rel. Rig1de: 

Ton Ton m m Ton ío 

28.! 1 28.11 0.0307 0.0053 5.337.4 
3ú.06 58.17 0.0255 0.0065 a; 952.7 
22.81 80.98 0.0190 0.0074 10. 95<). 3 
15.55 96.53 <).0116 0.0071 !.3.666.2 
8.29 104.82 0.0045 0.0045 23.2.37. 9 



De5olazamientos 

1! 
~ GOMSA Construcciones S. A. de C.V. 

Tels. 59.3-4419 ~ ~ 
i 

EdiJ cio A-12 Deso. 
Col. Torres de ~il:coac · 
CP 01490 M:aco D.F. 

404 593-2811 
593-3161 i 

Fax. 593-4419 P. 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pl'ovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q='· 
Marco EDiF1 EJES 2,3,4 y 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora : .15:48:07 

Condiciwn Giro en Z IM!\Xl Nudo G!I'O en Z IM!Nl Nudo 
De car·ga Rads. Rads. 

1 O. OfftlüO 1 -ü.Otl205 9 
2 0.00050 24 -0.00050 21 
3 o. 00047 24 -0.00047 21 
4 O.OOOOrl 1 -1),1).)203 9 
• 1), 00000 ' -0.00205 9 " • 
6 O.OQ070 24 -o.ü0070 21 
7 o. 00000 1 -1),!!0238 9 
8 0.00238 12 rj, OOOO<l 1 

Condicion Desol. en Y IMAXl Nudo Desp1. en Y IM!Nl tóJdO 
De car·ga • 

0.000 21 -0. OO<l 24 
2 0.000 -o. O<l2 22 
3 O.OOij 1 -0.002 22 
4 0.000 Zl -•).000 24 
5 0.000 21 -0.000 24 
6 0.000 1 -1),0<)2 22 
7 0.000 1 -0.002 23 
8 0.000 1 -1),0<)2 22 

Condicion Despl. en X IMAXl Nudo Despi. en X IM!Nl Nudo 
"".::! carqa m 

1 0.032 21 O.OüO 1 
2 ü.001 21 -o.O!)l 24 
' 0.0<)1 21 -0.001 24 .•. 

"' 4 0.032 21 0.000 1 
5 0.032 21 0.000 1 
6 0.001 O' .J -i;, O<l1 24 
7 0.035 "' O. Oü•l 1 .. 
8 0.000 -{1~035 24 

Elementos Mecanices 
CondiCion Mom. Fle:nanante (MAX) Barra Mom. Fle:aanante {MINl Bat•ra 

De carga Ton-m Ton-m 

49.15 29 -131.21) 16 
o 35.30 ,. -L9: 9 ·< vJ 

3 33.46 JS -38.83 9 
4 49.94 ?0 . ' -126.:24 16 
• 49.15 29 -1~1. 20 16 o 
6 49.42 35 -61).06 9 
7 62.75 29 -147.63 19 
8 147.60 16 -81.43 4 

Condición Fza. Cor·tante IMAXi Barr·a Fza. Cor·tante (N!Nl Bat•r•a 
De carga Tan Ton 

! 28.51 21 -11.26 • ,J 

2 26.51 7 -26.51 9 
3 :.3. 98 7 -:3.99 9 
4 28.62 :1 -11.5j) 5 • 28.51 21 -!l. :6 5 " 6 37.12 7 -37.1: 9 
7 36.8:0 21 -34.86 6 
8 34.86 4 -36.85 2: 



Condínon Fza. A:nal (MAXl Barra 
De carga Too 

~:).60 16 
2 3.76 ·' 3 3.41j 3 
4 30.9(] 16 
S 30.60 16 
6 < o· ' .J,~o ~ 

7 6.76 
8 6.76 3 

++1-++ REACCIONES. COND l C ION DE CARGA 1 . NuGG Momento en Z 
Ton-m 

131.20 
2 118.47 
3 116.54 
.¡ 123.45 

+++++ REACCIONES. COND!C!ON DE CARGA 2 
Nudo Momento en Z 

Ton-m 

1 -8.78 
2 1.80 
7 -L 79 • 
4 8.81 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3 
Nuoo Momento en Z 

Ton-o 

1 -7.94 
2 1.62 
3 -1.61 
4 7.96 

+++++ REACCIONES, CONDIC!Dr< DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z 

Tan-m 

1 126.24 
" 117.98 • 
3 117.98 
4 126.24 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE .CARGA 5 
Nudt:l Momento en Z 

Ton-m 

1 1.31.20 
' 116.47 • 
3 116.54 
4 123.45 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z 

Ton-m 

¡ -12.30 
2 2.53 
) -2.50 
4 12.34 

T+~~ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en Z 

Ton-o 

130.14 
2 13!.57 
3 128.02 

ANALISIS ESTRUCTURAl DE ~ARCOS PLANOS 
Pt'Ovecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 Q=3 
~iarco ED!F1 EJES 2.3,4 y 5 
Fecha 10-:7-1999 !hora : 15:48:26 

Fza. A>.ial (M !N) Barra 
Ton 

-:9.61 19 
-234. 9l) 17 
-215.05 17 
-30.90 19 
-29.61 19 

-328.86 17 
-252.64 18 
-25:.97 17 

Fuet·za en Y Fuet•za en X 
Ton Ton 

-3<j,60 -25.86 
-13.8: -27.79 
14.82 -27.7.5 
29.61 -:3.92 

Fuerza en \ Fuet·z.a en X 
Ton Too 

137.&9 7. 78 
237.14 -2.50 
236.82 2.5ú 
137.10 -7.78 

Fuer~• en \ Fuer:a en X 
Ton Ton 

125.93 7.03 
217.29 _") '"le" 

-·~._¡ 

216.99 o "" ... ,¿,; 

125.94 -7.04 

Fuerza en Y Fuer·za en X 
Ton Too 

-30.90 -24.26 
-14.92 -27.40 
14.92 -27. 4ü 
10.91) -24.26 

Fuerza en Y Fuet·za. en X 
Ton Too 

-30.60 -25.86 
-13.83 -27. 7"t 
14.82 -27.25 
29.61 -23.92 

Fuer·za en Y Fuet':a en 1 
Ton Ton 

191.93 10.89 
332.00 -3.50 
331.55 3.50 
i91.95 -10.90 

Fuer·za en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

104.54 -18.98 
222.61) -32.61 
255.11 -27.66 



+>+++ REACCIONES. COND!CION DE CARGA 7 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Proyecta : CURSC SEPT!EMBfiE 1999 Q=3 
Mat·co : EDIFI EJES 2,~,4 v 5 
Fecha : 11)-27-1999 ,hora i 15:49:38 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton-m io.'1 Ton 

4 147.63 172.53 -34.45 

++>++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 8 
ló1iio Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

1 
' 
3 
4 

Ton-m Ton Too 

-147.60 17:.52 
-128.00 255.43 
-131.55 222.28 
-130.11 104.55 

34.45 
27.66 
32.62 
18.97 



ANAL!S!S ESTRUCTURAL DE HARCOS PLANOS 
Frovecto: CURSO SEPTIEMBRE 1999 ll=3 
Marco : ED!Fl EJES 2.3.4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:50:37 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : 1) st el nudo Si ouede desotazarse 
1 s1 el nudo NO pueoe desplazarse. 

--TIPO DE BARRA ~ O momentos en A v B no nulos 
1 e::tremo A ar·tii:ulado, momento en B no nulo 
2 e:<treoo b at·ticulado; momento er; A no nulo 
3 ambos extt·emos at•l!culados. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BAARA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS. LOS DESPLAZA.~IENTOS Y LA COMPROBAC!ON DEL EllUlUBi\IO 
NODAL, ESTA REFERENC lADO AL SISTEI1A GLOBAL. 

--EN LOS NUDOS DOimE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REriCCION 
CON LAS MISMAS CARACTERIST!CAS QUE AH! SE INDICAN !REFERENCIADA AL SISTEMA 
6LOBI\ll. 

--CmNENC!ON DE SIGNOS rARA EL SISTEMA GLOBAL : 

"· y(+) 
(-

+ : 
1 

\_1 
: x(+J 
: -------------) 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

·'· y' lt) 

' ' ' ' ' ' 

\ 

-, 
• 

+ : 
1 

í 

". 1+1 

\ 
+ : 

1 
\_/ 

:<' (+} 
¡ ---------; ==--============::==== > :---------------> 

A BARRA E 



6 O ~ S A Construcciones S. A. de C.V. 
Tels. 593-4419 i 

Edi' cio A-12 Deso. 404 593-2811 ~ 
Col. Torres de M1xcoac 593-3161 u 
CP 01490 M:<ico D.F. Fa){. 593-4419 ' 

ANALIS!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pf'Dvecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=.3 
Mari: o : ED!F 1 EJES A v D 
Fecha to-27-1999 ,hora : 15:51:49 

Bat•ras 55 
Nudos 36 
Condltlones de carga 4 
Combinac¡ones de carga 4 
Fuer~zas en Ton 
Longitudes en • 

+++++ DA TOS DE LOS NUDOS 
Ílestr. Nudo Coord. en X Coord. en Y Restt·. lgit·o, en X, en Yi Nudo Coord. en X Coord. en Y !giro, en X, en Yl 

m • G • 
0.000 0.000 1 1 o 12.000 0.000 • 

o 24.000 0.000 1 1 4 36.000 0.000 ' ' • • 
5 48.000 0.000 1 1 6 60.000 0.0% 1 1 
7 o. 000 4.00ü ~ü o o 8 12.000 4.000 V o o 
9 24.000 4.00•) o o o 10 36.000 4. OilO o (1 o 

11 48.000 4. Olfi) o o o 12 60.000 4.000 o o 1) 

13 0.000 7. 50ü 1) o o 14 12.000 7.500 o o o 
15 24.000 7.500 o o o 16 36.000 7.500 o o o 
17 48.000 7.500 o o o 18 60.000 7.500 o o o 
19 o. Olfl) 11.000 o o o 20 12.000 11. 00(1 o o o 
21 24.000 11.000 o o o 22 36.000 11.000 o o o 
?' •. , 48.000 11.000 o o o 24 60.000 11.000 o o 0 
25 0.000 14.500 o o i) ?' .o 12.000 14.500 o o o 
27 24. OC<l 14.500 1) \) o 28 36.000 14.500 o o o 
29 48.000 14.500 o o o 30 60.000 14.500 o o o 
31 0.000 18.000 1) o o <? 

'" 12.000 18.000 o o o .. -o) 24.00ü 18.000 o o (! 34 36.000 18.001) o o o 
35 48.000 18.000 1} o o .36 60.000 18.000 o o o 

+++rl DA TOS DE LAS BARRAS 
Bart•a Or·igen Destino Tipo longitud C(Codantei Bat•ra Or·igen Destino T¡po Longitud C(Cot'tantel 

• m 

7 8 o 12.000 0.016 2 8 9 o 12.(•00 0.016 
3 9 10 (1 12.000 0.016 4 10 11 o 12.000 0.016 
5 11 12 () 1:2.000 0.016 6 n 14 o 12.000 0.016 
7 14 15 1) 12.000 0.016 8 15 16 o 12.00,/ 0.016 
9 16 17 o 12.000 0.016 10 17 lB o 12.000 0.016 

11 19 20 o 12.000 0.016 12 20 21 o 12.0!)0 0.016 
13 21 :2 o 12.000 0.016 14 22 23 o 12.000 0.016 
15 23 24 1) 12.000 0.016 16 25 26 o 12.000 0.016 
17 26 27 o 12.000 0.016 18 27 28 (l 12.000 0.016 
19 28 29 o 12.000 o. 016 20 29 30 o 12.000 0.016 
21 31 32 o 12. 00.) 0.008 22 32 33 o 12.000 0.008 
23 33 34 o 12.000 o.oos 24 34 35 o 12.000 0.008 
25 35 36 o 12.000 o. 008 26 1 7 o 4.000 0.018 
27 2 8 o 4. 000 0.018 28 .. 9 /) 4.000 0.018 ., 
29 4 10 o 4.000 0.018 30 5 11 o 4.000 0.018 
31 ó e o 4.000 0.018 ., . .)..:, 7 13 i) 3. 500 0.023 -.. ,, 8 14 o 3.501) 0.1!23 34 9 15 o 3.50i) 0.023 
35 10 16 o 3.51~) 0.023 36 _11 17 o 3.500 0.023 
.37 12 18 (¡ 3.500 0.023 38 13 19 o 3.500 0.023 
39 14 20 o 3. 51)1) 0.023 40 15 21 o 3.500 0.023 
41 16 22 o 3.500 (), 023 42 17 ,, 

"' 0 3.500 0.023 
43 18 z.¡ 1) 3.500 0.023 44 19 25 () 3.500 0.023 
45 20 26 . o 3.500 0.023 4ó 21 27 o 3.500 0.023 
47 22 28 o 3.500 0.023 48 

,_ 
..!.) 29 o 3.500 0.023 

49 24 30 o 3.500 0.023 50 25 31 o 3.500 0.02.3 
51 ?' .o 32 o 3.500 0.023 52 27 3.3 o 3.500 0.023 
53 26 34 o 3.500 0.023 54 29 35 o 3.500 0.023 
55 30 36 o 3.500 0.023 



Barta 

7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
'17 
29 
31 
33 
35 
37 
39 
41 
43 
45 
47 
49 
51 
53 
55 

Iner-cia 
m '4 

r,, 00171 
Í), 00171 
o. 00171 
0.00171 
0.00171 
o. 0(;171 
r,, Oül71 
0.00171 
o. \jQ171 
0.00171 
ü. 00082 
0.00082 
0.ü0082 
1).00184 
0.0!)184 
0.00184 
1),1)1)!84 
0.00184 
ü.00184 
0.00184 
O.Oü184 
0.(~)184 
0.1)1)137 
0. QC¡l37 
0.00137 
0.00137 
0.00137 
0.00137 

ANALJSJS ESTRUCTUHAL DE IIARCOS Pl.AI<OS 
Provee to : CUf\~0 SEPTI EliBRE 1999 ll=3 
Marco : EDJF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 .hat·a : 15:52:22 

+++..-+ DATOS DE LAS BARRAS 
At·ea Mod. Elas. Nu F. F. Barra Jnet·cia 

m ''2 Ton /m _ . .., m "4 

O. 0184 :. 039E+07 0. 3ü 3. 29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 1),30 3.29 
0.0184 i.ü39E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 ü.30 3.29 
O. 0184 2. 039E+07 O. 30 3. 29 
0.0184 :.039E•07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
0.0106 Z.039E+07 0.30 1.89 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0807 :.039E+07 0.30 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
o.o807 c.o39E+07 o.3o 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.1)807 2.03'1E+07 0.30 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
0.06.37 2.0.39E+07 0.30 1.68 
0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
0.0637 2.039E+07 o. 30 1.68 
o.0637 2.039E+07 o.~l 1.68 
0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 

2 
4 
6 
8 ¡e, 

12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 
32 
34 
36 
38 
40 
42 
44 
46 
48 
50 
52 
54 

0.00171 
0.00171 
0.00171 
0.00171 
0.00171 
0.01)171 
0.00171 
0.00171 
0.1)0171 
o. 00171 
0.00082 
0.1)1)1)82 
0.00184 
0.00184 
0.00184 
0.00184 
0.00184 
0.00184 
0.00184 
0.01)184 

-· 0.00184 
0.00137 
0.00137 
0.00137 
0.00137 
0.00137 
0.00137 

•++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condtción 

Area Mod. Elas. Nu F. F. 
m , ... 2 Ton ím ,-:, 

0.0184 2.03'7E+07 ü.30 3.29 
0.0184 2.039E•07 0,31) 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
ú.01B4 :.039E+07 Jj, 3ü 3.29 
(1.0184 2.039E+07 t}, 3(1 ~·.29 
0.0184 2.03'7E+ü7 0.3ú 3.29 
0.0184 2.039E+07 0,3:) 3.29 
0.0184 2.ú39E+07 0.3ü 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0106 2.ü39E+07 0 •. 30 1.89 
o.o1o6 2.039E+07 o.::~ 1.89 
0.0807 2.039E+07 ü •. 30 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
o.o807 2.039E+07 o.~l 1.58 
0.0007 2,1)39E+07 0.~0 1.58 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0807 2.ü39E•07 0.3ü 1.58 
0.0007 2,039ET07 ü.30 1.58 
0.0807 2.ü39E+07 ü. 31) l. 58 
ü.08ü7 2.039E•ü7 0.30 1.58 
0.0637 2.039E•07 0.3ü 1.68 
0.0637 2.039E+07 ü. 3ü 1.68 
O. 0637 2. 039E+07 ü. 30 1. 68 
0.06.37 2. 039E+07 O. 30 l. 68 
0.0637 2.0:!.9E+1)7 1),30 1.68 
0,1)637 2.039E+07 0. 3ü 1.68 

Fuerzas uniformes en barras o·. fuerzas concentradas en barras O 
Momentos concentrados en barras O ; fuer·zas y momentos en nudos 5 

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carca 
Fuet'" # Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·za en X Fuerza 1 Nudo Momento en -z Fuerza en Y Fuerza en X 

Fuet•za ft 

1 
3 
5 
7 
9 

lí 
13 
15 
17 
19 
21 
~, 

"' 25 

31 
19 
7 

Barra 

?' .! 
?< 
"" 25 
2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

Ton -m Tan Ton Tan m Ton Ton 

Maoni tud 
Ton-/m 

-0.88 
-0.88 
-0.88 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2.35 
-2 .. 35 
-2.35 

O.üO 
1).00 
o.oo 

0.00 
0.00 
0.00 

42.17 
34.21 
12.44 

2 
4 

25 
13 

+++•+ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condictón 2 

0.00 
0.00 

0.00 
0.00 

Fuet·zas untformes en barras 25 , fuerzas concentradas en bat•t•as O 
Momentos concentrados en barras O , fuerzas y momentos en nudos 30 

45.10 
23.33 

Dtstancia A 
Fuerzas unifor·mes en las barras, cond1non de caroa 2 
Distancta B ANGULO Fuer·oa ft Barra Maanitud DistanCia A Distanc1a B ANGULO 

• • 9rados Ton -/m m m grados 

0.00 12.00 90.0 2 22 -0.88 0.00 12.00 90.0 
0.00 12JJ0 90.0 4 24 -0.88 0.00 12.00 90.0 
ü.OO 12.00 90.0 6 1 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0,()1) 12.00 90.0 8 3 -2.35 0.00 12.00 90.0 
1),•)0 12.00 90.1) 10 5 -2.35 0.00 12.01) 90.0 
0.00 í2.00 %.0 12 _ _7 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 14 9 -2.35 0.00 12.00 90.0 
O.Oü 12.01) 90.0 16 11 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.1)0 90.0 18 13 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 20 15 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 22 17 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.1)1) 90.0 24 19 -2.35 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 



ANALJSIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Maréo : EDJF 1 EJES A y D 
Fecha : 1o-21-1999 ,hora : 15:53:52 

Fuerzas v ~amentos en los nudos condic1on de carna 2 
Fuerza # Nudo Momento en Z Fuena en Y Fuei·za en X Fuerzo t Nudo Mamen to en · Z Fuer·::a en Y Fuer;:a en A 

Ton -• Ton Ton Ton m Ton Ton 

1 0.00 -2.57 O. (n) 2 o 0.00 -2.57 U.úü • 3 3 0.00 -2.57 0.00 4 4 0.00 -:.57 0.00 
5 < 0.00 -2.57 O.Oü 6 6 0.00 -2.57 ü.l)(• " 7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 o. •)(1 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 1(1 10 1),(>(1 -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 •l.Oü 
13 13 0.00 -2.24 0.00 14 14 0.00 -:.24 0.00 
15 15 0.00 -2.24 0.00 lb 16 0.00 -:::.24 o. 0(1 
17 17 f),l)lj -2.24 0.00 18 18 0.00 -2.24 0.01) 
19 19 0.00 -1.77 0.00 20 20 0.00 -l. 77 ¡),Q(l 
21 21 0.00 -l. 77 0.00 22 ?" 0.00 -l. 77 o. (>0 .L 
23 23 0.00 -l. 77 0.00 24 24 0.01) -l. 77 0.00 
25 25 0.00 -l. 77 0.00 26 ?' 0.00 -1.77 0.•)1) .o 
27 27 0.00 -1.77 0.00 28 28 0.00 -1. 7i 0.01) 
29 29 0.00 -l. 77 0.00 30 30 0.00 -l. 77 0.00 

+++++ CARACTER!SiCAS DE LAS FUERZAS. Condtcíón 3 
Fuet•zas um fm·mes en bat'!'as 25 , fuet•zas concentradas en bart'as o 
Momentos concentrados en barras 1) , fuerzas y llOI!Ientos en nudos 3CJ 

7 
~ 

Fueroa # Barra Maani tud Dtstanna A 
Fuet'zas uniformes en ias barras·. cond1cion de caroa 
DistanCla B ANSULO Fuerza # Ba!'ra Maaní tud Dístane1a A D1stanc1a B ANGULO 

Ton-/m 

-2.24 
3 3 -2.24 
5 5 -2.24 
7 7 -2.24 
9 9 -2.24 

11 11 -2.24 
13 13 -2.24 
15 15 -2.24 
17 17 -2.24 
19 19 -2.24 
21 21 -0.8-1 
23 23 -0.83 
25 25 -0.81 

Fuerza # Nudo Momento en Z 
Tan -m 

0.00 
' ,, 0.00 < 

5 5 0.0(1 
7 7 0.00 
9 9 0.00 

11 11 0.00 
13 13 O.Of¡ 
15 15 0.00 
17 17 ;),00 
19 19 O.Oü 
21 21 0.00 o-·' 23 0.01) 
25 25 0.00 
27 :7 0.00 
29 29 0.00 

"ue!'za • Nudo Momento en 1 
Ton -m 

31 0.00 

m • 9rados Ton-/m • m Qrados 

0.00 11.00 90.0 2 2 -2.24 0.00 12.01) 90.0 
0.00 12.00 90.0 4 4 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 6 6 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 8 8 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 lO 10 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.1) 12 12 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 14 14 -2.24 0.00 12.00 '1!).0 
0.00 12.00 90.0 16 16 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 18 18 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 20 20 -2.24 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 22 22 -0.83 0.00 12.00 90.0 o.oc, 12.00 90.0 24 24 -0.83 0.00 12.00 90.0 
0.00 12.00 90.0 

Fuerzas y momentos en los nudos condícíon de carca 3 
FuePza en Y Fuerza en X Fuerza t Nudo Momento en· 1 Fuerza en Y Fuer•za en l 

Ton Ton Ton • Ton Ton 

-2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.00 
-2.57 0.00 4 4 0.00 -2.57 o.oo 
-2.57 0.00 6 6 0.00 -2.57 0.00 
-2.24 0.00 8 8 0.00 -2.24 0.0(1 
-2.24 0.00 lO lO 0.00 -2.24 0.00 
-2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 1),()1) 
-2.24 0.00 14 14 0.00 -2.24 0.00 
-2.24 0.00 lb ló 0.00 -2.24 o.oo 
-2.24 0.00 18 18 0.00 -2.24 0.00 
-l. 77 0.00 20 20 0.00 -l. 77 0.00 
-1.77 O.O<l 22 22 O.Oü -l. 77 (),()!) 
-1.77 0.00 24 24 0.00 -l. 77 o.oo 
-1.77 (1.00 26 26 0.00 -l. 77 o.oo 
-l. 77 0.00 28 28 0.00 -l. 77 o.oo 
-l. 77 0.00 30 30 0.00 -1.77 o.oo 

+++++ CARACTERlSICAS DE LAS FUERZAS, Condición 4 
Fuer·zas uniformes en barras O , fuer:as concentradas en barras 1) 
Momentos concentrados en barras 1) , fuerzas y llOITientos en nudos .30 

Fue .. zas y momentos en los nudos condícíon de carga 4 
Fuerza en Y Fuena en l Fuerza 1 Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton Ton Ton m Ton Ton 

0.00 6.45 2 32 0.00 0.00 6.45 



Fuerza # Nudo Momento en Z 
Ton -m 

3 3.: 0.00 
e 35 o.oo o 
7 25 0.00 
9 27 O.üü 

11 29 0.00 
13 19 o.oo 
15 21 o.oo 
17 

,_ 
~:".1 o.oo 

19 13 O.Qt) 
21 15 0.0(1 
23 17 0.00 
25 7 1}.00 
27 9 o.oo 
29 11 0.0(1 

HNAL!SíS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Ma~·co : EDIF 1 EJES A y O 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:54:49 

4 Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carc,a 
Fuerza en Y Fuer·za en X Fuerza 1 Nudo rlooento en ·z Fuerza en 'r 

ion 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
o.oo 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

Ton Ton • Ton 

6.45 4 34 0.00 
6.45 6 36 0.00 
6.54 B 26 0.00 
6.54 10 28 0.00 
6.54 12 31) 0.00 
5.59 14 20 0.00 
5.59 16 22 0.00 
5.59 18 24 0.00 
3.61 20 14 0.00 
3.61 22 16 0.00 
3.61 24 18 0.00 
l. 72 26 8 O.Oü 
!.72 28 10 0.00 
1. 72 30 12 0.00 

+T>++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

----- Combinac10n de carga ~ 1 • formada por : 

1 de la condícion 1 
O de la condición 2 
O de la condiCión 3 
O de la condición 4 

----- Comb1nac10n de carga t 2 , formada por : 

O de la condición 1 
1.4 de la condicíon 2 
ú de la condición 3 
O de la condición 4 

----- Comb !naClon de carga ~ 3 • formada por· : 

O de la cond1ción 1 
O de la condición 2 
l. 1 de la condic10n 3 
1.1 de la condiCión 4 

----- Combinacíon de carga ~ 4 , far·oada por : 

O de la condición ! 
O de ia condiclón 2 
1.1 de la condlcion 3 

-1.1 de la condición 4 

Ton 

0.00 
ü.OO 
0.00 
0.00 
1). Oü 
0. ¡)(1 
ü.üü 
O.Oü 
0.00 
0.0<) 
0.00 
0.1)') 
0.00 
0.00 

Fuer·::a en X 

6.45 
6.45 
6.54 
b.54 
6.54 
5.59 
5.59 
5.59 
3.61 
3.61 
3.61 
1.72 
l. 72 
l. 72 



Entt·ep1so 
R i G i d e e e s 

Fuer:a Cortante 
ion Ton 

o 42.17 42.17 -4 45.10 87.27 
:! 34.21 121.48 
2 23.33 144.81 

12.44 1e7 "::C' 
,,J, ... ..J 

6 O M S A Construcciones S. A. ae C.V. 

Ed¡J cio A-12 Desp. 404 
Col. Torres de M1xcoac 
C? 0!490 M:<ico D.F. 

Tels. 593-4419 ij 
59:!.-2811 

593-3161 ! 
Fax. 593-4419 ~ 

ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pt•ovedo : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco EDIF 1 EJES A v D 
Fecha 10-27-1999 ,hor·a : 15:56:13 

de Entreoiso 
Desol. total Despl. re!. 

m m 

0.0464 o. 0057 
0.0407 0.0087 
0.0320 0.0108 
0.0212 0.0119 
0.0093 o.wn 

R1gidez 
Ton lo 

7.354.6 
10;os1.s 
11,24:).3 
12.166.3 
16;908.6 



Oesolaoamtentos 

6 O M S A Construcctones S. A. de C.V. 

Edi' cio A-12 Deso. 404 
Col. Torres ae Mtxcoac 
CF ül490 Mxico D.F. 

¡i 
li 

Tels. 593-4419 1 
593-2811 f¡ 

593-3161 i 
Fax. 593-4419 1 

ANALIS!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pro·,ecto : CURSO SEFT!EI!BRE 1999 Q=3 
Marco : ED!F 1 EJES A y D 
Fecha : 1<1-27-1999 ,hora : 15:56:31 

Ccndictón Giro en Z IMAXl Nudo 6it·o en Z IM!Nl Nudo 
De car~a Rads. Fi.ads. 

0.00000 1 -0.00309 13 
L 0.00040 30 -0.00040 25 
3 0.00038 30 -().00038 25 
4 o. cri)I)OO 1 -o.00270 13 
o 0.00000 1 -0.00309 n J 

6 lj, 00056 3ú -1),1)0056 25 
7 o. 00001) 1 -0.00324 7 
8 o. 00.324 12 O.<JOOOO 1 

Condición Oespl. en Y INAXl Nudo Despl. en Y IM!Nl Nudo 
De carga m 

0.000 31 -o. O<JO 36 
2 0.000 l -o.001 35 
3 0.000 1 -O.O<l1 '" ~" 
4 0.000 31 -o.ooo 3ó 
5 o. 0<)0 31 -o. ooo 36 
6 0.000 1 -().001 35 
7 0.000 1 -0.001 32 
8 0.000 1 -(), (1()1 35 

CondtcJon Despl. en 1 IMAXl Nudo Despl. en X IM!Nl Nudo 
. De carga m 

0.050 31 0.000 1 
o 0.001 31 -0. O<Jl 36 
~ 0.001 31 -0.001 3ó ~ 

4 1), 042 36 0.000 1 
5 1),050 31 0,1)(1() 1 
6 0.00! 31 -().001 ,. 

~o 

7 0.047 31 0.000 1 
8 0.000 1 -1).047 36 

Elementos Mecanices 
Condlctm Mom. Flexionante IMAXl Barra Mom. Flexionante (~!Nl Bat•ra 

De carqa Ton-• Ton-m 

1 49.98 .33 -B2.22 27 
2 13.93 49 -30.00 16 
3 13.30 49 -28.65 16 
4 44.81) ., 

-l~ -73.3.3 29 
5 49.98 •JJ -82.22 27 
6 19.50 49 -42.00 16 
7 50.07 " ~- -81.26 31) 
8 81.26 27 -74.94 10 

CondtclDn Fza. Cortante IMAXl Barr·a Fza. Cot·tante IM!Nl Bart·a 
De carga Ton Ton 

1 29.1! 27 -7.78 6 
2 14.57 20 -14.57 16 
3 13.91 20 -13.91 16 
4 26.10 33 -6.87 6 
5 29.11 27 -7.78 6 
6 20. 40 20 -20.40 16 
7 29.33 3.3 -:2.64 6 
8 22.64 10 -29.33 36 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 W=3 
Marco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha 1Q-27-1999 ,hora : 15:56:45 

í;ond icion F:a. Axial (MAXl Barra Fra. Axial (MINl Bart•a 
~ car9a Ton Ton 

1 28.44 
,, 
"o -40.47 16 

2 2.70 1 -132.70 27 
o 2.58 1 -127.01 27 
4 24.59 26 -24.59 31 
e 28.44 26 -40.47 16 " 6 3.79 1 -185.79 ,-

.:..! 

' 6.39 1 -141.56 27 ' 8 6.39 e -141.56 30 " 
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA i 

Nudo MOllento en 1 Fuerza eo Y Fuerza en X 
Ton-m Ton Ton 

1 75.77 -28.44 -23.41 
2 82.22 2. 91) -29.11 
' 80.35 0.63 -28.36 o 

4 78.86 0.50 -27.81 
5 77.65 -1.48 -27.43 
6 68.77 25.89 -21.12 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 2 ~ 
Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 -6.86 70.61 4.72 
2 -0.79 135.27 0.32 
3 -().31 133.92 0.15 
4 0.31 133.92 -0.15 
5 0.79 135.27 -0.32 
6 6.86 70.61 -4.72 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3 
Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fuer·za en X 

Ton-m Ton Ton 

1 -6.55 67.87 4.51 
2 -o. 76 129.57 0.30 
3 -0.30 128.28 0.14 
4 0.30 128.28 -0.14 
e 0.76 129.57 -0.3( " 6 6.55 67.87 -4.51 

•++++ REACCIONES, CONO I C ION DE CARGA 4 
Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-o Ton Ton 

i 6'5. lb -24.59 -20.03 
2 73.12 1.68 -25.84 
3 73.33 -0.03 -25.86 
4 73.33 0.03 -25.86 
5 73.12 -1.68 -25.84 
6 65.16 24.59 -20.03 

•++•+ REACCIONES, CONDICION DE CARGA S 
Nudo Momento en 1 Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

75.77 -28.44 -23.41 
2 82.22 2.90 -29.11 
3 80.35 0.63 -28.36 
4 78.86 o. 5<) -27.81 
5 77.65 -1.48 -27.4,, 
6 68.77 25.89 -21.12 

+T+++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-.. Ton Ton 

í -9.61 98.85 6.61 o -1. 11 189.38 0.44 • 



+++++ REACCIONES, CONDIC!ON DE CARGA 6 
Nudo Mamen to en Z 

Tan-o 

3 -0.44 
4 0.44 
5 1.11 
6 9.61 

+-.+++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en Z 

Tan-m 

1 64.47 
2 79.60 
3 80.34 
4 80.99 
5 81.26 
6 78.89 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 8 
Nudo Maoenta en Z 

Tan-o 

-78.89 
2 -81.26 
3 -80.99 
4 -80.34 
5 -79.60 
6 -64.47 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Proyecta : CURSO SEPTIENK'E 1999 Q=3 
Marca : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 1o-27-1999 ,hora : 15:57:23 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Tan Ton 

187.48 0.21 
187.48 -Q.21 
189.38 -0.44 
98.85 -6.61 

Fuerza en Y Fuer·za en X 
Tan Tan 

47.61 -17.07 
144.38 -28.09 
141.07 -28.29 
141.15 -28.60 
14ü.68 -28.75 
101.70 -26.99 

Fuerza en Y Fuer·za en X 
Tan Tan 

101.70 26.99 
140.68 28.75 
141.15 28.60 
141.07 28.29 
144.38 28.09 
47.61 17.07 



ANALISJS ESTF.\JCTURAL DE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mareo : EDJF 1 EJES A v D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:58:55 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : v sí el nudo SI puede desplazarse 
1 sí el nudo NC ouede despla:at'Se. 

-TIPO DE BARRA : v momentos en A v B no nulos 
1 e~tremo A adú:ulado. momento en B no nulo 
2 extremo b articulado, •omento en A no nulo 
3 ambos extremos articulados. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENC!ADOS AL 
SiSTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA CONPROBAC!ON DEL EQUiLIBRIO 
NODAL, ESTA REFERENC!ADO AL SiSTEMA GLOBAL. 

-EN LilS NUDOS DONDE LA SUMATOR!A DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACClON 
CON LAS MiSMAS CARACTER!ST!CAS QUE AH! SE INDICAN IREFERENC!ADA AL SISTEMA 
6LOBALI. 

--COIJVENC!ON DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

,.. y(+) 
<-

+ : 
1 

' \_.' 
: x(+) 
:--------------------> 

--CONVENC!ON DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

•'· y'(+) ''· y'(+) 
' . 
' : \.-
[ -, 

+ : 
1 

\_1 

x' (+) ' ' 

(-
\ 

+ : 
1 

\_1 

X' t+) 
:---------- i =============~====> :----------------> 

A BARRA B 



; 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 
Tels. 593-4419 ~ 

Ed1J cío A-12 úesp. 404 593-2811 ~ 
Col. Torres de M1~coac 593-3161 u 
CP 01490 M:<ico D.F. Fax. 593-4419 r 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MAF:COS FLANOS 
Provecto : CURSC SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Ma1•i:o : EDIF 1 EJES B v C 
Fecha lü-27-199' ,hoi·a : 16:00:22 

Barras 55 
Nudos 36 
Condic1ones de ca~·oa 4 
Coob1naciones de carga 4 
Fuerzas en Tan 
Long1tudes en a 

+++++ DATOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coard. en X Coo1'CI. en V Restr. lqiro, en X. en Yl Nudo Coord. en X Coord. en Y Restr. lg1ro. en X, en Yl 

m m • m 

O. iY.JO 0.000 1 1 1 2 12.000 1),00(¡ 1 1 
3 24.000 0.000 1 1 1 4 36.000 0.000 1 1 
5 48.000 0.000 1 1 1 6 60.000 0.000 ' 1 1 ' 
7 0.000 4.000 o o 0 8 12.000 4.000 o o (' 
9 24.000 4.000 o o o 10 .. 36.000 4.000 o ü o 

11 48.000 4. 000 o o o 12 60.000 4.000 ¡) 1) ü 
1.3 0.000 7.500 o o o 14 12.1JOü 7.5<X> o o (l 

15 24. 0(~1 7. 50t) o o o 16 ::6.00V 7.500 o (1 1) 

17 48.000 7.500 o o o 18 60.000 7.500 o o o 
19 0.000 11.000 o o o 20 12.000 11.000 o o o 
21 24.000 l!.Ot}l) o o o '~ 36.000 11.000 0 o o 

·~ 23 48.0tJO 11.000 o o o 24 60.000 11.000 o o o 
25 0.000 14.500 o o o 26 12.000 14.500 1) o o 
27 24.000 14.500 o o o 28 36.000 14.500 o o o 
29 48.000 14.500 o o o 30 60.0ü<j 14.500 o 1) o 
31 0.000 18.000 o o o '? 12.000 l8.>X•O o o o "-
3.3 24.000 18.0ü(i o 1) o 34 :0<>.000 18.00ü o o o 
::.s 48.000 lB.OOü o o o 36 60.000 18.000 o o o 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 
·· Ba~·ra Ot•¡qen Destino TlOO Lonqi tud C(Cortante) Bar· N Origen Dest ¡no T!OO Longitud i; íC01·tante) 

m m 

7 8 0 12.000 0.016 2 e 9 o 12.000 0.016 
3 9 10 o 12.000 0.016 4 10 11 o 12. !)<)) 0.016 
5 11 12 <j 12.000 0.016 6 13 14 o 12.000 0.016 
7 14 15 o 12.000 0.016 8 15 16 o 12.000 0.016 
9 16 17 o 12.000 0.016 10 17 lB o 12.00•j 0.0!6 

11 19 20 o 12.000 0.016 12 ---- 2(J 21 o 12. O<JO 0.016 
13 21 22 o 12.000 0.016 14 22 23 <j 12.000 0.016 
15 23 24 ü 12.000 0.016 16 25 ?' _o o 12.000 0.016 
17 26 27 o 12.000 0.016 !8 27 28 o 12.000 O.Oló 
19 28 OQ .. o 12.00ü 0.0!6 20 29 3<) o 12.000 0.016 
21 31 32 o 12.tlü0 0.008 oo 

~ ... -? ,_ ,, 
~- o 12.000 0.008 

. 07 33 34 ü 12.000 0.008 24 }4 35 o 12.tJOO 0.008 -J 
~e 35 36 o 12. Ot)l) 0.008 26 1 7 o 4.000 0.018 "" 27 2 8 o 4.000 0.018 28 ' 9 o 4.000 0.0!8 
29 4 10 o 4.000 0.018 30 • 11 o 4. 0<)0 0.018 " 11 6 12 o 4. 000 0.018 ..)4 7 13 o 3.51)1) o. 023 
" 8 14 o 3.501) 0.02~ 34 9 15 o ~.50(: 0.023 O·J 

35 10 16 o 3. 50<) 0.023 36 11 17 o 3.500 0.023 
37 '? ,_ lB (l 3. 51)(¡ 0.023 :;¡¡ n 19 o 3.500 0.023 
39 14 20 !) 3.500 0.023 41) 15 21 o 3.51)1) 0.023 
41 16 22 0 3.500 0.023 42 17 "' -" o 3.500 0.023 
43 18 24 o 3.500 O.ü23 44 19 25 o 3. 51)1) 0.023 
45 20 26 o 3.500 0.023 46 21 27 1) 3.500 0.023 
47 22 28 o 3. 5t)(i 0.0::3 48 23 29 o 3.500 0.023 
49 24 3!) ¡) 3.500 0.023 50 25 31 o 3.500 0.023 
51 26 32 0 3.500 0.023 52 27 33 o 3.500 0.023 
q 

"" 28 34 o 3.500 0.023 54 29 35 () 3. 500 0.023 
55 30 36 o 3.50t) 0.023 



··a.r·r~a 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
2i 
T -·· 25 
27 
29 
.31 
3.3 
35 
37 
39 
41 
43 
45 
47 
49 
51 
53 
55 

Fu!?t'za # 

' ' 3 
5 

Fuer·:a ~ 

1 
3 
5 
7 
o 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE 11ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mari: o : EDIF 1 EJES B y C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 16:00:56 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 
Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. 

m '4 m .\2 Ton /m A2 • '4 • .... 2 Ton /1 •o -
0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 2 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.31) 3.29 
0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 4 o. 0017<) 0.0184 2.039E+07 1).30 3.2~ 
0.00170 0.0184 2.039E+07 0.3<) 3.29 6 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 8 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.31) 3.29 o. 00170 0.0184 2.039E+07 o. 3<) 3.29 10 0.00170 0.0164 2.039E+07 0.30 3.29 
0.00170 0.0184 2. 039E+07 0.30 3.29 12 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 ~ ')Q ....... 
0.00170 0.018-l 2.039E+ü7 0 •. 30 3.29 14 0,00170 0.0184 Z.039E+07 0.3(: ":' ':!Q ....... 
Ü,I)Q170 0.0184 2.039E+07 0,3!) 3.29 16 o. 00171! 0.0184 2.039E+ü7 1).30 ~ .. 29 
ü.OOI70 0.0184 2.039E+07 ü.30 3.29 18 0.00170 0.0184 2.039E+07 (). 3(1 3.29 
0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 2(> 0.00170 0.0184 2.039E-rl)7 0.30 ' '10 ..- ..... 
1),1)(;082 O.Oiüó 2. 039E+07 0.30 1.89 22 o. 00082 0.0106 2.039E+07 o.~.ü 1. 89 
0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 !.89 24 o. 00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
0.0(1082 0.0106 2.039E+ü7 0.30 !.89 26 0.•)0184 0.0807 2.039E+<)7 0.30 1.58 
0,1)0156 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 28 1),00156 0.0706 2.039E+07 0.3(• 1.60 
1),<)0158 0.0706 2.039E•07 0.30 l. 60 3<) 0.00156 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 -o 0.00184 0.00)7 2.039E+07 0.30 1.58 ·"' 0.00158 o. 0706 2.039E+07 0.30 1.60 34 o. 00158 0.0706 2.03'7E+07 o.:;o 1.60 
0.00156 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 3ó 0.00158 0.0706 2. 039E+07 ü.30 1.60 
0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 38 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 
0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 !.60 40 0.00158 o.07úo 2.039E+07 0.30 1. 60 
0.00158 0.0706 c.039E+07 0.30 l. 60 42 o. 00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.00184 o. 0807 2.0)9E+07 0.30 1.58 44 o. 00137 o. 0637 2,1).39E+07 0.30 1.68 
0.00158 0.07üó 2.039E+07 0.3<) 1.60 46 o. 00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 !.60 48 0.00158 0.070o 2.0:.9E+07 0.30 1.60 
0. 00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 50 0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
1),1)0158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 52 0.00158 0.0706 2.039E•07 0.3(' J.60 
0.(>0158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 54 0.00158 0.0706 2. 039E+07 0.30 1.60 
0.00137 O.Oo37 2. 039E+07 0.30 1.68 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Cond1c16n 
Fuerzas uniformes en barras 1) • fuer:as concentradas en barras o 
Momentos concentrados en barras o . 

' 
fuerzas y momentos en nudos 5 

1 Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carQa 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuet'1a en X Fuerza l Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuet'za !?O X 

31 
19 
7 

Barra 

21 o, 
"" 25 
2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

Ton -m 

0.00 
0.00 
;),1)0 

Ton Ton Ton • Ton Ton 

0.00 42.17 o :5 0.00 0.00 " 0.00 34.21 4 13 0.00 0.00 
0.00 12.44 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cond1cion 2 
Fuerzas unifm·mes en barras 25 , fuer·zas concentradas en barr·as O 
Momentos concentrados en barras O , fuer:as y oooentos en nudos 30 

45.10 o--.:,;;;, .J-) 

Maoni tud D1stanci~ A 
Fuer:as uni fot·mes en las bat•ras, condicion de carga 2 
Distanna B ANGULO Fuer·:a i Barra Maan1 tud fnst~nCJa A Distancia B ANGULO 

Ton· 1• • • gr·ados Ton-ím • • m grados 
-l. 50 0.00 12.00 9ü.J 2 0' -1.50 0.00 12.00 90.0 "" -1.50 1), 00 12.00 91).(1 4 24 -1.50 ú.OO 12.00 90.0 -l.:;;:; <l.OO 12.00 90.0 6 1 -2.06 0.00 12.00 90.0 
-2.(!6 /), Q(: 12.00 90.0 8 ' -2.06 0.00 12.00 90.0 ., 
-2.06 0.00 12.00 90.0 1<) 5 -2.0o o.or; 12.00 90.0 
-2.06 0.00 12.00 90.0 12 7 -2.0o 0.00 12.00 90.0 
-2.06 0.00 12.00 90.0 14 9 -2.06 0.00 12.00 91),1) 
-2.06 1),1)0 12.00 90.ü lb 11 -2.06 0.00 12.00 90.0 
-2.06 0.00 12.00 90.0 18 13 -2.ü6 0.00 12.00 90,0 
-2.06 0.00 12.00 90.0 2ü 15 -2.06 (:.00 12.00 90.0 
-2.06 0.00 12. üO 9•).0 22 17 -2.06 0.00 12.00 90.0 -2.06 0.00 12.00 9ü.O 24 19 -2,1)6 0.00 12.00 90.0 -2.06 0.00 1:.00 90.0 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Pt·ovec to : CU!':SO SEPTI EMBI\E 1999 Q= 3 
Marco : EDIF l EJES B v C 
Fecha : 10-27-1999 .hora : l6:04:4B 

Fuer:as v momentos en los nudos condicion de caraa 2 
Fuet·za #: Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuet·za 11: Nudo Momento en ~Z Fuet·za en Y Fuer;:a en ; 

ion -m Ton Tm Ton m Ton Ton 

0.00 -2.57 0,(11) o 2 0.00 -:.24 0.00 " ., 
3 O.Oü -:.24 l),¡jl) 4 4 O.i!O -2.24 !), (H) ·' 

5 5 O.ütJ -2.24 0.00 6 6 0.(;('1 -2.57 o.oü 
7 7 0.00 -2.24 ü.OO 8 8 :), :)!) :-1. 9e;:. 1), 00 
9 9 0.01) -i. 96 0.00 lt) lO lj,í)l) -1.9o O.Oü 

ll 11 0.00 -1.96 ::•.00 12 12 0.00 -2.24 (:,üO 
1.3 13 i), Oü -2.24 O.üO 14 14 ú,(!(¡ -l. 96 1},00 
15 15 0.00 -l. 96 o. t)>) ló 16 0.00 -l. 9c ü.O(• 
i7 17 O.OÍJ -1.96 0.00 lB lB 0.00 -::..24 1), (n) 
l'? 19 O.Ot) -l. 77 o.oo 21) 2ü ü.üt) -1. 9c ü.üO 
21 21 0.00 -l. 96 0.(!0 2: 22 1),1)0 -1.96 0.00 
?"' .. 23 1).00 -l. 96 1),1)) 24 24 0.00 -l. 77 0.00 
o e . .; 25 (l,(lij -l. 77 ü.OO "' "" 26 O.Oü -l. 9ó O.(~ü 
27 o• o. !)l) -1.96 1),1)0 28 28 0.1~) -!.'io 1).00 "' 29 29 0.00 -l. 96 0.00 3íJ 30 0.00 -l. 7) 0.00 

+-to+t+ CARHCTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condic10n 3 
Fuer·zas um formes en barras 25 . fuer·zas concentradas en bart•as o 
Momentos concentt·ados en bar•t•as o . fuer:as y momentos en nudos ·Y·.l 

Fuerzas uniformes en las barr·as, coodiClon de catoa 3 
Fuer~a # Earra Maomtud D1stancia A Distancia B ANGULO Fuerza 1 Bar·ra Maon1tud D1Stanc1a A D1sta!1cia B ANGULG 

' -5 
7 
9 

11 
1.~· 
,e 

'" 17 
1S 
2~ 
2: 
•e 
·-' 

Fuer·:::a # 

3 
5 
7 
o 
' 11 

e 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
27 
29 

c-uerza # 

Ton./m 11 m 9rados Ton·/1Tl m 
_, 0" 

4. \.J' 

3 -1.87 
5 -1.87 
7 -1.87 
9 -1.87 

11 -1.87 
1: -1.87 
,e -l. E7 '" 17 , e• -r •. ..~. 
19 -1.87 
21 -1.4: 
23 -1.-t: 
25 ' ., -,, .,_ 

Nudo Momento en z 
ion -m 

(:, Ot) 
3 1), 00 
5 C:.Oü 
7 >) .00 
9 O. OC. 

ll i), 01) 
13 0.00 
15 0.00 
17 0.00 
19 ü.OO 
21 ü.OO 
23 ú.OO 
25 0.00 
27 O.Oü 
29 ü.OO 

Nudo 'Momento en Z 
Ton -r... 

.31 1).00 

0.00 12.00 90.1) 2 2 -1.87 
o . .;o 12.00 90.0 4 4 -l.B7 
0.00 12.00 90.0 6 e -1.87 
0.00 12. 0(1 90.0 8 e -1.87 
1),0(! i2.ú0 90.0 1(! l(> -1.87 
ü.üü 12.00 91), o 12 12 -1.87 
O.Oü 1:.oo 90.0 14 14 -l. 87 
(J. 00 12.00 90.1) lo 16 -1.87 
!). (¡(¡ 12.0!) 90.!) lS 18 -l. 87 
ü.üü 12.00 90.ü 20 :2(1 -1.87 
o. Ü(l 12.00 90.0 22 00 -¡,4: 
r;, O(J i2.0i) 90.0 o. 

"' 24 -1.~2 
0.0(, 1:.ü(J 91). (• 

Fuer;::as v mom2ntos en ios nudos cond1c ion á~ ca roa 
Fuer;:e er, Y Fuer·;:a en X Fuerza # Nuáo Momento en -z 

Ton Ton Ton m Ton 

-2.57 ü. 00 . 2 O.Oü 
-2.24 O.(n) 4 4 (l,t)(¡ 

-:.24 tj, 1):) 6 6 l),!j(! 
-2.24 (;, Ü(l B 8 0.00 
-1.96 O.t)O lü lü 0.00 
-1.96 0.00 12 12 0.00 
-2.24 ü.OiJ 14 14 0.00 
-l. 96 0.00 lo lo 0.00 
-1.96 ü.OO 18 lB O.tJ(l 
-1.77 0.00 20 20 O.IY.) 
-l. 9ó O.üO LL 22 0.00 
-l. 96 O. JI) 24 .:::~ ü.OO 
-1.77 0.00 26 26 O.(lt) 
-1.96 (¡, 1)0 28 28 0.00 
-l. 96 0,(10 31) 30 o.oo 

+•+++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condición 4 

' 

o. (>0 
ü.O(l 
Ü,(H) 
0.00 
0.1}0 
O. !;O 
0. (H) 
0.00 
1),01) 
O.Oü 
t). (l(• 
0.00 

Fuerza er, Y 
Ton 

-2.:.:4 
-2.24 
-2.57 
-l. 96 
-l. 96 
-:.24 
-1.96 
-l. 9ó 
-2.24 
-1.96 
-1.96 
-1.77 
-1.96 
-l. 96 
-l. 77 

Fuerzas un1 formes en bartas <) • fuet•zas concentradas en barras 
Mom~n tos caneen tt· a a os en barras o . fuet·~as y 11omentos 

Fuet•::as v momentos en los nudos condtc1on de cat·oa 
Fuerza en Y Fuerza en X Fue1':a ti: Nudo Momento en· Z 

Tor. Ton \on m Ton 

0.00 6.11 2 0.00 

en nudos 

4 
Fuerza en Y 

Ton 

0.00 

m g!'ados 

l~.Ül) 9•).0 
1:. (!() 90.0 
1:. ({' 9t),!) 
12.l}l) 7'0.0 
12. ('0 9>},1) 
12.0ü 90.0 
r:::. oü 90.0 
12. Oü 90.0 
r:. üü 9!).1) 
12. tJ(t 9Ü,l) 
1::. (,(! %.0 
12.00 %.0 

0.00 
0.01) 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
1).00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
l),l)t) 
0.00 

o .,. 
._.l) 

Fuer:a en X 

ó. ll 



ANAL!S!S ESTRUCTURAL C€ MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 O=: 
Mat'co : ED!F 1 EJES B v C 
Fecha : 10-27-1999 ,háa : 1ó:05:45 

Fuerzas v momentos en los nudos condiCion de car·aa 4 
· Fuer:a fi Nudo Momento en L Fuerza en Y Fuet·:a en X Fuer:a t Nudo Momento en- Z Fuer;::a en Y Fue;·:a en ) 

3 3:3 
o 35 o 
7 25 
9 o-.! 

1 1 29 
13 19 
15 21 
17 

,., -·· 19 13 
?' .l 15 
"' 17 •.. 
25 7 
27 9 
29 11 

Ton -m Ton Ton Ton • Ton Tan 

0.0<• 0,1)1.• 
ü.OO 0.00 
0.00 0.00 
0.00 0.00 
0.00 0.00 
0.00 (:,00 
0.0(! 0.00 
1), (nj ú.OO 
0.01) O.Oü 
0.00 O.Oü 
O.üO 0.00 
O.Oü 0.00 
0.00 0.01} 
O.O(l 0.00 

6.lí 4 34 0.00 
6.11 6 36 ü.Oü 
6.48 8 2o 0.00 
6.48 10 "" .e O (!. (li) 
6.48 12 30 0.0(> 
4.56 14 ?' .v (l, (1,) 

4.56 16 oc 0.00 ~ 

4.56 18 z.¡ 0.01) 
3. '24 21) 14 l), (tl) 
3.24 22 16 0.(:0 
" 'i" _,,.:.'l- 24 18 0.00 
1.32 26 8 0.00 
1.32 28 10 0.00 
1.32 30 12 O.CJü 

........ DATOS DE LAS COME I NACIONES DE CAI\6A 

---- Comb tnaCIOn de ca.t"qa # 1 • formada om· : 

1 de la condttlOn 1 
ü de la cond1ntsn 2 . 
O de la condtctón 3 
O de la condición 4 

----- Comt mac ion de carga # " , formaoa oar· : 

O de la condlttón 1 
1.4 de la candtción 2 
O de la candinón 3 
(· de la condmon 4 

----- Cambwa.ClOn de carga ~ :; , formada oot• 

ü de la conoinon 1 
(1 de la cond1nón 2 
1.1 de la candlclón 3 
l. i de la condicion 4 

----- Comb tnac iOn de carga ii 4 , fot'mada pot' : 

O ~e la condinon 1 
ü de la condicbn 2 
l. 1 oe la condlctón 3 

-í.í de la conóicton 4 

0.00 
0.0ü 
0.00 
O.Oü 
0.1)(• 
0.01) 
1), i)(· 
0.0<• 
l), (•() 
0,1)(• 
0.00 
O.(nj 
0.1)(• 
O.O(J 

. ,. 
c. 'l 
c. 11 
6.48 
6.48 
6.48 
4.56 
4.56 
4 o• .oo 
:: .. 24 
3.24 
3.24 
l. 32 
1. 32 
1.32 



Entreotsa 

e 

4 
' ' 2 

Construcctones S. A. de C.V. 
~~ 
il ~ GOMSA 

~ Edil CID A-12 Deso. 4l'4 ! Col. Tor·res de Mtxcoac 

Tels. 593-4,19 ~ ,
9
• __ 

81
_ 

"' - ... ¡ 

ii CP 01490 Mxtco D.F. 
593-3161 R 

Fa}:. 593-4419 q 

R 1 o 1 d e e e s 
FuerB· Cortante 
ion Ton 

42.17 42.17 
45.10 87.27 
34.21 121.48 
Z3.33 144.81 
¡;:, 44 157.25 

ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE MAF:COS PLANOS 
Pr·ovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 il=~ 
Mar·co : EDIF 1 EJES B ' C 
Fecha : 11)-::7-1999 .hoi·a : 1o:ü7:29 

d e E n t r e o 1 s o 
Desol. total DesOl. r·el. 

m m 

0.0475 ú.0057 
0.0419 o. 0085 
0.0334 o. 0111 
0.0223 0.0124 
0.0099 0.0099 

Rtaiae: 
Ton·¡. 

7.461.7 
10,32!.3 
10,921.2 
1i.ó83.5 
15.915.7 



úesolazar.aento:; 

G O M S A Canstr·ucclones S. A. de C. V. 

Ed1J cio A-1: úeso. 404 
Col. Torres de Ml><coac · 
CP 01490 M:aco D.f. 

li 
Tels. 593-4419 ~ 

593-2811 
593-3161 ~ 

Fa:<. 593-4419 ! 

ANALlSIS ESTF:ut:TURAL DE MARCOS PLANOS 
fr·ovecto : CURSO SEPTiEMBRE 199'1 0=3 
Ma•·co EDIF 1 EJES B v C 
Fecha 1(1-27-1999 .hoi·a : 16:ú7:42 

Condic:On Git'G en l (MAX) Nudo Gu·o en Z (MlNl Nudo 
í)e carga Rads. Rads. 

1 !), 00000 1 -0.1)(1325 7 
o. üüüb6 ,. 

-o -O.ü0066 :1 
3 ü.l)006: 3ó -O .O<l01>3 31 
4 ü.00000 1 -ü.00259 13 
5 0. Q(H)!}(; 1 -•). 00325 7 
6 0.00092 36 -0.00092 31 
7 (;, 00000 1 -o. oo3c,9 7 
8 0.<)0309 12 0.00000 

CandlCIOn Desol. en Y !11AXI 
úe carga • 

Nudo Des01. en y (MHII Nudo 

í o. 0<)0 31 -0.000 36 
o O.Ouü L l -!), 001 ,. 

N 

~. 0.000 l -0.001 ,. 
,•o 

.4 0.000 ,.~ -0. ()fj(l 36 ~· < 0.000 o 31 -o. 00(1 36 
b 0.000 l -O.üOl ,. 

JJ 

7 o. 0(•) l -0.001 32 
8 0.000 l -ü.ü01 35 

Cond!Clon Des o l. en X !MAXI Nudo Desol. en ¡ !MINi NüdO 
úe cat·ga • 

1 0.051 31 0.000 l 
o 0.001 31 -ü.OOl .36 
3 0.001 31 -o. Ot)l 3:: 
• 0.040 ' 36 (1,0(¡(! 
< 0.051 o 31 1). Q(¡(j 
6 0.<)01 3i -0.001 3o 
7 0.04.5 .31 0.00(: 

.8 0.000 1 -0.045 ~..:, 

Elementos Mecdnicos 
Cond1cion Mom. Flexionante !MA/1 Barra ~íor. .. Fle;ua;Hnte !MiNi Bat·re: 

De cat'Qa ion-m ion-m 

1 50.12 3~. -80.31 26 
2 14.58 55 -26.24 16 
3 13.77 55 _,., ... o~ 

"'-'•WU 
, . • o 

4 41.16 ,. -63.07 31 ._.._. 
5 50.12 ,. -Bü.31 26 ~J 

6 20.41 55 -3a.73 16 
7 45.90 " -?:;.4~ 31 •J' 

8 75.43 26 -66.66 10 

CondlC!On Foa. Cortante !MAXI Barr·a F~a. Cortante rmNI Bar•ra 
De cot'ga Ton TCJI1 

1 28.99 33 -7. 9ú 6 
2 12.74 20 -12.74 16 
3 11.58 2(t -!1.58 16 
4 22.90 33 -6.44 6 
< 28.99 33 -7.91) 6 o 
6 17.83 20 -17.83 16 
7 26.76 'T< -19.65 o w 

8 19.65 lO -26.78 36 



AI<ALISIS ESTRUCTURfi_ DE MAACOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEfTIEMBfiE 199; Q=3 
Marco EDF 1 EJES B y C 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 16:07:58 

CondiCIOn 
-~e cat'Qa 

Foa. Axial tMAXI Barr·a Fza:. H::1al tMIN) Barra 

1 -. 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

Ton 

::8.73 
? -· ... • .JO 
:.14 

23.12 
28.73 
3.30 
6.64 
6.64 

?' -0 

26 ,, 
.o 

5 

+++++ F:EACC IONES. CONO I C ION DE CARGA 1 

Ton 

-41.38 
-125.95 
-115.89 
-23.12 
-41.38 

-176.33 
-129.41 
-129.41 

Nudo Momento en Z Fuer:a en Y Fuet·za en X 
Ton-m Ton Ton 

1 80.31 -28.73 -24.93 - 77.39 3.13 :¡ 75.75 0.62 o 
-28.29 
-:7.57 

4 74.4: 0.51 
5 73.33 -1.72 

-27.07 
-26.76 

6 73.29 26. í~ -22.63 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGf. 2-
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-6.06 67.44 
o -0.62 128.21) • 
3 -1).25 126.98 
4 0.25 126.98 
5 0.62 128.20 
6 6.06 67.44 

+++++ REACCIONES. CDNDICION DE CARGA : 

4.16 
0.25 
0.12 

-0.12 
-0.25 
-4.16 

Uudo Momento en Z Fue!'Za. er: Y Fuerza en X 
Ton-m Ton Ton 

-5.51 6:.s~ 
2 -0.57 118.13 
' -o.:.3 117.<l:C " 4 0.23 117.02 
" 0.57 118.13 J 

b 5.51 62.59 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CA"GA 4 

3.78 
0.23 
0.11 

-0.11 
-0.2: 
-3.78 

Nudo Momento en Z Fuet•z:a en Y Fuerza en X 
Ton-m Ton Tor. 

' 63.07 -2~.12 ' 2 62.76 l. 76 
3 62.95 -o. (14 
4 6~.95 1),1)4 
" 62.76 -1./t. J 

6 63.<)7 2o .. 1: 
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARG~ 5 

-19.42 
'1'1 ,.,, 

- ... ,:.,tjt¡ 

-22.85 
-22.85 
-::.86 
-!9.42 

Nudo Momento en Z Fuer;:a en Y Fuena en X 
Ton-m Ton 1on 

80.31 -28. T~ - 77.39 .}. 1 _. • 
3 75.75 0.62 
4 74.42 .. t:• 

1), ,_pl 
5 .,. ...... , -1.72 1 j, .}_. 

6 73.29 26.19 

-24.93 
-28.29 
-27.57 
-'2.7.07 
-26.76 
-22.63 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuer·za en Y Fuerza en X 

2 

Ton-m Ton Ton 

-8.4B 
-0.87 

Q4.42 
179.47 

5. 8.3 
0.35 

16 
27 
3:} 
31 
16 
'27 
'27 
3:) 



++T+t FiEACCIONES, CONDICION DE CHRGA 6 

ANALISIS ESiRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
F'!·oveno : CURSO SEFTIEMBF,E 1999 Q=3 
Mat•éo Ef;!F 1 EJES ¡¡ y C 
Fecha 10-27-1999 .hoi-a : 1c:r!9::2 

NudG Momento en Z FueP;:a en Y Fuer:a en 
Ton-m Ton ion 

3 -0.35 177.T! lj... ~ "7 ,,, 
4 ú.35 ·n .,7 ! ' (. /, --<).17 
5 0.87 1~9.47 -0.:5 
6 8.48 94.42 -5.83 

-r++-t-~" REACCIONES, cmmiCim~ DE CARGA 7 
t~uda Momento en Z Fuen.a en Y Fuerza en l 

Ton-m ion Ton 

i 63.32 43,42 
o 68.41 131.88 
3 69.00 12B.68 
4 69.49 128.76 
5 69.6o 128.ü1 
6 75.4:. 94.29 

++t-r-t REACCIONES, CONDICION DE CARGA 8 

-17.20 
-24.89 
-25,1)! 
-25.:6 
-25.39 

'"\!:" 1:;'\ 
-.:...Jo<.JO: 

Nudo Momento en ! Fuerza en Y Fuerza en X 

2 
3 
4 
< 
J 

6 

ion~ Ton Ton 

-75.43 94.29 
-69.66 !28.(1! 
-69.49 128.76 
-69. Ü(t 128.68 
-68.41 1:1.88 ,.,. ... .., 
-o-..... }o.. 4:.42 

2::.5'2 
:5.39 
~5.26 
2;:;, 01 
24.89 
17.20 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EOIF 1 EJES B y C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 16:10:21 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : O si el nudo SI ouede desolazat·se 
1 s1 el nudo NO ouede desolazarse. 

--TIPO DE BAPRA ú momentos en A v B no nulos 
1 e:<tremo A af'ticulado. momento en B no nulo 
2 e:<tt'eftliJ b articulado, momento en A no nulo 
3 ambos extremos art¡culados. 

--LAS FüEf<ZAS EXTERNAS 'i LOS ELEMEt<IOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQJILIBiiiO 
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS tlUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA P.EACCION 
CON LA3 MISMAS CARACTEF:ISTICAS QUE AH! SE INDICAN lREFERENCIADA AL SISTEMA 
GLOBALl. 

--CmNENC!ON DE SI6N03 PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

" v(+i 

' 

+ ' ' 
í 

\_/ 
X í-t·i 

¡ -----------------) 

--CON\IEtiCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

•. v' (+J 
¡ -

{-
-\ 

+ : 
1 

\_/ 

K'(+) 
¡ ------------? ====::::============= ======= > 

A BARRA B 

-'' y' (ti 
' . 
' <-

\ 
+ \ 

1 
1_/ 

~----------------' ' ' 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzoán Fuentes hoja 1 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

---------- CkRACTERIST!CAS GENERALES ----------

Namb•·e de la obra : EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

Ub1cac10n MEXICO D.F. 

Fecha : SEPTIEMBRE DE 1999 

Fuerzas en TON 

Longitudes en M 

NUmero de niveles 5 

Gt·uoo al oue pet·tenece b 

Zm\a donde estd ub1ca.da 2 {Ter·r·eno de tr·anslClOn) 

Factor de camoartamiento s!sm1co (Q) en x 3 

Estr·uctw·a r·egular 

NUmero de marcos en X 

Numer·o de marcos en Y 

en y 3 

Si 

4 

b 

---------- Ci\RACTEfi 1 STI CAS DE LOS N 1 VELES --------

N1vel Peso Altura Centr·a de caroas Maxima dimensión 
en X en V en X en Y 

TON 11 M M M M 

5 934.50 18.00 30. 00 12. 5(1 60.00 25.1~) 

4 1.240.50 14.5<) 3!).00 12.50 6(1.00 25.00 

-:• 1.240.51) 11.00 30.00 12.50 6<),1)0 25. t)l) 

2 1. 240. 5t) 7.51) .30.00 12.51) 60.00 25.00 

1.24ü.50 4.0ü 3t),¡)(¡ 12. 5<) 60.00 :5.01) 

---------- CARACTERIST!CAS DE LOS MARCOS ----------

D1recc!ón X Direcc10n Y 
Mar·co Ident i ficac 1ón Posic ion ldentificaciOn f'osiClOn 

M M 

Mar·co A o o t)i)i) Marco 1 0.0Qtj 
2 tíarco B 9.1)1)0 Narco 2 12.•)01) 
3 Marco C 16.000 Mar·co 3 24.000 
4 Marco D 25. OüO Marco 4 36.000 
o 11ar·co 5 46.000 " ó Mar·co 6 60.1))1) 

Ma•·co Marco A Marco Marco B Marco Marco C 
Enh•eoiso . Rioide:: Entreoiso Rioide: Entreciso R1oidez 

TON hi TON i~ TON /M 

5 7.354.90 5 7.462.10 < 7.462.10 ,J 

4 10.051.30 4 10. 32i. 01) 4 11).321.00 
3 11. 240. 4ü 3 10. 921.3(: 3 1<!:921.30 
2 12.166.30 2 1 i.683. 40 2 11.683.40 
1 16;908.6!) 15.915.70 1 15.915.70 

CoPtantes 
enX enY 

TON TON 

0,1)0 O.úO 

o. ()1) 1).00 

0.00 o.oo 
0.00 0.00 

t), üO 0.0(1 

Mar·co Marco D 
Enirep1so Rio1de: 

TON IM 

5 7.354.90 
4 10.051.30 
3 11,240.40 
2 12.166.30 
1 16,908.60 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzo~n Fuentes hoja 2 ' 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEKBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

Marco Marco 1 l'larco M are a 2. . Marco Marco 3 Mar-.::ó Marco 4 
Entr·eo1so R10idez Ent•eo1so Río1de: Entrepiso Rioide: Entreo1so n1oidez 

TON 7M TON IM TON 7M 

• s. 371.70 .. 5.337.41) < . :;,337.40 J " " 4 8,966.61) 4 8~953.iü 4 8.953.10 
3 11.145.20 3 10. 95<). 00 3 10, 95t),l)t) 
2 14.029.70 o c:666.2ü 2 13.666.20· L 

24,094.40 1 2.3.238.20 1 23.238.20 

Mar·co Marco 5 Marco Marco 6 
Entreo¡so R1gide: 

TON 7M 
Entrepiso Rio1de: 

TON 7M 

5 5,.337.40 5 5,371. 7ü 
4 8,953.10 4 8,966.60 
3 10,950.00 ' 11.145.2ü -2 13,666.20 2 14:029. 7•) 

~3.238.2(1 1 24.•)94.40 

---------- fiESULTADOS DEL ANALISIS ESTATICO 

Reqlamento utilizado RCDF-1987 

Coeficiente sism1co = • 32 

Caefic1ent2 sísmico reduc1do íC/Ql, en x = .1066667 

en y = .1066667 

Peso total de la estructur·a = 5896.5 TON 

Cortante en la case. en :: = 628.96 iON 

en v = 628. 96 TON 

***** Se anallZa en la direccion X con los cortantes obtenidos cor; el r~?t;~lamento 

***H Se analiza en la dlt·ecClór~ Y con los cortantes obten1dos con el reqlamento 

N1 vel ¡;uer·za Cortante 
er~ ~­
TON 

Fuerz.a 
en Y 
TON 

Cm·ta.nte 
en'! 
íON 

(entreoisoJ en ) 
TON 

5 168.68 162.68 168.68 168.68 

4 180.38 .349.06 180.38 349.06 

3 136.84 485.90 136.84 485:90 

2 93.30 579.20 93.30 579.20 

49.76 628.96 49.76 o28.96 

f'osiciOn de la cortante 
enX enY 
M M 

30.01) 12.50 

30,1)) 12.50 

30.00 12.5ú 

30.00 12.50 

3ü.0(1 12.50 

---------- RESULTADOS DEL ANALISIS FDR TORS!(}' ---------

TON 7M 

• 5.337 ,41) " 4 e. 9S3.1ü 
3 10,950.00 
: 13.666.2ú 

23.238. :e: 



DISTRIBUCION POR TORSIDN lng. Alberto Guzaán Fuentes hoja 2 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEIIBRE DE 1999 CON ANALISIS. DINAHICO 

Mar~co MMco 1 
Entr·eo¡;o R¡oide: 

TON IM 
o 5.371.70 J 

4 8. 966.6ü 
::.. 11~ 145.20 
e 14.029. 7ü 

24,094.4(t 

Ma~·;:c Marco 5 
Enh·en1:5a RiQioez 

TON !M 

5 5,337.40 
4 8,9:;3.10 
3 i0;95ú.Oü 
2 13.666.20 

~3.238.21) 

. ' 
Maf·co Marco 2 

Er.tPep:siJ Rioidez 
TON 7M 

5 5.337.40 
.; 8,953.1(1 
3 10,950.00 
¿ 13:666.21) 
1 23,238. 2:) 

Mar·co Mat•co 6 
Entreo1so hia1de: 

. TON 1M 
o 5,371. 7tJ " 4 8.96o.ó0 
3 11.145.20 
• 14,029.70 
' 24, ü94. 40 ' 

Marco Marco ~ 
Entr·eo¡so RlQlde: 

TON !M 

5:337. 4:· a: 953.lü 
to: 95ú. (x) 
13;666.:Xt 
23. 2:.s. :o 

---------- ~ESULTADOS DEL ANAUSI:. ESTATICO 

Fieqlament,~ utilizada 

Coef1c1entE SISmlco 

Coeficiente SlSffilCO redUClCO ICíQ:·, en 

en 

Peso total Je la estructut'3. 

Codante en la base. en 

er. 

Hf# Se ar.al1:a en· la du·ección ¡ con 

***"* Se anal1 za en la d1reccion \'. con 

f:CDF-198' 

= .32 

X·= .1066667 

y = .1066667 

= 5896.5 TON 

X = 628.96 TON 

V : 628. 9u Tn'J 

las co;•tantes O"'ODot'cionaoos 

los cortantes oraoot'Cionaoos 

.,·,. - r 

Maree Mar,:o 4 
Entreoisa filaloe;: 

. TON iM 

" ' 

5.337.40 
8, 9::3. i:) 

l(l,95l),Ü(' 
1:.6o6. 2(! 
23.:233 • .':1j 

,. ' ·'· • ..J ; • 

N1 \lel Fuer;:a Cm· tan te fuer:a Cor·tante Pos1c10n dP la cm·tante (entr·eoisc: en X X y en en en y en ). en y 
TON TON TON TON M M 

" 141.53 141.5.: 149.:27 149.27 30.00 t:. 5ü 
J 

.. ·:-4 149.71) 291.23 14:.:5 292.5: 30.00 12.5(o 

' 117.83 409.<ló lü6.9~ " 399.44 31\00 1:.5(1 
::: 81.42 490.48 , .... !;""\ 

Ootl,-.J ... 467.96 30o0(l 12.50 
38.90 529.38 :9.2(1 497.16 3ü. Oü 12.5(1 

---------- Rt:SULT~DOS DEL ANAUSIS f'OF: TORS!DN ----------

'.; .... 

¡'' 

( 

( 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzoán Fuentes hoja 3 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTI~BRE DE 1999 CON ANALISIS DIN~ICO 

DISTR!BUCION DE CORTANTES FARA EL ENTREPISO fi 5 ngide: tm·s¡onal !.5993221:+07 

.. 11r. RiQide;: Cortante 

TON íM 
X 29.634.(;0 

TON 
141.5: 
149.27 y :::2,ü93.0ü 

Marco 

Mateo A 

Marco B 

Mat'CO e 
Marcv D 

Mar·co 

Mar'Co 1 

Marco 2 

MarcD 3 

Marca 4 

Marco 5 

Marco 6 

r1o1dez 
mr m 
7.354.90 

7,462.10 

7.46~.1ü 

71354.9\) 

ngide: 
TON 1M 

y ¡t 
N 

-12.50 

-3. 51) 

. "' .), JV 

12.5{! 

X ¡t 
M 

5,371.70 -30.00 

5,337.~j -18.0(! 

5. 337. 4(! -6,1)0 

5.337.4D 6.00 

5,337.4•) 18.00 

5,371.7(1 30.00 

Centro de 
Torsión 
~ 

:.o.oo 
12.50 

Tors1ón 
en X 

-2.03 
2.:)3 

·0.58 
0.58 
1).58 

-t).58 
2.03 

-2.(13 

Tors10n 
en Y 

Posición de 
la cortante 

M 
3ü.OO 
12.5(< 

Tor·s¡Of\ 
en Y 

-5.15 
5.15 

-1.46 
1.46 
1.4o 

-1.46 
5.15 

-5.15 

Torsión 
en X 

·9.02 
9.02 

-5.3s~-

-3.57 
.3.57 

-2.13 
5.35 

-1.79 
J. 79 
l. 79 

-1.79 
5.38 

-5.38 
9.ü: 

-9.02 

2.13 
-<l. 71 
0.71 
<l.7l 

-0.71 
2.13 

-2.13 
3.57 
• o• -;;,._¡/ 

Excentr·. 
teót'Ica 
M 

0.00 
ú.O(l 

Tor·sion 
en X 

2.o:. 
0.58 

0.58 

2.03 

Tors¡Of\ 
en Y 

9.02 

5.38 

l. 79 

l. 79 

5.38 

9.02 

Ma:<. Oim. 
en olanta 

M. 
60.00 
2~.00 

Tor·s10n 
en Y 

5.15 

1.46 

1.46 

5.15 

Tors1ón 
en X 

3.57 

2.13 

0.71 

0.71 

2.13 

3.57 

Excentncidades óe d¡;eño 
!.50e+O.l0b l.OI)e-<l.lüo 

Mamen to; de tot'S 1or, 

M M TON -M 
6. Oü -6. üú 
2.5ú -.2.5(1 

Directo 
TON 

35.1:!. 

35.64 

3:..64 

35.13 

D1recto 
TON 

24.98 

24.8.3 

24.83 

24.83 

24.83 

24.98 

Ihr•ecto 
+tor en X 

37.16 

T' '?'"" ._¡O,~ ... 

36.22 

37.16 

Dit•ecto 
+tor en Y 

34.01 

30.21 
..... ,,... 
LO.O ... 

26.62 

30.21 

34.01 

0. }l)ftorsior: 
en 'i 

1.54 

(;, 44 

0.44 

1.54 

o. 30ttot'SlOn 
en X 

1.1)7 

0.64 

0.21 

0.21 

0.64 

1.07 

353. ·: -35~.s 
895.6 -895.t. 

Total 
TON 

38.70 

c-6.66 

36.6b 

38.70 

Total 
TON 

~.5.08 

30. 84 

26.!>:. 

26.8::. 

:•!.84 

' 3.5.08 

"lSTRIBUClON Cf CQ;;TiliHES i'ARA EL ENTREPISO # 4 riq1de: tors1onal 2.598001E+07 

~r. R1ºidez Cortante 

TON íM 
4:), 744. 6ü 

TON 
291.23 

y ~:. 74:..6(; 

Mat'CQ 

Mar·co A 

Har·co B 

Marco C 

Mar·co D 

Mar"Co 

MaTeo 1 

Mar·co : 

Fi2t'CO :. 

Mar·co 4 

.,;o,de .. 
rON-~;M~ 

lü.ü51.3t) 

10~3:1.Dü 

10 •. 3~1. 0!) 

1ü,t)51.30 

no1de: mr 111 

8,966.6ú 

8.953.10 

8!95:.10 

8.95:;.10 

?~"• t::"O ._,._,.JL 

y jt 
M 

-1:.50 

-:.5(; 

3.5ü 

12.50 

X ¡t 
M 

-30.w 

-18.00 

-o.¡)(¡ 

6.01) 

Centr·o de 
Tor·s¡ón 
M 

3l),t)(¡ 
12.5() 

Tors1Cn 
e.1 X 

• 0' 
..) ..... .: 
• 00 

-.;j,,J.:, 

í. 01 
-LO! 
-1.01 

LO! 
-3.52 

• "? j,J_ 

Tars10n 
en Y 

-16.17 
!8.17 

-1(;.89 
10.89 
-3.63 
3.63 
3.63 " ., --.~.c .... 

Posic10n de 
la cortante 

M 
30.00 
12. 5(J 

iorsión 
en Y 

-8.49 
8.49 

-2.44 
2.44 
2.44 

-2.44 
8.49 

-8.49 

Torsion 
en X 

7.54 
-7.54 
4.52 

-4.52 
l. 51 

-1.51 
-l. 51 
1.51 

E:<centr. 
teorica 
M 

0.0•) 
-ü.OO 

Tm·sion 
en X 

3.52 

1.01 

l. 01 

.3.52 

ÍOI'SlOO 
en Y 

18.1 i 

10.89 

3.63 

3.63 

Ma:<. Dim. 
en olanta 

M 

Excentt·icidades de d1seño 
1.5<1e +O.IOb í.OOe- •l.IOb 

Momentos de tot·sion 

M M TON -M 
60.00 
25.00 

6. <)t) -6.00 
-2.5(1 2.50 

-728.1 
1. 755.1 

Torsión 
en y 

Directo 
TON 

D~t·ecto o. 30ttorsion Total 
+tor· en X en Y TON 

8.49 71.84 75.36 2.55 

2. 44 73.77 74.78 o. 73 

2. 44 73.77 74.78 o. 7~ 
8.49 71.84 75.36 2.55 

Torsión D1recto Directo t),30-ttOt'3lón 
en ¡ TON +tor en Y en X 

7.54 48.80 66.97 2.26 

4.52 48.73 59.62 1.35 

!.51 48.73 52.36 ü.45 

1.51 48.7: 52.36 0.45 

77.91 

75.52 

75.52 

77.91 

Total 
TON 

69.24 

60.97 

52.81 

s:.s1 

728.1 
-i.755.1 

\' ,, . 

. .. ¡,~· 

-:.~ 



DISTRIBUCION POR TORSION In¡. Alberto Guzaán Fuentes hoja 4 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEftBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAHICO 

Marco 5 

Mar·co 6 

8, 953.10 18. Oü 10.89 
-10.89 
18.17 

-18.!7 

-4.52 
4.52 

-7.54 
7.54 

10.89 

18. 17 

4.52 

7.54 

DISTR!BUC!ON DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 3 nqide: torslOnal 3.l72556bl}7 

48.73 

48.80 

59.o:: 

66.97 

l. 35 

- o .:.. .... o 

Dir•. Riqide: Cortante Centro de 
Torsion 
M 

F·asicion de 
la cortante 

M 

Excentr·. 
teorica 
M 

Mlix. ihm. 
en olanta 

M 

Excentr1c1dades de d1seño 
1. 50e +O.lOb 1. 0(1e- O.lOb 

Momentos de tol'slon 

TON /M 
X 44.3::3.40 
y 66,09<),40 

TON 
409.06 
399.44 

30.00 
12.50 

3ü.OO 
12.50 

Mar·ca ng1de: Y jt Torsian Torsian 

Mar·co A 

Mar·co B 

Marco C 

Marco D 

TON 1M M enl enY 

11,240.40 -12.50 

lü,921.3l) -3.50 

lf), 921. 3(1 3. Sü 

11.241).40 12.50 

-4.5:. 
4.53 

-1.23 
1.23 
1.23 

-!.::3 
4.53 

-4.53 

-10.61 
10.61 
-2.89 
2.89 
2.89 

-2.89 
10.61 

-10.61 

0.01) 
0.00 

60.1)(1 
25.00 

M M 
6.ü0 -6.00 
2.so -::.sü 

TON -M 
1.02:.7 
2~396.o 

Tors1ón TorslOn Du·ecto Du·ecto 0.3üJtor•s¡an Total 
en X en Y TON +tal' en X en Y TON 

4.~. 

1.23 

1. 23 

4.53 

10.61 

2.99 

2.89 

lü.6l 

!03.74 

100.79 

1ü0.79 

103.74 

!08.27 

to:.o: 
102.02 

1!)8.27 

3.18 

0.87 

0.87 

3.18 

11!.45 

1o::.s9 

lü~.B9 

111.45 

Ma.t'CO rio1de: X Jt Tors10n Torsian Tors10n Tors!On D1recto D1recto O. 30<tor·s¡an Tata: 
TON. /M M en Y -· en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

Mar·co l 

Marco 2 

Marco 3 

Marco 4 

Mar·ca 5 

· Marco 6 

11~145.20 -30.00 

10,951),00 -18.1)!) 

10,950.00 -6.00 

10.950.00 6.00 

10,950.00 18.00 

11,145.20 30.00 

-25.26 
25.2ó 

-!4.89 
14.89 
-4.96 
4.96 
4.96 

-4.96 
14.89 

-14.89 
25.26 

-25.26 

-10.78 
10.78 
-6.35 
6.35 

-2.12 
2.12 
2.12 

-2.12 
6 .. 35 

-6.~5 
10.78 

-10.75 

25.26 

14.89 

4.96 

4.96 

14.89 

25.26 

10.78 

6.35 

2.12 

2.12 

6.35 

1ü. 78 

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 2 rigide: torsional 3. 9l8134E+ü7 

67.~.0 

66.18 

66.18 

66.18 

66.16 

o?. 36 

92.o: 

81.0? 

71.14 

71.14 

81.07 

92.62 

.,:., ..... > 

1. 91 

0.64 

t).o4 

l. 91 

95.85 

s::.9B 

71.78 

71.78 

s::.98 
95.8~ 

-L02~. 7 
-:.396.6 

Cor·tante Centr·o de 
Tors1ón 
M 

Pos1ciOn de 
ia cortante 

M 

Excentr. 
tearica 

M 
-0.00 

Máx. Dim. 
en olanta 

M 

Excentt'ic1dades de diseño 
l.50e +O.lOb 1.00e- 0.10b 

~-1omentas de tot·sión 

TON 1M 
X 47,6'19.40 
Y E~.724.2(l 

Marco 

Marco A 

Marco C 

Mat·ca D 

Na reo 

Marco 1 

Mar·co 2 

noidez 
TON. íM 

ll. 683. 40 

11.683.40 

12.1b6.30 

rioide: 
TON. íM 

14,029.71} 

13,666.21) 

TON 
49ü.48 
467.96 

30.00 
12.50 

31). 00 
12.5!) -0.00 

60.00 
25.0ü 

M M 
-6.00 6.1)1) 
-::.so z.:,o 

TON -11 
-1.~26.2 
-2.Bü7.e 

Y Jt iors1ón Tors1011 Torsion Tors1ón Directo D11·ecta 0.3Q>tor·s;On Total 
M en X en Y en X en Y TON +tal' en X en Y TON 

-12.50 4.76 
-4.76 

-~ .• 5(1 1.28 
-!.28 

3.50 -1.28 
l. 28 

12.50 -4.76 
4.76 

X ;t Tcrsion 
M en Y 

- 3ü. 00 31).16 
-3ú.16 

-18.00 17.63 
-í7.63 

10.90 4.76 10.90 125.10 129.86 3.27 
-¡(!,9(¡ 

2.93 1.28 2.9.) 120.14 1:~1.42 0.86 
-2.93 
-2.93 1.28 2.9: 120.14 12!.42 0.88 
2.93 

-10.9<) 4.76 10.90 125.10 129.86 3.27 
10.90 

Torsion Tors10n Tors1Dn Du·ecto Dit-ecto O. 3ü-*tot'5ion 
en X en Y en X TON +tor en Y en ¡ 

13.17 )!j,16 E.17 79.36 109.5~ 3.95 
-13.17 

7.70 17.63 7.7ü 77.3! 94.94 2.31 
-7. ](¡ 

133.13 

12:. :'.0 

122.3ü 

133.13 

Total 
TON 

113.48 

97.25 

L226.2 
2,807.8 



OISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzoán Fuentes hoja 5 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTI~BRE DE 1999 CON ANALISIS DINANICO 

Marca 3 13.6o6.2(! -6.00 

Marco 4 13,666.20 6.00 

3.t'CO 5 13,66o.2(· 18.(¡() 

Mat'co 6 14,029.70 2.0.(:~) 

5.88 
-5.88 
-5.88 
5.88 

-17.63 
17.63 

-30.16 
30.16 

2.57 
-2.57 
-2.57 
2.57 

-7.7(1 
7.70 

-13.17 
13.17 

5.88 

5.88 

17.63 

30.16 

o o­
... w/ 

2.57 

7.7ü 

13.17 

O!STfi!BUC!ON DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO i 1 nqide~ torsional 6.57753E-t07 

77 .~1 

77.31 

77.31 

79.36 

83.16 

s:: .. t8 

94.94 

109.53 

o.n 5~. 75 

(·. 77 8~.95 

::. ~.1 97.:5 

3.95 ll3 . .J8 

Dir. Rig1de~ Cortante Centr·o de 
Tot·sion 
M 

f'osíc10n de 
la cor·tante 

M 

E:<centt·. 
teónca 
M 

-1).00 
0.00 

Máx. Dli'ih 

en oianta 
M 

Excentncidades de diseno 
1.50e -r0.1(!b l.OI)e- 0.1üo 

~lamentos de tm·s¡on 

TON /M 
X 65.648.60 
y 1411141.61 

TON 
5:29.38 
.J97 .16 

30.00 
12.50 

30.00 
12.50 

60.1)) 
25. C•l 

M M 
-6.00 6.00 
2.50 -2.50 

TON -\'i, 
1. 323. 4 

-::.763.0 

Marco rwide: 'i jt Tor·sion Torsión Tor·sion Torsión D1recto Directo 0.3ü•tor;ion Total Tmr !M M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TOIJ 

Marco A 

Marco B 

Marco C 

Marco D 

16.10B.6ü -1Z.50 

15,915. 71) -3.51) 

15.915. 7(; 3. 50 

16~906.60 12.50 

-4.25 
4.25 

-1.12 
l. 12 
1.12 

-1.12 
4.25 

-4.25 

9.59 
-9.59 

O e• _,..¡) 

-2.53 
-2.53 
2.53 

-9.59 
9.59 

4.25 

l. 12 

1.12 

4.25 

9.59 

:.53 

':~ 
.;,.,.J.j 

9.59 

l~ó.35 

128.34 

128.34 

136.35 

140.60 

129.46 

129.4o 

140.60 

2.88 

0.7ó 

0.76 

z.as 

143.46 

131),2: 

1-:'~).:: 

14:.48 

Mar·co rio1de' 
TON- /M 

X Jt Tors1on Tot•sión Torsion Tors10r. Dir·ecto D1recto 1). 30~tot'SlOn Total 
M en Y en X en Y en X TON +tor en 1 en X TON 

Marco 1 24,094.40 -30.00 

Mat·co 2 23,238.20 -18.0(1 

Mat•co 3 23,238.20 -6.0ü 

t'CO 4 2~. 238. 21) o. Oü 

Marco 5 23,238.20 18.00 

Marco 6 24,(194.4ü 30.0(; 

32.78 
-32.78 
18.97 

-18.97 
6.32 

-6.32 
-6.32 
6.32 

-18.97 
18.97 

-32.78 
32.78 

-14.54 
14.54 
-8.42 
8.42 

-2.81 
2.81 
2.81 

-2.81 
8.4::: 

-8.42 
14.54 

-14.54 

32.78 

18.97 

6.3: 

6.32 

18.97 

3:.7s 

-------- DESPLAZAM!ENTOe DE TODA LA ESTRUCTURA --------

Dit•ecc1on ;· 

14.54 

8.4: 

2.81 

2.81 

8.4~ 

14.54 

84.87 

81.85 

81.85 

81.85 

81.85 

84.87 

Nivel Altura Altura de Cortante Rig1de~ Desolazamiento Desolazamiento Q • úesol. 
Entrep. Relativo entr·episo TOtal Relatlvo 

M M TON TON íM M M M 
5 18.01) 3.50 141.53 27,6.34.0(1 0.00 0.04 0.014 
4 14. 5t) ... ¡:.- 291.23 40,744.60 0.01 0.03 0.021 ), .JI} 

3 11. (;:) 3.50 4ü9.(,16 44.323.40 0.01 t},lj3 0.028 
2 7.50 3.5ü 4%.48 47,699.40 0.1)1 o. o: 0.031 
1 4.00 4.(iü 5Z9. 38 65,648.6\l (J, Cr1 0.01 0.024 

Dir·ecclon Y 

~¡¡ve i Al tur·a Altura de Cortante R1q1dez Desola:am1ento üespla~am¡ento Q • DeSPl. 
Entrep. entreo1so 1\eiatlvo Total Relativo 

M M TON TON /M ~1 M N 

117.o5 

100.82 

88.18 

88.18 

100.82 

117.65 

Q + Desol. 
Total 
M 
0.118 
0.104 
0.083 
0.055 
O.ü24 

Q • Oespi. 
Total 
M 

4.36 

:.5: 
o.8.¡ 

0.84 

2.52 

4.36 

Q • D/H 

122.01 

103.35 

89.02 

89.02 

103.35 

122.01 

Relativo 

0.(104 
0.006 
0.008 
0.009 
0.006 

Q + D/H 
Relativo 

-1,3:3.4 
::,98:.0 

'••'•\ 

~. ''•' 

,-' 
"' 

' ,, 
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EDIFI 10 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINA"ICO 

S 18.01J .3.5!) 149.27 32,093.0(1 0.00 1),03 o. ú14 O.ü7é ü. ¡),:t4 
4 14.5ü .3. 5!) 292.5: 53,745.60 0.01 ú.02 O.ü1o 1).062 (·.ü05 
~ 11. i)!j 3.50 :.99.44 66.09(1.4(: 0.01 0.02 0.016 0.046 (¡, oc:s 
2 7.50 3.5tj 467.96 82.724. 'l:r.J 0.01 0.01 0.017 0.028 0.üt)5 

4.00 4,1)(1 497.16 141.141.61 0.00 O.Oü 0.011 0.011 ü.Oú3 

--------- RESUMEN DE RESULTADOS EN LOS MARCOS ---------

--- Marco : Marco A ( direccion X i 

N1vel Altur·a H entreo Fuet·za Cortante Rioide: Des. re l. Des. tot. O•D re!. Q•D tot. Q<D.'H írel. J 
{Entreoiso) M M TON TON TON IM M M M M 

5 18.00 .3.50 38.7(; 3B.70 7,354.90 0.01)5 0.042 0.016 ú. 127 O.t)t)45 
4 14.50 3.50 39.21 77.91 10.051.30 0.008 (!.037 /), t)23 O.lit l),t)066 
3 1!.00 3.51) 33.54 111.45 !1;240. 40 0.010 (!,:)¿9 0.030 o. t)85 0.0085 
o 7.50 3.5(! 21.68 r:3.13 12.166.30 0.011 0.019 o. 03.3 O.ü58 ü.0094 • 

4.0(1 4.00 10.34 143.48 16,908.60 0.006 O.Oü8 0.025 0.025 0.(•064 

--- Mat'co : Mat'co B i dit•ección ¡ ) 

tüvel Altura. H entreo Fuerza Cortante R!Qide: Des. re!. Des. tot. o•D re!. Q•D tot. O>DIH (re!. i 
(Entreolso) ~1 M TON TON TON IM M M M M 

5 18.00 3.50 36.6o 36.ó6 7,462.11) 0.005 0.04(; 0.015 0.12í t), !):)42 
4 14.50 3.50 38.& 75.52 10~321.00 o. 0(17 0.035 (1.022 ü.106 0.0063 
3 ll.I)Q 3.50 27.38 102.89 10.921.30 0.1)09 0.028 0.028 0.084 0,t)081 
'- 7.50 ... ~--

),..JV 19.41 122.3(1 11.683.40 ü.010 ü.019 0.031 o. 056 (!, 0090 
4.01) 4.•)0 7.9'2 1::!.:).22 15.915.70 0.008 ú.OOS 0.0:5 o.o::; l),l)übl 

--- Mar·co : Mat·co C i dit•ección X ) 

Nivel Al tu,·a H entl•ep Fuerza Cortante R1~ide: Des. re!. Des. tot. o•o re!. O•D tot. QfD/H (re!. l 
(Entrepiso; M M iON TON TON M M M M M 

r 18.00 3.50 36.66 36.66 7,462.10 0.005 0.040 0.015 0.1~1 o. 0042 ' 4 14.50 3.50 38.86 75.52 10,321.00 0.007 0.035 0.022 0.1(~6 0.0063 
3 11.1)1) 3.5<) 27.38 102.89 10.921.30 0,1)1)9 o. 028 0.028 0.0&! 0.0081 
2 7.51) 3.50 19.41 122.30 11. 68.3.41) 0.01ü ü.019 0.031 0.056 0.0090 

4.00 4.1~) 7.9: 1.30.22 15,915.70 0.008 •l.r!•)B 0.025 0.025 0.0061 

-- Marca : Marco D ( du·ecctón X ) 

N1vel Altura H entreo Fuerza Cortante RiQide: Des. re!. Des. tot. o• o re!. Q•D tot. Q:tD/H (¡•el.) 
.(Entrepiso) M M TON TOII TON )M M M M M 

S 18.1)0 3.50 3s.;o 3S. 71) 7,354.90 0.005 0.042 0.016 0.127 0.0045 
4 14.50 3.5f) .39. 21 77.91 10.051.30 0.(105 (·.037 0.023 0.111 <),(11)66 
3 11.00 3.50 33.54 111.45 11:240.40 0.010 0.<)29 o. 030 0.08& 0.0085 
2 7.50 3.5(1 ::1.68 13::.13 12.166.30 0.011 (,, 019 0.03.3 0.058 0.0094 

4.00 4.00 10.34 143.48 16;908.60 0.008 O.ü08 0.025 0.025 0.0064 

.:..-- Marco : Marco 1 i d ir·ecci ón Y i 

~üvel Al tu1·a H entrep Fuerza Cortante Rio1de: Des ;~~~re l. L~es. tot. Q•D re!. Q•D tot. O•DIH irel.) 
lEnt•·eo1soi 11 M TON TON TON IM M M M M 

r 18.Ü(J :.so 35.ü8 35.08 5.371. 70 0.007 1),1):;<, 0.020 1}.108 0.0056 ~ 

4 14.50 .3.5ü 34.16 69.24 8.966.60 0.008 0.029 0.023 0.1}88 O.OOb6 
< 11.00 3.5>) 26~61 95.85 11,145.20 0.009 o. 022 0.026 O.Oo5 0.0074 ' , 7.50 .3.5(; 17.63 li~.48 14.029.71) 0.1}08 (1, 013 0.024 0.039 0.0069 • 

4.00 4.(•0 6.54 122.01 24.094. 4ü o. 005 0.005 0.015 0.015 0.<)036 

--- Marca : Mar·co i ( dit•eccion .,. i 

Ni·;el t<ltura H entreo Fuer:a Cortante Rio1oe: Des. re!. Des. tot. QtD re!. Q<D tot. Q•DIH (re!. i 
(Entreo¡soi M M TON TON TON /M M M ~1 M r 18.00 3.50 30.84 30.84 5.337.40 0.006 0.03'2 0.017 0.095 o. 005<) J 
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4 14.5ú 3.50 3tl.13 6<).97 8,953.10 0.007 (l.l)26 (;.020 1}.078 ü. 0·)55 
3 ll.Oü 3.5ü 22.00 82.98 10, 950.i..V 0.008 0.019 ü.ü23 0.1)57 1), (l(l65 

: 7.5<) 3.50 14.27 97.25 13.666.20 0.007 0.012 0.1}21 t),l)~.5 1),()061 
4.00 4.('<' 6.lü íü3.35 2:.2~8.20 li.Oü4 O.li04 O.ü13 0.013 0.(1033 

·- Mar·co : Mar·co 3 í d it·ecnon Y ) 

N1vei Al tut·a H en treo Fuerza Cortante R1oidez Des. rel. Des. tot. Q•D rel. QtD tot. Q•D/H lt•el. l 
tEnueoisoi 11 M TON TON TON IM M M M M " r 15.00 3.5:) 26.83 26. B:!· ~. ::37. 4ü 0.005 0.02/ 0.015 0.082 0.0043 o 

4 14.50 3.50 25.98 52.81 s; 953.1ü O.Q06 0.022 0.018 0.067 0.0051 
3 11.00 3.50 18.97 71.78 10.95<).(') 0.007 0.017 o. 020 0.!)5(¡ (!,t)056 
·' 7.50 3,5(¡ 12.18 83.95 1:.66o.20 0.006 0.010 0.018 ~ ·-rr 0.0053 ll,v_. • ..: 
1 . 4.00 4,0(: 5.07 89.02 23; 238.20 0.004 0.004 1),<)11 1}. 011 1),0(129 

--- ~larca : MaTeo 4 { áH"'ECción Y ) 

füvei Altut·a H entr~ Fuet·:a Cortante Rloide: Des. rel. Des. tot. Q•D rel. Q<D tat. Q1-D/H (r·el.) 
IEntreoisol M • TON TON TON IM M M M M " 5 18.üü , "' . .J.~ :a.83 26.8~ 5.3.37.4!) 0.005 0.027 0.015 0.082 0.004.3 

4 14.50 3.::-o 25.98 52.81 8. 953.10 0.006 0.022 0.018 0.067 0.0051 
7 11.00 :.:,o ¡e G""~ 71.78 11), 950. (ii) 0.007 0.017 0.021) 0.050 0,1)0~6 -· U o 11 

2 7.5(1 3.5ü 12.18 8.}.95 13,666.21) O.Oüb 0.010 0.018 0.030 0.005J 
1 4,1)(1 i.OO 5.ü7 89 .1)2 23, 22.8. 2(! 0.(>04 0.004 O.Oli 0.011 (:, 1)1)29 

--- tlal"CO : Mat·co 5 ( dit·ecCion Y l 

Nivel Hl tut·a H entrec Fuerza Cortante R1a1dez Des. rel. Des. tat. QJ:D rel. o~o tot. Q+D/11 lrel. i 
(Entreoisol ~1 M TOil TON TON lM M M M M 

r 1ó.OO 3.50 "!.(¡, 84 3ü.84 5.3.37.40 O.OOó 0.03:2 0.017 0.095 (! ,t)05(: J 

4 14.5(1 :.5ü 30.1::: 60.97 8;9:;3.10 0.007 ü.026 0.02(• o .ü78 0.0058 
3 11. Oü :.50 :2. 1)0 82.98 10,95(i.OO O.ü08 0.019 ü.023 0.057 (•.0065 
2 7.5{1 ::.Sü 1. 'T' 97.25 13,66o.20 1).007 ü.ú12 0.021 0.035 0.01)61 o¡.,._{ .:. 
1 4,00 4.0<) 6.11) 1(13.35 23.238.2ú 0.004 o. 004 0.013 0.013 í;,0033 • 

-- Marco : Marco b ( dtrecnón Y J 

Nivel Al tut·a H entt'eo Fuerza Cortante f'¡alde: Des. rel. Des. tot. w•D rel. Q•D tot. O•liiH it•ei. l 
iEntrec l sol ro¡ M TúN TON TON 7M M M M M " s· 18.00 • 50 35.1)8 .!.5.08 51371.70 O.<l07 (!.036 0.020 0.108 0.0056 

4 14.50 .50 34.16 69.24 8. 966.60 o. 008 ü.029 0.023 0.088 0.0066 
3 11. f)l) .50 '"JI- '1 ....... O~ 95.85 11,145.20 1).009 0.022 0.026 o. 065 0.0074 
2 7.5ü o 5(l 17.63 113.48 14.029. 7:) (i, (n)8 0.013 0.024 (1,:)39 0.0069 

4,!)0 • (j) 8.54 1':2.01 24,t)94.40 1).005 t),t)ú5 0.015 0.1)15 0.1)038 



Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

----- Datos Generales -----

EdlflClO 1 

Ub1cacion M:c1co D.F. 

Fecha. Sep t j e111b r'a 199S' 

Numero de niveles 5 

Oct 27-9~. ló:43! hoJa 1 

Estt·uctura --------- Edd1cir 
Ub1cacion ------------- Mxico : 
DirecClOn de an,;,llsis - x 
Numero de niveles ----- 5 

~ <Terreno de transiciOn) 

Gt"'Upo 

Factor de comoorta­
-m 1en to sí srn ico 

Est~"uctur·a. r'egulat"" 

D1rección de análisis 

b 

sS1 

----- Datos de los Niveles -----

!·~iVE'] Al tU!"':;<, Peso r~lylde~ 

(m) (Ton,' (ion/cm) 

~-
w 18. úO 9·::4 ~ Sü 29o. ::;~ 

4 14. 5t~.' l. :"4U. 5(' 4U7. 41:.: 
~' 

1 1 • Ül: .. 1 ' :24(.1,. 5r) 443. 23 

-, -, 5(1 l. 24U .. 5(1 476~ 99 

1 4. 0(! l 
~, ,, ·. 

5(! 6::16 .. l , .. , . ....... ""tl). l ·7 

F'eso toto;i de la est.r·uctUt"'a ce 896.5Ü Ton ~. 



/VIo do 

5 

4 

7 
·-' 

·-
1 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 

Ing. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructut·a ------------ Edi ~lcto ! 
Uoicacion ------------ M:<ico ¡¡,¡:, 
Du·ecc10n de anállsis - :. 
Nwnet•o de n¡veles ---- 5 

Reglamento utilizado: Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona 2 Terreno de tr3ns1cion 

Ta = . 3 
Tb = 1 ~ . _, ,. = . 6666667 
e - ~~ . ..:•..:. 
e - --~ . ~·..::.. 

Q = 3 
Q -· 3 
e /Q = . 1066667 

----- Características modales -----

pet- lOdCJ F t"'ecuenc i ¿~ Coef. Coef . par·t . e Q c/Q a 
~seq ) ( r·ad 1 s~g ) pat·t. /w2 ( 1 /g ) ( J. i 9 ) \cm/seg2 ) 

(!. 17-..'1 o .36. 28 (!. 1308<1-9 o. 00!)1)99 o .. ~186 e-, 154t..· (!. l(Jl.<.l 9'?. 51 ' ·-· J. ~ 

(1,. 20255 31 (;2 l:J. 1661 (19 t) .. ÜU(l 1 '?.'3 <) 242l~J 
,, 

350:::. (! j ü:.o 1 <)1 ü:: . . ..::.. . 
ü .. :25858 24. 30 C) • 196591 C) • (l(r(l::;3::. t) .. 2867 2. 7'":\0Q . ..._ ..... (•. 1053 1.0::: .• 31 

r.) . :::-:FJ951 16. 13 o. 2361'?8 o. (l:(r09(J8 ¡_:. . -:::.:ou ~ .. 00(!(, t.). 1067 104. 64 

1 U56ó5 ~ 95 l). .27025:2 o. 00764::: l),. "'3.2üU 3. üOOO (• .. 1067 1 u4. 64 . -'· 

Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

!"1odo t·< .i v'S'] For--ma. DE:!~-3p l azam 1 en to Desp la;: ¿~1n j E·n t o Cor--tante 
ientt"'epi':Su) 1'1od,;; l total t"ela.t i \'O 

e-
~cm) (cm) (ton) ~ 

e- o. 1 151)1') u. (!l) 1 1 ~>8 u. 0(!·~81 ::: 1 4-, _, . ·-· 
4 -~:· . :.71 ~36 -o. t)(\"367 6 -(J~ 01 1 ~514 -4. 6'? 

·-· (!. 79:2~~::~ ü. (·0783Ei o. (¡188'18 8.35 
"'- --1 11:295 -ü .. Ol 1 (! 1 ( 1 -0.(!21)903 -9. 97 

1 (J(.<(l()(J o. (¡()989'3 ü. 009t::9::. 6.49 

1'1od o N1 ..,'el Fo~"ma. Desol a.zamiento De:;plazam1ento Cor-tante 
(entr·episo"i 1'1odal tot¿i f t'ela t 1 vo 

4 (cm! (cm:• <ton) 

" -ü. 5(1261 -o . (!08765 -(J .. 02711:: -8. •)3 . _¡ 

..¡ 1 05::1 l 1). 1) 18"0.48 (J .. 035(!75 14 • 29 
7 -ü. t?5923 -(¡ .. 016 '728 -1). 013681 -6.06 -

-ü. 1747'1 -ü. 0030·4","!' -0. 1)2(•486 -9. 77 
i l .. C)(!U(JO 0.017439 0.0174.39 11. 45 • 



Modo Ni'.:el 
(-:?ntr--ep¡so) 

5 
4 -_, 

1 

f1odo N1vel 

~· 
..J 

4 

·-' 

1 

fr1odo Nivel 
; ~?.n t r·eo i so) 

1 
5 
4 

1 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 úct 27-99. 1o:43. ho.ja 3 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estr·uct!Jra ---------- Edt f1c. 
Ubtcacion ------------- ~l:dco D.F. 
Direcc10n de anal1s1s - :< 

Numero de ntveles ----- 5 

Fot"ma 
Moda.l 

Despla=amiento D~spla~amiento Cot"tante 
total relativo 

1.19832 
-1. Ü/6(,3 
-0.75846 

0.8111)6 
j • Ü\)000 

(cm) 

0.041222 
-O .. ü37016 
-1). ü26(J91 

ü.027901 
o. o-:.4 400 

Forma Desclazam1ento 
Modal total 

(cm :O 

M- ...... ü:: .. J.S6 -u y 193l. 63 

1 1 ~7_,·...-,-:o-
• J • _ .... ~ ..J 

1 .. 68647 
1 .. 00t)(J0 

Fot"ma 
~lodal 

4 .. 8591E: 
4" :':ü6f3¡3 
:"!;, .:¡.-.::.256 

1ft UC•O(Jl~r 

-o. o~.:. 15.9t; 
(¡. 111436 
o. 16(J185 
0.094983 

Despla:2:amiento 
totcd 
(cm) 

3u 8862~78 
3.44455ó 
2. 74~J289 
1. 8:25:iL~7 
\), 7Cf9"/8( 1 

\cm" 
ü .. t);s::·.::.s 

-ü. (•1 \:•9:24 
-(l. 1)5-::~9CJ:.?_ 

-O. 0(•64c?c;.' 
(·. 0344ül:l 

Deso la;:a.mlE1nto 
t'el2tlVO 

(e: m: 
-(:i. 16157~·~ 
-(·. 1 ,(~ -:.1~·<:~'5 
--0. ü-i:37~!Q 

(1. :)94983 

Desplazam1ento 
r·el.a.tivCJ 

l. cm) 
(<. 4.::¡ 1 ~·~=~ 
(· .. 699'2.6 -: 
(J. 91 srh1:~ 
l.t)25767 
u~ 79978t~'¡ 

RESPUESTAS MODALES, desplazamientos 

tton) 
:23.18 
-4.4-5 

-2-::::. 9:::::. 
-:::. 11) 

22.55 

(ton) 
-·17.88 
-58.:27 
-::~J .. ~l 

~.:; 1 o .t ü 
62.35 

Cat·tante 

(con) 
1.30. 9 .. 
284.91 
407.6o 
489.28 
5~~:5. 04 

Nivel 
í en t r·ep i ~;o) 

Despla=amiento~ Relativos 
Din~mico Est~t1co 

Despla=am1entos Totales 
DinAm1co Estático 

(cm) (cm) (cm) 1.cm> 

5 Üo 4776 (<o 5671 2 3. 891:3 4. 6945 

4 (1. 7148 (J. 8~j67 _: .. 445ü 4. 1253 

- 1:1. c;r'"t-,lq 1 096::: 7!+77 2686 _, / ..:_ ..;_ ' . -· ._: .. 
., 

1 ü:'28::::. l ~~ j 4''' 1 8::.:::8 ~ 1 -,.-,-.~ .e . . ·-· . ( ·- _. 

1 (.J n Bu e-.-.~ Ün SJ581 (l. 8Ub4 (J" 9581 



Análisis Sismico Dinámicq_RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

üct ::-1~. 16:4~. iio1a 4 

Estructura------------ Edific10 l 
Ub1ca.cian ------------ ~"~~~oc.o D.F. 
D1recc1on de anctl1s1s - :{ 
Número de mveles ----- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes 

N1 vel Cot'tante Fuet~:::a 

entr·e- Estático D ino..mi e o Est~tica D1nám1·=d. 
-piso <Ton) '.Ton) tTon) ( l on .' 

5 :i.68~u8 141. ~~ 168.68 141. C"'"7 
..J-..:· ...J.:• 

4 349. (>6 ~91 "'1-:• 18•). 38 14S~ .. 7!-' ,, ..... -· 
7 485 ~ 9(1 409.06 1::.6 u 84 1 1-, -. -
•J ' . CJ._·, 

.. , 5-,, S .. 2U 49(!, 48 C-\"7" :::;ü 81 -~-:: ~ -·. 

1 628.96 529. 38 49. 76 ---e· ·=,·\=) ·-'W • 
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Estructura : Edificio 1, dir. x 
Modo(s) : 1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 
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Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 Oct 27 -99. 16:~:.. ho.Ja 1 

Ing. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura------------ Ediii' 
L.lbtcanoo ------------- M:<tco 
Dlrecciór, cie ana.l1s1s - v 
Numero de m veles ----- 5 

----- Datos Generales -----

F'r'oyecto Edj flcio 1 

Ub 1 ca.c 1 Or1 M:< 1CD 

FGcha Seotiembr~e de 19~9 

r'-!UfliE' l''C.r e] E'1 n 1 ve 1 e '5 

ZC)fiC1. (let'reno de tran51Cl0rt) 

Grupo b 

Factor de comoorta-
-miento sism1co .~ 

Estf'UCtut'B. r'eGulat"' sSi 

----- Datos de los Niveles -----

r\llvel e< l tu.t"a 

' m ' 

e 18. (!(1 " 
4 14. 5(1 

- " 1 (JU 

' 5<• . 
1 4. (l(¡ 

f.· eso 
( Ton ) 

9::;4. 5\~1 

1 . ::LJO. 5\=J 

1 " 
24(J. ~::.(¡ 

1 . :::'4 (l .. ~(! 

1 . :2LJ.(! • 5(• 

h'¡g¡,je;:: 

lTon; cm) 

537.46 

827 .. =·+ 
1,411.4:::· 

S~896 .. 5t) Ton 



i"'1odo 

5 

4 

,, 

1 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 G::: =~-97. 1o:5~. r:o¡a: 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura ---------- Edi f1cio 1 
Ubicación ------------ Mxic.J 
Ihrecc1on oe a.nalls1s - y 
Numet·o de niveles ----- S 

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona :: TeJ~r·eno de tr·ans1c1Dn 

Ta. -- . ::: 
Tb -- 1 . 5 ,. - . 6666667 
e = -::-.-. . '••'"-

re = " 
":: ....... -·-

Q = 3 
Q - ,_:, 

--C /Q = . lt)66667 

----- Características modales -----

oet ... lodo F t"ecuenc ia. Coei'. Coef . par·t . e Q e/ [J a 
(SE?9 ) ( t"'.;)d / seg ) pat•t /w> ( 1 /g ) l ' CJ 

·; i e mí seq2 ) 

U u 13198 47 ol l). 2909:3".8 o. t)()() 128 o. 1-D!::'L ·-·...J"-J j 
" 8798 • -·. ~~-~s:-87 Cf6. 85 

o .. J. . .S71:=: 77 6(: (l .. 1 7 ·:. 2::. :~·. 1:1 n t)l)i)1~3 (! .. :?1:.::7 '"' l 14i <) ~ lül 1 90 lo 
·-· t • ' . 

t) .. :2::2('•8(} :ZB. 46 ( -'. 1 7U6Bt:/ o. t)(!0'21 1 O~ 2566 -. 47:21) ' ; 1C•38 101 85 ..::. .. . . 
• ) ~ :.:~·~'?~'~· . "' ü4 o. 17~185 (J. (1(10475 (). -=::2ü0 3. l)('I)Ü . lt~-·67 1 ·=•4. 64 l ' . - . 

' ' t3~L'~l+2 7 b"' O~ 192964 o. (!(!::::;::::;:::2 1)" 32ü0 ~ (_lí)(J(l \). 1067 104. o4 - . . ·- -· . 
Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

t•!odo h! i ve l Fot .... ma Desplazamiento Desola::amiento Cm· tan te 
( er~ t t~·E~o i so) Mod¿\l tot;dl t•ela.t .i ·~,·..:J 

~ (e: m;. <-= ¡fl) t. ton) ·--' 
~ o. 01.586 t). l~l()() 197 (! .. \~!l) 132b (J.4~~ '--' 
4 -<J. (!9!)83 -0. 001 129 -(¡ ~ u0523ü - .-. 81 ..;M 0 

(• ::::;29EJ.S o. uU41 (l 1 (!.o 1 ::::~s~.:.cl 8. 94 
-: ·-t). 758::JJ -0. (l(JC?~f29 -1). o:.:::1 ac.J 1 -18. (!8 
1 l. (J(J(¡(¡(,) (!. (i 1 2il ::~ 1 ü .. 1)1.'24:".1 17~55 

t·iod CJ t,~ i v'e) For'ma. Des o 1 a:.:: ~m 1 E~nto De=p la::aml~?n~D Cot"t.::\nte 
( 0n t r·ep 1 so) ~1od .~. l tot¿;¡l t'e 1 c.~. t ·t VD _, 

(;M·: fTl) l cm 1 ( ton) 
e 

·-· -(l .. 3i' 14.1 b ·-(!" (¡¡) ~:;696 -u. o .l :/.:.\~Jq -4. 98 
• :¡. \=!. 9 /21J4 0 .. \~! 1 j 81:2 u. c~::::o<.J'.'25 16 . 14 
.,.:. 

_., 
·' . 4'=ti3'/(J -o. U1 a:~ 1 :~ -o .. ü:.::1484í_l -1 ¿-/. w-· ~ 

-., (t. 5t~.~L~::: (! " Ü(J6b28 -o .. Ou5!5:~4 -4. 57 
1 j . OO(Jl.)(J 1). (¡ 121 ~5:2 (!. (!1:21~1:2 l 7. 15 



t·1od o Nivel 
(ent~--eoiso) 

5 
4 
. .,;. 

1 

N 1 VE? 1 
- 1 t-:.:on t ~--e o 1 so) 

.,.:. 

1 

t·l.:Jd o 1\1 i ve l 
(entr'epi;;oJ 

5 
4 
._;. 

1 

Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 Oct 27-9~~ 1o:5~. haJa ~ 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Fo~"'ma 

r·1oda] 

--1.87716 
-t). =-=~(•:2",5 

1.46836 
1. (J(H_i( n) 

For·ma 
f1odal 

-3 .. ::1.237 
o~ ::-+s-.:-;::: 
:::::: .. 1t=~ü5'.~ 

2.15185 

F Ot"'ffid. 

Modal 

7.11"-~74 

5~8:3809 
4.::;51):J5 

Estru:tura ------------ Edi f1c .. _ 
Ub1cacíon ------------- Mx1co 
Direcc10n dE an~l1s1s - y 
NUmero de n1vele:.; ----- 5 

Desola=amiento Desol2zam1ento Cortante 
total rel3t1~0 
{cm) \.Cm) (ton) 

0~(128711 

-(¡. 04(1:2'7'? 
-e•. oo4 7:::;(1 
0~031522 
0.02146~,7 

Despla~<:.\ffilento 

totc.1l 
ce m) 
-o~ 15c;s9s 

O.ül2189 
0.104368 
0.1üb916 
t). :)49685 

1)u Uc'70!)9 
-l) ~ (•"35~1.~ 7 
-(:.. ü::::.b~5: 

O. Ol(•ü5:J 
(!u ü:.-::.1~+67 

Desp laz.aml·~ntu 
~"elativ.:J 

( cn1} 

-t=!. 1 71 7E:.i-,• 

o. 0572~·l=1 

O. t)4i..i-'68S 

22. 15 
-19. 12 
--:23. 96 

8. :::::-.~ 

-:.u. 3<:i 

(ton) 

··--19. 54 
-1.68 
47.34 
70.13 

Desplazamiento Desolazam1ento Cortante 
total relat1vc 
(e: m) 

2. 0~+68:56 
1.51:25(15 
u. 9(1987 1 
C•. -cA 76~~6 

<cm) 
(J.426.:tJ.S 
(! .. 534351 
<! p 6(;¿~ó ~~~.¡. 

(¡ ~ :s6~2~~~ ~::-~ 

u~ :::;,4 7 G::.2ó 

(ton) 
136.85 
287. 19 
398.28 
465" 11 
4'7't). 65 

----- RESPUESTAS MODALES, desplazamientos 

N1vel 
(en tTep i so J 

~ 
~ 

4 

·-· 
c. ,_ 

1 

D~3ola~amientos Relativos 
Dinctmico Estático 

(cm) 1 cm ) 

ü. 4651 o . e·or:.- • ._¡..::_._¡.::;¡ 

o. 5i+•+:; (J ~ 6495 

\_J p 6(14.:¡ (¡ . 7 -;o·c- ,.., '._; . ..J...: 

o. 5t-,57 i). ?OC12-

0 .. - ~ ¡::- .-, --, (1 4456 ·-!....J..: ...... " 

Desol3~amientos ·rotales 
Dlnan11CD Est~tico 

\cm1 \cm) 

:::.4786 

:.:. t)473 2.5305 

1.5162 1 • 88.1 (; 

1. 1458 

(J. 4·4~6 



Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Oct :7-9~. lo:S.i, hoja 4 

Estructura ---------- Edi f!cio 1 
Ubitac1on ----------- M~1co 
D1recciun de anallsis - y 
Numem de n1 veles --- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes 

Nivel Cot"'tantE· Fuet"'::2 
en·t l"e-- Est~_tico D1námico Estó.t1ca r:1namic::.• 
-olSO (Ton) 1Ton) (Ton) (Tor, :· 

5 168~ 68 149. 27 168. 68 14C;' ~ :::7 

4 34 '7' .. l)i;, 29::. ~~ 1 Elü. 38 14~· . .:: ~ ~ .J.:.. 

-..:· 485u 9<:· ~.99. ~L¡ 136. 8•1 lt:Jb. 9::::. 

~ 579. 2(; 467. 96 93 .. 3(• 68. ¡;;;'-"\ 
~ -'~ 

1 628. 96 497~ lo 49'. 7L u 29. 2(• 



An lisis S SMico Din Mico RCDfib7, Autor: F. Honroy M., v-2.0 Ago. ~~-

,• 

Estructura : Edificio 1, dir. y 
Modo(s) : 1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 

1/f; 
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An lisis S s~ico Din ~ico R~-87, Autor : F. Monroy M., v-2.0 Ago~2 

------------

\ 

/)J 

..... _. _. ..... · 
Qf' _____ _ 

Estructura : Edificio 1, dir. y 
Modo(s) : 4 5 

0 

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 DISEÑO 
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CYPE 1 MÉXICO 
México D.F. Nov.-Dic. 99 

"Aplicación de Normas y Especificaciones de uso en México Para el 
diseño de estructuras de Acero" 

A continuación 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 II 
Grupo: B 
C: 0.32 
Coeficiente de comportamiento sísmico: 3 
No. De Modos: 5 

La geometría y materiales seleccionados en el modelo cumplen con los datos específicos 
del ejemplo del curso, así como las cargas en nuestros elementos. Se anexa esquemas de 
cargas por tipo en los diferentes niveles del edificio ya que es más sencillo verlas 
gráficamente que en listado, además se especifican anteriormente en los datos generales 
los patrones de cargas a aplicar, 

ff¡¡ 1 
t ""' (. .. .. ;; 

r:: """' 

; " ,. ; ;; .. .. 1 ( )JJ 1 11 ( • ) 
.. f (( ......... 

DESCRIPCION 

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS 

Jnerc.Tor Jnerc.y 
cm4 cm4 

5816 790 939007 331 
3778 193 830476 053 
2571.963 741546.093 
224.156 170568 988 
153 169 119986.001 
40 796 81775 428 
40 796 81775.428 

lnerc.z 
cm4 

183727.687 
158492.708 
136894.271 
9902.799 
2936.132 

1736 209 
1736.209 

MATERIALES UTILIZADOS 

Secc1ón 
cm2 

807.440 Acero, C-1, Perfil simple (CURSO) 
706.000 Acero, C-2, Perfil s1mple (CURSO) 
637.000 Acero, C-3, Perfil simple (CURSO) 
184.480 Acero, T·1, Perf1l Simple (CURSO) 
140 480 Acero, T-2, Perfil simple (CURSO) 
105.920 Acero, T-3, Perfil s1mple (CURSO) 
105.920 Acero. T-S, Perfil simple (CURSO) 

Mód.Eiást. Mód.EI Trans. Um.Eiás.\F'c Co Dilat. Peso Espec Matenal 
(Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (m/m'C) (Kg/dm3) 

'100000.00 807692.31 2548.42 1 2e-005 7.85 Acero (A36) 

Co. Pandeo en Ambos sentidos = 1 en todos los elementos 
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Curso "Aplicación de Normas y especificaciones En México 
para el Diseño en Acero" 
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Diseño Columna 8-2 Tipo C-2 
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Cargas muertas en el nivel de azotea, calculadas a 
partir de los patrones 
de carga ya establecidos 



Cargas vivas en el nivel de azotea, calculadas a 
partir de los patrones de cargas ·ya establecidos 

¡ : .. ! 



Cargas muertas en los niveles de entrepiso 
calculadas a partir de los patrones de carga ya 
establee· dos 
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U1 

Cargas vivas e11 IQs niyeles de entrepiso 
calculadas a partir de los patrones de carga 
ya establecidos 

,_ -. . . 



1 CYPE 
IMÉXICO 

Diseño de Columna 
Ublcada en los e)es B y 2 Entre Nlvel 1 y Nlvel 2, 
Resultados de las envolventes del Programa (Datos para el Diseño). 

20.QLZO: 
ENVOLVENTE (Ace.ro L11m1nadol 

O L -399.0446 -177.7726 -21 8624 
1/2 L -397.6870 -176.8997 -21.8624 
1 L -396.3291 -176.0260 -21.9008 

BARRAS 

200/20¡ 

FLECHA MAXIMA ABSOLUTA y 
FLECHA MAXIMA RELATIVA y 

POS (m) Flecha (rnml 

028 
L/1>!000) 

ESFUERZOS (EJES LOCALES) ITnl (Tn·m) 

22.4763 
22.4763 
22.5147 

3.1850 
3. 1850 
3 1849 

.829~ 
7. 8294 
7. 6294 

FLECHA MAXIMA ABSOLUTA 
FLECHA MAXIMA RELATIVA 

POS. (m) 

875 

Flecha lm.'ll) 

0.02 
L/1>1000) 

-0.0866 0.0669 5.6155 
-o os66 o 0869 o 2418 
-0.0866 o 0869 -12.8730 

FLECHA ACTIVA ABSOLUTA y 
FLECHA ACTIVA RELATIVA y 

POS lml 

875 

Flecha lrn.>:Ll 

o 5~ 
L/ 1>1000) 

BARRAS ESFUERZO MAXIMO DE DISENO EN COLUMNA B-2 

M y 

t4.5JOO -~o JJ24 
O.b285 0732 

-5.3318 -36 9858 

FLECHA ACTIVA ABSOLUTA ~ 

FLECHA ACTIVA RE:L'I.':'TV;. : 

POS. lml 

0.975 o 01 
:J (>100l" 

ESF. () APROV. (%) POS. (m) N(Tn) Ty (Tn) Tz (Tn) Mt(Tn·m) My(Tn·m) Mz(Tn·rn) 

200/201 0.2987 29.87 0.000 -269.5799 22.4763 5.0482 0.0436 9.2868 41.7474 

NUDOS 

200 

201 

COHBJNAC ON 
COMBINA:: O!l 
COMBINAC ON 

(Desplazarn. 
IDespla~arr .. 
(Desplazarn. 

CO.'!BINACION 4 (Desplaza¡:¡. 

COMBINA:: ION IDesplazarn. 

COMBINACION (Desplazarn. 

CCMBINACIO}i 7 /Desplazarn. 

/Desplazarn. 

COMBINACION 9 iDesplazarn. 

COI'E:N.:.c;o~: :o (Desplazarn. 

EN'VOL'ISNTS 1Desp1az<~rn ) 

COMBINACTO<l 
COMBINACION 
COMBINACION 

CCMB lNAC ION 

COMBINACION 

COMBINAC!ON 

(Desplazam 
IDespla:a:r .. 
Wesplaz;,m 

IDesplazarn. 

(Desplazarn. 

(Oespla~am 

COMBINACION 7 IOesplazam. 

COMBINACION 8 IDesplazarn 

CCMBINAClO!.¡ IDesplazam. 

COMBlNACION 10 (Desplazarn. 

EINOLiTENTE (Desplazam.) 

DX ¡m¡ 

o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o. 0000 
o 0000 

0000 
0000 
0000 

o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 

OOOIJ 
o. 0000 
o. nnnn 

o 0000 
o 0000 

000(1 
0000 

o 0000 
0000 

o 0000 
o 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0000 

.0000 
0000 

o 0000 
o 0001 
o. 0000 
o 0001 
o 0000 
o. 0001 

DE:SPLAZAMIENTOS (E:JES GENERALES! 

DY lml 

-o ooo1 
-o ooo1 
-0.0001 

o 0000 
-o ooo1 
-o ooo1 
-o ooo1 
-) 0001 
-0.0001 
-0.0001 
-0.0079 
-0.0075 
-0.0080 
-0.0075 
o. 00'74 
o 00<6 
o 007~ 

o 0075 
-0.0080 

(1. 0078 

1). 0000 
o. 0000 
(1 000(1 
o. 0000 

-o ooo1 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 

-o ooo1 
o. 000('1 

-o. 018 6 
·0 0091 
-0.0186 
-0.0091 

0091 
0.0185 
0.0090 

0185 
·0.0186 
o. 0185 

DZ lln) 

-o o001 
-o 0010 
-o ooo; 
-o ooo7 
-o 0010 
-o 0010 
-o ooo7 
-o ooo7 
-0.0010 
-o 0010 
-0 OOOi 

-0 OOOi 

-o oo1o 
-o oo1o 
-o ooo1 
-o ooo1 
-o oo1o 
-o oo1o 
-o oo1o 
-o ooo7 

-o ooll 
-o oot6 
-o 0011 
-o 0011 
-o oo16 
-o oot6 
-o oo11 
-o 0011 
-0.0016 
-o oo16 
-0.0011 
-o oo11 
-o oot6 
-o oot6 
-o 0011 
-o oo11 
-o oot6 
-o oo16 
-o oo16 
-o 0011 

Gh lradl 

0.0000 
0.0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 
o. 0000 
0.0000 
o. 0000 

0000 
o. 0022 
o. 0023 
o 0022 
0.0023 

-0.0023 
-o 0022 
-o oo23 
-o. 0022 
-0.0023 
o 0023 

o 0000 
o 000(1 
o. 0000 
o 0000 

0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
.0000 

o 0000 
0012 

0,0025 
o 0012 
o 0025 

-o 0025 
-o 0012 
-o oo25 
-o 0012 
-0.0025 

o 0025 

G~ 11 ad) 

0.0001 
o 000! 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
0.0001 
o 0001 
o. 0001 
0.0001 
o 0000 
o 0001 
o. 0001 
o 0001 
o 0001 
0.0001 
o 0001 

0001 
o. uooo 
o 0001 

o ooon 
0.0001 

0000 
0000 

o 0001 
o 0001 
0.0000 
0.0000 
o .0001 
o 0001 

0000 
0.0000 
0.0001 
o 0001 
0.0001 

0001 
o 0001 
o 0001 
o 0000 
o 0001 

GZ ~~ ad¡ 

0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o.ooov 
1). 0000 
o 000\• 

ooou 
U. OfH)O 

-1.1 001! 
-o ooo; 
-o 0011 
-0 0007 

o 0007 
o 0010 

0007 
C• uOl O 

-o 0011 
o. o o 1 o 

f) oooo 
0 00110 
o 0000 
o 0000 
(¡ 0000 
(¡ 0000 
o 0000 

0000 
o 0000 
o. 0000 

-0.0019 
-0.0012 
-o oo19 
-o 0012 
o. 0012 
o 0019 
o 0012 
0.0019 

-o oo19 
o 0019 



Según N.T.C. (México, D.F.) 

~o se realiza análisis de los efectos de 2" orden 
Acción sismica según X 
Acción sismica según Y 

Grupo B (grado de seguridad intermedio) 
Zona sismica: Tipo II: Terreno intermedio 
Factor de comportamiento sismico: 3.00 

1 

[Mx 
i 

T LX Ly M y \Hipótesis X (1) ¡Hipótesis y ( 1) 

1 
1i1.381 lo ' %IR ¡Modo 0.0002 1 %[80.72 ~ 3 R ~ 3 1 

1 

! ! ,A 0.981 m/s2 A 0.981 m/s2' 
:o 47.413 mm ,D 47.413 mm 

----- --- --------

1Modo 2'1.369•0.0084~1 !o %\1.81 % 1 R~·~ 3 IR 3 
!A 9.981 m/s2!A 0.981 m/s2 
' ¡o 46.599 mm 'D 46.599 mm 
' •.. ~---· 

1 1 ' 1 lo 
1 [R IR 

! 
¡Modo 3:1.127!0.0006.1 %[8.47 % ~ 3 ~ 3 1 

1 

'A ~ 0.981 m/s2!A ~ 0.981 m/s2· 
1 

ID 31.5568 mm lo ~ 31.5568 mmr 
' 1 1 ' ·~-------
1 

' 1 : i 
¡ 

!Modo 4 1.043 0.101410.9948¡0 %[0.03 % IR 3 IR 3 
' 
1 1 1 1 1 ' lA 0.981 m/s21A 0.981 m/s2 ·, 1 1 i 1 i ! 1 ' 27.0317mmlo 1 !D 27.0317 mm 
! : 

1 1 1 i ' 1 . 1 
¡ 

5 1 0.989[0.0068[1 ¡o ' 1 

¡Modo %[1.42 % /R 3 'R 3 
lA 0.981 m/s21A 0.981 m/s2 
ro 24.2938 mmlo 24.2938 mm 

' --------· ·---~- -------· 

- T ~ Periodo de vibración en segundos. 
- Lx, Ly ~ Coeficientes de participación normalizados en cada dirección 

del análisis. 
- Mx, My ~ Porcentaje de masa desplazada por cada modo en cada dirección 

del análisis. 
- R = Factor reductor por ductilidad, divide a la aceleración de 

cálculo. 
- A = Aceleración de cálculo, incluyendo la ductilidad. 
- D = Coeficiente del modo, equivale al desplazamiento máximo del grado 

de libertad dinámico. 

¡ 
desplazada! ¡Masa total 

1 

%1 !Masa ' xl o 
' 1 _j 

\Masa 
! 

92.44 % 
1 

Y! 



1 
CYPE 

IMÉXICO 
COEFS. DE PARTICIPACION SISMICOS 

T (seg) 

Modo l 1.381320 
Modo 2 1.369411 
Modo 3 1.126917 
Modo 4 1.042994 
Modo 5 0.988766 

Slsmo :-: SlSffiO Y 

0.000235 l. 000000 
0.008396 0.999965 
0.000633 1. 000000 
0.101408 0.994845 
o. 006761 0.999977 

;fl Cálculo de sismo según N. T .C. (México D.F.] 1'3 

'. ,.· ":~~~.-- ••• .• '• ':.:~~~-:.~·~' • 'l • ~.. ::~~/::. ' \. _.· • --~·· . 

. CYPE México, S.A. DE C.V.'Av.lnsuÍ"g~nteS Sur 527 Oesplélió'·302.Coi:;H¡Póc:Jrorno GmdcM 06170 MéxicO,'O.F. TeL: (5) 272·72 33'fax: (5) 272 80 63 hHp://Www.cy,X.cDm . . . 



CYPE 
IMÉXICO 

Diseño de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel1 Tipo T-2 
CARACTERISTICAS MECANJCAS DE LAS BARRAS 

lnerc Tor lnerc y lnerc z Secaón 
cm4 cm4 cm4 cm2 

153 169 119986 001 2936 132 140 480 Acero. T-2. Perfil Simple (CURSO) 

MATERIALES UTILIZADOS 

Mód Elást Mód El Trans Lím Elas IF'c Co D1lat Peso Espec Matenal 
{Kg/cm2) (Kglcm2) (Kglcm2) (m/m•c¡ {Kg/dm3) 

2100000 00 807692 31 2548 42 1 2e-oos 7 65 Acero (A36) 

BARRAS DESCRIPCION 

Peso Volumen Long1tud Co Pand xy Co Pand xz D1st Atr Sup 0 1st Arr lnf 
(Kg) (m3) (m) (m) (m) 

2061212 Acero (A36), T-2 (CURSO) 
132332 0169 1200 100 100 

BA..=<RAS ESFUERZOS -(EJES ·LOCALES) ITnJ ITn ·mi 

N 

206/:':: 

EN'VOL?Ell!E (Acero Lam1nadoJ 
o L o. 5638 l. 7207 
1/2 L 0.5638 1-7207 
1 L 0.5639 1.7207 

BARRAS 

Ty 

-o 0619 
-o 06! 9 
-o 0619 

,, 

0.0619 -17 4239 -2 4599 
o 0619 -5.1518 5.1518 
o 0619 2.4599 11.4239 

o. 0000 
o. 0000 
0.0000 

Ml 

0.0000 -54.0535 
0.0000 1.5821 
0,0000 -54.0393 

ESFUERZO MAXIMO 

M y 

15.6200 
11 4141 
15.6050 

-o 
-o 
-o 

ES F. 11 APROV.(%) POS.(m) N(Tn) Ty(Tn) __ Tz (Tn) Mt(Tn·m) My(Tn·m) 

206/212 0.6472 64.72 0.000 1.2754 0.0619 -16.6684 0.0000 -53.5508 

BARRAS FLECHA MAXIMA ABSOLUTA y FLECHA MAXIMA ABSOLUTA z FLECHA ACTIVA ABSOLUTA y FLECHA ACTIVA ABSOLUTA z 
FLECHA MAXIMA RELATIVA y FLECHA MAXIMA RELATIVA z FLECHA ACTIVA RELATIVA y FLECHA ACTIVA RELATIVA z 

POS(m) Flecha(mm) POS(m) Flecha( mm) POS(m) Flecha(mm) POS(m) Flecha(mm) 

2061212 9.600 1.29 4.200 6.36 9.600 2 57 3.000 5.96 
U(>1000) U(>1000) U(>1000) U(>1000) 

., 
·' 
' 

' Me 

'l, 

1' 
.~' 

369<! 0,3702 ,, 
001~ 0.0011 
3726 0.3!31 

Mz(Tn·m) 

0.3700 



1 CYPE 
IMÉXICO 

t:UOOS 

206 

Zl2 

COMBINACION 
COMBINACION 
COMBINACiot~ 

COMBINACION 

CCMBINAC::ON 

COMB INr-.:::: v:; 

COMBINACIO~ 

(Despla::am. 
(DesplaZa!:\ 
(Desplazam. 

IDesplazam. 

([)esplazam. 1 

!Desplazam 1 

(Desolazan•. J 

!Desp!azam. 1 

COMBINAcroN 9 IDesplazam 

CQMBINACION 10 (Desplazam. 

EINOLVENTE (Oesplazam.l 

COMB!NACION (Desplazam 
COM!3:NA:::ON 2 IDasplazar:. 
COMBIN.'-.C!ON (Desplazan. 

CQMBINA:ION 4 (Oesplazam.) 

COMBINACiotl (Desplazam. 

COM3INACION IDesplazam. 

COMBINAClON IDesplazam.) 

COMB INAC ION IDesplazam. 

COMBINAC¡ON 9 IDesplazam 

CCMBlNAc¡m; 10 !Desplazar:.. 

ENvo:..vn:n: IDesplazam. J 

COEFS. DE PARTICIPACION 

T (seg) S1smo X S1smo Y 

Modo 1 
Modo 2 
Modo 3 
Modo4 
Modo 5 

1.381320 
1.369411 
1.126917 
1.042994 
0.988766 

o 000235 
0.008396 
0.000633 
o 101408 
0.006761 

1.000000 
0.999965 
1.000000 
0.994845 
o 999977 

DX (~:~) 

0.0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
o. 0000 
o .0000 
o 0000 

0000 
0000 

o 0000 
0.0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
0000 
0000 

o. 0000 
0000 
0000 

o 0000 
o 0000 

0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 
o 0000 
o. 0000 
0.0000 

0000 
0000 
0000 

o 0000 
o 0000 

0000 
0000 

DESPLAZAMIENTOS iEJES GENEAALES) 

DY!ml 

o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 

.0000 
-o oo8 1 
-o. 0063 
-o. 0081 
-o oo63 
o. 0063 
0.0080 
o. 0063 
o 0080 

-o o os 1 
0080 

o. 0000 
o. 0000 
0.0000 
o 0000 
o 0000 
o. 0000 
o 0000 

0000 
0000 

0.0000 
-o. oo8o 
-o. 0011 
-o ooso 
-o. oon 
o 0077 
o. 0081 

0077 
0081 

-0 00&0 
o. 008! 

DZim) 

-o. ooo1 
-0.0010 
-o ooo1 
-o. ooo1 
-0.0010 
-o 0010 
-o ooo7 
-o ooo• 
-o oo¡o 
-0.0010 
-o ooo7 
-o. ooo1 
-o oo1o 
-o 0010 
-o ooo7 
-o ooo7 
-o oo1o 
-o oo1o 
-o 0010 
-o. ooo1 

-o. ooo7 
-0.0010 
-o ooo7 
-o ooo1 
-o 0010 
-o 0010 
-o ooo7 
-o ooo7 
-o oot o 
-o ooto 
-o ooo7 
-o. ooo1 
-0.0010 
-0.0010 
-0.0007 
-o .ooo1 
-o ooto 
-o 0010 
-o 0010 
-o ooo7 

GX (r-ad) 

o 0000 
0000 

o. 0000 
o 0000 
o. 0000 
o oooo 
o 0000 
0.0000 
o. 0000 
o 0000 
o 0018 
o 0024 

0018 
o 0024 

-o oo23 
-o oo18 
-o oo23 
-o oo1s 
-o oo23 
o. 0024 

() 0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 
0.0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o oooo 

0022 
0023 
0022 
0023 

-o o024 
-0.0023 
-o 0024 
-o oo23 
-o oo24 

0023 

GYiradl 

o. ooo: 
0.0001 
o. 0001 
o 0001 
0.0001 

.0001 
o. 000: 
o 000! 
o ooo; 
o ooo: 
o 0001 
o 0001 
0.0001 
o. o o o: 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o. 0001 
o. 0001 
o. 0001 

0001 
o. 000 l 
o 0001 
o. 0001 
O .0001·--
0 0001 
0.0001 
o. 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 

0001 
o. 0001 
o. 0001 
o. 0001 
0.0001 
o. 0001 
o 000! 
o 0001 
o 0001 

GZ (<adl 

o 0000 
O OOOü 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 

000(' 
(•. 00(1(1 

000( 
ll 0000 
o 000( 

-o o o: 1 
-ú 0001 
-o 001: 
-o ooo7 
o.ooo-: 
o 001: 
o. 0001 
o o o¡: 

-o oo11 
o 0011 

o. 0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
0.0000 
0,0000 
O DOOL• 
0 ÜÜÜL1 

o. oOoo 
o. 0000 

-o. 0011 
-o ooo7 
-o oou 
-o ooo7 
o 0008 
o 0011 
o 0008 
O OO!C 

-o OOll 
o 001! 
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Deformada por sismo en Marco 2 

Columna de diseño B-2 Nivel 1-2 
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Diagrama de Momentos 



1 .~;r.~ 
Vista en 3D perfil Real 
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PRESENTACIÓN 

Varias normas vigentes en México para el diseño y construcción de estructuras de acero 
para edificios, proceden de las Especificaciones en uso en los Estados Unidos de 
América, particularmente del American lnstitute of Steel Construction (AISC). Esta 
práctica desde hace varios años continúa en vigor en nuestro medio, debido a 
numerosas razones, entre las que se encuentran principalmente, la gran influencia 
tecnológica del pais referido en el diseño de estructuras de todo tipo. 

El AISC adopta tres métodos de diseñ0· Diseño Elástico o Diseño por Esfuerzos 
Permisibles (AIIowable Stress Design), Diseño Plástico (Piastic Design) y Diseño por 
Factores de Carga y Resistencia (Load Factor Resistance and Design). Desde luego, 
que la tendencia futura mundial estribará en el diseño basado en factores de carga y 
resistencia o diseño por estados limite, por lo que parece ser que el diseño elástico 
pronto pasará a la historia. 

El objetivo fundamental del curso es presentar a los asistentes los pnnc1p1os 
fundamentales, conceptos generales y aplicaciones prácticas de las Especificaciones 
referidas y por considerarlo de especial interés, ·las Normas para Diseño y Construcción 
para Estructuras Metálicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, . 
consideradas como la secuela de diseño más económica y racional de estructuras de 
acero para edificios. Este método es similar al de Diseño 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 años de estudios, analiticos y 
experimentales, relacionados con el diseño y cmportamiento de elementos y estructuras 
de acero y las aportaciones personales dE- un grupo de profesionales que intervinieron 
en su elaboración. 

En este curso se incluyen ejemplos de di~eño de miembros aislados y conexiones 
estructurales de un edificio de acero para oficinas de cinco niveles, ubicado en la zona 11 
de la Ciudad de México, en el que se analizan y diseñan sus elementos constituvos: 
columnas, vigas principales y secundarias,armaduras, joist, sistemas de piso compuestos 
acero-concreto.Por considerarlo de interés para los asistentes, también se cubre el 
comportamiento sísmico de las conexiones soldadas, presentando las fallas de éstas 
como consecuencia de los sismos de Nortdrige, Cal, 1994. 

Como parte complementaria del curso, se han organizado tres sesiones de aplicación de 
programas de computadora de análisis sísmico y diseño de estructuras de acero del 
edificio de cinco niveles, con varias estructuraciones. El objetvo de este taller es 
comparar los resultados de los cálculos efectuados a mano con los obtenidos mediante 
la utilización de varios programas disponibles en el medio. 

Consideramos que este curso de actualizac.on profesional, presenta la oportunidad para 
que los asistentes actualicen sus conocimientos en el diseño de este tipo de estructuras 
y contribuirá al mejoramiento de nuestra práctica profesional, por lo que deseamos que 
las notas y las exposiciones de los profesores sean de utilidad para los asistentes. 

lng. Héctor Soto Rodríguez, Coordinador Académico 



!\IÉTODOS DE DISEÑO Dí ESTRUCTUR-\S DE ACCRO 

DISL!\iO ELAS?JCO O DISElvO POR ESFUERZOS PE!IMmBLL.\' (liJO HABLE 
StRESS DESICN. ivfmmal AISC-ASD-1989) 

f:<:F 
Esjuer2o acnwnte :S Esfuer2o permisible 

T= CM··· CV 

2. DISEJ90 POR FACTORES DE CARC..J Y RESJSTENC!A (L0.·1D AND 
liES!5'7:4NCE FACTOR DESJGN, MANUAL AJSC-LRFD-1993) 

Fjec/o de accwnes:S Resis!e!lcia de d!se1io 
(Fac/Or de carga)(4cción) :5' (Factor de reducc!ÓII){Resis!e!lc/C/ nonu11al) 

.Ey,Q¡:SrpR, ~-¡' -
1",. o 

7~, . {~ -7 7~, 
. 1 

T,=12D~I.6L 

1~, = 1 ..¡/) 

3 DISJcfiO POR ESTADOS Uv!IrE (NORMAS TÉCNJCAS COMPLLMEN!'AIIIAS 
1'.1 P.J J)l"J~iiO )' CO•\'STR'JCC!O' "'"f. E· ''Ti'L'Cl" i') 'S',' 'IC7'"Lln.1 s·-. . .1\. _-L)-.'\ . . l .'\U~ d •• \/ ld'--":1. .\.1 .......... "'i. .L .. ~ 

li{;c;rAME:VTO DE CONS'l'IWCCIONES PARA EL D!STRITO I'EDEIIAL) 

Efec/o de acc!oncs :S /le.\islencw de c/¡seilo 

~ CM-- CV <~ ~; 

' FC (CM + CV) JI, 

(Fj¡ = o. 90) 

(F/1 = O. 75) 

FC o- /...¡(para carga 1111/Cr/CI y Viva) 

CM+ CV 
/ -\ 

CM+ CV 

L!:i!ado límile de f!u;o 
p/ási!CO C/1 fa .\CCCÍÓ/1 /ola/ 
Es!ado límlle de fmclura en 
en la seccJÓnnela 
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Cargas Factorizadas 
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Diagrama de momentos 
y mecanismo de colapso 
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Con este método se determina la segundad "real" contra el colapso, pero no se obt;ene inforcnactón 
sobre el comportamiento sobre el componamtento de la estructura en condtciones de setvicio No es 
apl;cable cuando la falla se presenta stn las defc.rmactones plásticas necesanas para que se forme el 
mecantsmo de colapso: por ejemplo, en estructuras somettdas a ur. número muy elevado de ctclos de 
carga. o cuando la falla es por alguna forma de tnestabtlidad 

3. Diseño basado en Estados Límite (Diseño por Factores de Carga y Resistencia) 
El enfoque más ractonal del problema ce segundad estructura! requiere una evaiLiac;ón estacíst1ca de 
la naturaleza aleatoria de las variables que determinan la res1stenc1a de :as estructuras, por un lado. y 
ae las que pueden ocas;onar su falla (las más importantes son las cargas) por el otro. Después, 
utilizando la teoria de probabilidad de que esta ocurra a un nive! aceptablemente baJO, que depende, 
entre otros factores, de la 1mportanc1a de la estructura y del nesgo de que ou falla ocas;ones la 
pérdida de v1das 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 
Héc:or Soto RoCrí!;juez 



MÉTODOS DE DISEÑO 

El objet1vo del d1seño estructural es obtener estructuras que tengan una--probabilidad aceptable, que 
debe ser uniforme para todas las construcciones del m1smo t1p0, de no volverse i;-1seíVibles durante 
c1erto períoca de tiempo especificado, denominado vida útt! de la estructura. tenJe:~,do eil cuen~a. al 
m1smo tiempo, la operación de la ed1f1cac1ón, la estét1ca y la economía re'.ac1onada con el costo total. 
que debe 1ncluir costos de d1seño, construcción, mantenim1en:o y reparac1ón. Pa~a cbtene' una 
seguridad adecuada en las estructuras se requiere una combinación correcta de métodos ae d1seño. 
calidad de matena!es y proceaJmJentos de faoncacJón y montaje En las etat)as de dJSeil:J se obt1ene 
la segundad buscada tomando como las medidas necesanas para que no se alcance ningün Jirn~te de 
utilidad estructural. 

1. Método elástico (Diseño por Esfuerzos Permisibles o Diseño Elástico) 
Este método que se 11a utilizado desde pnnc1p1os del presente s1glo, en México, s1¡;ue siendo utilizado 
en la actualidad. Consiste en calcular med1ante un anál1sís elástico, les acc1ones internas que 
producen las solicitaciones de servicio (o de traba¡o) en los diversos elementos estructurales. y en 
comparar los esfuerzos máx1mos ocasionados por esas acc:ones, dete,minados también por métodos 
elásticos, con los permisibles o de traba¡o que se obtienen diVIdiendo ciertos esfuerzos característiCOS 
(de fluenc1a de falla po~ Inestabilidad) entre un coef1c1ente de segundad. 

J ·.- ,: 
..!..!_..::__ ..... 

S 

T ---~---~ 

~V 11 
JI 1· L:: 124 

ff'c [' 
-'-=.\/. 12 · n:.~\ 

Cargas de trabajo Acciones internas 
----------------------------(momentos-f/exionantes)------------------

- .\//11(/ l- WTL~ 
GmtJ~- .'•i - J 25 

. ~ ¡¡:, ¡_?. 
... \,,.,. -· 1 o( .• (''') - u.r. ,) 

Esfuerzo Máximo Esfuerzo ?et misíblc 

Este método es útil para predecir el wmpor~amisnto ce las estructuras en condiciones de serv1cio, 
pero en muchos casos no permite es:udia~!as en las cercanías ce! colapso, que se presenta fuera del 
Intervalo elast1co, cuando la ley de Hooke ya no rige las reiac1cnes entre esfuerzos y deformac1ones 
Cuando es~o ocurre, no puede deter~.:narse la segundad de la estructura respecto a la falla. 

2. Método Plástico 
Cuando las acctones que o~ran en una secc\ó~ trar1sversal ¡:rod....:cen ia plast¡f:.cación ccrr.p!eta del 
material de que esta compuesta se forma una articulación plástica, c;ue puede adm1t1r rotac1ones 
Importantes baJO momento constante. Cua:1do aumenta !a carga se produce una redistribución de 
momentos y la falla se presenta cuando aparecen articulaciones pláticas suf1c1entes para que la 
estructura completa, o una parte de ella, se con·;¡erta en un r:1eca~.:smo. Cuando se util1z.a el d1seño 
plas11co, los e!ementos que componen la estructura se d11·nens:onan de manera que ésta falle cuando 
obren sobre ella las cargas de traba;o mu!tipllcc:tdas ;JOí un n:.Jmero mayor que la uniCad, al que se 
llama factor de carga. 

• DISEÑO DE :::STRUCTURAS METÁLICAS 
f-iéctor Soto Rodríguez 



DESAI~IWLLO INTEGRAL CON LA CALIDAD TOTAL 
DE LA ESTRUCTURA DE ACERO 

-~--------------------

-[--~~~~1011 - 1 ¡ 
[ __ _! 1 TIPO DE SUELO] t ~IORW'SY [--·-- 1 1--- PLANOS D[ --J-, 

--.-· . .,.. AROLJIITCTURA --~ . Y . --- ESPECIFICA~IQNES ·--·•- .. DISEÑO - II·IGENIEF\1!1 

!~~;'"', 1 -'"'" r"" _ ,~:
0

:" _ ~-S- L ,::L, ·¡ 

... : 1 --~ ~ 1 1 SISTniA ESTfiiJCflJRAL l U e 
INVESTIGACIOI·I fEf<IALES .-- CüriVEt"IENlE p ~-- -----···¡ _ E f-- II·IGEtiiElm DE 

---~--- R DETALLE .. __ 

'---- ·v ~-I-

~~-~-~ 
. ~.. - :J_ "'['"'"_-

--¡ OGRA TERMINADA [~L_ I.IOrHAJE . 1 .. 

1 ACCIONES INI~EDIMA~~ 
--

COMPORTAMIENTO 
. - SISMICO 

SATISF !ICTORIO 
' 

J 
EXPERIE~ICIAS 

AQOUIRIOAS POR r-
SIS~IQS At.JTmiORES 

.. -~ 
--

CALIDAD TOTAL. 
'. :-. (ESTRUCTURAS. SEGURAS 

::;.l ECONOMIC'.S Y ESfETICAS} 

·. 

\ ., 



INVOLUCR,WOS EN UNA OBR"- DE ACERO 

PROPIET.-\RIO (P) 

PROYEC:'!STA ARQulTECTONICO O ARQUITECTO (A) 

PROYECTISTA ESTRUCTURAL, DISEl\ADOR O C..;.LCULISTA (PE) 

GEOTECNISTA (G) 

PROYECTISTA DE INSTALACIONES (PI) 

SUPERVISOR (S) 

DIRECTOR RESPONSABLE DE OBRA (DRO) 

CORRESPONSABLES (C) 
CORRESPONSABLE EN SEGURIDAD ESTRUCTURAL (CSE) 
CORRESPONSABLE EN INSTALACIONES (CI) 
CORRRSPONSABLE EN DESARROLLO URBANO Y ARQUITECTÓNICO (CDUA) 

PRODUCTORES DE ACERO (PA) 

FABRICANTE DE ESTRUCTURAS !\JET;i..LICAS (FE!\1) 

MONTADOR (M) 

AUTORIDAD (LICENCIA, REGLAMENTOS, NOP..!iiA.S Y ESPECfF'ICACIONES 
DE DISEÑO) 



COMPORTAMIENTO SISMICO-ESTRUCTURAL DE 
EDIFICIOS DE ACERO DURANTE SISMOS FUERTES 

Ciudad de México, Septiembre de 1985 

ESTADISTICA: 
• 6 colapsos totales de 130 edificios existentes. 

COMPORTAMIENTO: 
" Satisfactorio 

Northridge, California, Enero de 1994 

ESTADISTICA: 
" En más de 100 edificios el 90% ele las conexiones soldadas presentaron 

fallas ele tipo frágil 

COMPORTAMIENTO: 
o Inadecuado 

Kobe, Japón, Enero de 1995. 

ESTADISTICA: 
• Dai'íos severos en varios edificios ele acero 
o Mismas causas que en Northriclge 
• Deficiencias en supervision 

COMPORTAMIENTO: 
• Insatisfactorio 

., 
' 



FALLAS OCURRIDAS EN CONEXIONES SOLDADAS 
DURANTE EL SISMO DE NORTHRIDGE, CAL. , 1994 

EJECUCIÓN INCORRECTA DE LAS SOLDADURAS 

GRIETAS PREEXISTENTES EN LAS SOLDADURAS O EN 
EL METAL BASE ADYACENTE 

ESFUERZOS RESIDUALES EN LAS JUNTAS, GENERADOS 
DURANTE LA 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 ESFUERZOS 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: 

DISEÑO ESTRUCTURAL 
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES 
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION 

OPERACIONES DE TALLER: 

ENDEREZADO 
TRAZO 
CORTE 
HABILITADO 
ARMADO 
SOLDADURA 
PINTURA 
ALMA CEN 
EMBARQUE 

~ .: 



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISEÑO Y CONSTRUCCION 
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO 

Costo del acero (materia prima) e insumos (tornillcría, 
soldadura, arandelas, pintura, cte.) 

Ubicación del país en zona sísmica o asísmica 

Disponibilidad de perfiles laminados (placa, perfiles 
estructurales y perfiles formados en frío) 

Costo de mano de obra 

Disponibilidad de mano de obra calificada (obreros' 
especializados 

Existencia en el país de talleres de fabricación de estructuras 
metálicas especializados 

Normas y especificaciones disponibles para diseíio en acero 

Experienc,ia eQ¡,diseño y construcción de estructuras de acero 

Promoción del uso del acero en la construcción 

Iniciativa de Jos arquitectos para proyectar con acero 



RECOMENDACIONES GENER-\.LES SOBRE LA 
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS 

POCO PESO 

SENCILLEZ, SIMETÍA Y REGULARIDAD EN PLANTA 

PLANTAS POCO ALARGADAS 

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEVACION 

UNIFORMIDAD EN LA DISTRIBUCION DE RESISTENCIA, RIGIDEZ, 
DUCTILIDAD--;-HIPERESTATICIDA[) Y LINEAS ESCALONADAS DE 
DEFENSA ESTRUCTURAL 

FORt\1ACION 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 



Q 

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL 
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCIÓN 

VENTAJAS 

1. MATERIAL HOMOGÉNEO 

2. UNIFORMIDAD DE LAS PROPIEDADES MECÁNICAS Y FÍSICAS CON 
RESPECTO AL TIEMPO 

3. FACILIDAD DE TRANSPORTE 

4. DUCTILIDAD 

5. FATIGA 

6. GRAN CAPACIDAD DE ABSORCIÓN DE ENERGÍA 

7. MENOR PESO 

8. COMPORTAMIENTO SÍSMICO SATIS,FACTORIO 

9. FUERZAS SÍSMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES 

10. GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTIVA 
' 

11. RAPIDEZ CONSTRUCTIVA 

12. MAYOR ESPACIO ÚTIL 

13. ECONOMÍA EN LOS ACABADOS 

14. MÉTODOS DE REESTRUCTURACIÓN RÁPIDOS EN ESTRUCTURAS 
DAÑADAS POR SISMO 

., .,,, 
15. LIMPIEZA EN OBRA: '1 

.. 
16. PREFABRICACIÓN 

17. DIMENSIONES MENORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE 
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE CONCRETO 

18. RECUPERACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

.. 

•• 
11 



19. FACILIDAD DE AMPLIACIÓN. O MODIFICACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

20. MENOR PESO Y POR CONSIGUIENTE ECONOMÍA EN LA CIMENTACIÓN 

21. GRAN RAPIDEZ EN LA ETAPA DE MONTAJE 

22. ÁREAS RENTABLES MAYORES 

23. INVERSIÓN MÁS RÁPIDAMENTE REDITUABLE 

24. MENOR COSTO DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS Y ACABADOS 

25. REDUCCIÓN DEL TIEMPO DE CONSTRUCCIÓN 

26. LA ESTRUCTURA DE ACERO ES COMPATIBLE CON UNA GRAN 
VARIEDAD DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS 

27. GRAN RESISTENCIA A CONDICIONES SEVERAS DE SERVICIO 

28. REESTRUCTURACIÓN EFICIENTE Y.ECONÓMICA DE EDIFICIOS 

29. FACILIDAD PARA APOYAR EQUIPO O MAQUINARIA 

30. MAYOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUCTURALES .. 
31. INGENIERÍA ESTRUCTURAL, SÍSMICA Y MECÁNICA DE SUELOS DE 

VANGUARDIA 

'·' ... 
·' ., 

. ' 
·~ 



DESVENTAJAS 

1. EL ACERO ESTRUCTURAL EN MÉXICO ES CARO 

2. TEMPERATURA 

3. CORROSIÓN 

4. VIBRACIÓN 

5. FLEXIBILIDAD 

6. ESBELTEZ DE LAS SECCIONES 

7. MAYOR CALIDAD DE SUPERVISIÓN 

8. PLAZOS DE ENTREGA DEL ACERO DEMASIADO LARGOS 

9. FABRICACIÓN PRECISA 

10. FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES 
<ll 

11. FALTA DE CONOCIMIENTO EN EL DISEÑO EN ACERO DE LOS 
PROGRAMAS DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERÍA CIVIL .. 

'·' .,, 

: ,) ., 



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL 
COMPORTAMIENTO DUCTIL DEL ACERO 

ESTRUCTURAL 

ALTO CONTENIDO DE CARBONO 
Al aumentar el contenido de carbono aumenta ·¡a resistencia y 
disminuye la ductilidad (contenido nom1al, del orden del 0.25%) 

BAJAS TEMPERATURAS 
Las propiedades mecánicas y fisicas de la mayor parte de Jos aceros · 
estructurales usuales se conservan sin cambio sólo en un intervalo de 
temperaturas relativamente pequeño. 

' ESTADOS TRIXIALES DE ESFUERZOS 
La falla dúctil es una falla por cortante, la frágil, por esfuerzo 
nonnal 

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 número suficientemente 
grande de aplicaciones de la carga, que pueden o no incluir cambios 
de signo en los esfuerzos 

FALLA P1ViGIL 
Rúptura sin deformaciones plásticas 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 
ranuras y la velocidad de aplicación de la carga 



FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA 
DE ACERO TENGA UN COMPORTA!\IIENTO NO DÚCTIL 

PANDEO LOCAL 
Fenómeno de inestabilidad en el estado elástico o inelástico que afecta los 

-elementos que forman la sección . transversal de un miembro estructural 
(placas), comprimidos en sus planos. El pandeo produce deformaciones 
importnntcs que tienen el aspecto de un torcimiento o formas de ondulaciones 
según el elemento solicitado. 

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION 
Pandeo de un miembro estructural sometido a flexión que incluye deflexión 
lateral y torsión. 

PANDEO DE CONJUNTO 
Pandeo general de la estructura 



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS 
DE ACERO 

ETAPAS PREVIAS: 

DISEÑO ESTRUCTURAL 
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES 
PREP ARACION DE PLANOS DE FABRICACION 

OPERACIONES DE TALLER: 

ENDEREZADO 
TRAZO 
CORTE 
HABILITADO 
ARMADO 
SOLDADURA 
PINTORA 
AL MACEN 
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, etc.) y procesos de fabricación 
deben ser razonables 

PRECISION GEOMETRICA ACEPTABLE DENTRO DE 
TOLERANCIAS 
Permitir la unión de los elementos prefabricados que forman la. 
estructura, sin necesidad de hacer ajustes. 

ESTABILIDAD DURANTE EL MONTAJE 
Las juntas deben presentar cierto grado de sujección durante el 
montaje. 

SENCILLEZ 
Cuanto más sencilla sea la conexión menos probabilidades hay 
de que ésta tenga puntos críticos que atenten contra la 
estabilidad de la estructura duránte sismos fuertes. 

CONTINUIDAD 
El empleo de juntas que aseguren un grado de continuidad 
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de 
diseñar la estructura como continua. 

PROTECCION CONTRA EL INTEMPERISMO E INCENDIO 
Las juntas deben protegerse contra la acción de la corrosión y 
los efectos de un incendio. La corrosión de los elementos de 
acero puede ser un problema grave en regiones litorales donde 
es necesario tomar precauciones especiales, evitando que los 
elementos de acero queden expuestos al medio ambiente. 



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES 
ESTRUCTURALES DE ACERO 

l. CONEXIONES REMACHADAS 
EN DESUSO ACTUALMENTE 

2. CONEXIONES ATORNILLADAS 
2.1 VENTAJAS: 
Rápidez en el atornillado 
Proceso en frío 
Requiere mano de obra menos especializada 
Facilidad en la inspección visual 
Facilidad para sustituir los elementos de la conexión 
2.2 DESVENTAJA: 
Mayor trabajo en taller 

3. CONEXIONES SOLDADAS 
3.1 VENTAJAS: 
Sencillez y economía en la conexión (se eliminan elementos de 
union) , 
Se obtienen estructuras más rígidas y continuas 
Menor trabajo de taller 
3.2 DESVENTAJAS: 
Mayor supervisión en obra 
Se induce calor durante la aplicación de la soldadura 
Requiere mano de obra calificada y más equipo para la 
aplicación de soldaduras 
Dificultad en la inspección visual 

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS 
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectúa en 
taller y el atornillado se hace en campo. 



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES 
ESTRUCTURALES DE ACERO 

l. CONEXIONES REMACHADAS 
EN DESUSO ACTUALMENTE 

2. CONEXIONES ATORNILLADAS 
2.1 VENTAJAS: 
Rápidez en el atornillado 
Proceso en frío 
Requiere mano de obra menos especializada 
Facilidad en la inspección visual 
Facilidad para sustituir los elementos de la conexión 
2.2 DESVENTAJA: 
Mayor trabajo en taller 

3. CONEXIONES SOLDADAS 
3.1 VENTAJAS: 

Sencillez y economía en la conexión (se eliminan elementos de 
union) , 
Se obtienen estructuras más rígidas y continuas 
Menor trabajo de taller 
3.2 DESVENTAJAS: 

Mayor supervisión en obra 
Se induce calor durante la aplicación de la soldadura 
Requiere mano de obra calificada y más equipo para la 
aplicación de soldaduras 
Dificultad en la inspección visual 

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS 
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectúa en 
taller y el atornillado se hace en campo. 
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CONEXIONES USUALES EN MÉXICO, ESTADOS UNIDOS 
DE AMÉRICA Y JAPÓN 

1.- Conexión viga columna utilizada en México 
Columna en cajón fabricada con cuatro placas soldadas y viga 
laminada o hecha con 3 placas. La conexión requiere de 3 placas: 2 
horizontales y una vertical. La placa horizontal inferior se suelda en 
taller mediante soldadura de penetración completa y sirve de asiento 
para apoyar la viga durante el montaje. Una vez que se coloca la 
viga en su posición definitiva, esta placa se une al patín inferior de la 
viga con soldaduras de filete. La placa superior se suelda en campo 
al patín de la columna con soldadura de penetración completa y 
contra los patines de la viga con soldadura de filete. Para evitar 
soldaduras en . posición sobre cabeza, la placa superior es más 
angosta que el patín de la viga y la placa inferior es más ancha que 
éstos. 

2.- Conexión viga columna común en los Estados Unidos de 
América rJJ 

Conexión soldada viga columna resistente a momento, muy sencilla 
desde el punto de vista de fabricación. Los perfiles utilizados como 
vigas y columnas son tipo jumbo (secciones W pesadas y d2 patines 
gmesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan 
directamente al patír de la columna mediante soldaduras de 
penetración 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 
patín de la columna. 

3.- Conexión viga columna ordinaria en Japón 
Conexión tipo arbol. Columna fabricada con perfiles estructurales laminados 
huecos (secciones HSS de grandes dimensiones y espesores) y vigas tipo I. 
Las columnas se envían de taller en tramos de uno o dos niveles con 
preparaciones (segmentos de vigas para recibir las trabes princip~les. La 
conexión se termina en campo, 100% atornillada con tornillos de alta 
resistencia. La única soldadura que se aplica en campo, con robots 
automatizados, es la del empalme de columnas. 
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CRIT!CAL POJNTS 

(a) 

Conexión típica de California 
antes del sismo de Northridge 

Conexión tipo arbol usada en Japón 

(a) (b) 

Conexión con placa de extremo 

(b) 

Conexión típica utilizada en México 

r:l' - CRITICAL f'Qir;¡s 

1 ~~ 

(b) 

' Conexión atomillada usual en 1\'léxico 

CRITICAL f'OINTS 

Conexión tipo arbol con segmento de 
viga y placas de extremo 

Puntos críticos en conexiones viga-columna utilizadas en paises localizados en zonas 

de alta sismicidad 



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

· MATERIAL 

Acero 
Estructural 

Nota: 

... ::NORMAS 

:. J'jOM:. 

B 254 

B 177 
Grado 8 

B 282 

B 284 

B 199 

B 200 

B 99 

B 347 

B 277 

NOM Norma Oficial Mexicana. 

ASTM 

A36 

A 53 
Gr. B 

A242 

A441 

ASOO 

ASD1 

AS14 

A5;29 

AS70 
GrAO. 
45y 50 

A572 

A588 

A606 

A607 

A61B 

A709 

AB52 

... TITULO DE LAS·N<J.RMAS 

DGN-NOM 

Acero estructural. 

Tubos de acero con o s1n costura, negros 
o galvamzados por inmersión en caliente. 

Acero estructural de baja aleación y alta 
res1stencia 

Acero estructural de alta resistencia y 
baja aleación al manganeso-vanad1o. 

Tubos de acero al carbono, sin costura o 
soldados, formados en frlo, para usos es­
tructurales. 

Tubos de acero al carbono, sin costura o 
soldados conformados en caliente, para 
usos estructurales. 

Placa de acero aleada de alta resistencia, 
templada y revenida, adecuada para sol­
dar. 

Acero estructural, limite de Ouenc1a 
m!nimo de 42 ksi. 

Acero lámina y tira de acero al carbono 
laminados en caliente, de calidad estru­
ctural. 

Acero de alta resistencia y baja aleación 
al columbia-vanadio, de calidad estructu­
ral. 

Acero estructural de alta resistencia y 
baja aleación, con limite de fluencia mini­
me de 50 ksi y con un espesor de 4 pulg. 

Acero, lám1na y t1ra de baja aleactón y alta 
resistencia, lammada en caliente y en 
frlo, con resistencia a la corrosión 
atmosférica mejorada. 

Acero, lámina y tira de baja aleación y alta 
r'esistencia, al columbio o vanadio, o am­
bos, laminados en caliente y en fria.· 

Tubo estructural con o sin costura de alta 
rcsistencm y baja aleac1ón laminado en 
caliente. 

Acero estructural para puentes. 

Placa de acero estructural de baja . 
aleación. templada y endurecida con l!m1- · 
te de fluenc1a m!nimo, de 70 ksi y con un 
espesor de 4 pulg. 

·· .. , 
ASTM 

Structural Stcel. 

Pipe, Stccl, Black and Hot-dipped, Zinc­
coated Welded and Seamless Steel P1pe. 

High-strcngth Low-a:loy Structural Steel. 

High-strength Low-alloy Structural Man­
ganese Vanad1um Steet. 

Cold-formed Welded and seamless 
Carbon Steel Structural Tubing in Rou­
nds and Shapes. 

Hot-formed Welded and Seamless 
Carbon Steel Structural Tubing. 

High-yield Strength, Ouenched and 
tempered Alloy-Steel Plate, Suitable for 
Welding. 

Structural Stecl wtth 42 ksi minimum 
Yield Point. 

Sleei,Sheet and Strip, Carbon, Hot-rolled, 
Structural Quality. 

High-strcngth, Low-a!loy Columblum-Va· 
nadtum Steels of Structural Quality. 

Htgh-strength Low-alloy Structural Steel . 
w1th 50 ksi Minimum Y1eld Point to 4 in 
Thick. 

Steel, Sheet and Strip, High-strength, 
Low-alloy, Hot-rol!ed and Cold-rolled, with 
lmproved Atmospheric Corrosion 
Resistance. 

Steel, Sheet and Strip, Hlgh-strength, 
Low-alloy, Columbium or Vanadium, or 
bolh, Hol-rolled and Cold-rolled. 

Hot-formed Weldcd and Seamless High­
strength Low-al!oy Structural Tubing. 

.j·' 
Structur~l Steel'for Brldges. ·1j 
Quenched and Tempered Low-alloy 
Structural Stee! Plate with 70 ks1 
M!nimum Yield Strength to 4 in. thick. 

ASTM Amencan Society or Tes!ing Materials {Sociedad Americana para Ensayes y Matenales) Para aceros fabricados según las normas del 
Comité de Registro Naval LLOYO'S, Burete Naval Americano (ABS), lns\1\uto Americano del Petróleo (API), Sociedad de Ingenieros de la 
Industria Automotriz (SAE), lnslltuto Amencano del H1erro y el Acero. (AISI), y Estándar Británico (BS), se recom1enda consultar a Altos 
Hornos de MéXICO (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHMSA-1996). 
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

NORMAS 
MATERIAL·.· 

·,.:· ·NOM· ·: ASTM 

8 352 A27 
Gr 65-35 Gr. 65-35 

Aceros 
Fund1dos 

B 353 A148 
Gr. 80-50 Gr. 80-50 

Aceros A668 
forjados • 

Remaches A502 

H-1 18"" A307 

H-124"" A325 

Tornillos, 
arandelas A449 

y 
Tuercas 

H-123"" A490 

A563 

F436 

A36 

A194 
Gr 7 

1 

A354 

Pernos de anclaje 
y barras roscadas 

A449 

A588 

A687 

• 
Nota· 

NOM Norma Oficial Mexicana. 

' 

TITULO DE LAS NORMAS 

P1ezas coladas de acero al carbono de 
baJa y mediana res1stencm para aplic<Jción 
general. 

Piezas coladas de acero de alta resis­
tencia para uso estructural. 

Aceros forjados al carbono y de aleacJón 
para uso industrial general 

Remaches de acero estructura!. 

Tornillos y espárragos de acero al carbono 
con res1stenc1a a la tensión de 60 ks1. 

Tornillos de alta resistencia para uniones 
de acero estructural. 

Tornillos y espárragos de acero templado y 
endurecido. 

Torni!los de acero estructural con 
tratamiento térm1co. con resistencia 
m!nima a la tens1ón de 150 ks1. 

Tuercas de acero de aleacJón, y al 
carbono. 

Arandelas de acero endurecidas. 

Acero estructural. 

Tuercas de acero al carbono de aleación y 
al carbono para tornillos de alta presión y 
elevada temperatura de servicio. 

Tornillos de acero de aleac1ón, templados 
y reven1d9s. espárragos y otros 
sujetadores, roscados externamente. 

Torn11Jos y espárragos de acero templado y 
endurecido. 

Acero estructural de alta resistencia y baja 
aleación con limite de f!ucncia mínimo de 

: 50 ksi y con un espesor máximo de 4 pulg. 

Tornillos y espárragos de acero de alta 
resistencia, s1n cabeza . 

M1!d-to-mcd1Um-strengtll Carbon-steel 
Cast1ngs for General Appllcatlons. 

High-strcngth Steel Castings for Structu­
ral Purposes. 

Steel Forg1ngs Carbon and Alloy for 
General Industrial Use. 

Steel Structural R1vets. 

Carbon Steel Bolts and Studs, 60 ksi 
Tens1le Strcngth. 

High-strength Bolts for Structural Steel 
Joints. 

Quenched and Tempered Steel Bolts and 
Sluds. -

Heat-treated Steel Structural Bolts, 150 
ksi Min. tensi!e Strength. 

Carbon and A!!oy Steel Nuts. 

Hardened Steel Washers. 

Structural Stcel. 

Carbon and Alloy Steel Nuts for Bolts for 
H1gh-pressure and H1gh-temperature 
Service. 

Quenchcd and Tempered Alloy Steel Bol· 
ts, Studs and other Externally Threaded 
Fasteners. 

Quenched and tempered Steel Bolts and 
Studs. 

High·slrengtll Low·alloy Structural Steel 
with 50 ks1 m1mmum Y1eld Point to 4 1n. 
Thick. 

High-strength Non-headed Steel Bolts and 
Studs. 

ASTM American Society of Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Matenalcs) . 
Para aceros fabricados según las normas del Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Americano 
Petróleo (API), Sociedad de Ingenieros de la lndustna Automotriz (SAE), Instituto Americano del Hierro y el AcerQ. (A!SI), y Estándar Bri1 
(SS), se recomienda consultar a Altos Hornos de Méx1co (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHMSA· 
1996) -- .,, 

.. 



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO 

NORMAS 

MATERIAL 

Metales oe 

Aportac'1ón 

y 

Fundentes 

para 
Soldadura 

Notas: 

NO~f 

H 77 

H 86 

H 97 

H 99 

NOM Norma Oficial Mexicana. 

ASTM 

A'NS AS 1 

AWS A5.5 

AWS A517 

AWS A5.18 

AWS A5.20 

AWS A5.23 

AWS A5.28 

. 
AWS·A5.29 

TITULO DE LAS .NORMAS 

OG~-NOM 

Electrodos de occro al carbono. recubiertos. Spcciticotion for Covcwd Corbon Stccl Are 

parn soldadura por arco eléctrico. Wcldmg Elcctrodcs 

Electrodos de acero de baJa alcac1ón, recu- Speclflcatlon for Low-alloy Stcel Covcred 

b1ertos, para soldadura por arco eléctnco. Are Wcld1ng Electrodes 

Electrodos desnudos de acero al baJO Specif1cation for Carbon Steel Electrodes 

carbono y fundentes para soldadura de arco and Fluxes fo; Submergea-Arc Weldmg 

sumcrg1do. 

Metales de aporte de acero al carbono para Speciflcation for Carbon Steel Filler Metals 

soldadura por arco protegido con gas. for Gas-Shielded Are Weldmg. 

Electrodos de acero al carbono para Specif1ca!lon for Carbon Steel Electrodes 

soldadura por arco con electrodo tubular for Flux-Cored Are Weldmg. 

cont1nuo 

Electrodos desnudos de acero de ba¡a Specirication for Low-alloy Steel Eleclrodes 

aleación y fundentes para soldadura de arco and Fluxes for Submerged are Weld1ng. 

sumerg¡do. 

Metales de aporte de acero de baja aleación Spccification for Low-alloy Steel Filler Me-

para soldadufa por arco protegido con gas. tals for Gas-shielded Are Weldmg . 

Electrodos de acero de baja aleacion para Spe_cifJcation for Low-a!loy Steel Eleclrodes 

soldadura por arco con electrodo tubular for Flux-cored Are Welding. 

continuo. 

ASTM American Soclety of Testing Ma:enals (Sociedad Americana para Ensayes y MatenaJes) 
AWS Soc1cdad Americana de la Soldadura 

Para aceros fabricados según las normas del Com1té de Rcg1s'.ro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Amenc¿¡no (ABS), lns!!tuto Americano del 

Petróleo (API), Soc1edad de Ingenieros ce la Industria Automotriz (SAE), Instituto Amencano del H1erro y el Acero. (Al SI), y Estándar Británico 

(BS), se recom1cnda consultar a Altos Hornos de Méx1co (AHMSA) Véase Manual AHI1/1SA para construcción con acero, (Manual AHMSA-

1996). 

. 



PrOpiedades 
mecánicas . 
Esfuerzo 

NORMA Esfuerzo mínimo de 

1 "(k~c:~iJ 
ruptura en 

tensión 

1 
(kg/cm~ 

NOM-13·254 
4080 

(ASTM /\36) 2530 a 
5625 

NOM-13-177, 
Grado B ' 4220 2460 

(A53, Gr.13) 

• Cuando se especifica 
,.. Véase la nonna para más detalles 

1 

PROPIEDADES 1\IECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIJ\JICA DE LOS 
ACEROS ESTRUCTURALES 

Composición química (%) 

Porciento de 

alargamiento Fom1a del Grupo por 
Usos princip.1!cs 

mínimo en material espesor e Mn p S 
Si 

probeta de 2 Máx. Máx. Máx. Máx 

Pulg. 
(%) 

Perfiles 0.26 0.0·1 0.05 

Hasta 3/4" 
incl. 

0.25 0.04 o 05 

' 
Más de 3/4" 0.80-

a 1-1/2" 0.25 1.20 0.04 0.05 .: 
' incl. 

Más de 1-1/2" 0.80· 0.15· 
Placa a 2-1/2" 0.26 1.20 0.04 0.05 0.40 ' in el. 

Con$truccJón soldada, Más de 2-1/2" 
atornillada remachada; 0.85· 0.15· 

23 y a 4" 0.27 0.04 0.05 
fines estructurales en general 1.20 0.40 

incl. 

De 4" 0.29 0.85· 0.04 0.05 0.15· 
a S" incl. 1.20 0.40 

Hasta 3/4" 
in el 

0.26 0.04 0.05 

Placas y Más de 3/4" 0.60·. 
barras a 1-1/2" 0.27 0.90 0.04 0.05 

incl. 

Más de 1-1/2" 
a 4" incl. 

0.28 0.60· 
0.90 

0.04 0.05 

Simil:l.r al acero :\-36 

•• Tubos (NO~! 13-254) para 
aplicaciones en cstmcturas a 

13 .. 
base de tubos. 

1 

Cu V 

1 
Mín. Mín 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 



CO!IIÚlllOCÍÓll 

Propiedades 
mednic.JS 

Esfuerzo 

NORMA Esfuerzo mínimo de 

de Oucncia ruptura en 

(kg!crn') tensión 
(kg/crn) 

4920 3520 

4710 3235 

NOM-13-282 
(A242) 4430 2950 

4920 3520 

4710 3235 

4430 2950 

4920 3520 

4710 3235 

' 
4430 2950 

NOM-B-284 
(A441) 4220 2810 

4920 'l('l(l 
.J.JLV 

4710 3235 

4430 2950 

.. Véase Ja norma para más detalles 

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COI\IPOSICION QUII\IICA DE LOS 
ACEROS ESTRUCTURALES 

Composición químicJ. (%) 

Porciento de 
Grupo por 

alargamiento Fonna del 
Usos principales material mínimo en 

espesor e Mn p S 
MiL<. M á'(. Máx. Máx. Si 

probeta de 2 
Pulg. 
(%) 

•• hasta 3i4". 0.20 1.35 0.04 0.05 

" in el. 
Placas 

21 y más de 3/4 a 0.20 !.35 0.04 0.05 
barras Fines estructurales en l-1/2" incl. 

general, construcción m<Ís de 1·1!2" .21 soldada, atornillada. y 0.20 1.35 0.04 0.05 
a 4" incl. 

remachada .. l 0.20 !.35 0.04 0.05 .. Perfiles 
!1 0.20 1.35 estructurales ' 0.04 0.05 

21 lll 0.20 . 1.35 0.04 0.05 
--.. hasta.J/~" 0.22 0.8)-

0.04 0.05 0.4 
inCL 1.25 .. Placa.; más de 3/4" 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 

1-1/2" incl. 1.25 
y 

24 barras más de 1·112" 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 
a 4" incl. 1.25 

Uso estructural en general; 
más de 4" 0.85-

24 construcción soldada, 0.22 0.04 0.05 0.4 
atornillada y remachada a 8" incl. 1.25 

.. . e 22 0.85-
0.04 0.05 0.4 ' 1.25 

.. Perfiles 0.85-!1 0.22 0.04 0.05 0.4 estructurales 
1 1.25 

24 lll 0.22 0.85-
1.25 

0.04 0.05 0.4 

Cu V 
Mín. Mín. 

0.20 

0.20 

020 
1 

o 20 

0.20 
1 

0.20 
1 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

0.20 0.02 
1 

0.20 0.02 

0.20 0.02 
1 

1 

o 20 0.02 

0.20 0.07. 



PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL 
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA 

LA CONSTRUCCION CON ACERO 

/ 

/ 

Angulo de lados iguales 
o desiguales 

Perfiles APS 

Canales estándar 

Perfiles CPS 

i 

__x_ - --m- -- - __x_ 

Vigas 1 estándar 

Perfiles IPS 



X X 
-- - --111- -- - --

Vigas I rectangular 

Perfiles IPR 

y 

X X 
-- - ---1fJ+- -- - --

y 

Perfil I compuesto 
(hecho con tres placas soldadas) 

Perfiles IPC 

' ' 

y 

X X 
-- - ---1Fl1- -- - --

y 

T estructural 

Perfiles TPR 



y 

1 

"" 
X X X X X ¡- X 

T-
y' y' 

y/ 

Tubo de secciÓn circular ~ Tubo de secció'n cuadrada Tubo de seccibn rectangular 

Tubos Estructurales 



X X 

/ / 
Dos angulos de lados Dos angulos _de alas 

iguales en caj6n iguales en espalda 

.... 

/ 
Dos angulos de lados 
desiguales en espalda. 
Ala mayor horizontal 

Secciones Compuestas 

/ 
Dos angulos de alas 

desiguales en espalda. 
Ala mayor vertical 



X 

y. 

1 

¡-
' 

' 

X X X 

Dos canales soldadas en caj6n Dos canales soldadas en espalda 

Secciones compuestas 



y 

_____x_ - --ti - -- - --X _____x_ - --+ 1 
_____ X 

PolÍn estructural Tens-hyl Perfil z 

Perfiles formados en¡ frío 



PEH.FILES ESTRUCTURALES MEXICANOS 

Nombre Designación Usos mús 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvenientes 

Pc1 files Se usa mucho en 
y 

CUCJ Ja.<; diagonales 
1 come¡ cialcs: 

1 
1, 1 1~, 1 11:!, 2, 2 1h, )' montantes de 

1 

Angula Angulo de Al' S LI y 3 pulg de nla. arnw.dura.o; de techo 
.... 

pe! fll lados !'ediles o d e p j S O , ala x tanwi10 X 

X·- _L ----x estándar iguales espesor espesor estructurales: contravcntcos, 

1 4, 5 y 6 column:J...<; de celosía 
pulg de aln y en cajón, 

y elementos de 
conexión, cte. 

y 

1 

1 Angu!o Angula de Al,S LD 
Mi!->mos usos que el 

r-L --x 
perfil lados alas x 

. 
tamaüo x 4 xJyóxti 

X cst(uabr desiguales pulg de ala ante! ior 
1 espesor espesor -- .. 
1 

. 
y 

y Twbajando _ como 

rp vign . e:; pésim.~.- en 

Canales 
cambio como 

' Perfil C 
CPS CE 

3, 4, 6, S, 10 y 12 sección 
' perfil '.peralte'· x peralte X 

compucstn 
X- ,--X estándar pulg de rcrnllc (columna) trnb:tja 

' estándar peso peso 
en condiciones 

1 ideales 
:!:= 
y .. 

Como vig,a trabnja 
en formn adecuada, 
no obstautc 

y 
presenta problemas 

! Vigas ni h n ce r 1 as 
' JI' S lE ' 1 Perfil I 3, 4, 5, 6, 7 y S conexiones. 

' pc1 fil estándar 
pcrallc x pernltc x 

pulg de peralte En Gunc.lalajara x-- -·-X 

' estándar peso peso tiene m u eh a 
' demanc.la, ya que se :l 
' 

usa profusamente 
y en los sistemas de 

piso a bnsc de 
vigueta y bovcc.lilln 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
IMCA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero, A.C. 



..,OIIfilllWCiÓil 

l'ERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS 

Nombre Designación 
Perfil Disponibiliúad 

AHMSA IMCA AHMSA IMCA 

y 

G, 8, JO, J2, 14, JG - ~~·r--' II'R lR y 18 pulg de 
1 

peralte x Perfil 1 peralte X par:dtc 
x-- U--- X 

Pe1 fil IPR rectangular ancho de peso (22 tamafJos 
' patín x peso disponibles) 

,--------' : ~._____, 
y 

2 Se obl icncn 
cortando los 

pcllilc.s ante¡ int es 
y 

TPR TR a la mit;Jd de su 
1 xlfx Perfil T peralte X peralte X peralte. 

Perfil Tl'R Disponibilidad r~ctangular ancho de peso 
condicionnda a la patín x peso 

' fabricación de los 
y perfiles Il'lZ. 

-

D 

1,~1 

X m X 

'• 

Diánctro oc 
Yz, 3/4, 1, IV.~, 

2, 2V2, 3, JY2, 4, 
exterior x di:ímctro 5, G, 8, JO, J2, 14, Tubo Tubo espesor de exterior x JG, JS, 2o, 24, ~o. circular cilcular pared esp_esor de 36, 42, 48, SG y GO 

p.arcd pulg de diúmelto . 
y 

y Perfil l'ER 0!( 
E.<;tructural tanJaJÍOS X Tubo ct::Jdt a do: 

o 

'(] Rectangular Tubo l'TR espesor l, JliJ, P/4, 2111, 3 y 

' 1 
3lh de lado. ·G/ :-. o bdo x lado 

Pc1 fil 
cuadrado o Tubo rcctangul:tr: 
rectangular x espesor 

Tubular (Designación 3 X 2, 4 X 2 

Rcct;1ngular IIYLSA) y 4 x 3 de lodos 
y y 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
-'vlCA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero A.C. 

Usos más 
comunes e 

inconvenientes 

Se ha popularizado 
su uso como vig:1. 
No es una sección 
ideal para columna 
pero si es mejor 
que el perfil IPS. 
Lo fornw de b 
sección facilita ]a.~; 

conexiones con 
otws elementos 

Su uso P' incipal es 
e JI cucrd:1s de 
aJmadunL" 

S e u s a 
profusamente en 
cstructurns 
~ 

csp¡,;cJa]es 

Cuerdas, di<:~gonalcs 
y montantes de 
armaduras, 
estructuras 

"-espaciales, postes, 
etc. Tiene ciertos 
problemas en In 
aplicación de 
soldnduras por sus 
espesores tan 
delgados 

'· 



Continuación 

PERFILES ESTRUCTURALES 1\'IEXICANOS 

Nombre Designación Usos más 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvenientes 

Lu gucros de techo 
y y de p a re d 
1 (elementos :r-u Omal perfil .secundarios de una 
1 ligero dos Perfil C CPL2 CF 4, 5, 6, 7, 8, 9, 10 estructura ligera en 

X-·- { ·-·--X pntines formado en pe ralle peralte x y 12 pulg de install'lciones 
' atiesados frío calibre peralte industriales). 

tl_;-j TJene probleml'ls 

y cuando .se sucldl'l 

y Mismos usos y 

lf 1 
observación que el ----

1 Z perfil 
Perfil Z ZPL2 ZF Mi.smo.s peraltes 

l'lntcrior, aunque en 
1 ligero 

formado en pera !le peralte x que el perol los últimos a1io.s su 
x--- 1- -·-X dos pJtines émplco h frío ca!Jb!e anterior n 

1 atiesados disminuido 
I:L J) considerablemente 
• y ' 

Múltiples usos: 
M 1 e m b r o ' 

' compuestos (vig:Js, 
5 X 20 y 6 X 20 columnas), placas 

CJ Plancha Ancho X Ancho x pies de and1o y de base para 
o Placa largo x largo_ X l;ugo. U1s e o 1 u m 11 a s , 

plncn espesor cspcse>r espesores van de cubrcplacas, placas 
3/16 n 2 pulg de conexión, 

e e 1 o ' f n ' . 
aticsndorcs, 
diafragmas, cte. 

D -
Anclas en pl<~cas 

¡ de base para 

1 /\cero Redondo Di:ímetro os \l.t de pulg de 
coiLJillnas, cclo.sías 

_1_ r' redondo sólido liso c.li:'unc!Io di{lmctro de nrmndurns, 
x=t ·- -· 

1 l i r n 11 l e ' . 
1 contravcntco.s, cte. 

;:-

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
IMCA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero, A C. 



GALVAK, 
le ofrece: 

• Apoyo técnico 
• Excelente resistencia estructural 

• Reducción de los tiempos de 
construcción 

• Fácil instalación 
• Colados simultáneos de entrepisos y 

cub1ertas 
• Acabado galvanizado y pintado. 

Además del servicio de apoyo técnico 
especializado, usted contará 

con ingeniería de primer 
nivel en su proyecto y 

recuerde que GALVAK 
siempre ofrece los 

mejores sistemas constructivos 
integrados, que satisfacen las exigencias 

de la construcción del México de hoy. 

El entrepiso n1etálico de Galvak 
MONTERREY, N. L. 
Oficinas Gencmlcs y Plnnta 
Ave de la Juventud 11340 Nte. 
Col. Cuaulllémoc 
C P. 6Gt.50 
Sml N1colfls de los Gnrzu. N. L. 
Tcls.:(O) 369-01-00, 353·01·00 
r-nx. (8) 350-SG-13 

Oficina Técnica 
Tcl:;.:(O) 353-93-57 

(8) 350-9·i-i4 

Fox. (O) 330·G0·51 

MEXICO IZTAPALAPA 
Cereales # 19 Esq. con 
Ca!z. Erm11a lztapalapa 
Col Gran¡as Esmeralr1il 
C. P. 09010 
Tcls.: (5) 501-63·22, 

581·65-30, 
50 1-07·25, 
670-43-13 

Fux (S} 502-77-51 

CONSTRUYA CON LO MEJOR, CONSTRUYA CON PRODUCTOS Y CALIDAD 0 GOL\JOK 

GUADALAJAAA, JAL. 
Ave. Washmgton 11 440·444 
Zona lndustnal 
Sector Aclorma 
e P. 444Go 
Tcls.: (3) 619·17-17, 

G\9·39-05, G\9·10·77 
Fnx (3) 619-60-GO 



Ejemplo l. (;t!cular las proptcdades geométricas (propiec!Jdes de diseño) de b co!umn~ de sección tr~ns\·crszd l. hecha 

con tres pl.Jc:l:; soid<!das acero NOM-B-:254 (A~TM A36), que se muestra en la figuro.. 

61 
Sección transversal 

T 
' ;:: r 

Columna de tres placOS-Ooldodas del eJemplo 

Solución 

At¡;;~ de la sccctón transversaL A 

.·1 = 2b¡t;·- (d-21j! '"' = 60 x -1 -1 ~ (80-2x-i.-1)2.5 = 706 cm2 

(Peso= O 785,-J =O 785 x 706 = 55-1.2 kgim) 

Momento de mcrc!a con respecto al eje X-X (eje de_ mayor resistencia), lx 

o bien apltcando el teorema de los ejes paralelos 

d: 800 

b¡=600 
tw = 25 
t¡ = . .¡.¡ 

Dunenstoncs. en mm 

? 60x-4.-IJ 71.2 x2.5 _ , _ _¡ Í _, ( 3 ) 
1.,: )!o~ ).<d- :2 j~ ~l-i.-ix60x3!S-]=830-1;6cm 
~ ~ l 12 12 L 

ivJúdulo de SCCCi(Jn cl::ÍStiCO '~\' 

-;¡ '·''"0·'76 e· - -·,- .. \oJ ., - ')76~ J 
,) - . ' - - e 1 "'cm 

' el 80 

-~ i. 830 -/76 ' ' 
r = /___:._ = = J-1 J cm 
' y .! \ 106 

1\tlomcnto de 1ncrcta alrededor del CJC Y- Y (eJe de menor rcsJstcncta). ly 

¡-- --¡- -. 
l,. = /]L2bjl¡-(d-21j }i;vj= 

12
l2x60

3
\-i-i+(80-2x-i.-1)2.5

3 J= !58-i93cm-l 

u::.ando clreorema de los ejes paralelos. 

1 - --.¡ "f.--tX ' l --X-.) - 15849- ' í ' ' 60-' 1 ( -1 ') ') _, J ' -"l --¡:¡--( 12 - ' J cm 



Coeficientes de tlextón. B,)t. y By 

8 = ci. = _!_!!li__ = 0.03-1 cm-/ 
J' Sw 20 762 

' 
-/ 706 ' 

8 \' = --- =- --- = 0./ ;,J 
-/ 

C/11 
S y 5 J,S3 

i'vlodulo de sección cltlstico .~1 . 

"2 1" 
S' = --~--: ,, 

2x/58-193 .,
83 

, 
-- ·--- = J - cm-

60 

RJ.cito ck g:¡ro 'Y 

r1= 1 ' 
.·1 

15l\49J -
---=/JO cm 
706 

ConstJ.IH~ c!c torstón de SJ.in Vcn:mt J 

ConstJ.nte de torsión por alabeo el\' 

' = _l,_, f_, = _lc_J;_'_I_-~t ¡'-'-F ' /58 -193( so- -1-1 )' 

-1 -1 

Rad1o de giro rr 

R<1cl1o ele giro de la sccctón que comprende el patín de compresión un sexto Jel .:írc~' .del .:tlm.:t t!n compresión. 

tonlJ.ncio con respecto a un CJC en el pbrro del alma. 

1 ,. 
r; = 

6,.• 1 / 

Por m de compresión ~ "zw:~ --:"/, .;. 
~.,., 

-:?.. /t; 

r 1 h; 
_1]__ 

h,f,-. 1-t,(d-~t~) 
' 6 ' 

'l'L: .~\reJ del alma comprcsJÓn 

.. __ ____ 
1
_u ______ = 16.-1 Cl/1 

60 .\'-/-/ 7 -· 2.5(80- 2 X.¡ .1) 
(, 

i'vlomcnto de lncre~.J. po!J.r ICspecto al centro de cor~~mtc./p 

11, = 1 \' 7 1\. = 830 -!76 ..,...JjS J93 = 98S 969 cm..: 



' LH 

En ::.ccclorH::. l::~mm.1J::.s solcbcl::!s de _secctón rr~msversal L t:l.mbién pueden uti!JzJrse !él.s ecuacion~s s1mplifici1das 

SI~UICillC:S: 

6 55 Úr\ 
L.,= 

-\'" r ¡' 

6.55drl 
L, = ----

. \"" 1: 

-------- 6 55xSOx! 5 
1 .:.. i.:.. . \ · ;' = -------- i...:.. J- 3 21- = 1 162 cm 

1 Ox4 4 

6 55xSOxJ S 

J Ox4 ~ 

---~--= 

!+ .i/+1 o·'= j 786cm 

Lo·, rcsult:Jdos obtenJdos co:1 bs ecuac1oncs !·etCrid.:1s son c.:1si 1guales. 

En l:1 tigu1:1 .',,;gu¡...::He se mdiGl!l los result:1dos El M-DEM-V!f cont1ene tablas de dimensiOnes y propit:dades de 

¡x·!·riks ..:structu1,1ks soid:1Jos c:n l:ts que-.1pa1eccn sus propied.:1dCs :d~~eii.o dt:: derermmJd::~s de an1erdo con el 

p1 occ:c!i:n icnto p:·¿oscntacio en es:e eje1:1plo 

Róu!t<J.dos 

.-\ ~ 706 cm' 
(Peso= 554 2 kg/r.1) 
d!r\· =O 30 cm' 1 

1~ = 330 ~i6 cm~ 
S\= 1.0 i62 cm3 

r\ = 34.3 cm 
!" = 158 493 cm 4 

S,. = 5 283 cm0 

;:· = 15.0 cm 
J = 3 778 cm~ 
cw =e,= 226'461 
rT = 16.4 cm 

z~ = 23 145 cm; 

Z., =S 031 cm' 
X,= 220 990 kglcm' (AISC-LRfO) 
X,= 2.Sx 1 o·' cm'/kg (AISC-LRFD) 
X,=3.21 ó3.16 (NTC-1995) 
X.= LOó 0.98-l (NTC-1995) 
L, = 1 142 ó 1 162 cm (NTC-1995) 
L = 1 755 ó 1 786 cm (NTC-199') 

140 cm' 

En b no1;1ción ele las cspcctt!cc.ciones AISC. b constante de abbeo se áen"ma con los símbolos Cw y en las normas 
l\'TC·I995 con !as letras Ca. , 



_-;;:¡;;;..::;::::¡¡;;:;;:::~; ... ~...::.- --~·-----------·· .. -· -- -· ···----- ~ ··-- ··-·· - ... -···----..... --~ 

En nuestro caso: 
p 

A 

d 

d 

o y 

l. 
Como- o. 'la ecuaaón apl1cable se simplifica 

F. 
d 

5 370 ( 
-- 1-

F. 

2 !50.{F; 

o 

'f 

J.7.¡ 1.¡ 
F,.) 

l. 
cuando-

F, 

/---' 
l. 

cuando - .-. 0.16 
F, 

5 370 ~370 

¡¡;. .J2 530 

p d: 313· 
!07 y ~· -17 .¡···JO 7,. < .. ~:. .. 

,,:. ~ 0.66 ......... 

. Longitud entre soportes laterales del patinen compresiórÍ. 

S 0.16 

El patin superior del perfil esta soportado lateralmente en toda su longilud. Como la sección es 
compacta, el esfuerzo de ftexión permisible es: 

F, = 0.66 F, = 0.66 x 2 530 = i670kg;cm·' 

Se 1guala el momento fleXJonante máximo con el momento resistente de la sección, 
,i{,tu =,\IR 

w! : 

8 

La carga total que reS<ste la v1ga. es: 

,hl670x.JI6xl0"1 

60!i 

8 P,S, 

1 : 
;r;., 

e u.:;r m 

W = wl = 1 5./ x 6 = 9.2 Ton 

En el Manual AHMSA de Construcción en Acero, edición 1996, Capitulo IX. Capaadad de Carga de 
Perfiles Estrudurales, Gráfica i')Ó15, págma 255, v1ga Simplemente apoyada con carga uniformemente 
repar1ida. para un perfiiiPR, IR ó 'N 305 x 32.8 (12 x 22) de acero NOM-8-254 (ASTM A36) de 600 cm 
de daro, se obl1ene una carga toJal de 9.2 Ton. 

2. Normas NTC-1995 
Acaones de diseño 

La condición que debe cumplirse es: 

Si la secaón de la v1ga es tipo 1 6 2, el momento resistente de diseño se determma con la ecuación 
3.3. 1 de las normas. 

Clasificación de la sección 

De acuerdo con las EspeclficacJOnes A!SC-ASD-1009, aqui se toma el peralte ¡;;".,c..! ,¿..¡ /+. . 

., 



Para que un perfil tipo 1 se califique como secaón lipa 1, las relaaones ~ncho/grueso de pa!Jnes y alma 
no deben exceder los valores de la tabla 2.3.1. Valores máximos admJsibles de léJs rclac:ones 
ancno/grueso. 

~scnpdón del elemento. 1 Sección tipo 2 
(diseño !llásticol 

1 

5~0 5~0 

1 

Patmes de secaones 1, H ó T, --~ 

,¡ 1 530 
/0 7 

_y de canales. en fieXJón p; 

1 

3 500 5 300 
Almas en fiexión F. ~ ,/2 530 

105 ~ 

Las relaciones ancho-grueso de patines y alma son 
6¡ d 
-~n<I07 -~~0.8<105~ 
21¡ - [~ 

La secaón es tipo 2 y, la e<;\Jación_ 3.3.1 es valida 
Se iguala 'el momento d€ diseño con el mornenlo resistente 

.V.; __w)L' f" - " 
-- L .. 8 - .'? .1'' 1 

donde. """ 
(!!}~FCxw= 1 ~w 

Se sustituyen valores: 

8x0.9),-/80x2 530x 10' 1 

w~ 

600' 
Carga de diseño total que soporta la viga 

Momento resistente 

Resultados 

W = 1 ;; x6 = 10 . ..: Ion 

.\IR = FR Z, F,. = O 9 x ~80 x 2 530 x JO' = 10.9 Tm 

· .. Especifica eón o nonma 

AISC-ASD-1989 
NTC-1995 

1 

' 

1 



EVALUACIÓN POSTSiSMICA DE LA SEGURID,>D ES;RUCURAL DE =OIFIC,>CiCNES 

4 (3 
~ 

• • • • • • • • 

2 

Fig. 6.8 Daños en conexiones soldadas (SAC, 1994) 

1.· Fractura completa en la soldadura 

2.- Fractura parcial en la soldadura 

3.- Fracturas en el contacto del patín de la columna con la soldadura 

4.- Fracturas en el contacto de los patines de la trabe con la soldadura 

En el pnmer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la 

soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de fusión entre el material de aportación y el 

material base. constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de daños 

son resultado de la pérdida de capacidad a tensión del patín inferior de la viga. 

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la unión de columnas con los patines inferiores de 

las vigas, esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin 

dificultad de operación una junta de penetración completa en el patín superior: sin embargo. en 

el caso del patín inferior la ejecución de la soldadura se complica, ya que el alma de la viga 

obstruye la colocación continua de la soldadura. Esto sugiere que la inspección de la soldadura de 

la conexión en la parte del patín inferior debe ser objeto de una revisión cuidadosa. Es de interés 

mencionar que de acuerdo a estadísticas de daños observados durante el sismo de Northridge, la 

ocurrencia de daños en el patín superior implicaba que el patín inferior también estaba dañado. 
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EVALUACION POSiSISMICA CE LA SEGURIDAD ESíRUCiURAL DE EQIFiC;.C:CNE3 

En relación a conexiones atornilladas, los daños pueden ser detectados más fácilmente, pues la 
1 

fom1a en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos más comunes de 

estas fallas se muestran en la fig. 6. 9: 

~ c:>))~-
'\1._ ____ ....)1 

2 

~ ~~-
'\!.._ ___ __JI 

3 4 

Fig. 6. 9 Daños típicos en conexiones remachadas (Salmon ·et al, 1996) 

1.- cortante 

2.- aplastamiento 

3.- desgarramiento 

4.- sección insuficiente 

La falla por cortante en conexiones atornilladas o remachadas se origina cuando se excede la 

capacidad de los tomillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se manitiesta con la 

t1uencia o deformación de los tomillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de 

los tornillos es mucho mayor que la de las placas y éstas son las que llegan a la ruptura. La falla 

por desgarramiento es originada por una escasa distancia del tomillo al borde de la placa la cual 

se puede fracturar si se presenta una tensión elevada en ella. La falla por sección insuficiente se 

presenta sólo en miembros sujetos a tensión, el diámetro y separación de los agujeros int1uye de 

manera directa. ya que se reduce el área neta, lo cual ongma que la resistencia disminu~ a y 

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos. 
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EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE oDIFICACIONES 

Panel de Unión 

Las trabes se unen con una columna en un punto común por lo que aquí se forman paneles de 

unión. la revisión de estas zonas también es importante pues en este lugar se llevan a cabo un 

gran número de conexiones. Los daños que se presentan en esta zona son difíciles de detectar. 

pues en muchos casos. además de las vigas conectadas a los patines de la columna, existen vigas 

conectadas al alma, lo.que impide la visibilidad de dicha zona. 

Los daños más comunes que se presentan en esta zona se muestran en la fig. 6.10: 

5 2 4 

3 
3 

Fig. 6.10 Daños típicos en conexiones viga-columna (SAC, 1994) 

1.- Fractura o pandeo de atiesadores. 

2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores. 

3.- 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 daño ocurrido en éstos no será 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 separación completa de la parte superior de la 
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EV~LUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE 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 

Los daños en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o alma 

en zonas cercanas a la conexión con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de daños en estos 

elementos estructurales: 

2 

3 

2 4 

Fig. 6.11 Daños típicos en vigas (SAC, 1994) 

1.- Pandeo de los patines. 

:?..-Fractura de los patines. 

3.- Pandeo del alma. 

4.- Fractura del alma. 

5.- Pandeo lateral de la sección. 

La tluencia y 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 número de ciclos 

inelásticos que se producen durante un sismo. 
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Las fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la pérdida completa de 

la ~apacidad a tensión del patín, esto trae como consecuencia una reducción significativa de la 

capacidad resistente del marco ante cargas laterales, así como reducción importante de la rigidez 

de la conexión. 

Es de interés mencionar que los daños en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patín 

· inferior debido a· que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se 

apoyan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local 

en dichos patines. Además, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del 

patín superior, por lo tanto. existe mayor deformación por tensión en los patines inferiores. Otro 

factor, anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en la parte inferior. 

Columnas 

En la fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de daños en columnas: 

.A 
~ 

' 

1~ v- 3 

' - -- 11 
,...-::::: 
• • • • 

""' • • ~ 

• • 1' 
~ - - - -

~ 3 
2 

1------

..-~.1.1 ... 4 

Fig. 6.12 Daños típicos en columnas (SAC, 1994) 

1.- Fracturas en el patín 
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1.- Desprendimiento de una sección del patín 

3.- Desgarramiento laminar del patín 

4.- Pandeo del patín 

El daño identi ti cado con el número 1 en la fig. 6.12 consiste en pequeñas grietas que se presentan 

en el patín. principalmente en la unión con la viga. El daño número 2 es una extensión del daño 

anterior. la grieta se inicia· en la raíz de la soldadura entre los patines de la viga y la columna y se 

extiende longitudinalmente en el patín de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de 

la pérdida de la capacidad a tensión y bajo cargas adicionales pueden convertirse en daño> 

mayores. El daño número 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricación del acero y 

contribuye de manera directa al desprendimiento de alguna sección del patín. 

La revisión de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la unión 

entre la estructura y la cimentación, por Jo que ésta también debe revisarse. Un criterio simplista 

que se sugiere para los contraventeos es revisarlos como columnas. 

En edificaciones a base de marcos de acero estructural se evaluarán los porcentajes de elementos 

con grado de daño IV y V. y se procederá a evaluar estos grados de daño como se indica a 

continuación: 

Grado IV 

Grado V 

< 10% ==> Clasificación A 

10%-30% ~~> Clasificación B 

> 30% 

<5% 

5%- 15% 

> 15% 

===> Clasificación C 

==> Clasificación A 

==> Clasificación B 

===> Clasificación C 
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EVALUACIÓN POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD oSTRUCTURAL DE EDIFICACiONES i 

1 

La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de daño en elementos de acero 1 

estructural. 

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERNIINAR EL GRADO DE DAÑOS DE 
ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL. 

GRADO ···ESTADO DE· DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES 

I Sin defectos visibles. 

(( Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen las normas para 
fabricación y montaje de estructuras de acero. 

((( Con deformaciones ligeramente superiores a las normales. 

IV En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. 

V En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local. fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. 
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 daños. 
fractura de soldadura, tomillos o remaches faltantes o con algún tipo de daño. 
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo. 

En las fotografias 13 a 16 se ilustran grados de daño en elementos de acero estructural. 

1 

1 
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·F. oto 1 ~ (Bertero et al, 199./j 
Criterio V 
Grieta a través de placa 
base 

Foto 14 (Bertero et al. 199./) 
Criterio V 
Fractura en contraventeos 
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TIPOS DE TORNILLOS Y 
CONEXIONES ATORNILLADAS. 

· · , ', {!~ Tornillos A-.!0307 o estándar. 
~!::Tornillos A-325 y A-490 de alta 

resistencia. 
{!.~ CLASIFICACION DE CONEXIONES 

ATORNILLADAS: ··-·' ., . ' 

{!~ De tipo aplastamiento: cuando e)_<iste 
contacto entre las partes conectadas y el 
sujetador. 
. '-

~~} De tipo fricción: cuando no existe contacto .. ,.,. 
(por el efecto de apriete del tornillo). 



REVISIONES A REALIZAR: 

{f.; POR APLASTAMIENTO: 

Esta revisión se realiza 
para la protección de las 
partes conectadas, razón 
por la cual el F P es el 
mismo sin importar el 
tipo de tornillo. 

F P=1.5F u=1.5(4080)=6120 
kg/cm2 

{~; REVISION DEL 
BLOQUE DE 
CORTANTE: 

Se realiza con el objeto de 
evitar desgarramiento en 
las partes conectadas 

• 

Fv = 0.3 Fu En el área neta 
a cortante. 

Ft = 0.5F u En el área neta a 
tensión. 



,, 

EJEMPLO No l.l : 

Calcular la capacidad a la tensión de los siguientes elementos y cooectores. 

,¡--
/' 

:) 
:1 o 
~ o 

~ o 

/ 
/ 40 

1/ 
' 

•¿ 
,.1 

a 

o e 

o 
1 

o f 

5 esp!@ 50 

a ' 

¡-ltl2.7 

<: ,1 
V 

l\ 

T..,. 

'----'--"·305X30.8(A=39.29 cm2
. tw=7.16 mm.) 

9 TOR. 0 =22.2 (A-325 AL APLAST.) 

Tomando como base los esfuerzos permisibles siguientes; se realizará la revisión en ambos casos: 

F1 = 0.6 Fy = 1520 kglcm2 sobn: el área total 

F1 = 0.5 Fu= 2040 kgfan2 sobn: el área neta efectiva 

-Revisión del área total de la canal. 

T niax = 39.29 x 1520 = sm11r¡ = 59.7 Ton. 

-Revisión del área neta de la canal. > 

Calculo de anchos críticos : tor = 22.2mm agro= 24 mm diseño= 26 mm 

Analizando las posibles trayectorias de falla tenemos: 

Analizando la trayectoria a-b-<: bn = 30.5 - 2.6 = 27.9 cm. 

Analizando la trayectoria d~·b-<: 
52 

bn=30.5-(2x2.6)+ =26.4cm 
4 X 5.9 

Analizando la trayectoria d~-b-f-g : 
52 52 

b. = 30.5- 3(2.6) + + -- = 24.8 cm ~ rige. 
4x5.9 4x6 



Area neta= 39.29-J(3 x 2.6 x 0.72JJ + (2.1 x O. 72) = 35.2 cm1
. 

Area neta efectiva= 35.2 x 0.85 = 29.9 cm2 

T max = 29 9 x 2040 = 60996 kg "' 61 Ton 

-Re' isión del área neta de la placa 

bn = 35.5 - (3 x 2.6) + 2.1 = 29.8 cm <- nge. 

An = 29.8 x 1.27 = 37.8 cm2 

A0 = Ae en placas de conexión, pero A0 :5O .85 Ag 

Ag ~ 35.5 x 127 = 45.09 cm2. 

0.85 Ag = 38.33 cm2> A0 ~ 37.8 cm2 

:. el área será de 37.8 cm2 

Tmax = 37.8 x 2040 = iill2 kg "' 77 Ton. 

-Revisión del bloque de cortante. 
ng. a cortante 

Long.a cortante= 2(24- 2.5 x 2.4] = 36 

Proy. vertical de 
la long. a tension 

T 

Long. a tensión= 11.9 cm (sólo proy. vertical) (5.9+6.0)-2.4=9.5 

Capacidad del bloque de cortante = 

((36xl224)+(9.5x2040)]0.72=45680 kg::: 45.7Ton. 



-Revisión del cortante en los tornillos. 

Fv = 1480 kglcm2 (Tor. A-325 cortante en área roscada) 

Area de tor. = 22.2 mm= 3.88 cm2 

Capacidad de un tornillo= 1480 x 3.88 = 5742 kg. 

Capactdad de la conexión= 5742 x 9 = 51678 kg = 51.7 Ton. 

-Revisión de la capacidad al aplastamiento. 

Fp = 1.5 x 4080 = 6120 kglcm2 

tmin =O. 72 cm (de la canal). 

Diámetro tomillo= 22.2 cm 

Capacidad al aplastamic~IO r Jrtornillo =2.22 X 0.72 X 6120=9782 kg!an2. 

Capacidad de la conexión= 9 x 9782 = 88038 kg = 82.04 Ton. 

Resumiendo nos encontramos con las siguientes capacidades: 

• Pam el área total de la canal Tmax = 59.7 Ton. 

• En el área neta efectiva de la canal T max = 61 Ton. 

• En el área neta efectiva de la placa T max = 77 Ton. 

• Por el bloque de coruuttc T,_ = <45. 7 Ton . 
• . 

• Por capacidad de los fllÓiillos "'"""=51. 7 Ton. 

• Por capacidad al aplastamiento Tmax = 82.04 Ton. 

La capacidad máxima del conjunto será: = 45.7 Ton. 
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ESPESOR DE ELECTRODO E~XX ELECTRODO E-70XX 
SOLDADURA 

3mm 265 kglcm 310 kglcm 

4mm 355 kglcm 415 kglcm 

5mm 445 kglcm 520 kglcm 

6mm 535 kg/cm 625 kglcm 

8mm 715 kglcm 830 kglcm 

10mm 890 kglcm 1040 kglcm 

12 mm 1070 kglcm 1250 kglcm 

14mm 1250 kglcm 1455 kglcm 

16mm 1430 kglcm 1665 kglcm 

18mm 1605 kg/cm 1875 kg./cm 

TABLAl.l 

DISTANCIA MINIMA AL BORDE (mm). 

DIAMETRO NOMINAL BORDES BORDESL~NADOSDE 
DEL TORNILLO (mm). o PLACAS, PERFILES 

CIZALLADOS o 
O BARRAS. 

13 22 19 

16 29 22 

19 32 1. _) 

22 38 29 

25 44 32 

29 51 38 

32 57 41 

más de 32 1.75 x diámetro. 1 25 x diámetro 

TABLA 2.5 



Los esfuerzos permisibles en (Kg/cm2) de las tres clases de tomillos antes mencionados son: 

CORTANTE PERMISmLE Kg/cm~ 
CONEXJON POR FRJCCION 

TORNU.LO TEN S ION CONEXJON AGUJEROS A GROS. AGROS. ALARGADOS 
PER..'-'1. POR ESTANDAR ALARGADOS LARGOS. 

(Kg/cm2) A?LASTAM. CORTOS 
CARGA CARGA 
TRANSV. PARALELA. 

TORNILLO 1410 700 
A-307 
TOR. A-325 3090 1480 1200 lOSO 840 700 
ROSCAS 
DENTRO 
DEL 
PLANO DE 
CORTE 
TOR. A-325 3090 2110 1200 lOSO 840 700 
ROSCAS 
FUERA 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 1 

TOR. A-490 3800 1 1970 1480 1270 lOSO 910 
ROSCAS 
DENTRO 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 
TOR. A-490 3800 2810 1480 1270 lOSO 910 
ROSCAS 
FUERA 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 

TABLA U 
• 

En base a éstos esfuerzos pennisibles, podríamos calcular la resistencia al cortante simpie de los 
tomillos' de diámetros comerciales, para el caso de conexiones de tipo aplastamiento con la rosca dentro 
del plano de corte, que es la condición más crítica de sujeción. 

Los tomillos de alta resistencia usados en conexiones por aplastamiento pueden no ser 
adecuados para compartir las cargas con las soldaduras. sin embargo, los torrullos de alta resistencia 
usados en conexiones por fricción, debido a la rigidez de la unión, pueden diseñarse para funcionar en 
conjunto con las soldaduras; debe tenerse precaución en este caso de instalar pnmero les torrullos. ya 
que si se coloca primero la soldadura. ésta puede interferir para lograr el apriete de los tomillos 

1~ 

·. '-~ 
' ,,. ·~ 



· RESISTENCIAS DE LOS 
; CORDONES DE SOLDADURA 

{!}.Esfuerzo cortante permisible para 
soldaduras de filete en- el área neta 
efectiva: F per = 0.3(Resist. Nominal del 
materia' de aportación) 

~!}Para electrodos E-60XX Resist.=4220 
kg/cm2 :. F per = 1265 kg/cm2· 

{!}Para electrodos E-70XX Resist.=4925 
kg/cm2 ,:. Fper = 1475 kg/cm2 



LIMITES DE LAS RELACIONES ANCHO-ESPESOR DE ELEMENTOS A COMPRES ION 
DESCRJPCION DEL ELEMENTO. RELACION UMfiC DE LAS RELACIONES bit 

ANCHO-
ESPESOR. 

COMPACTAS 
Patines a flexión• de vigas roladas de bll 545/.{F, 
perfiles 1 v canal.,.. 
Patines a tlc:x1on de vtgas soldadas de bll 545/.{F, 
perfiles 1 

Pwltales fonnados por dos ángulos en bll No 
contacto continuo o placas que sobresalgan 
de las trabes o columnas rolada.s: atiesadores 
de trabes armadas. 
Angulos o piacas que sobresalgan de trabes bll 'No 
armadas, colwnnas compuestas u otros 
elementos a compresión; patines de trabes 
armadas SUJetos a compresión. 
Almas de tes dlt No 

Elementos no atiesados simplemente bll No 
a~ a lo largo de un eje, lales como 
i'Otines de ,;gas formadas por un 6ngulo o 
ongulos dobles con sepaadores y sce<iooes 
de forma trar.sv~l o en estrella. 
Patines de cajon::s -::uadrados y rectangUlMeS bit 1595/JF: : secciones eru-ucturales huecas de 
ospesores uniformes SUJc:Us a compresión 
por flexión, pa!llles con cubrep:acas y placas 
diafragma entre lineas de sujetadores y 
soldadura. 
Anchos no soportados de cubreplacas bll No 
perforadas con aszuieros de acceso sucesivos. 
Cualqwer otro elemento auesado en bll No 
compresión uniforme y soportado COD 

respecto a dos ejes. 
h/tw 

Almas a comprestón por llcxión. dlt 5310/JFy 
a 

br\w 
Almas con flexión y UJiülliesióol dltw Para fa/F.(0.16 
combmados. ~370¡'jF,0-3.74/~ 1F,) , 

Para fa/F.)0.16 

2150/ .¡¡; 
Secx!oocs circulares huecas en compresión Dlt 232000/Fv 
a:oal v flexión. 

TABLA 3.2 
a Para vigas híbridas usar el esfuerzo del palin F )f en lugar de F y . 
b Calcular el área oda de la placa en el agujero IÍiáS ancho. 

NO COMPACTAS. 

800/ .¡¡; a 

800/ Fy/iK, 
e. 

800/ fFy 

'800/JF, 

065/JF, 

635/JF, 

2CUJ/ fi'y 

2655/.{F, 

2120/ .¡¡; 

6370/ .¡¡; 

e Para el disdlo de seccioocs esbeltas que excedan el límite de las no compactas ver apéndice 85 del A.! S. C. 
d ver además la sección F3.1. 

e K,= 
4

·
05 

si h/1)70, deolromodo K,=l.O 
(lt/1)0.46 
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g) El tamaño efectivo de la garganta de una soldadu­
ra de penetractón parcial "-' el mdicado en la tabla 
5.2.1. 

h) El tamaño efecuvo de la garganta de una soldadura 
acampanada, depositada entre dos barras de sección 
transversal circular. o entre una barra y una placa. 
cuya cara extenor esté al nivel de la superticie de la 
barra, es el indicado en la tabla 5.2.2. Para verificar 
que la garganta se obtiene de una manera consistente 
se obtendrán muestras de secciones transversales en 
puntos determmados al azar. 

Pueden utilizarse tamaños de la garganta efectiva mayo­
res que los de la tabla 5 .2.2. si el fabncante demuestra 
que puede obtener esas gargantas efecuvas. Para ello se 
cortará la soldadura normalmente a su eJe, en la sección 
media y en los extremos. y se medirá la garganta. Se 
preparará un número de muestras suficiente para 
asegurarse de que se obtiene el tamaño d~ la garganta 
deseada. 

5.2.5 R.sist~ncia dt dis~ño 

La re,istencia de diseño de las soldaduras es igual al menor de 
los productos F R F ""y F 0Fs. donde F ""y Fs son. respectiva­
mente.las resistencias nom.Jnales del metal base y del metal del 
electrodo. 

En la tabla 5.2.3 se proporctonan los valores de FR. F MB' Fs y 
demás mfonnación perunente. 

Las soldaduras utilizadas en estructuras que deban ser capaces 
de sotxlrtar un nUm!!ro grande de repetiCiones de carga durante 
su v1dJ úul se diseñarán temendo en cuenta la poslbtlidad de 
falla por fauga. 

5.2.6 CombinaCión de soldaduras 

Si en una junta se combi~an dos o más soldaduras de ltJlOs 
dtferentes, la remtenc1a de d1seilo de la combinac16n 
detenruna calculando por separado la resistencia de cada~ 
de ellas, con respecto al eje del grupo. 

5.2.7 Tamaño m.-nimo de soldaduras de penetración parr:i4f 

. El tamaño efectivo m(nimo de la garganta de una soldadura de 
penetración parcial será el que se indica en la tabla 5.2.4. El 
tamaño de la soldadura queda determinado por la más grue,¡ 
de las partes un1das, pero no es necesario que exceda del gru.,_ 
de la parte más delgada. excepto cuando los eálculos de 
resistencia indiquen que se necesita un tamaño mayor. En este 
caso debe tenerse especial cuidado para proporcionar un 
precalentatruento suficiente para obtener una soldadura sana. 

5 .2.8 Soldaduras d~ jilet~ 

a) Tamaño m{nimo. Los tamaños mínimos adnusibleo 
de soldaduras de filete son los que se muest:an en la 
tabla 5.2.5. El tamaño de la soldadura queda detcrnu­
nado por la más gruesa de las partes unidas, pero 110 
es necesano que exceda del grueso de la pane ll1is 
delgada. excepto cuando los cálculos indiquen que se 
neces1ta un tamaño mayor. En este caso debe tenerse 
especial cuidado para proporcionar un preealen­
tamiento suficiente para obtener una soldadura sana. 

b) Tamaño máximo. El tamaño máximo de las soldadu­
ras de filete colocadas a lo largo de los bordes de 
placas o perfiles es: 

En los bordes de material de grueso menor de 6.3 mm ( 1/4'). 

el grueso del matenal. 

TABLA 5.1.3. RESISTENCIAS DE DISE~O DE SOLDADL"RAS 

TIPOS DE SOLDADURAS Y MATERIAL FAcrORDE RESISTE:"CIA 1 SI VEL DE RESISTE:"CIA (2) IJ) 

FOR.'-1A DE TRABAJO ( 1) RESISTENCIA F, NOMINAL F"
8 

o F
5 

REQL"ERIDA ES LA SOLDADCR.~ 

SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA (.l) . 
· Tensión normal al área Oet>e u-;ar;e soldadura 

etectiva compatible con ei metal ba~ 

Comprensión normal al 
área efecuva Metal 

0.90 F Puede usarse soldadura de 
Tensión o compresaón Base ' res1stencaa igual o menor 
paralela al eje de la que la de la soldadura 
soldadura compauble con el metal 

base 
Conante en el área \.letal Base 0.90 0.60 F. 
efectiva Electrodo 0.80 0.60 FEXX 
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SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL (4) 

Tensión normal al área Metal base 0.90 F • 
efectiva Electrodo 0.80 0.60 FEXX 

ComprenSIÓn normal al 
área efectiva Metal 

Tensión o comprestón 0.90 F 
' paralela al e;e de la base 

soldadura 

Cortante paralelo al eje Metal Base (6) 
. 0.75 , 0.60 FEXX de la soldadura . Electrodo 

SOLDADURAS DE FILETE (4) 

Conante en el área Metal base (6) 
efectiva Electrodo 0.75 0.60 FEXX 

Tensión o compresión 
paralela al eje de la Metal Base 
soldadura (5) Electrodo 0.90 F 

' 
SOLDADURAS DE TAPONO DE RANURA (41 

Cottante paralelo a la< Metal base (6) 
superficie< de falla (en 
eJ área efec;uva) 

Electrodo 0.75 

F - E..fuer.to de flucnc1a min1mo cspec1ftcado del metal base. 
~.-Esfuerzo m•n•mo especificado de ru¡xura en tens1on del metal base. 
F;xx·- Cl~1hc..ción del electrodo (Kg/cm=). 
· Para definición de áreas y tamaños efectivos vtase S.2 . .(. 

Para 'soldadura compauble con el metal ba...e·· veue S.2.2.1. 

0.60 FEXX 

Puede usarse soldadura de 
resistencia igual o menor 
que la soldadura compauble· 
con e 1 metal base 

Puede usarse soldodura de 
reststencia tgual o menor 
que la soldadura 
compatible con el metal base 

Puede usaric soldadura de 
resistencia igual o menor 
que la soldadura 
compatible con el metal ba.<e 

U7 
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l PueFJe utillz.u..c sukJadur.íl. cuya res,su:nc1a corresponda • una clasificac•ón un mvel mas ahn r700 kg/cm 2) que J.¡ sold~ura compallble con el metal base. 
~ Para lno; Ol'itiRitK tipi'' úc soldaoura ve:1~ 5.2.3 

Las soldaduras de filete n de penetrac1un parcial que unen~ sl elementos componentes de mu:mbros compues10s. tales como las que unen el alma y loo; 
par meo; de las trabes .um.U..s. se d1~ñan "'" tener ca cUCIIIa. lDa ftfuc:rzos de ten,ión o compres1ón. paralelos al eje de las 'ioldaouras. que hay en los elementm 
cunect.auos. 

~ El di~ño del metal D.lse queda regido por la parte de' ceas Nor.. ¡,¡ue es aphcable en cad..1 C•N' p.tn1cular 
Cuando la falla o;ea por ruptura a lo largo de aa tAycCtdfte• ~.&a ~Silltenc•a de dt,eñu 'era 1gual ..1 F li. (0.6 Fu) A"' donde Fli. =O iS y All( es el i.ra 
neta en conante f An. ~.4 ). 

TABLA5.2.4 
TAl'>IAÑOS EFECTIVOS DE LA,GÁJlGANTA 

DE SOLDADURAS DE PENETRACtáN;PARCIAL 

E.<pesor de la rruis gruesa 
de las pane< unidas 

(mm) 

Hasta 6.3. mclus1ve 
Más de 6.3 hasta 12.7 
Más de 12.7 ha<ta 19.1 
Más de 19.1 hasta 38.1 
Más de 38.1 hasta 57 
Más de 57 hasta !52 
Más de !52 

Tamaño efectivo mínimo 
de la garganta 

(mm) 

3.2 
4.8 
6.3 
7.9 
9.5 

12.7 
15.9 

TABLA 5.2.5 
TAMAÑOS MINIMOS DE SOLDADURAS DE FILETE 

Espesor de la más gruesa 
de las partes umdas 

(mm) 

Hasta 6.3. mciusive 

Más de 6.3 hasta 12.7 

Más de 12.7 hasta 19.1 

M:i< de 19.1 

Tamaño 1 ra1ímmo 
del filete 

(mm) 

3.2 

4.8 

6.3 

7.9 

1 D1mens1ón de la pterna Jel filete de soldadura. 
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TABLA 5.3.1 
TENSIOlló MINIMA EN TORNILLOS 

DE ALTA RESISTENCIA (TON) 

Diámetro del tomillo 
mm (Pulg.) 

12.711/2) 
1·5.'1 (5/8) 
19.1 (3/~) 
22.2 (7/8) 
25.4 (1) 
2M.6 ( 1 1/8) 
31.8 (1 1/4) 
34.9 ( 1 3/8) 
JX.I (1 1/2) 

Tomillos 

A325 

5.4 
8.6 

12.7 
17.7 
23.1 
25.4 
32.2 
38.6 
46.7 

s.J Tornillos. ba"as roscadas y rrmach~s 

Tomillos 
A490 

6.R 
10.9 
15.9 
22.2 
29.0 
J6.3 
46.3 
54.9 
67.1 

E~ta sección se refiere al d1seño de tomillos. barras roscadas y 
remaches. utilizados como conectores. 

5.3.1 Tornillos de alta resistencia 

Lo~ tornillo.., de alta re<;¡<;tencla que~ consiGeran aquí deben 
'\all"facer los rcqut<oito<ii c..l!.!algunade lascJas¡ficac¡onesASTM­
AJ25 o ASTM-A4'10. 

Todos los tom1llos A325 o A490 deben apretarse hasta que 

haya en ello' una teniliión no menor que la .ntllcada en la tabla 
5.:1.1. El apnete puede hacerse con el metc.do de 1• vuelta de la 
tucr~.:a. por med:o de un mdicador <hrecto de tensHin o ulihzan­
do llaves adecuadamente calibradas. 

5.3.2 Areu rtJtttente efectiva al aplastamiento 

El área re~1sh.:nte efectiva al aplaMamiento de tornillo~. barra~ 
roscadas y remaches se calcula multiplicando <u d1ámetro por 
la longuud de aplastamiento. que es el grue<o de la placa en¡., 

que están colocados. Si los remaches o tomillos 'un de cabeza 
embutida. para calcular la longuud de aplast<~ml<nto se resta la 
mitad de la profund1dad de la cabeza. 

5.3.3 Resistencia de di.reñn en. tensión n cortante' 

La resistencia de diseño de tomillos y barras ro<e•da< es igual 
al producto del factor de resistencia FR por el área nommal de 
la sección transversal de la parte del v;í¡¡tago no ro-..cada y por 
la resi~tencaa nommal que corresponde a esa pane del vástago. 
Los factores de re.<istencia y las resiS1enc1as nominales se dan 
en la tabla 5.3.2. Los tomillos de alta resistencia que trabajen 
en tensión directa se dimensionarán de manera que ~u resisten­
cia requenda media. calculada tomando como bao¡e el área 
nomanal del tomillo y san considerar las tensione'i producida\ 
al apretarlo. no exceda la res1stenc1a de diseño U fuer1.a 
aplicada en el tom1llo ser.í la suma de la produciúa por la.< 
cargas externas factonzadas más las tensaones ~uc puedan 
resultar de la acción de palanca ocas1onada por la Ceformación 
de las panes conectadas. 

TABLA 5.3.2 RESISTENCIA DE DISEÑO DE REMACHES. TOR.'HLLOS Y BARRAS ROSCADAS 

Resiscencia en tenszón Res1~tenc1a al cortante 
Ele memo<; de unión en conc.\tone.c; por aplastamiento 

Factor Resistencia Factor Res¡~tenc1a 

de resistencia. F 
0 nommal. kg/cm' de re<;1~tent:1a. F R nommal. kg/cm2 

Tom1llos A307 3160"' 0.60 1900'2)(), 

Tomillos A325, cuando la rosca 
no e~tá fuera de los planos de cone 6330 3800()} 

Tomillos A325. cuando la rosca es· 
tá fuera de los planos de cone 6330 5060' 3' 

Tomillos A490. cuando la rosca no 
está fuera de los planos de cone 7900 4750(J¡ 

Tomillos A~90. cuando la rosca es· 0.75 0.65 
tá fuera de los planos de cone 7900 6330°' 

Panes roscadas. cuando la rosca no 
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está fuera de los planos de conc 

Partes roscadas, cuando la rosca es· 
tá fuera de los planos de cone 

Remaches A502, grado l. colocados 
en caliente 

Remaches A502. grados 2 y 3, colo­
cados en cahente 

e•• CargaesWica ümcamence. 
1:1 Se perm1te 4uc la rosca esté en los planos de corte 

0.75 Fu1" 0.45 Fu 

0.75 Fu<'l 0.60 Fu 

3160 

4200 338Qill 

1 
'' Cuando para umr maembros en tens•ón se empleen coneuones pc:x' aplast.amtcnto con tomillos o remaches colocados en un.a longnud. med1da PllllellnltQce 

a 1 .. J•rec:c•ón de la 1ucrz.1. mayor que 125 cm. los valores tabulados se reducirán en 20 por caento. 
l-o~ numcncWura ulllluU<i para dcs¡gnar a los tomillos y ~maches n de A.S.T.M. 

TABLA 5.3.3 

RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE, 
EN KG/CM', DE TORNILLOS EN CONEXIONES 
F. N LAS QUE EL DESLIZAMIENTO ES CRITICO 

5.3.4 R~sisuncia de dis~ño ~njulflas qu~ rrabajan porfriccilwJ 

La resistencia de diseilode un tomillo de una junta que no deba 1 

deslizar ba¡o cargas de trabajo es igual al producto del f&CUJrde 
resistcnc1a F R = 1.0 por la resímncia nominal al cnrtante dada 
en la tabla S.3.3, en kg/cml. y por el área nominal de lapane 110 
roscada del vástago del tomillo. La resistencia de diseño ddJe 
ser igual o mayor que el efecto máximo prod11cido por las 
cargas de serviciO. 

Resistencia nominal al conante 

Agu¡eros 

sobredimens1onados 

T1po Agu¡e= y alargados 
de lomallo estándar conos1 

AJ25 1230 1050 

A490 1550 1340 

A¡ujeros 
alargados 

larsoo' 

180 

11211 

Otros elementos componentes de estas juntas se dimensionarift 
bajo cargas de diseño, siguiendo las recomendac1onc.< aplica. 
bies. Cuando se usen agujeros sobrcdimensionados o alarga­
dos, la conexión debe satisfacer tambu!n los requisnos del 
inciso S.3. 7. 

Para limitac1one!\ en el uso de agujeros sobredimeasitinados y 
alargados vease la sec. 5.3.7. 

Cuando un tomillo de una conexión que no debe deslizar bajo 
caqas de trabajo está someudo a una fuerza de tenSión de 
clliselio T,. la resistencia norrunal al cortante de la tabla 5.3.3 se 
mulúplica por un factor de reducctón igual a ( 1 • T,ff,). donde 
Tb es la fuerza de pretcnstón especificada (ver labia 5.3.1). 

· ·. ~TABLÁS.3.4 
ESFUERZOS DE TENSION MAXÍMOs RESISTENTES, f

1
, PARA TORNILLOS 

O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KG/C:vtl) 

DESCRIPCION DE LOS LAS ROSCA NO ESTA FUERA DE LA ROSCA ESTA FUERA DE 
ELEMENTOS DE UN ION LOS PLANOS DE CORTE .LOS PLA!'IOS DE CORTE 

TORNILLOS A307 2740. u r. s 2110 

TORNILLOS A32S 1 S980- 1.8 ·r. S 4780 5980-IA f. S4780 

TORNILLOS A490 7450. 1.8 r. s 4780 7450. 1.• r s 4780 • 
PARTES ROSCADAS. 

TORNILLOS A449 CON DIAMETRO 0.73F -1.8 f S0.56F O. 73 F · 1.4 f S 0.56 F 
MAYOR QUE 38.1 MM (1 112"") ' ' " " ' ' 

REMACHES A~OZ. GRADO 1 3090 - 1.3 f S 2390 • 
REMACHES A502. GRADO Z 1 4150-1.3 r. s 3160 



27 de febrero de 1995 GACETA OFICIAL DEL DISTRITO FEDERAL 

mayor de 32 veces el grueso de la placa má< delgada. 

233 
57 

1650/ fl, o 45 cm cuando están en tresbolillo: estas 

separac•ones pueden aumentarse en 25 por ciento cuando la 
placa o perfil es interior. En los extremos. la separación no 
debe exécder de cuatro veces el diámetro del remache o 
tomillo, en una longitud igual a 1.5 veces el ancho total del 
miembro. 

En J?ICmbros en tens1ón. la separación máxtrr:.a entre remaches 
o tomtllos .. medtda en la dirección de las fuerzas. no excederá 
de 60 cm: excepto cuando se demuestre qu• una separación 
mayór ~o afe~til el_ comportamiento sausfactoriodel miembro. 

La separación entre remaches o tomillos colocados normal­
mente a la dirección de las fuerzas de compresión no debe ser 

FY es el esfuerzo de fluencia núnimo garanrizado del material 
de_ la placa o perfil. 

.. 

TABLA 5.3.7 
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DF. UN AGUJERO 

ESTANDAR 111 AL BORDE DE LÁ PARTE CONECTÁDA 

DlAMETRO NOMINAL DEL BORDES CORTADOS BORDÉS LAMfNADOS DE PERFILES. PLACAS O· 
REMACHE O TORNILLO CON CIZALLA SOLERAS. 0 B.o'RDES CORTADOS CON SOPLETE12 ' .. ' 

·' 

MM PULG MM PULG 
... 

MM PULG 

12.7 1/2 "'' 7/8 19.1 3/4 ' ' 

15.9 518 28.6 1-1/8 22.2 7/8 
19.1 3/4 31.8 1-1/4 . 25.4 1 
22.2 7/8 38.1 1-112{3) '28.6 1-1/8. 

25.4 1 44.5 1-3/4 (3) 31.8 1-1/4 
28.6 1-1/8 50.8 2 38.1 1-1/2 
31.8 1-1/4 57.2 2-1/4 41.3 1-5/8 ¡ 

MAS DE 31.8 MAS DE 1-1/4 1.75 x DIAMETRO p5 X'DIAMETRO ' ' 

rl l Para agujeros sobredimens1onados o alargados los valores de esta tabla se ~~~r~mentarán en las cantidades C2 dadas en la tabla 
5.3.8. ' 

1 ~ 1 Todas las distancias al borde de e,;ta columna pueden reducirse en 3 mm e 1/8") cuando el aguJero está en Ui"' punto en el que 
los esfuerzos no exceden del 25% del er¡fuerzo máximo permi~.1ble en el elemento. · 

"' Pueden reducirse a 31.8 mm (1 1/4") en los extremos de ángulos de cone,Hin de v¡gas. 

TABLA 5.3.8 
VALORES DEL INCREMENTO DE DISTA:'iCIA .-\L BORDE e, 

DIAMETRO NOMINAL AGUJEROS 
AGL'J!:ROS· ALARGo\ DOS' 

DEL TORNILLO. d. SOBREDIMENSIONADOS PERPEI'DICLL\RES AL BORDE 

CORTOS L.\RGOS 1 IJ 
PARALELOS AL BORDE 

MM PULG MM PULG MM PLLG 

S Z:!.2 :S 7/H 1.5 J/16 :-t.2 118 
25.4 1 3.:! 118 J.1 118 O.i5 d o 

2: 28.6 ~ 1-118 3.2 118 4.8 3116 

, 1) Cuando la longnud del aguJero es menor que !.t. má:uma perrm..,.lble (vertabla 5.3 . ." l. C: puede di .... mmu¡r.c en la muad de'" difcn:nc1a ent~ 

la longuud mcix1m.a pcrmlsable y la long1tud real del aguJero. 

-· 
..·-
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Ejemplo .Determinar la carga uniformemente· repartida que resiste en concliaones adecuadas de 
trabajo, un perfil IPR, IR o W 305 x 32.8 (12 x 22) NOM-8-254 ó ASTM A-38 (F," J 530 kg-cm') 
utilizado como viga libremente apoyada de 6 m de daro. soportada lateralmente en toda su longitud 
mediante un sistema de piso estructural compuesto acero-conc:-eto. tipo Galvadeck 25. Utilizar las 
Especificaciones AISC-ASD-1989 y las Normas NTC-1995 considerando que la v1ga forma parte de 
una construcción del grupo B. No tomar en cuenta el efecto del sistema de piso (secaón compuesta). 

• 
• • 6' 

·"" .. ,_,.,, -'"='===·=· T ;·.7~:.:; ..... 

; -.. : ; .. ,,.., ... 1~ ¡ '" ........ . 
- . 

'-

::~.;:.! ; :.::: . 

~- ·'Ó ,~: 
:, . ·~~ ,..., . 

__ ._,, 
~~---3..---..-~.,-

J t 
~'"' ;,-a So!udón: . ::.~ ... ·-· 

Especific:4dones AISC--ASD-1989 
1 Momento flexionante máxJmo 

"r..,;J'r 

8 

2 Momento nexionante res1stente 

donde: 

r. -'9'.:> 

F, es el esfuerzo de flexión permisible y S,, el módu1.SJ_C!e :;_eoaón elastJCO.de la secaón transversal.-'«'~ 
referido al eje de·mayor momento de inercia (eje x-x). 

- { 0.60 1 ( "~""' ,;J-~ 
Fb - 0.66 F_, (sección compacta) 

3. Criteno de sec:dón compacta ; .. 

De acuerdo con las Espedficaciones AISC-ASD-1989, para que un miembro de secaón transversal 1, 
sea considerado compacto. debe cumplir los sigUientes requJsJtos: 

3.1 Los patmes estan un¡dos con el alma o almas en forma cont1nua. 

3 2 La relación and1o/espesor de los elementos no atiesados del patín en compres1ón. no es mayor de 
5-15 
Ir, de acuerdo con la Tabla 65.1 Reladones ancho/grueso para elementos en compreSión. 

V r \' 
E'spedficadones AISC-ASD-1989 

/e /C,J' 
1 ' 

;l~ ~~'> 
L~ 1 ~--1 , L 

/b,.z_ 
1 

5.J5 
~ /0.8 

10 2 
-J.7</08 

2!¡ 2 X /.08 

3 3 La relaaón peralte/grueso del alma no excede el valor correspondiente. que se determina con las 
ecuadones de la Tabla B5.1{spec:ficadones AISC-ASD-1989. 
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La carga concentrada que se le puede aplicar a la viga soldada del ejemplo es 17.9 Ton. 

·~!ANUAL P.'\R.-\ DISEÑO DE ESTRUCTURAS ivfETAL!CAS 
Héctor Soto Rodriguez 



Ejemplo .Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la carga permisible que puede soponar una.v¡ga armada 

hecha con tres placas soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A36) de t=,=2 530 kg/cm2
, libremente apoyada de 6 m 

de ciaro. La v1ga está sopor1ada lateralmente en los spoyos y en el centro del ciara 

Dl<l.grama de momentos flex1onantes 

SOLUCIÓN 
' ' Características geométricas de la sección transversal 

[
50.x 1.27;. · -l· 0.95 x 37.46 3 

/, ~ 2 _ - 30 X 1.27 X 19.365- - -----
12 - 12 

S ~ 
' 

!, 32 7-17 

d 2 40/2 

2. Diseño por flexión. 

La condic1ón que debe cumplirse es la siguiente: 

f ~ F, ma.x 

Es deor: 

f 

.¡ :\•/ mat 
P~--

L 

.'vf mat PL 

S, -IS_, 

L L 

Verificaaón de si el miembro es compacto y esta contraventeado adecuadamente. 

a). Los pat1nes están unidos con el alma, mediante soldadura continua de filete. 

i ~.7 

iO 

-· ::, 

Perfil I sold[\do 
C1:-nens1ones. rn.-n 

1 

1 "
0 ( 

i 
i 

_L 

b). Las re!aoones ancho-grueso ele los elementos que componen la sección transversal del micrnbro no deben 

exceder las relaciones ancho-grueso de la Tabla 8.5.1., Especificaciones AISC-ASD-1989, ccrrespondientes a 

secc:ones compactas. 
y' /..1.7 

C.95 

-ftt--?X 

Jb 
,{""~~ - !t-7 

patznC's: 

b¡ 

2t.r 

alma: 

50 

} X } .]Í 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

b j.¡j 
118< /0 8 
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~o 

0.95 

b 5 370 
;' -12.1 < -----.[F; 

5 3í0 
~ J07 

.J 2 530 

e) La longitud no soportada lateralmente del patinen compresión, L,=300 cm no debe exceder el valor de Le. es decw 

R1ge el valor menor. Lc=381 cm. 

Esfuerzo de flex1ón permisible, F, 

L, 

Lb ::;; L" 
6~0b¡ 6~0 X JQ 

.jF; ~ ./2 530 
38J cm 

J ~JO 000 

(di .J.¡)F, 

J ~JOOOO· 

(~o 1 so x J.27)2 550 
531 cm 

Como br; 211 es mayor que 5-15~F, pero menor que sooJF: el alma es compacta y Lb< t.._,el esfuerzo de flexión 
. -

perm1sible F, se:.ca~cula con la·ecuación (F1~ las Especificaciones AISC-ASD-1989· 

donde: 

En caso contrario: 

En este ejemplo· 

Luego: 

Momento resistente 

Carga permisible total 

. . b¡ F, 
·. - .. . l 

F, ~ F,.l0.79-0.0002-l-?- ~ -l¡y;::_ 

k, 
(h/t\0 f-16 

SI h/tw > 70 

Kc = 1.0 

h / !,. 
. ~o 

-12. 1 < 70 
o 95 

~.05 
k 
' (D.J !"' 

O. 72 

[ 
'253ii"J 2530 D79-0.000NxJJ.S 1/~ ~ 

1 0.1-
f 638 J.:g • CJ/1:: 

.\fu~ F, S.,~ J 638x J 637 x J0"5 ~ 2G 8 Tm 

PL 
:\-fma.' = - = ;\/ 

~ 
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1.3 Coeficientes numéricos: 

c1 7 O. 70 , c2 = 0.60 y e, =0.20 

Módulo de elastiCidad del concreto: 

donde 

w peso volumétnco del concreto= 1 600 kglm3 (100 llblft 3
) 

E, = 1 00
1
'
5 J55 .< 70.3 = 131 520 kg 1 cm' 

Fmy =2 530 + IJ.l (4 200)..f31.8/155.5) + 0.6 (250)(2 8381155.5) ':'-5 870 kg/cm' 

Em = 2 039 x 106 + 0.2 (131 520) (2 8381155.5) =·2 519070 kg/cm' 

Resistencia de Diseño 

Se determina con las fórmulas E2-1 a E2-4 con A9 =A,, r m. ry 2 O. 3 d11.,, Fy = Fym y E = E m: ó, = 

o 85 

rm = 0.3 x 55= 16.5 >r, = 15.4 cm 

r m = O. 3 x 55 = 16.5 > ry = 6. 3 cm ·. r = 16.5 cm 

2.1 Cálculo del parámetro de esbeltez de la columna:>. 

J.:.L ~ ~00 1 5 870 ;,.=---;;=v;:= !65rr ''25/!Joía =0.3? 

2.2 Esfuerzo critico 

Como).,= 0.37 < 1.5, se utiliza la fórmula (E2-2) para determinar el esfuerzo critico F,,-

F -(o 6 -~-~.' .)1F 
cr - ~ Jc my 

0.85 x 155.5 ." 5 543 x 10'3 = 732.8 Ton 

tj;, Pn = 733 Ton 

3) Normas NTC-1995: 

3.1 Módulo de elastiCidad del concreto E, 

Concreto clase 1 



(3 6.1) 

3/.8 2 838 ' 
F,,... = 2 530~ 0.7 x~ 200--+0.6 x0.7 x250 -- = 5 321 kgicm· 

155.5 155.5 

R, se determina con las ecuaciones 3.2.1 a 3.2.5, con A1 =A,, FR=0.85, Q=1 O, r=r,, Fy=Fmy y 

E=Emy. con n=1 4 (véase inc1so 3.2.2.1). 

3 4 Calculo del parámetro de esbeltez).: 

1 

;, = AL ~~ ·:m = ~ 00 ¡ _ _.:.5_._:' 2_:1 __ = O 3 3 ~ 
r ~,-,-E, 16.5 ~ .-: x2 sn 000 

5 32lxl55.5x0.85xJO.j 
Re= 1 683.2 ton 

[I-0.33~:s -o!5's]u 

FyA 1 FR = 5 321x 155.5 x0.85 x 10·' = 703.3 ton> 683.2 

La re¡stencia de diseño de la columna es 

R, = 683.2 Ton 

Resultados 

·. _· Especificación · Capacidad (Ton) 

Al SC-ASD-1989 p- 500 

AISC-LRFD-1993 <p, P, = 733 

NTC-1995 R, = 683.2 

(3.2.1) 

El pnmer método de d1seño proporciona res1stenc1a de "trabaJo" y los otros dos. resistencias 

"últimas" 



-~:-...:'"'!~ 

(12-1) 

(12-2) 

En las ecuaciones antenores, 

Fmy valor modificado del esfuerzo de fluencia que se utiliza en el calculo de la res1stencia 

de la columna compuesta, kg/cm2 

Fy 

F, 

A, 

A, 

Ac 

f~ 

c1, c2 e, 

esfuerzo de fiuencia mínimo especificado del acero del perfil, kg/cm 2 

esfuerzo de fluenc1a mínimo especificado de las barras de relu.erzo lqngltudinal, kg/cm2 

área ~e las barras de refuerzo longitudinales; cm2 

área de acero, cm' 

área de concFeto, cm2 

res¡stencia especificada del concreto en compresión, kg/cm2 

coeficientes numéricos: para perfiles ahogados en concreto. e, =O. 7-.-c2 = 0.6 y c3 = 0.2 

Módulo de elasticidad del concreto 

E,= w
13 [7;, w en lb!ft3 y¡; en ksi 

donde: 

v; peso volumétnco del concreto= 1 600 kg/m 3 (100 lb!ft3
) 

E,= /00
15 W x70.3 = 131 520 kg!cm' 

luego: 

Fmy = 2 530 +O. 7 (4 200) (31.81155.5) + 0.6 (250) (2 838!155.5)z5 870 kg!cm2 

Em = 2.039x105 
+ 0.2 (131. 520) (2 838!155.5) = 2 519 070 kg/cm2 

Resistencia de Diseño 

Se determ1na con las fórmulas E2-1 a E2-4 con A"=A,,rm. ryC: 0.3 d11"', Fy = Fym y E= E m. ¡j;,=0.85. 

r m = O. 3 x 55 = 16.5 > r, = 15.4 cm 

fm =0.3 x55= 16.5>ry=6.3cm. r= 165cm 

1 Cálculo del parámetro de esbeltez de la columna le: 

;. = f..L 1 F,. = ~00 1 5 870 = O.J 7 
e: r;-: V Em 16.5rr V 2 519 (!70 

1.2 Esfuerzo critico· 

Como;""= 0.37 < 1.5 se util1za la ecuación (E2-2) para determinar el esfuerzo critico F,,: 



F,, = (o.658;;')Fmy 

F,, = (o.6ss'·"' J5 870 = 5 543 kglem' 

o, Pn = 9c A0 Fa= 9c A, F,o ,0.85x 155.5x 5 543x 10'3 = 732 8 ton 

9c P., = 733 Ton 

2) Especificaciones AISC-ASD-1989: 

Esfuerzo de compresión ax1al permisible 

F, se determina con las ecuac1ones (E2-1) ó (E2-2), con Fy = Fmy. E=Em y r = rm· 

Coef1c1ente de pandeo y relac1ones de esbeltez: 

}2;r;Em /J:r: x2 519 070 

c.=,¡ F =V 5 870 . 
V Jm 

K.L ~oc 
-=--=2-/2 
1;n 16 5 

Como KUr = 24.2 <e,= 92, se utiliza la ecuación (E2-1). 

92 

1 
(242l'l 1-__ .__ 5 870 

L 2 x?T J 
.[ (KL/rfj-

1- F 
?C: Y 

F = - e 

" 5 3( K.L 1 rÍ (l:.L 1 r) 3 5 3 X J.j J 2-1.21 

3 8C, - Sx 92 8 X 92
3 

P = F,A = 3 214 x l555x to-' = 499.8 Ton~ 500 Ton 

3) Normas NTC-1995 

3.1 Módulo de elasticidad del concreto E, 

Concreto clase 1 

P = 500 Ton 

E,= 1-1 ooo!J: = 14 ooo ,!250 = 221 360 kg/em 2 

3.2 Propiedades modificadas Fmy y E,,-

Los coeficientes numéricos e,, c2 y e3 son los m1smos de las Especificaciones AISC-LRFD-1993 

3.3 Res1stenc1a de d1seño R,: 

(3 6.2) 

¡- 2 838l 
E =2.039xl0

6 
+02x22136q --J =2847000kg!cm2 

m L /55.5 

Estas especificaciones no Incluyen el d¡seño de columnas compuestas acero y concreto. 
Para determ¡nar la capacidad de carga ax1al en condJcJones de trabajo de la columna compuesta, se aplicará el m1smo 
procedimiento que el de las normas AISC-LRFD-1993 



Luego: 

!fJPn= ¡fJA 0Fa= 0.85x94.84x 1 651xW3= 133 Ton 

'Método 11. 

Se ut:l:za la tabla 3-36, M-AISC-LRFD-1993-VI, pág. 6-147, Esfuerzos de dise:io para m:embros 

en compres:ón de acero con esfuerzo de fluencia espec:f:cado Fy = 36 Ksi = 2 530 .k[;!cm' y 

¡fJ,=0.85. 

Para (KUr), = 90 

Luego. 

9Fa = 19.98 K si = 1 405 kg/cm 2 

rpPn = 9Ag( F,,)= ~4.84x1 405x10'3= 133 Ton 

Método 111: 

Se ut:lizan las tablas de columnas de la Parte 3, M-AISC-LRFD-1993-VI. La resistencia de diseño 

en compres:ón de los perfiles de 305 mm (12 pulg.) se encuentra en la pág. 3-24 y 3-25 Estas 

tablás proporcionan los valores de q!P,, en función de la long:tud efectiva KL y del esfuerzo de 

fluenc:a espec:f:cado F, De la pag. 3-25, 

Para el perfil VVí2x50 (305x74.5), con (KL), =15ft.= 457 cm ~ 450 cm, r/JPn = 289 Kips= 131.2 T 

NOTAS: 

1. Para usar directamente las tablas de columnas, debe entrarse con la relac:ón de esbeltez 

máx:ma, que no s:empre corresponde al pandeo alrededor del eJe de menor momento de 

inerc:a (eje y). 

2. Las tablas de columnas no :ncluyen todos los perfiles !am1nados Estas ayudas de diseño 

solamente cont1enen los perfiles t1po VV utilizados comúnmente como columnas. 

• MA.;"'UAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTlíRAS lvrETALICAS 
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Ejemplo MC-5 .Calcular, de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, AISC-LRFD-1993 

y normas NTC-1995, la capacidad de carga axial y l;:;s resistencias de diseño de una col u m na 

compuesta. cuadrada, de 55 cm de lado, longitud efectiva igual a 4 O m, con un perfil IPR, IR ó W 

356x122.1 (14x82). Utilizar concreto f',=250 kg/cm2 (f',=3.5 ksi), de peso volumétlicÓ 1 600 kg/m3 

(100 lblft0
)·. fabncado de acuerdo con la norma ASTM C33; cuando se utilicen las Normas ,NTC-

1995, el concreto será clase 1 y el acero de refuerzo f,=4 200 kg/cm2 (f,,=60ksi); acero estructural 

NOM-B-254 (ASTM A36). El refuerzo longitudinal consiste en 4 barras No. 10, y los estnbos son 

barras del No 3 e 35 cm centro a centro (c.a.c.). En este ejemplo no se diseñan las barras 

longitudinales ni los estribos de la columna. 

550 

SOLUCIÓN: 

b; =257 1 

¡:c.: 
1 

! 
1 . 

L 

?-:!ri!l lP;::;, IR¿ w 35cx·~2~.• (¡.:_xe:) 

Columna compuesta del ejemplo MC-5 

1) Especificaciones AISC-LRFD-1993: 

·15..: crn 

5.3 cm 

El concreto que recubre el perfil de acero está reforzado con estnbos y barras longitudinales. El 

área de la sección transversal de cada una de las barra que forman los refuerzos, long1tud1nal y 

transversal, no es menor de 0.09 cm2 por cada 5 cm de separación entre barras. 

A m•n = 0.09x43/5 =O. 77 cm2 

Las barras de 32 mm, utilizadas para el refuerzo long1tudmal de la columna, t1enen un área de 

7.94 cm 2 ~lo es necesanoo que las barras longitUdinales cumplan el requis1to de c;ue la separación 

entre ellas no exceda de 2/3 de la dimensión menor de la columna.EI recubrim1ento del refuerzo 

es, cuando menos, de 40 mm, medidos al borde extenor de las barras colocadas por fuera 

Area total clel refuerzo longitudinal A,= 4 barras No. 10 = 4x7.94=31 8 cm 2 

Área toWI ele la columna = 55x55 = 3 025 cm 2 

Porcentaje de las barras de acero long¡tudmal: 31.8/3 025 = 0.0105 = 1 1% 

Porcentaje del perfil de acero= (155.5/3 025) x100 =51%> 4% correcto 

Área neta de concreto= 3 025- 155.5-31.8 = 2 838 cm2 

1 !blf/ ::. 16 kg/m3 



CÓmo la mayor relac:ón de esbeltez ( KL) ; 97 es menor que C,, el esfuerzo de compresión permis:ble 
r Y 

F, se determina con la ecuac:ón (E2-4 ) de la Especificaciones AISC-ASD-1989, o su valor se encuentra 

en las ayudas de dise~o. M-DEM-VII ó M-IMCA-VII. 

F, = 1 081 kg!cm' 

6.5. Carga permis:ble 

P = F,A X JO''= 1081 X 14.8 XJO'' = 16ton >>.9.8 To,1 

6.6. Cuerda infenor ,,, 
La cuerda :nferior está formada por dos perfiles PER, PTR o OR mm 38 x 2.8 (1 .5 x O. 1.1 B ·gotg), con las 

dimens:ones siguientes: 

r;:::==_,:;-11 ...... 

-' ....... ~ · 3 ;_¡ cnr' 
- _____.,__....:__ ---- ......... _. 

La condic:6n que se debe cumplir es la siguiente: 

PR > F (fuer=a en la cuerda znfenor) 

f,5F, 

PR ' -,;;0.6FY =2110 kglcm' 
A 

PR = 0.6 F,A > F = 10.4 Ton 

PR = 0.6 .<748 x3 5!5 x!O''; 15.8> F= 10.4Ton Sobrado 

6.7.- Diagonales. 

Las diagonales son perfiles PER, PT u OR 51 x 2.8 (2 x 0.11 B). Por facilidad de fabricac:ón todas las 

diagonales son iguales ,la fuerza max:ma en condiciones de trabaJO de estos elementos es de 4 074 kg 

(compresión) Sus prop:edades para diseño son: A = 5 JI cm', r =1.93 cm. 

Long:tud 

Retac:ón de esbeltez: 

L;.J2;f..lfm 

K L J X J 4 J 

--:-=- = 7 J 
1 9 J 

F, = 1 432 kglcm' ~ 

¡yi 

p = F, A X 10'3 = 1-132 X 5.11 X JO''= 7 J;.r'> 4 07 

Se acepta el perfil propuesto para todas las diagonales de la armadura 

6.8 · Montantes 

Sobrado 

La armadura tiene únicamente dos montantes, se utilizan perfiles iguales que los de las diagonales. Sus 

longitudes son :guales al peralte de la armadura. 

?ER. PTR uOR 51 d 3ntm(2•0 
A.:otJ..:loth:s ..:n mm 

\ 



Ejemplo es Determ1nar. con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, mediante tres métodos 

diferentes. la resistencia de diseño en compresión de una columna IPR, IR ó W 305x74.5 (12x50), 

de 4.5 m de longitud, y de acero NOM-8-254 (ASTM A36). La columna está art1culada en los dos 

extremos y no tiene ningún soporte lateral a lo largo de ella 

1 
1 

' ·' 

¡' 
1 

-¡ 
! 

. i 
! 
1 

Columna IPR, IR o W del ejemplo 

SOLUCIÓN: 

Método l. 

l 3/0 

-': ..... :.~=!;~. = ... ~,t~;_::::;l 
Acotac1ones en mm 

A= 94.84 cm~ 

r,= 13.16cm 

. r, = .6_'0 cm 

Prop1edades de d1seño 

-. 

Se utilizan las ecuaciones del Capitulo E, Espec1f1cac1ones AISC-LRFD-1993. La relac1ón de 

esbeltez de la columna, es: 

( ¡.;,
1

L ) ' = _,_' 5_0_ = j ·1.2 
! 5 16 

(KL), =(KL)1 = 450 cm 

Rige el pandeo alrededor del eje de menor res1stenc·1a 

( ~L) 
,. 

-150 
=--= 900 5 . 

No era realmente necesario calcular (KUr},, puesto que (KL), = (KL}1, por lo tanto nge el radio r1 

que es menor que rx. 

Cálculo de i,, (parámetro de esbeltez de la columna) 

1\.~, 1' !) - J.J "~ )T co J ? '"O 
;., ~ nr y-¡=-;: 2.039x 10' x ~ 1 

O! 

Corno ;,, = 1.01 es menor que 1 5. la columna se encuentra en el 1nteNalo de comportamiento 

inelástico, y el esfuerzo critico Foc se determina con la ecuac1ón (E2-2). 

Fa= (0.658;.;.) F
1 

Fa= O. 658 1
'
01

. x 2 530 = 1 651 kg/cm2 

• MA.NUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

(E2-2) 



)· 

) 

) 

.1 
':', 

El tramo critiCO en el 5-7 (y el Simétrico 7 -9) en el que P=9 792 kg = 9.8 ton. (compres16n); los perfiles de 

las cuerdas están unidos entre si en los nudos. 

r: 

-\ 
. ¡ 

1 

. :: 

A = 7 .JO cm 
r = ] .. ¡..¡ cm 

r: 
¡ i 
! ! 
i: 
:1 
1 
l. 

Propiedades geométricas del perfil armado. de la cuerda supenor. 

A = 2 x i -10 = 1-1.8 cm' r,. = 2.-14 cm 

fv;;: ~r,.-.2 -r- x
2 

= ~2.·/4::. -r- (2.54 + J.Ji5) 2 = 6.]} Cm 

6.2.- Calculo de las relaciones de esbeltez. 

- .. 

1 
-

1 
\ 

r. 
1 

,l 
:1 
.] 

' ---------. 
! . ' 

1· 
1 _----¡:--·---

::! 

-1 :. J -4 8 Clll: 

r" = 2 .J.J Clll 

L. os nudos 1, 7 y 13 están impedidos de desplazarse lateralmente. Los perfiles de la cuerda superior están 

. unidos entre sí en todos los nudos y en los puntos medíos· de los tableros de la armadura. Se tomará el 

factor de longHud efectiva K= 1, correspon·d·,ente· a barras articuladas en ambos extremos. 

J X 2QQ 
=---=82 

2.44 

La relación de esbeltez crítica es : 

K L 1 .1 _x .:.6.:.0 .:.0 
-,-) =-621 = 97 

: 

= 9 7 

6 3.- Revisión de la relación ancho grueso. 

b 2 000 
- <--= 33.7 
r{F; 

El pandeo local no es crítico. 

b 6.35- 3x0.32 
--;:-:-;-:;-- = 1 7 < 3 3. 7 

0.318 

6 4- Ob1ención del esfuerzo de compresión ax1al perm1s1ble, F,. 

K
1

L) 
' 

''J X J ÚÜ 
= --= 41 

2.44 

)

2,7
2 x2.039,J0

6 

C = = = 107 (acero NOM-8-199 o ASTM A500. Fy = 3515 kglcm 2
) 

(" 3 515 
' 



Relaciones de esbeltez 

1 

KL /.x 100 
-=--=52 

r 1.93 

PER. PTR u OR 51 x2 S mm (2x0. 11 pulg) 

Arotac¡oncs en mm 

Fo = 1 690 kglcm' 

Fuerza permisible ~ _ 

.. 
. -: ·~ .. :.,~·?:· 

~ /e·· /•: 
P, = Fo A = 1 690 x 5. JI x 10-3 = 8. 6 ;;?> RA = 3.5 J-OfÍireacción en apoyos) 

7. Determ1nación del peso de la armadura. 

Cuerda superior(CS) = 12 x2 x5.84 = I-10.16 kg 

Cuerda 1nfenor (CI) = 12 x 2 x 2.95 = 70.80 

Diagonales (D) = 12 x 1.41 x .¡O= 67.68 

Montantes (H) = 2 x 1 x 4 = 8 00 

286.6-1 kg 

En el catalogo PER- Hylsa se 1ndica un peso total de la armadura de 288 kg 

8.- Peso de la armadura por metro cuadrado (PI M) 
288 

P=--=24 kgl m 
12 

288 ' 
P=--=4kg/n( 

12x6 

En el anal1s1s de cargas se estimó un peso prop10 de la armadura de 25 kg/m 2
. En las ayudas de diseño 

del M-DEM-VII. se presenta la solución de armaduras horizontales de cuerdas paralelas tipo Hylsa. para 

diferentes claros En este ejemplo se han revisado perfiles determinados para una carga mayor: como es 

lóg1co, están sobrados. 

No se tomó en cuenta el peso de la soldadura, el cual se puede tomar conservadoramente 1gual al 3% del peso total de la 
armadura 



-~ 

-··;.~~ . 
-~ 

----- -

. "'' ;.:e 

~'N t. A.Abo 
--- .:.:R""AA"";~ ~ ~CR ::.,..q:...,s :::'<(;~~;= ... .:~,; 

1 

l. 
i 

· - - ,:::;¡:r.A..,'C :~;;100 ~ '.l ::_¡.:.::;,. 'J~:r:¡¡"'~"';:\7'1: 

~s= .. R':l:"'( '~ - ~co .,;¡.-...,:j 
. )•"J~ ""- 1"""'1~ ,;: •' / .,.,_ ;::¿:,. ., ~ ~!CC ''-. -· -~-

Barra 
... 

T ., 
.• 

-~ . ... ·'· " . ,,', ·. ) :· 
. :(kg) 

1-2 2 880 

2-3 2 880 

3-4 1 728 

4-5 1 728 

5-6 
1 

576 

6-7 576 

e= 45° sen 45' = 0.707 

1 

F=~=····T·· J.f/7;:1 
seni). --.·~<:n .45 ·· · 

. . • (kg) 

+ 4 074 

-4 074 

+ 2 444 

-2 444 

• + 815 

- 815 

- El signo negativo indica compresión. 

+ E! s1gno posittvo stgn1fica tensión 

5.2. Fuerzas máx1mas en las cuerdas 

.. ,_.. 

Barra 5-7. El momento máx1mo ocurre en el punto 7, centro del claro de la armadura y su valor es. 

wL2 

.\<fmo. ~ {3 ~56· 576}6 ·1 152(J~2} = IQ 368 kg · m = -- = 1 O 368 kg ,'m 
8 ! 

Momento fiexionante en el punto 6. 

M= (3 J56- 576)5- 1152(3+1) = 9 792 kg,: m 

Cuerda supenor (barra 5-7) 

M 9 792 
F =- = --·- = 9 792 kg (compresión) 

H 1 



Cuerda 1nfenor (barra 6-8) 

.11 JO 368 
F = - = --- = 1 O 368 kg (tensión) 

H 1 ·· 

Rev1sión de los perfiles de las barras. 

En el catálogo PER-Hylsa, págma 11, se indica la solución de la armadura igual a ésta, con una carga 

un1forme ce 700 kglm, cuerda supenor. cuerda inferior, diagonales y montantes, para las lo~gitudes de 

pandeo de la cuerda superior de L/2 y L/3 (6 y 4 m, respectivamente). Para esta armadura se indica un 

peso de 288 kg (23.98 kglm). De acuerdo ccn el análisis de cargas efectuado al principiO del ejemplo, la 

carga un1formemente repartida es w = 576 kg/m y el peso supuesto de la armadura es 25 kg/m2 En la 

tabla sigu1ente se indicary los periiles Hylsa de la armadura del ejemplo. 

es Cf D - ·M 

1 

f¿L: / 

' 1 
--~ ., 

1 

Tamaño x 'iamaño x Tamaño x Tamaño x espesor 

espesor espesor espesor 

mmx 1n x tn mmx in xin mmx in x in mm x mr.1 in x in 

mm mm mm 

64x3.2 2.5x0.1 38x2. 1.5x0.1 51x2.8 2x0.1 51x2.8 2x0.11 8 

258 8 18 18 

B es el color de 1dentrficaoón del perfil: en este caso todos son blancos.,. 

6 1.- Cuerda superior. 

La cuerda superior está formada por dos periiles 'PER, PTR u OR 64 x 3.2 mm (2.5 x 0.125 ,P~Íg.), con las 

d1mens1ones y propiedades geométncas que se dan adelante. Deben analizarse tres posibilidades de 

pandeo. para determinar cuál es la critica, en dos interviene la secc1ón ccmpleta. formada por los dos 

periiles PER, PTR U OR, y en la segunda uno sólo de ellos. 

Pandeo alrededor del eje x de la sección completa 

pandeo alrededor del eje y de la secc1ón completa 

pandeo alrededor del e¡e y de un sólo tubo 

L= 2.0 m. 

L= 6.0 m 

L= 1.0 m 

Las tres long1tudes l1bres de pandeo corresponden . respectivamente, a la distancia entre nudos de la 

armadura, la separac1ón entre secc1ones soportadas lateralmente y la distancia entre puntos de unión de 

los tubos que forman las cuerdas de !a armadura. 

En el catalogo Hylsa están tabulados los rad1os de giro de un solo tubo alrededor de los ejes x y y. 



,i~c. "1'/ 

. -· .. / 

Ejemplo .Revisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas tipc Hylsa (armadura Warrenr que se 

muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas. superior e infenor. cerno las diagonales, son PER. 

PR u OR. Las cuerdas están formadas por perfiles dobles, las diagonales y montantes pcr uno solo. El 

acero con el que se fabrican los perfiles señalados está regido pcr la norma NOM-B-199, Grado B (ASTM 

A500) y el esfuerzo de fiuencia es F, = 3 515 kg/cm' (50 ksi o 50 000 lbfln2
). Las d1mens1ones y 

propiedades para el diseño de los elementos que forman la armadura. se han tomado de los catálogos de 

Hylsa. El perfil armado de la cuerda superioe está unido entre si en .todos los r.udos y en los puntos 

medios de los tableros de la armadura. Las secciones extremas y media de la armadura están 

soportadas lateralmente .Las caracteristlcas geométricas de los tubos se han lomado del catálogo PER 

Hylsa La separación entre armaduras es de 6 m. Utilizar las especificaciones AISC-ASD-1989 

1.- Dimensiones de la armadura. 

Claro (L) =12m Peralte (1-f'i = U12 = 1 m 

Espaciamiento de las diagonales 

Diagonales externas H = 1 m 

Diagonales internas 2H = 2 m 

Numero de espacios entre diagonales 

5 espac1os de 2m y 2 espacios de 1 m = 12 m 

Separación entre armaduras = 6 m 

Para designar los elementos de las armaduras, en los catálogos de Hylsa se ha establecido la 

nomenclatura s1guiente: 

es = cuerda superior 

Cl = cuerda inferior 

O= d1agonal 

P!M' = Peso de la armadura en kg/m 2 

P = Peso de la armadura en kg 

LP = Longitud de pandeo de la cuerda superior. 

En nuestíO caso, la geometría y las d1mens1ones de la armadura que se rev1sará son 

-----·--·-- ------.. -- '...:]_ 
2.· Analis1s de cargas. 

~ 2.1.· Carga muerta 

·" 



Lámma galvanizada, cal. 22 

Largueros y contraventeo (supuesto) 

Armadura (supuesto) 

Carga muerta total (CM) 

2.2.- Carga VIVa (CV) 

Carga total grav1tac1onal (CM + CV) 

3. Determinación de las cargas en los nudos 

Para nudos interiores 

Para nudos extremos 

8 kg/m 2 

3 

25 

36 kg/m 2 

60 

96 kgim2 

p = 96 X 2 X 6 = 1 152 kg 

p = 576 kg 

La carga uniformemente repartida, igual a 96x6 = 576 kg/m, produce un momento nexionante máximo 

wL2 576 x 1/ 
M=-= 10 368 kg-m 

8 8 
1 . . . 

4. Reaccion'es en los apoyos. 

wL 576x/2 
R, = RB =-= =3 "56 kg 

2 2 

5 Fuerzas en las barras. 

.. 

7( 
1 

1 

.\ /\ . ~ 

! \ i \ ;/ "' . 01) rf-.,.. 
' \r'•1'5" \ f -;.:..¡ 
: /, . ___ _i,.:_l_----~'----::--i-Y-

,:. r. 

De acuerdo con la figura anterior: 

Compresión en la cuerda superior y tensión en inferior. 

T T 
Fuerzas en las diagonales F~--= !..liT 

sen e sen .f5" 

5.1 Fuerzas en las diagonales 

La figura s1gu1ente muestra los valores de la fuerza cortante a lo largo del claro de la armadura. 



9. Tubo CirCular OC (diámetro nom1nal 254 mm, 10 in) 

Ir D~s19nac1én .: · 1 A 1 P'eso 
1 

. r .:.Kurr F, p 

1 ! 
. ' 1 

11 
1 

' . "! <<rr/); (kglm) l. ·(cm) .. ·. ... ! . • (Tón)· · 
li 

.·,.; : __ ;¡- ' .(kglc:n· 
1' ~ i¡ 1 ·¡ .. 

' 
.. -,~- .- \- '.' . '1 

1 

11 

273x1 O( 1 0.75x3/8) 
1 

76.83 
1 

60 31 9.33 42 1 338 
1 

102 8>90 

1 

10 Ángulos de lados iguales en espalda, APS ó Ll 

Como en estos m1embros el rad10 de g1ro ry es mayor que r, , se usará el rad10 de g1ro con respcc:o al eje X-X, 

ya que 

(KL/ r ), > (KL.'r ),. 

1 

1 

,,, ... 

-r 
.:' -~ ~ ' :. - - --·.·:_K.Ur~-··-. · ... F. 1 

-

11 

pesignació~ 
... 
" ''A ~?e~o - . r; ' p 
" 

'1 
. 1 ''(cm'! .(kglm) (cm) (kq/~m'1 

J • (Ton) 
i 

127x19(5x5x3/4) 
1 

89.54 
1 

70.24 
1 

3.84 102 
1 

894 
1 

80. i <90 

152x16(6x6x5/8) 
1 

91.74 
1 

72 1 4.67 84 1 047-
1 

96.1 >90 

11 Ángulos de lados desiguales en espalda, APS o LD, ala mayor honzontal, separados 10 mm (3/8 1n) 

Se ut1l1zariln los valores menores de las propiedades de diseño de los ángulos . 

__ Oes1gnación 1·· A • Peso.:· ! " . (KUr),. . :F • .' .,_ ..... ¡ . , P(Ton) 

·¡ 
... r ... ~y ~ 

:. :.=: . 1 .. .;, '~ . • (cr)) 1 . :: . 

(kglcm')' ~ ¡· .. (kglm) (cm) (cm) 

11 

.. 
·1 i 

.. 

1 

.. ' . 
¡1 i " ., J :-X-X· 

.. '1 
X·'... 

~-:-::· .. :· "· 1 ". 

203x152x 13(3x6x1/2) 1 87 1 
1 

63 37 
1 

4 55 1 9.37 86 
1 

1 031 
1 

90 

203x152x19(8x6x3/4) 
1 

128 38 
1 

100.78 4.47 
1 

9.5 
1 

87 
! 

1 024 
1 

131.5>90 

.. --· 

12 Ángulos de lados destguales e~ espalda APS ó LD, alas mayores en espalda (alas mayores ve111cales), 

separadas 10 mm (3/8 1n) 

11 

' 

DeS1gnaclón 
1.·. 

:._·Pes.o " 1 

1 A 
éx 

1 
rY.: (KUr " F, 

· . (cm') ·(kglrn) (cm) 

1 

(cm)' . ), 
. (kg!ém'):' , . ' ' 

1 :. . -.::/!'·· _--· ... ·¡- " •":. : .. .. 
.. 

1 

1 

1 
y-y 

' 
Xl3x1 02'.:19(8x,:x3/4) 109.03 

1 

85.6 
1 

6.48 
1 

3.94 99 921 
-· 

203x152x13(8x6x1/2) 87 10 68.37 6.5 
1 

6.2 
1 

63 1 206 
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P(Ton) 

,. 

y-y 

1 

100.4>90 

105>90 



: 

13. Perfil TPR ó TR 

D_es¡gnac16n A Peso:) rx r, 1 (KUr)y 1 F, .. 
1 

?(Ton) 1 
- ·z . 

lkglmJ:'I. 
.. ¡ 

1 

.. (cm) :.[cm) 1 .. ><- (cm!.- ' /~-- · (kgicm'J .. - •• 1 -- ¡ ¡ 
1 

·¡_ 

. ' ' 1 ··.·¡¡ " 1 '¡,' y-y 1 y-y 
! ' 1 ¡ 

1 1 
4.67 1 

1 1 

1 203x69 25(1 Ox46.5) 88 38 69 26 8.25 84 1 047 92.5 >90 
1 

14.Resumen de resultados. El perfil mas l1V1ano debe soportar una carga de compcesJon ax1al un poco mayor 

que 90 Ton. 

1 
1 

·:. Deslgnac1ón .. ** 
1 

Peso (kgim) Perfil .. .. 
1 

1 '· • - u,.· .. !• ... ·• . . --... 1·' . 
IPR. IR6W 1 254 X 67.4 (10 X 45) 

305 X 66.9 (12 X 45) 

-
IPS61Eos· 305x60. 7 (12x40.8) 

305 x 74.4 (12x50) 

HSS 178x13(7x1/2) 

203 X 8 (8 X 5/16) 

254 X 8 (10 X 5/16) 

Tubo circular OC 273 x8 (10.75x5/16) 

-2 APS ó 2LI lados iguales 127 X 19 (5 X 3/4) 

en espalda 152 X 16 (6 X 5/8) 

2APS 6 2LD lados 203x152x13 (8x6x1/2) 

destguales en espalda, lado 203x152x19 (8x6x3/4) 

mayor horizontal, C=iOmm 
.. 

2APS 6 2LD lados 203x102x19 (8x4x3/4) 

des¡guales en espalda, lado 203x152x13 (8x6x1/2) 

mayor vert1cal 

TPR 6 TR 254x69.26 (1 Ox46.5) 

Nmgu_no de los dos perfiles cumple con el entena de d1seño 
Conforme al M'IMCA'I 

' 
:_ .67.4 

66.9 

60 7 

74.4 

62.58 

47.38 

60.0 

60.31 

70.24 

72.1 

68.37 

1 OO. 78 

85.6 

68 37 

69.26 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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ca·~:~;~ p;rmt~_¡bl~ 1
j 

· .·, (ton) · .·.,··Ji 
~. . . . : •' ... -

94 6 -: ..__;,~1 
92 

38 6<<90 

44.8<<90 . 

129 

104 

140 

. 102.8 

80.1 

96.1 

89 8 

131 5 

100.4 

105 

92 5 

di 



Ejemplo c1. SeleCCionar y comparar de acuerdo con las Espeoficaoones AISC-ASD-1989, la secoón de 

acero más l1gera. adecuada y disponible para una columna con los Siguientes tipos de penfiles· . IPR, IR, ó W, 

IPS ó !E, tubo cuadrado HSS (Hollow Stnuctural Section), tut<J orcular OC, angulas de lados iguales en 

espalda APS o Ll, angulas de lados desiguales en espalda LD o APS, con las alas mayores 11onzonta!es, 

angulas de lados desiguales LO o APS, con los lados mayores verticales, penfil TPR ó TR. SI la carga de 

trabaJO es 90 ton. La long1tud de la columna es 6 m y sus extremos, ~upenor e 1nfenor est2n 1mped1dos de gwar 

(columna con giros restnng1dos en los extremos). Las dimensiones extenores de los penfiles (peralte y patín) no 

deben ser mayores de 320 mm. Ut1!1zar para todos los penfiles acero con esfuerzos de nuenCia F'y = 2 530 

kglcm'. (acero NOM-B-254 o ASTM A36), excepto para el tut<J HSS, el cual tiene un esfuerzo Fy = 3 515 

kglcm' (acero NOM-B-199). Se pueden ut1ilzar las ayudas de d1seño del M-A!SC-ASD-1989, s1n embargo este 

ejemplo se ha preparado para ilustrar el procedimiento de dtsef,o de mtembro_s en a:;:mpresión utilizando Jos 

peif~es estnuctula!es lam1nados:~nes . -. 
l. 

- r 
1 • 

_I_ 
JL O· 

- L 
1 
1 

o 
... . - . 

~r---~L--. 

" -::: : =~ 

1 1. 

~tJ- ¡ 1r-· 
- ~~: . ~=' 

- ,, : :~;: t .. ... . ~-: ::• 

Perfiles lam1nados utilizados como columnas del ejemplo 

Solución: 

1.Factor eJe long1tud efecuva K. 

=y~ - -u -
. -- ·-

El valor de diseño del factor de longitud efectiva para columnas con extremos restnng1dos (rotación y 

traslac1én f1jas), recomendado en las."-yudas de D1seño, ce! MDE1vi-V!I, M-AHMSAy M-IMCA-1994-\'11, es: 

K= 0.65 

(El valor teónco es K= 0.5f 

2. Longrtud efect1va. 

KL= O 65 x 6 00 = 390 cm 

3. Cceflctentes Ce 

Las secc1ones transversales cunplen con las diSDOSICiones de la secc1ón. Véase tabla 85'-1, M-AlSC-ASD-1989 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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e= ¡::.,= = ¡2,-:-·' :..:2.039x 10
6 

' V F,. V :' 550 
= 126.1 (Acero NOM-B-254 ó A36) 

¡, ' ?0"9 10 6 

1
.:.-:-x_.:Jx _ 

e=\' -107 
e 1 3 jjj 

(Acero NOM-8-199, Grado C ó ASO) 

4. Esfuerzo de compresión axial pen111sible Fa. 

El esfuerzo F, se determ1na con las ecuac1ones (E2-1) ó (E2-2) de las Especificaciones AISC-ASD-1989. la 

que sea aplicable, si la relación ancho-grueso de los perf1les cumplen con los valores estipulados en la Tabla 

85-1, especificacones AISC-ASD- 1989 El valor de F, se encuentra tabulado en las ayudas de d1seño del 

MDEM-VII, M-AHMSA y.M-IMCA-VIL 

5 Carga ax1al permisible 

. ' 
P =Fa A X 10"3 

P se obt1ene en Ton, SI Fa está en kg/cm2 y A en' cm2. 

6 PerfiiiPR, IR ó W 

.. > Desíg~aciÓ~- · .. .A 
·'·· 

.. 
. ,,, .. .. .. (crn'J 1 

' .. 

1,1 

.·· 
254 X 67.4 (10 X 45) 

1 
85.8 

1 
305 X 66 9 (12 X 45) 85.2 

7 Perf1IIPS. lE ó S 

1' 
-1 oesignaci_ór. ~ . .·A 

11 

... 
·(en,';' 

¡, 

]1305x60.7 (12x40.8) 
1 

77.4 
1 

11305x74.4.(12x50) 94 8 

N1ngun perfil 1 PS o 1 E es adecuado 

Tubo cuadrado HSS 

Para estos peri1les rx = ry 

¡r- .. 

Peso l r, 

(kg~'m) . ' •• 
. 

(cm)"· ... 
1 

67.4 
1 

5 1 

1 
66.9 

1 
4.9 

.. 
Peso. r//. 
; .. ~- (: . 

(kglm} rémJ · 

1 
60.7 2.69 

1 

74.4 
1 

2.62 

.. 
KUry F, 

.. 
. (kglcm:r 

7? 1 103 

1 
80 

1 
1 080 

KUr ... ·¡· F" >;· ··:.' .... -: ":":: . 

(kglc.'n'!· :. ' i 
145 

1 
499 

1 

149 
1 

473 

1 Destgnac~?n ·. 
1 

KU1~:. 
¡1 

·A Peso r~ · = r} F,· 

' ~ "(cri/¡ Jl:g!.?i) 
~ . 

l.·· (kglcm'!· 
'1 J (~I'}Jj; . '.-· 
1 

1' ·. ·'· ... . . ' 
il173x 173xí 3(7x7xí/2) 

1 

80 
1 

62.53 
1 

6.65 59 

1203x203x8(8x8x5/16) 
1 1 

1 

1 

60.39 47.38 
1 

7 92 49.1 

254x254x8(10x10x5/16) 76.77 
1 

60.0 
1 

9.98 
1 

39.1 
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1 609 

1 723 

1 826 

p 

(Tori), ·' 

1 

1 
94 6>90 

92>90 1 

1 

p . ··. 
(Ton}}: 

' 

1 

38.6<<90 

44.8<<90 

1 

p 

(TOÍ1) • 

1 ._, . 

128. 7>90 

104>90 

1 

140>90 



2d~b:t 2x22~ c25~ xl 59 
J = ---- = 20-167 cm~ 

d,.-:- b 2~ + 25 

Z, =llb(d, -1)+~!=1.59 25(21~1.59)+-~ =l322cm3 r i'l [ ""'] 
1 - 1 -- -

Longttud entre soportes bterales del patín en compresión. especificaciones AlSC-ASD-1989. secc1ón F3. 

,;'~ ~OOb 
L, = ,).1 JOO(bl Fy) = _ 33.-lb = 33.-lx25 = 835 cm 

. 2 J30 

Cillcu.lo de las~.~ngirude~y L, normas NTC:-~DF: 1995 . _ :• ·o.:-:?,. . _ . . 
Longaud max1ma no soportada lateralmente para·fá que el m1~p1bro puede dcs~Crllar·eJ momento plast!CO, y 
1:~. longitud que separa los mtervalos de aplicación de las ecuaciones .3.37 y 3.3:S 

L., =0?1-E-,P 
CZF,. · 

(3.3.17) 

L -"9" _1¿__ ·¡ J -'oo¿ 
r- -· - CZF '.' y - -'·-- 11 

!" 

(3.3.18) 

E. es el módulo de elasticidad del acero. en kg/cm:. Ces un coeficiente adm1cnsional que depende de b ley de 
v;-~ri<tc1ón del momento flC.\lOnantc a lo L:!rgo del eje de b b:trrJ de flexión o en ncxocompresión y puede 
tolll:Hsc conscrvacloramcntc 1guzd a la unidad. Z el módulo de sección p11stico. en cm3 

.. F1• es el esfuerzo de 
llucncw del ,1ccro en kg/cm:. / 1 es el momento de mcrcw. de IJ sección alrededor del eje de menor momento 
de 1ncrc!a. Cll cm·· y./ ~s 1::~ const::~ntc de tors1on de Salnt Vcnant. en cm~. 

!2113x20476=S 75Scm 

Lr = 3.22xS 758 = 28 101 cm 

Cálculo deL, cspwtlcocíones AISC-LRFD-1993 
Par::~ secciones en ca_•On 

-1 007 1 OOr, . . J-1 
!., :;; 

:1-1, 

donde 

(Fl-10) 

(Fl-11) 



Luego 

4 007 1 00x9.0. "O 461xl49.5 
L.=--- =22582cm 

· " 530xl 104 

Resultados 

j 

- - - -

1 

1 

. :·= 
Prop1cdades geométricJs 
.-1 = /.f9. 5 cm-' · 
lr = 13 899 cm.¡ 
S1 = 1 ! 04 cm:, 
'\ =9.6cm 
/ 1 = J2/i3cmJ 
S,. = 97.¡ en/ 
r;. = 9 O cm 
J = 20 .J67 en/ 
Z, 1 322 en/ 
Z.r = 1 2-16 cm3 

longitudes 
L, 835 cm (AISC-ASD) 
L, ~S 75Scm(NT.C-1995) 
L, 28 201 cm (NTC-1995) 
L, ~ 22 582 cm(AISCLRFD) 



Ejemplo 2. Calcui:1r kts propied;!des de !a secc¡ón e:-~ cJjón de Jcero NOM-8-254 (ASTM A36) que se 
lllllr.:srra en !a tí gura 

";t ,:-
clw Fié ' G__,.-

""' l 
.:! 

¡ 
j_é 

¡:- -, 
J 

b :=: 250 
c/=:511! 
{ :=: 15.9 
e = !U 

.St:"c.....,c)~ <:!'4 c.<~¡~- de../. ej.e~,.,,.,a/'-1 
DnnellSIOne~ en mm 

Su!Ut:IÚ/1 

.·1 = 2_r{b ...._ d") = 2xl 59(~5 ...._ ~2) = 149 5 cm;_ 
·::~~~ 

(Peso= o· iS5.·1 = 0.7S5x!49.5 = l 1 7A kgl m) 

-
1 i 1 ( ' : ' 1' ) ' ¡ ( 1 ' J' -¡- 1.59 [ 1 ('' 1 "9' ' ,,, ) ' o"('' ' 1 "9)' 'j -1 - 899 ' ' /

1
-..,

1 
.. nr -c,..-.'J.c:w-:-t --,-~.:.-X.), __ -_) __ -:-.) -_l un 

-L-' - - -

utilizando el teoremJ de los ejeS pnralelos 

1 - '\1 ~" ·1 ,, = 7 ' ___ ,, __ - 7 .. : -'--· '¡ --- 1 "9 1' -9-- 1'899 ' ( '< ·1 <O-' J ¡' 1 "9 77; \ [ l 
,-L....o ¿.c. -l 12 ·-( !2 J+.:.-:'lx.)x,¡)-=.J cm 

S, 
21, 2x13S99 

10 
, 

----.. = ------ = 1 4 cm· 
d,, + '21 22 + 2xl.59 

1-1 ·¡~9 \" /.) 0. 
r, = \¡- = ,, --- = 9.6 cm 

.·1 ' /-/9.5 

COn eJ reor.emJ de Jos ejeS p~rt~!e!os 

(.1 S9t25 3 J J 22x!.593 l _ _ _, __ , 
!, =2, ··· -- -.::¡ ------¡-2('2:2.'\.·J.)9x!O.tOJ-)=12lt.JCII1 

j\ 1::: ¡\ 1:.. ) 

S, 
7j 7-171--. . - , _x _ . t _, 

9
__ , 

--= ----= t-.cm 
b 25 

I
r-¡; 112173 

'-·, = \ "'":¡ = \ N
9

_
5 

= 9 O cm 



'd'b~r 7 .'}¡2 .¡ ·2 ·! -9 
J 

- ,. • __ '\: __ .1.:-) .\ .) 
1

0 67 ' 
. ~ ---- = = _ 4 cm 

d, _;_ b 22 + 25 

- . " - - 7- )7 . - . -- - ... .,, .' 
1

- d'l [ ,.,,-¡ . 
Z, -ILD(c/.,.~1)~}_ -1.)9 _)( __ -1.)9)~:zj-1 0 __ cm 

-1-ó-~- ---l=-'15' . .,,.,-_---1-1 ·' Z,.-1 c/.,(Ó 1 -C) i.J9l T_.(_) 1.)9.\1) -1.46cnz 
L 1 J 1 _ 

Longitud c:-~rrc sopot1cs Jater;:¡Jcs del patinen compresión. cspccific::~ctoncs AISC-ASD-19S9, sección F3. 

L o OO(b!F) ·S~ ~OOb " . 33 ' ,- S" e= <J..! -1 y = . = .JJ.-ID = .-tX_) = J) cm 
. J J30 

Cllcu!o de !<U longHudcs L" y Lr, normas NTC:~F-1995 . :· ·;;,;::<':;). _ .. 

Longaud mJXIma no soportw.do. lateralmente par.:rl:1. que el rn~embro puede dcsárloil<lr·eJ momento piast:co. y 
L1longnud que sepa¡ a los mtcrvalos de ;:tp\ic;:¡ción de las ccuo.cwnes 3 37 y 3.3 S. 

L, =0.9/-E-~f,.J 
CZF,. · 

E 
Lr=2.92 -- .f

1
.J=J."2.2L

11 
CZF, 

(3.3.17) 

(3.3.13) 

E es el módulo de elasticid.:td del acero. en kg/cm:. Ces un coeficiente adm1cns!Onal que depende de b ley' de 
v<1nac1ón del momento tk:don<1ntc a !o largo del CJe de !a barra de nexión o en tlcxocomprestón y puede 
rom:llSC conscrvadoramcmc igu<1l a la untdad. Z el módulo de sccctón plástico. en cm~. F. .. es e! esfuerzo de 
tluencta del acero en Kglcm~. 11 es el momento de inerc1a de la secctón alrededor del eje de menor momento 
de mcrcia. en cm~ y./ es la con.stJnte de torsión de Stur.t Vcnant, en cm~: 

L =0.91 2.0_3_~.xiO"-__ 
u lxl 322x2 530 

!2 173x20476 =8 75Scm 

L1 = 3.22x8 758 = 28 201 cm 

Cálculo de L. especificociones A ISC-LRFD-1993 
P;:11 .1 sec-ciones en C1,'0il 

L, 
~ 007 1 OOr,. J.-1 

.\'1, 

dOilC[C 

(FI-10) 

(F 1-11) 



Ejemplo .D1señar la v1ga contmua de tres claros 1gua!es de 6 m que se muestra en la f1gura. ut1l1zando 

perfiles IPR. IR o W de acero NOM-8-254 (ASTM A36) y conforme a las Especif1cac1ones AISC-LRFD-

1993 La v1ga está soportada lateralmente sólo en los apoyos. La carga muerta es 1 Ton/m y la viva es 

1.2 T/m, estas cargas son nom1nales (cargas de trabajo o de servicio). 

SOLUCIÓN: 
1 

Carga d.e .. diseño. 

·•:• ,,, • .l!llll:llll! 1illllllllll!!lllillillil 1 11olll1lll!lllillll•t111 1 

. ~·. -=· .. 5 .~ ... 

Viga continua del ejemplo 

.. 

·, W, ~J2DD - 1 6LL ~ ! 2x 1 ~ 1.6x 1 2 ~ 3 12 T. m 

Diagrama de momentos flex1onantes. 

La soluc1ón de la viga contmua de tres claros iguales y que soporta una carga uniformemente repartida 

es 1a SIGUiente. 

Momento flex1onante en el centro del claro 

.Hma.t = -0. 1 x 3 12 X 6-· == 11.2 3 T-m 

Selecc1ón del perfillam1nado IPR. IR o W 

Se escoge un perfil laminado de secc1ón 1, de manera preliminar 

z 
!I~C 

t/J& ~\!, = rfJ: •• Ur = rb.~ Z~ F,. 
1; M" ~el/, 
:\!" =rj;¡,Zt F1• 

M 
l,=-'-' 

i,?~;F\ 

11.23 X /0 5 

-P)3 en/ 
O!Jx2 530 

De las tablas de d1mens1ones y propiedades de perfiles IPR, IR o W, se propone un pe1·f1l IPR, IR ó W. 

Se rev1sará un perf1IIPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que tiene un Z, ~53! cnt' •·. l.x",'' "·~vs ,·m3 

• tvL".NUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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1 (L-Lil 
M =CIJ! -(M -M ''lb pj¡5.\l 

" b P P R}l L -L P 
~ r P ~ 

donde: 

.\IP ==F.. Z, = 2 530x53Jxl(Jj = /5.-:3 T-m 

.\/. = (F,.- F.)S, = (2 530- 703) 53! xf{J5 = 9. 7 Tm 

Coeficrente C, 

(FJ-2) 

Para el pnmer tramo 
M, 
-=O C,=/.75 

Para el segundo tramo 

M. 

;\!, 
-=1 
M. 

La condicrón mlls desfavorable se Irene para el pnmec tramo 

r ( 6-:.175 r¡ 
M,= 1 73¡ 13 n-(13 ~3-9.7)1 •• __ j = 17.3 T -m· 

L \Ó.::..J-1/J/J 

Como Mn es mayor que Mp, por lo tanto: 

Finalmente, el momento resrstente es. 

~M.= 0.9x !3.n '" 121 7in > il.23 Tm (Momento de drseño) 

Rev¡sión por cortante 

l .- 06 e· 1 -06 ·?··o '66 ·o -6 •/{!3 .. ·o--¡· n- ; /' 1 .-,.- ,\_ ).J X- . J.\ 1 J.\ - .J .l. O!l 

(¡Jí~ = OrJ x30.7 -=]76T > 0.6 x3.12 x 6 '~ l/.1 Ton 

Revrsrón por deflexión 

La carga de sen11cro(cxarga muerta y viva no factonzadas) es: 

Deflexrón permisible 

lf.m .. w-= JOO ·-J200=2200kg;ill 

]] X 600" 
:..i ::::: --= f.()i ('11/ 

J85Ef /85 :< 2.03') A 10
6 

X 7 076 
L 600 

.J =-=-=1.67cm 
1' 360 360 

Como .J = ! 07 cm es menor que .J_, = 1 67 cm. el perfil propuesto es adecuedo 

SOLUCIÓN: Utrlrzar un perfil; IPR, IR o V\f 254 x 44.8 (10x30) 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTlRA.S MET AL!CAS 
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Revisión del perf1l segun el cnterio de compacidad. 

Relac1ones ancho/grueso 

En la figura se indican las dimens1ones del perfil propuesto, acotadas en mm 

b 1-1.8 ).;) 
Patines: 

Alma: 

í.of~ 

- ~ --= 5,7 <-= = 1 O S 
? ? 1' ¡~ _f¡ _x . .J ,r,. 

/¡ 26 .. 6 - 2 X 2 . .f 

1, 076 

j 36j 
287<--~106} 

.F: 

La sección es compacta 

41k1&~ _;.,., _, . ...., 

Calculo de la res1stenc1a nominal 

La tong1tud no ~aportada lateralnie~re ·es Lo = 6 m y pará·'é.~il·sefecc,onado, la long1tud má:i1ma 

lateralmente para la cual .I/, = .11,. se calcula con la ecuación. siguiente: 

2 515r 
L = Y p¡¡; 

2 515x3.5 

. .j] 530 
175 cm (FH) 

Cálculo de la long1tud máx1ma no soportada lateralmente para la cual M, 2M, 

donde: 

(F7-6) 

\
. ~" ¡EGJ4 =-" 2.039x/0

6 
x78-ixlo' x25.8x57.03 · • 

202 89-1 kg, cm· 
• 1 e \ ? - '1 \ ? 

.; - ).J -
·' 

c,.(s, )' -ix 11117-1( 531 Y _, , . 
. \-~::::-!-- = ., 1 =-1.-lx/0 cm /kr.( 

- 1,. GJ 695 78.-lx 10 x258) '· 

J j X 20] 89-/ / - ~ 
L, = ~~ ~., yl~yl-:--1-f:... JO '(2 530-703)- =623 cm 

(2 OJO -IOJ) · . 

Los valores L, y L, se encuentran tabulados en las ayudas de diseño.En la tabla Load Factor Design 

Select1on Table( Selecc1ón de D1seño por Factores de Carga), para perfiles ut111zados como vigas, pág.4-

20, M-AISC-LRFD-1 , para el perfil propuesto de acero F, = 36 ksi se Indican las long1tudes L, = 5.7 ft = 
173.8 cm y L, = 20 3 ft =618 7 cm. 

Como. 

/75 cm< úOOcm < 623cm {pandeo inelást1co) 

La resistencia nominal se determ1na con la ecuac1ón (F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1993 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS 1v1ET ALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 



Ejemplo .Determinar la carga maxima de d1seño w,. uniformemente repart1da de la viga :ibremente 

apoyada de la f1gura. de 7.5 m. de claro. La v1ga es un perfil IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50) de acero 

NOM-B-254 o ASTM A36 y esta soportada lateralmente exclusivamente en los apoyos. Suponer que la 

v1ga es adecuada por cortante. Utilice las Normas AISC-LRFD-1993 . 

\1\1 

_¿Jk!-/,!\~!,1-tJ.lt t; ~1 
L 

-- ----·-----:;.~.--------, 

.\In 

~- -------- ---- -~----

w( 
M =.\1 =-.s rn<:n S 

1 :~~ :. ur;·-:, 1 ~l7) t.87G 1 MA =Me 

SOLUCIÓN; 

Método general 

' . 

1 - Coeficiente e, 

Viga del ejemplo 
;o;·~~:· 

e, 
2.5 Afma .r-:- 3 kf_".¡ ~ .¡ A·f B + 3 }vi e 

H' L: 
M =M =-"-¡¡ tJW t 

8 

w L(L) JV !.( L ) '" L' w ( 3wL' 3M . 
Ai = A/ . = -"- - - -"- -- = -" -- -" - = -- == -----..!!!!!... 

.r ( : .¡ 4 2x4 8 32 32 .f 

C _ 12.5:.\1111¿, 

b - 2.5 J\'fmá ~ + 3(0.75 kfma r) +.¡Al md ·' + 3(0.75 ¡\;fma .t) 11 \I . 
• 1/UI 1 

2.- CoefiCientes X 1 y X2 

Para el perfil IPR, IR á W 457 x 74.5 (18 x 50), los valores de X1 y X2 son 

1 

_¡ 

IPR IR ,; 1.)7:-..71..1 
( lllx50) 

MA.NUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAUCAS 
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A= 94 8 cm' e,.,= 816 349 cm2 

Sx=1 457 cm3 E=2.039 x 106 kg/cm 2 

J=51 6 cm' G=7.84 x 10' kg/cm2 

fy=1 669 cm' ry=4.2 cm 

Zx = 1 655 cm 3 



~~"¡ =~ 12039xl0
6 

. ..7.8-ix 10' x51.6x9-IS 

1-157\ 2 
= 13-1852 J.:g 1 cm 

~ -lx816 349( 1-157 \)' ~' _, 
~1,= J =2.J-Ixl0 

~ 1669 7 8-lx /0 x5!6 

Jf¡;=Z.,F,.=l655x2530xl0-
5

=-119 Ton.m 

_, 
kg/cm 

M,= S,(F, -J•;) = 1 -157(2 530-?00)x /0-J = 26.6 Ton.m 

2 5J5r,. 2 515x-1.2 
~ =2/0cm. 

v" ooO 

-/]X }3-/ 85] ~~ J :, ' 
L = , 1~ 1+2.5-ix/0 (2 530-700)" =626 cm 
' (2 530-700)' . . 

Los valores de Lr y L, se-e'ncuentran en las tablas de selección para diseño por factores de carga, para 

perfiles utilizados como vigas, página 4-19, Manual AISC-LRFD, Volumen l. 

Como L"=7 5 m. > L,=6.26 m., el momento nominal está dado por la ecuac1ón (F1-12) 

donde el momento crit1co elástico se determina con la ecuac1ón (F1-13) 

La ecuac1ón anterior puede escnbirse en la forma-

:\-f,r 

es· rfl 11 ~ X/X, 
M 

,. '- 1 -

" Lb 1 r,. V . 2(L, Ir,,)' 

1./-1 X/ 457 X /3-1 85JJ2 

750 1 -1.2 

/3-/852: X 2.5-/ X /0-ó 
1 + x 1 0-; = 23 3 Ton 1:1 

2(750 ¡.¡ 2)' 

:\Ir,.= 2-1 Ton.m (S: :\lp = -11.9 Ton m) 

rb.\I" =O 9 x 23 3 = 21 O Ton.m 

.Hu S: tj;.\·/Jt 

H' L~ 
-"- :;; tjJ;\·!

11 
= 21.0 Ton m 

S 

81/M, 8x21.0 
W

11 
=--= 3.0 Ton 1m 

L' 7 5' 

Solución 2 (Ayudas de d1seño) 

M.A..NUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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Se ut1l1z8 la gráf1ca de la pág. 4-134, Momentos de d1seño en v1gas (9=0.9, C0=1.0 y Fy=36 Ksi}, con 

L,=25 ft (7.5 m) Con la long1tud no arriostrada L0=25 ft y leyendo en el eJe vertical de la gráfic8 

(momento de d1seño éJMn). con la curva del perfil IPR, IR ó W 18 x 50, se obt1ene 1;Mn=130 Ki¡:rft, el CU81 

es 1gual 8 18 Ton. m 

3.- Rev1s1ón de la secc1ón 

l 

·-:; 

' 

_, 

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 (18x50) 

La sección es compacta 

solución. ll'u = 3.0 Ton 1m 

MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAUCAS 
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Sx 20.5 
29 Ton/m 

í.T 

Pat1nes 

b¡ 19 
-=--=66 
2t1 ]xl.-/5 

Alma 

h, = -15.7-2x3.2 

{w 0.9 

5-15 
< --=10.8 ¡¡: 

5 635 
.¡ 3 .7 < ---:::=- = 1 o 7 

IF 
"V y 



-

/006 

"~3 
.;...--·.' .... · 7 

Ejemplo .lgua! que el ejemplo antenor. excepto que la viga, ademas de en los apoyos. esta soponada 

lateralmente en el centro del claro. 

Soluc1ón: 

,.u_, 
-~ 

'Tt ~ l. ' 1 1 ' ~ 1 1 1 1 ' :r,v,.;_..Jt; .. .,.,..,,...,... - ' ' -
.., j 1!1 

1.- Procedimiento general 

Coeficiente Cb 

' r= 
ll 
JL~ 

/-·~:,¿. 11'::. 11' .:; 

Como la v1ga esta soponada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se t1enen dos 

segmentos no amostrados, para cada uno de ellos, el momento:maximo es: 

wL' 
M = mt' 8 

Segmento 1-2 
11_<__--. ,r:,,., 

\! tJ .-----· ¡-

¿____e ________ _ 

-----.----------
L/U !.../U 1 /ll lfl 

' ------ - -----
1 

,., 
•/ -

;.;. La ecuación de momento flexionante para una viga libremente apoyada, con carga uniformemente 
" rep:;¡r1ida es: 

Para x=UB 

Para x=U4 

Para x=3UB 

wx 
.\J(x) ~ -(L- x) 

2 

, 

wL ( L) 7wL' -.\! ~- L-- ~--~0.054wC ~o.ns .\! 
~ J6 8 /28 m"T 

wL( L) 3wL' , .11 =- L-- ~--=0.09375wC =0.75 .\! 
8 8 .J 32 max 

·JwL( 3L) /5wL' , 
Me=-¡¡ L-S = l2B =0.1/72wC =0.9375 .\I •• , 

'&·~'!ll!i!li!l!!il!llilllll!llll!llllil:!lllll!l!l!lll!lllllllllli!BIIl! 



12.5 A.f ,,;.:n e, = -------""'-------
2.5At '"en+ 3 ,\!.~ + .¡ .\! 8 T 3.\1 e 

12.5 AI ,..:n e, = ---------'---""'----------- = 1.1o 
2.5 Mm~ +3x O -138 }.,[m~ T~ x0.75 ,\.[m~ +3 x0.938 .\{m~ 

Del ejemplo antenor, L, y L, valen: 

L,=210 cm. L,=626 cm. 

Como L, < L, < L, (2. 1 < 3. 75 < 6.26 m), el momento nominal se detemiina con la ecuación (F1-2) 

.\!" = e,[.l.f -( .\! - .H { L, - L' Jls .IJ 
P P rL-L P 

' p -

donde: 

M,= 41.9 T m M,= 26.6 T m 
1 . ~' ·;;¡~ ::3';).,. . - ., • 

- ' -"'· ~ ' ( - 7 5 - 2 1 )l 
M,=l.3l419-(4l.9-26.6Y,

0
' . ¡=466Tm>M, 

' \.6.26- 2.1 -. . 

Como Mn es mayor que M,: 

Finalmente 

2.- Ayudas de diseño 

M,=M,=4l.9Trn 

1M" =0.9xn9=37.71 Tm 

w = 8-PM, = 8x37.7J 

' L' 7.5' 
j.¡ Ton/m 

W11 S 5-1 Ton/m 

Utilizando la gráfica de la página 4-130 (moméntos de diseño en vigas, con t=0.90, C,=l O y Fy=36 Ksl) 

del Manual AISC-LRFD-1993, Volumen 1, con L0=12.3 (375m) y con la curva del perfil W 18 x 50, se 

obtiene un momento de diseño de ifMn de 232 Kip-ft (32. 1 Ton. m) 

cjA\InCb = 32.1 x 13 = -11.7 Torr.~ > rf:\·1 P = 37 8 Tan..m­

rj;Af11 = tjb.\.f P = 37.8 Ton-~:,_ 

8'/>\.f, 8x37.8 
\VIl=-¡-= L;: 5-I Ton/m 

Nótese que la capacidad de carga del perfil IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50), utJIJzado como v1ga 

libremente apoyada de 7 5 m de claro, con soporte lateral en· el centro del claro, es casi el doble de la 

viga con soportes laterales exclusivamente en los apoyos. 



Ejemplo . Una v1ga cont1nua con dos claros iguales de 9 m cada uno, soporta una carga uniformemente 
repart1da de 4 5 Ton 1 m. lJiseñar la viga utilizando perfiles 1 PR ó W de acero NOM-B-254 (ASTM A-36) 
y de acuerdo con el a1seño elástico o d1seño pcr esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-AS0-
1989). Ademas de los apoyos, la viga t1ene soportes laterales a distancias ae· 1) 2.25 m y 2) 4.5 m. 

i 
T 

L '=. 'Y :w1 f. 
---¡ 

1 

1 . Vig~. C..?PJinua. efe/ ejemplo 
. .,.:.:o...,. . 

SOLUCIÓN: 

1. V1ga con soportes laterales a cada 225 cm 
Diagrama de cortantes, momentos flexionantes y deflexiones. 

c.asv , ~ 

., Goro/CU /¿¡_ c¿r-q/~.S ""-' 
,J . ..1..>- ~ 

• Su_r}o/CC:> /.aée/a/t!.~­

~ '('. :i" '" 

En la pag1na 79 del Manual AHMSA para construcc1ón en acero, ed1ción 1996, se presentan los ·v-alores 
de los elementos mecánicos (momentos flexionantes y fuerza cortante) para una v1ga cont1nua co'n dos 
claros iguales y sujeta a una carga uniformemer.te repartida. De acuerdo con esta ·,nformación, los 
diagramas referidos son: 

R ·la 375 wl 

_l ___ ·- _L ___________ ,~ •. 

i 
1 0.625 wL 

O ~~ L 

•MA;">iuAL P.-\RA DISEÑO DE ESTRUCTlJ'R.~S :VlETALICAS 
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De acuerdo con los coefic¡e;~tes de los dtagramas antenores, los elementos mecimtcos para la vtga en 
estudio t1enen las S1gu1entes magn1tudes. 

1 

L - í .. 

O 375 wl-:. /,-..J.. 
1 

1 

" 
:11.25 ,.,l:. ?''-'"'· ¡; 

" 
R :)o375wl--: 

L 

· OG25wl::. ..2-5"..) 

~375L b. .j,j,P., 0.625 wl )':; 3?Swll:. /5. ...:._ 
• 1 1 --: _¡ !o>._j . 

-OO?OwL'-:.<.~5 
~~~~-

075L~~-~wL'~ 'r'5".f> . 

k.ucc .. ú4e.J. 

/>-. .,.¿. 

Por otro lado, el cap1tulo F de las Especificaciones AISC-AS0-1989 1nd1ca que, los m1embros que 
cumplan los requisitos de secc1ones compactas y que sean cont1nuos sobre apoyos, pueden d1señarse 
para 9/1 O de los momentos flexionantes producidos por las cargas grav1tacionales. cuando estos 
momentos sean máx1mos en los puntos de apoyo, Siempre que, en esos m1embros, el momento positivo 
se 1ncremente en 1/10 del promedio de los momentos negat:vos 

Determmación del peralte de la viga. 
El peralte del perfil se calcula de acuerdo con lá regla práct1ca siguiente 

Peralte de vigas fabncadas con perfiles laminados= claro/15 
!. 900 

d= 236 tn 
20- 20 :< 2.5-i 

Se propone un perfil IPR, IR o W de 610 mm (24 1n) de peralte 
De las tablas de dimenstones teóricas y propiedades para diseño de v1gas perfil rectangular IPR del 
Céltálogo de perfiles de acero, Altos Hornos de Méx1co 1994, se escoge el pcrf'd rnós ltvtZHlo el el grupo de 
de 24 111 de peralte 

PerfiiiPR, IR ó W (24 x 9)., peso. 101 184 kg 1m 
Des1gnación IMCA: IR 610x101.6 (24x68) 

DesignaCIÓn AISC: VV24x68 

3 Revisión de los requisitos de sección compacta 
Supon1enao que el perf1l propuesto es compacto y está soportado adecuadamente Cabe señalar que la 
mayor parte de los perfiles IPR, IR 6 11\f que se producen en Méx1co y en los Estados Un1dos de Aménca 
cumplen los requts1tos de secciones compactas. Por otro lado, el momento rnáxtrno ncgat1vo de 45.6 Trn 
debe a¡ustarse. 

Esros numeras son el peralte y ancho de parmes de acuerdo con la designación AHMSA 

•MA:"u.-\.L PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET.-\.LICAS 
Hécror Soto Rodriguez 



3. 1 Módulo de sección requerido. 

donde· 

M es el momento flex1onante , en Tm 

F,; Esfuerzo de flexión perm1sible, en kg/cm2 

S ; 
' 

J.IOWENTOS ~ 

, 

~ 0.6ó F,. ~O 66 x 2 530 ~ J 670 kg: cm' , para secciones compactas. 

~J.O~xJO-' 
= 2 -157 cm~ S; 

J 670 

45.6 

Ws- 0.9 • 4-5 • 41.04 T. m 

El perfiiiPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un módulo de sección elástico S,~ Jj].¡ cm'> Sw~2 -157 

Patin~s: 

b¡ 22.77 5-15 5-J5 
; 76 < 108 JF,. ~ h 530 21¡ 2xU9 

Alma: 

d ó0.3 5 370 5-15 
; 57 J < J07 

JF: ·h 530 1" 1.05 
.. 

3.3 Long1tud entre soportes laterales. 

Enseguida se rev1sa SI la v1ga está arriostrada lateralmente. La condiCión que se debe cumplir de 
acuerdo con las especificaciones AISC-ASD-1989, es: 

6-/0b ' 640 . 6¡ 
1 ::;: J ~ = 12.7 b¡ = 12 7 x 22 77 = 289 cm )F_

1 
..., 2 530 

:> 
1 ~JO 000 

( 

d \ 

-. ) 1'_.. 
.!, 

J ~JO 000 

( 
60 3 J 2530 

2277x U9 

31-1 cm 

Como la long1tud no arriostrada ! ~ 225 cm es menor que la menor de las longitudes calculadas 
antenores. el perf1l IPR, IR o W propuesto t'1ene SUJeción lateral adecuada, por consiguiente el esfuerzo 
de flex1ón perm1sible supuesto para secCiones compactas, uti:izado en el cálculo del modulo de secc1ón 
necesano, es correcto. 

El momento máximo positivo de 25.5 Tm deberá Incrementarse en 1/10 del promedio de los momentos 
negativos, es decw · 

J (M ,+M 8 ) M;M+- . ; 
JO 2 

•MA!\'UAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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1 (o~~56) 
.tf = 25 5 + JO 

2 
= 27.8 Tm 

Como el valor absoluto de este momento incrementado es menor que el valor del momento negat1vo 
ajustado (41.04 Tm), no hace falta rev1sar los esfuerzos de flexión en esta sección de la v1ga. 

Diseño por cortante 
El esfuerzo cortante en el alma de secc10nes lam1nadas deb1do a la fuerza cortante máx1ma se calcula 
con la ecuac1ón s1gu1ente: · 

V 

_.¡ 
w 

V 25.3 X 10 3 

dt" 60.5 X J.05 
-100 kg! cm: 

·f. =~00 kg 1 cm'< F, =O~ F, =O ~x2 550 =1 012 kg 1 cm' ·bien 

Cálculo de los esfuerzos actuantes en la v1ga. . 
El esfuerzo de flexión se determ1na con el momento máx1mo negat1vo ajustado 

1 
. _;_.; AI ·11.0-/ X JOJ :·~, ·.;.;,.,~ -

Jb=-= =JC2l-'kgicm:: 
S 2 52~ 

fi = 1 626 < F, = 0.66 F, =/ 670 kg /cm' 

5. rev1sión por deflexión. 
La deflex1ón máx1ma se calcula con la expresión Siguiente· 

dcileCIIOn l 

0.0057 X ~5 X 900' 

].059x/06 x76 170 

La deformación perm1s1ble de acuerdo con el AISC es: 

-------

108 cm 

L ?00 
2.5 cm 

360 360 

Llma.< =l. OS < Llp = 3 O cm Bi1111 

2. Viga con soportes laterales a cada 450 cm. 

Correcto 

Como la 1ong1tud no amostrada 1 ~50 cm es mayor que 314 cm (longitud calculada con las 
espec1ficac1ones AISC-ASD-1989), obviamente el perfil IPR, IR o W seleccionado en el punto anterior 
tiene soportes laterales msufic1entes, aunque cumpla con los demás requisitos de secc1ón compacta. En 
este caso no se perm1te reducir el momento flex1onante negat1vo y el esfuerzo de flex1ón permisible se 
debe reducir Suponiendo que el esfuerzo de flexión permisible sea ¡;¡, =- 0.8 x () 66 ¡;~ "" o 8 x o 6() x 
2 550=1 350kg ·cm' (el 80% del esfuerzo de flexión permisible para secciones compactas), el modulo de 
secc1ón requendo es· 

M 
\' = 
' ' F b 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

.J56x10 5 
j 

= 3 378 cm 
-1 550 



De las tablas de d1mens1ones y propiedades del Manual de Construcción en Acero, AlSC-ASD-1989 se 
esoge un perfil W 686X125.6 (27 x 84) 

Calculo del esfuerzo de flexión actuante 

1 :j07 kg 1 cm· 

Para determinar el esfuerzo de compresión permisJble en la viga, se deben considera:- dos segmentos: 
segmentos 1y 2. En el 1, el momento flexionante no es un máx1mo absoluto, pero se presenta dentro de 
este, por cons1guiente el coeficiente de flexión e, se tomara 1gual a la unidad El rad1o de g~ro r, para el 
perfil W 27 x 84 (686x125 6) es 6.32 cm y la relac·,ón de esbeltez i 1 re es· · 

-"! = (' L?~~ [) /¡' C.6. /.0 
..-. .r .... 

r T 

-J50 
= 71.-1 

6.32 

Esta re:ación se, encue·ntra entre los valores límites establecidos en las especificaciones AlSC-ASD-

1989 Véase Secc1ón F-3, pág.5-47, M-ÁlSC-ASD-1989 

' 717xl0 e, 
F.r 

53 $ 71.2 ;; 
/3 590X'io'e, 

V F, 

En las ecuac1ones antenores se tomó C; = l. O y F, = 2 530 kg 'cm' 

·, 

= Jl9 

De acuerdo con lo anterior, el esfuerzo permisible sera el valor mayor obten1do con las ecuac1ones (F1-
6) o (F1-8) La ecuac1ón ( F1-8 ) se util;za siem~rc y cuando el valor obtenido no sea mayor de 0.60 F, 
(0.60:·. 2 530 =1 518 kg 1 cm') · 

j? F (/ ¡, . . )' l 
1 . ,, 1 • 1 

Fo=~--:-.; Fi. 
L3 1 OSOxiO xe, _ · 

1 2 2 530(71.2/ l 
F¡, = ¡-+ J 12 530 :::: 1 385 kg /cm· 

L3 1 080x10 :<1_ 

Id /A, 
/ 

s-1-~:< 1 o' x 1 

-/50 X /.65 
Jl37kglcm:: 

( F1-6) 

(F1-8) 

Como el mayor valor de 1 385 kg 1 cm'. es menor que ¡;:., = 1 518 k~/ cm' (O 60 F,.), se toma ;-:, = 1 385 
kg/ cm 2 para el segmento 1. . . 
El esfuerzo de flex1ón en este segmento es· 

: = 7 3 J lí.g cm < 1 385 kg · cm Correcto 

En el segmento 2. el momento extrerno se presenta en el apoyo B, por consigu·,ente el coefic1ente de 
flexión vale. 

e,= 1.75 ~ !.05(M¡IM) +0.3(M,/MJ = 1.75 ~ 1.05(20.-1/-156) + 03(20.-1'-106) =2.36 

Como C, = 2.36 es mayor que 2.3, se toma e, =2.3 

•Mfu'<'UAL PARA DISEÑO DE ESTRüCTI..íRAS METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 



El valor iim1te 1nfenor de la re!ac1ón de esbeltez, 11 r,, de acuerdo con :a ecuación (Fí-6), es· 

717x!O'C, _ /717x!O'x23 

F,. - \ 2 530 
80.-17 

! -J50 
>-=-~ 

rr 6.3 

Por cons1QU1ente, en el segmento 2, el esfuerzo permisible es· 

Fb =0.60Fy=060x 2530= 1 518kg/cm:: 

Esfuerzo de f!extón actuante 

1 

Rev1s1ón de la deflex1ón 

M ~5.6x/0 5 

/, ~ ~ 
S 3 ~90 

0.0057WL' 

El 

0.0057 X ~5 X 900' 

2.07x /06 x 118 626 

Por lo Wnto. el pe¡j1l propuest• para la viga es adecuado. 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MEL.>..LICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

1 307 kg 1 cm:: 

. 
correcto 

0.70 cm< LlP:;; 2.5 cm 



En la figurn s1guJente se rnucstrn un ed1f1cio de 8 niveles que se utilizará como of1c1nas. Su cstrl!cturac1ón. 

es a bnse de columnas de sccc1ón en cajón rectangulares y v1gas de secc1ón transversal 1 {perfiles 

laminados IPR, IR ó Wl, formando marcos rig'1dos en dos d~recc1ones ortogonales. Rev1sar de acuerdo 

con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la columna B-2 comprend1da entre los n1veles 6 y 7. Tanto las 

columnas y v1gas son do acero NOM·B-254 IASTM A36). Los elementos mecán1cos que se rndican en la 

flour<~ corresponden <1 soliclt<lciones de trabajo. En cadLJ tmmo ác columna se han anowdo los momentos 

en los extremos. Todos los momentos tanto de carga vertical, como de sismo flexionan a la columna en 

curvatura doble. 

1 

·.¡.· 

1 

i 
€]--- . -Él _r 

h-· 

1:- l• 

li- : 

.~ ... 

r:-

,_ ---------·-----
:, 2 on 

1 -~ ~ n S )m 

-!-~, !'l:lnta ltpo. t~Je~ \ (JIIt'l!l.IC'It5n 
d\' \'O]t¡/ll!ld'> 

"'-' . ._:· 

1 ~ ! ,, -t.~. ., 
:1: 1 i': 
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3.3 000 ;; 
1:-

;-
¿ 

IJ 89':1 \ 

-.. 
-------.·~~-;.--:-·---, 

.\LH'( u L'JC 2 

1 ~ e 
- u 

-~~ e -.u 
l-
1·- u 
1' u 

r 
! 
1 '• e 

-¡~-: : 
--u 

+ 
1 

' o -u 

+ 
! :: G 
1 
1 
'r :: t 
i 

V1gos 

Pe, (d IPR, IR 'o \V 



Soluci_ón: 

Los elementos mecánicos en la columna corresponden a cargas oe trabajo. 

75 tor. \ 

\ 
-~ ,2: ton m 

-~r:_-· 

1 

.,. 

::s ton \ / 

7Tf 12 túl~ :1'1 

--~(-:·. 

1 
carga vertical S1smo X + 0.30 sismo Y S1smo Y + 0.3 sismo X 

2. Características y propiedades de la sección transversal total 

1 

-~. - 1 1 

_j ~~-

1 
_L . 
-¡-~ 1 

5'! .• 1--

1 

-1 

j ¡ 
-··.¡ ::~ i 

i 1 
_L 1 

-' ¡- -¡ 

~--~~:~ ?~~~~:,--.:---, 

1, ~ { /] x15xl~59 3 ~- 15x/.59x/ 1 795
2 ]-~ ]( /] x/.59x~3;) ~ ¡_¡ S99clli' 

i 1 
/ 1 -.?l

1
.:r.75'\15CJ 

\1 

/ 51J\.?.?\10.705-')_j- 1.7!73on.¡ 

1 13 899 
r, "'" "=- --- """' 9 6c!l.'. 

\ 1 N~6 
,._, ~~~ 1 1 1 0 9 o {/I/ 

\ .1 . \' U~.~6 • 

!, 
S,=--¡¡ 

13 :\i)i) 
1 1 ()~ Cl//"

1 

.?5.18 
1,\' J.? J 73 

97-1 (111 3 .\' \' ---:-~ 

¡, }j 

] ] 

Clasificación de la sección. 

Relaciones ancho-grueso 

( 



Las Especif1cac1ones AISC-ASD-1989 establecen que para elementos atiesados de secciones en cajón, las 

relaciones ancho-grueso máx1mas para que no se in1c1e e! pandeo local, de acuerdo con la Tabla 8.5.1, 

son: 

Tabla 85.1 Relaciones máximas ancho/grueso de elementos en compresión 

Elemento 

Patines de secc1ones huecüs en caJón, 
cundrDdas o rectnngulurcs 

Almas en clcmcnfos su¡ctos a flcx1ón 
y compres1ón axial combinadas 

¡ V __ e;:;:::===:;:;:::¡ 
' 

' _j_ --. 
; 

' 

-·' ·, 
! --

... L -, 

••· Relació~< 
-·ancho/ ·- · 

gr:~~?O. 

/¡ 
-
1 

d 
-
/,. 

.:~. 1 S 

_¡ 

l.·,.·, 

1 
1 

S~CCIÓrl 
1 

Sección· 
compacta 1 no compacta· 

1 (¡(}(} ] 000 
--=3] ¡¡-: --~-10 ,¡¡:; 

Para: Para: 
/ I, 

---" ,; 0.16 > 0.16 
F.l' Fy 

5 375 -- -]/55 
~ (1- 3.7-1 F,.) F -,. 

-=~-13 

~F;._ 

Placas horizontale~ (patmej) 
b ]0.23 
-~--~12.7 < 3].0 

1.59 

Placas verticales (almm) 
b n.o 
- ~ -- = 13.8 
1 1 59 

El nncho plnno de los pm1nes se tomo igual ol nncho total de la secc1ón menos tres veces el grueso. 

Relación máx1ma ancho·grueso para las almas 

/ " !.!_¡__ 
- ,, 

./ 

donde: 

--Pr= (Pam cmga \"ertical+ sismo X+ 0.3 Jismo }) = 75+12=87Ton 

S7x 103 

f = 58] kg / U/1] 
,, /-1?.-16 

/,¡ 58] 
_,~--~0.]3 > 0./G 
·¡;-\' ] :i30 



Como r.;r-l = 0.2.1. es mayor que 0.16, la relación máxima ancho/grueso para las almas, es 

h ] /55 ] /55 - ~ -- -" -- ~ ~s.o ,_ 13.8 01:. 
¡-;:- '''O . lw_..¡t·\, _J.) 

La sección es compacta, y el esfuerzo de flextón permisible, es : 

¡:·,"O 66 F,. = 0.66xl 530 ~ 1 670 kg /en/ 

Verificación de los requisitos adicionales para clasificar la sección como compacta 
! ¡· t 1 

,-
¡ -:...:l.·:} 

1 :..·•_, t.':;·:.. G-.::::.~ l~JO 
i ,, 

1 

\1 • ··' ... 

1 ::.o: • ..:::_?, 1 ':19=-'r lS 

1 _j 

-----·----1 
~-' 

Hequts¡lo" d~ scccwnc:o en caJOÍ1 par.l ~c1 
cl<.~::>tfivnda-., cumu compactas 

Los patines deben estar unidos continuamente a las almas. Se cumple. 

La longitud no soportada lateralmente del patín en compresión(!.,), no debe exceder ei valor de 

L,, que es el menor de los stgutentes: 

.\!1 b 
./.,. •• (137 /00 .. S-1 ~00-j­

.\ 1' !-',. 

A/1 y :\f_, meno¡ y mayor de los momentos en los extíemos de la longitud no amostrada, tomados con 

respecto al eje de mayor mon1ento do inerc1a del miembro. 

:\1,·.\1: es pos1t1VCJ, cuando \/,y .\f_, tienen el rrlismo s1gno (flexión en curvatura doble) 

:\/¡l:\1:. es ncgnt1va, cunnclo.l/! v .\t.' tienen SlrJnos contrnnos (flcxlóll en curvatura simple). 

En nuestro caso: 

.\/¡:: :i:?.Oton.m y :\I;= i} 5tOJI.III .\1/:\f;:..: 0.933 

25 
L, ~ {IJ7 /00 ~ S.J .JOOxO 9i3;J-- = 2 133 011. 

~~ 53/) 

25 
l ... S.J ./(/() -- <.: 83./ C/11 

2 jj{) 

La longitud menor L, = 834 cm., es mucho mayor que la altura de la columna, 2.80 m. 

La interacctón de flexión y comprestón estó l1m1tada por las ecuac1ones (Hl-1), (Hl-21 y (Hl-3) de las 

Especificociones AISC-ASD-1989. 

( ·,,1\ / .'>·, 

' 
1" ' 1- IJ·in 
/·,.J ---

S /.0 (H 1-1) 



_:_}_,·"'--- .,. _)_·,_, .. _;_·>_y ::;; ro (H 1-2) 

(H 1-3) 

Las ecuaciones (H 1·11 y IH 1-21 se usan cuando f,/F, > 0.15 y la ecuación IH 1-31 se perm1te util1zar en 

1 f . /" o -vez de as ccLJaCJOnes re endas, SI :;;; . /J. 
!· ·,, 

Relación;;,!·, 

.t,; =- 5S] kg c11r' 

Para el ctl!culo del esfuerzo de compresión nxinl perm~s1ble, F.:., es nccesar)o determinar primeramente los 

factores de longJtuo;ll efccuvn K"' y Kv y postcnormentc las rc!acJones de esbeftez. 

Cálculo de las restrJcdoncs rotacionales. 

Lffc'Lc) 
\ji= 

11 !, . . /.,.) 

l/ L;;:. 

... ,(\ 
·: 1 l -, 

j 1-

., - _, 

... 
.. ¡ 

,,_ :·· ¡_ 

(B) 
1/L=:-: l 

,1 : 50 

., ·ro ,.ü 

1.50 
1, = 

1/L= 

;; .. ,•.1========1=====1·1. 
e r . -. 

>.1 1-· '.- (·Ol' l '-===========11' ·- n.3ü , .• r- r ¡.,'. .. \ c.. . ·¡. :'. 'i> ·,¡. 

- ------------~--

,. ·-•• .o. n·, 
, 

~Lil'< o dl'l. t'Jl' 11 :.la: e u del L'Jl' :..! 

Marco eje B 

Nudo supenor A 

-/3.5 ' -13.5 

Cultllllll.t l'll o•-,ltuliu Y e">lnH.,_'lurn a !J:t'>l' de ¡n;u·cos ng1dos 
d,• !:1 quv fut"JJI:l parle· 

\ji = l' -1 
·' ]9 5. J-1./ 

Marco c¡e 2 

Nudo superior 

~9.6 .. ~V.6 
'1'. ¡ =--

38.1 
= ].6 

Nudo tnfertor 

../3.5 -135 
11' u '- -· 1 ] 

35.9 37.5 

Nudo inferior 

-19.6, -19.6 
ljl {J = 

-18.3 
].J 

·• 

1.3 899 
4'j __ 6 

.Por tratarse de una estructura formada por marcos rigidos sin contraventeo en dos direcciones, se usará 

el nomograma de Jackson y Morelar.d, caso b !desplazamientos laterales permitidos). 

CiT• 4 



Marco eje 2 

Nudo superior 

-19.6 ., -/9 6 
\11. 1 = = 26 

38.1 

Nudo inferior 

-/9.6 ,. -/9 6 
\II!J = ---- = ]./ 

-18.3 

Por tratarse de una estructura formada por marcos rig1dos sm contraventeo en dos direcciones, se usará el 

nomograma de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales penmitidos). 

Marco eje 2 

y,~ 1.-1 y.¡= 2.6 
J:., = 1.35 

Yu~ /.] .\'!!""' 2.1 

Relaciones de esbellez 
Pandeo alrededor del e¡ e X (Plano Y-Z) Parodeo alrededor de Y (plano )5-Z) 

(f..'l.) 165. ]SO' 
- ~ •• -18 
r \ 96 

( 
J...'J.) f 35 X ]80 
- = = -12 

r ,.- 9.0 

Como [f.: J.!,.¡,= 48, es mayor que[ f..' l. í r] :. = 42, el plano de pandeo es el YZ, es decir la fiexión por pandeo 

se presenta alrededor del e¡e X y para detenminar el esfuerzo de compresión axial penmisible f~. se tomará el 
valor mayor de las relac1ones de esbeltez (48). 
Coef1c1ente e·. 

~ 
e= 1~=}]6.1 y F, 

(acero NOM-B-254 ó ASTM A-36) 

Puesto que [f..'/./ r]_, =48, es menor que e,= 126.1, el pandeo ocurrirá en el rango inelástico, y por lo tanto el 

esfuerzo de compresión ax1al perm1s1ble se calcula con la ecuación (E2-1) de las Especificaciones AISC-ASD-
1989. 

¡: -.. 
5 

3 

Luego: 

( '' (.!J!r)· 1 

l/- -], :·· j~", 
3 [-~~) ( ~!-)' 5 

'"""" 1 302 kg /en/ 

3 8 ;, / ]6. 1 8 x /]ó 13 

-
1,, .. 5.\'] 

. () -15 
F,, i 302 

o. 15. deberán usarse las ecuaciones (H1-1J y (H1-2) 

Aplicando la ecuac1ón (H1-1) 

~ • () -1-1 

. .\1\ 
.! h,\- -;:: 

( ( /( 1 f l/1!'11.\ /()/ 1 (1 /j 

(l5 .,. -1)10' 

1 111-1 
588.')' kp, ('///" fIn 

/}X /11' 

t)f.¡ 
-.¡ 232 kg ' ('JI/" 



e~ o.6- u.~f u,; .11 ,; ~ o.6 -o.~ro 17.2! ~ o.6 

La relación de esbeltez KUr involucrada en el momento rnagn1fiCéldor es la refenda al eje de flexión, en este 

CélSO eje X-X 

f.J 
Eje de flexión -

J.:./. 

r ' 

= 26.5 

271.7 TOII 

O.ú 
¡') = (J .• ~Y 
J¡ = 8\1.) 

/- ........ 

271.7 

Corno el factor de amplificación Céllculado es menor que la unidad, se usará B 1 = 1.0 

¡\fin= ¡\J,/1 == 7.2 '{' m 

Rev1sión de acuerdo con la ecuación (H1-1a) 

1', li( ,\/,, Al,.,. ) --·1·- __ , __ si.O 
1\1r fJu 9 1h1 ,\/m 41& Afn,l' 

Mw= O. Puesto que sol~rnente l1ay flexocornpresión en el plano Y -Z, se omite en la ecuación anterior el 

término de flexión alrededor del eje Y-Y. 

donde. 

¡\/111 
--~---

7.2 
0.21 

La seroón IPR, IR ó W 406 x 74.4 (16 x 50) utilizada corno columna es adecuada, según las especificaciones 

Al SC-LRFD-1993. 

·• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!Ci\S 
lléctor Solo 1\oúrígucz 
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P, '88 
Como --o-,--=0.78 > 0.2. seu~ará la ecuaciÓn (ff1-/a) 

r/J,I),, 112.7 

Cálculo de Lp y L, (Lo = 450 cm.) 

2515 25/h.J 
l ~ --r ~ 200 ""'· 
~ P jF; y .J2 5JU 

_ ".. J h'W.·I " ,_2_._11J_'9_x_7_8_.J_o_o_o_x_6_J._J_x_9_.J_.8 
. \. 1 ·.- -- 1 "" 163 V60 l,g 1 C·m:: 

.\'' 2 1 327 2 

r, .. \"¡ ~ r; , 
L, ~ • _ /t..¡/' .\':(F,.-1', !" 

(1•_111'- 1• ,.) 

1 ,.d'' 1 5./8 (N.J -/.6 J' 
C'w = -·- ~ 609 Y-1 7 cn/s 

.¡ .¡ 

1 ( )' ( )' 
C.,. S, • 609 9./7 1 327 . 

\---J---..¡ =1.13x/0"6 cm-1/f.:g} 
. :- l,. GJ - 15./8 784 000x63 3 

.Jx163 960 j 1 • 
L,.~ y1+..¡1+113x/IF6 (2530-703)' ~6.JOcm. 

(2 530-703) 

Corno Lp = 200 < Lu = 450 < L, = 640, la resistencia non11nal por flexión M,., se determina con la ecuación (F1-

3) 

donde: 

C, ~ /. í 5 1 J.(J5( ,.\ ! 11 ¡\[ _.) 1 O. 3 ( ;\ 11! . \ [_. J' S 2. 3 

Cumo ¡\/¡-·(} c ... 1.75 

¡\fp-=-F_1• /.T=2530x/5U,'{xf(r.l '382'/'on.m 

,\/, '" (1',.-1•,} s .. -- (2530-703)/327xf(f''·· 24.2'/in 

[ 
.¡j.]] 

,\{ 11 ~--175 38.2-(38.2-2.J2)(--j '""-52.9'/'m 
().J-2 

Puesto que M,= 52.9 ton-m no debe exceder Mp, M,= Mp=38.2 T .m 

Cálculo de M,,. 

(' 
donde. 13,~ <:1.0 

1-P,,·f'r 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Solo Rodríguez 



Calc~lo de la rcsislencia de diseño ~Pr /)11 

Clasificación de la sección 

De acuerdo con LRFD-65, las secciones de acero se ctas1f1can en compactas, no compactas y secc1ones 

esbeltas. Pam que una sección se califique como compacta, debe cumplir con los requisitos siguientes: 

1. Los patines deben estar conectados de manera continua al alma o almas. 

2. Las relaciones ancl1o/grueso de sus elementos en compresión no deben exceder las relac1ones 

máximas ancho/grueso (lp) indicadas en la tabla 65.1 de las especificaoones se1ialadas 

T 

. .. 
é:..:l3 

¡'•= ·: 
e=~;:==? .L ~,.3.:; ,. 

1 
1 
!;,.~, 
! 

1 

Patines 

b /S 
-~--~5.6 < 
/ 2 X 1 6 

Alma 

j~j 
J.,,~ r.::- ~ /0.8 
.. ,11' y 

L i 1 _,_ ·r 3-1.7 -2x"3.3 j 370 

1 ~=33 
18C 

l, 
0.97 ·- 29 -: )., ~ ,IT': ~ 107 

La sección es compacta 

Parámetro de esbeltez de la columna (J . .,). 

Utilizando la ecuación (E2-4) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993 

)., -- ¡.,-,_ V·· 
l'lt 1 " 

Relac1ones de esbeltez, 

(
/-:/.) ~ /x~5U •-]{¡j 

r r 17 

La mayor relación de esbeltez, es la que se utiliza para calcular t,· 

Como 1, = 1 26 es menor que 1.5, el esfuerzo critico, se determma con la ecuación (E2-3) 

[0.877] [() 877 'l 
¡.- ~ -- , ... ~ ---l2530 -

r-1 .., 1 ' j . A;: 1.26-. 
1 JYS /,g / cm:! 

De acuerclo con LRFD-E2, la resistencia de diseño ¡f!, !',, está dada por la ecuación (EZ-1) 

;:=o 85 X 1 3Y8 X 9-1.8 ,.( 1 o-J = 1/2. í J'on. 

• MANU1\L l'i\Ri\ DISEÑO DE ESTRUCTU!Zi\S METi\L!Ci\S 
Héctor Soto Rodríguez 



Ejemplo .Rcv1sar con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, si el perfiiiPR, IR o W 406 x 74 4 (16 x 50) de 

;¡cero NOM-B-254 (ASTM A36) de la cclurnna de 4.5 rn de altura, es adecuada para sopo11ar las cargas que 

actúan sob1e ella. Las car¡:¡as que se indican ccrresponden a sol1otac1ones de trabaJO (cargas norn1mles). 
p 

~ 11 
11 

Corees oe :o:ev•C•O 

íb- 20 ton (<::cr;:: muerte) 
F\. = ~O ton {ccr.;: ""'.::) " 11 

11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 

M~= 2 ton m (cc::;o· r-><.rcrtc) 
.LAL = 3 lon m (~c·g:: 'NO) 

4 5 l':"l 

SOLUCIÓN 

p 

E!~mectos Mecá.niCO!I y 
CondJCJones d.e •poyo 

Cargas facto1izadas o de diseño 

p 

D1e.grune de NowenLO!I 
nex.ionnotes 

Columna del ejemplo 

?erf 1 IPP, 1~ 6 W 

D•mensooncs )' 
Prop.ec;;¡des Geome:nco:; 

;... = ::' 8 cm: 
1, .. 27 .:.):)cm~ 

S,-=: J~i cm.l 
r ::: ; iD': cm 
r 

1 
'" ~ e,-, 

Las acc1ones de d1seño se obtienen multiplicando I<Js carg<Js norn1nates por los factores de carga 

ccrrespondientes 

J.\!111 = 1.2 J\1 f) ·1 /.6 ¡\/l. 1.2:-.21-/.6x3 = 7.27'm 

-·El D1Se1'io po1 Factores de Carga y Resistencia (Especificacioneó AISC-LRFD-1-11), utiliza las ecuac1ones (H1-

1a) y (f-f·I-11J) paril 1111ernlxos sometlllos simullflneamentc esfuerzos de cornp1eS1Ó11 ax1al y momentos 

,, flex1onantes 

1' 
Relación-"-

cj, / 1
11 

/'u 1\' ¡\fu 1 :\/11!' 
--! -(--1·--)::; 1 o 
ljl l'tt 9 1h, 1\1 m eh, :\'fu.1 

1 '11 
!)aro-- ¿ O 2 

ljl l'n 

1' 11 

}'ara-- ~ 0.2 
cj¡pll 
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(H1-1a) 

(H1-11J) 
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. M, (15+~)10 6 
, 

J ~ -· ~ ~ 588.8 kg 1 cnr 
'b.c S, !JO~ 

M,. !Jx 10 5 

1 ------ 1232 k_olcn/ b•·- - ~ 

F b\ ~O 66 ¡: 1. ~-= 0.66x] 530..,. 1 670 kg ' Cl!r 

F1"'=0. 75F,.=0. 75x2 530 ,¡ 890 kg!cm2 

(!:l.)' 23 -,~-

' 

F~~· = 

(
f.. l. Y 

]3 . ·-:) 
1 ,. 

12rr. 1 x2. 039x f(;ti 
------ -= .¡ 55 7 kg /en/ 

].h.¡,...,,] 

-l_J_"_'_·'·_'._U_.i~~\_·J_r_l , 
:o.· j 95] J..g · CJII~ 

23r.¡:/ 

S,. 97~ 

C,.1 = C,".'' =-, O ó'5 En los plnnos YZ y XZ no existen elementos que imp1dan el desplazam1ento relativo entre 

los extremos. 

Sustituyendo los valores antenores en la ecuación IH 1·11 

0.85 x 588.8 O 85x 1 ]3] 

o.~5··( _") ·r ,.1.,) .),').! l ... 1------ 1670 /------·- 1 YUO 
.¡ 557 5 95] 

Apl1cando la ecuac1ón (H 1·21 

o. -15 .. o 3n , o 61 ~ 1 -1"' us 

582 5SS8 1 232 
0.383 ,. O 353 · OC-/S·· / .. ~8 ::::: 1.33 

0.6 X] 530 / ()J() f IJ(}(} 

··,1· 

Como la combinación de carga que nge el diseño es carga muerta, carga viva y sismo, todos los esfuer.>:os 

permisibles de las ecuaciones de i¡1teracción 1·;,. í-i., y 1·¡.,, de acuerdo con la Sección 1.5 6 Esfuer.>:os causados 

por viento y sismo, del Manual de Construcción en Acero IMCA. Torno 1, pueden Incrementarse en un tercio, 

de manera que la sccc1ón propuesta es adecuada de acuerdo con el diseño por esfuerzos permisibles 

(Especificaciones IMCA-1987 y AlSC-ASD-1989). 



.·.," = o 9 · 7 ··o=~~-· ·"' / 
X- ):; 

De las tablas de dimensiones y propiedades de pert11e/IPR. IR o W. se propone un perfil IPR. IR ó W 

Se rev1sara un perf1IIPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que tiene un z, = 551 "'"'. Zx," o c95 u~: 3 

• ivl.'u'-'UAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS 1v!ETALICAS 
HCctor Soto Rodríguez 
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CARGAS DE AZOTEA: 

CARGA MUERTA (CM): 
Enladrillado 
Mortero 
Relleno (tczontle) 
Galvadeck 25 y losa de concreto e= 6 cm 
Instalaciones, duetos y plafones 
Carga adicional por RCDF (Art. 197) 

30 kg/m' 
30 kg/m' 
90 kg/m' 

220 kg/m' 
40 kg/m' 
40 kg/m' 

CM = 450 kg/m' 

Nota importante: El peso propio (Po.Po. de Jos elementos estructurales (trabes y 
columnas) es considerado automáticamente por el programa. 

CARGA VIVA MAXIMA (CVmáx): 
De acuerdo a su uso, por RCDF: 

CVmáx = 100 kg/m' 

CARGA VIVA REDUCIDA (CVred): 
De acuerdo a su uso, por RCDF: 

CVred = 70 kglm' 

CARGA DE TRABAJO: 
CARGA TOTAL PARA DISEÑO SISMICO: 

CM+CVmáx = 550 kg/m' + Po.Po. 
CM+CVrcd = 520 kg/m' +Po. Po. 

Carga perimctral debido a pretiles de mampostería, sobre los ejes 1 ,6,Ay D: 
CMM= 350 kg/m' (considerando pretil de un metro de altura) 



CARGAS DE ENTREPISO: 

CARGA MUERTA (CM): 

Galvadeck 25 y losa de concreto e=6 cm 220 kglm' 
Firme y acabado de piso 120 kg/m' 
Instalaciones, duetos y plafones 40 kglm' 
Carga adicional por reglamento (Art. 197) 40 kg/m2 

CM = 420 kg/m' 

Nota importante: El peso propio (Po. Po. de los elementos estructurales (trabes y 
columnas) es considerado automáticamente por el programa. 

CARGA VIVA MAXIMA (CVmáx): 
De acuen.lo a su uso, por RCDF: 

CVmáx = 250 kg/m' 

CARGA VIVA REDUCIDA (CVred): 
De acuerdo a su uso, por RCDF: 

CVred = 180 kg/m' 

CARGA DE TRABAJO: 
CARGA TOTAL PARA DISEÑO SlSMICO: 

CM+CVmáx = 670 kg/m2 + Po.Po 
CM+CVred = 600 kg/m2 + Po.Po. 

Carga perimetral debido a muros de mampostería, sobre los ejes 1,6,Ay D: 
CM~= 1225 kg/m' 

Carga perimetral debido a muros divisorios (tablaroca), sobre los ejes 2,3,4,5,8 y C: 
CMD= 175 kg/m' 



DISEÑO DE TRABE B7 DEL NIVEL N-2; 

Longitud (1): 12.00 m 
Sección propuesta: T-1 

H = 700 mm 
8 = 300 mm 
tp = 22 mm 
ta = 8 mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm2 

Propiedades geométricas: 

A= 2(30*~.2) + (70-4.4)0.8 = 184.48 cm' 

Ixx = (0.8(70-4.4)3)/12 + 2{((30*2.2)(33.9)2
] + (30*2.23)/12} 

lxx = 18 820+ 2{75 847.86 + 26.62} 
Ixx = 170 569cm 4 

Iyy = 2 [(2.2*30')/12] + ((70-4.4)*0.8')/12 
Iyy = 9 900 + 2.8 
Iyy = 9 903 cm 4 

rx = (lxx/ A)Y, 
rx = (170 569/184.48)Y, 
rx = 30.41 cm 

ry = (lyy/ A)'h 
ry = (9 903/l84.48)Y, 
ry = 7.33 cm 

Sxx =lxx/e 1 
Sxx = 170 569/35 = 4 873 cm' 

Zx = 1.14 * 4 873 cm' 
Zx = 5 555 cm' 

Syy = Iyy/c2 
Syy = 9 903/15 = 660 cm' 

Zy = 1.14 * 660 cm' 
Zy = 752 cm' 

'{ 

~· s r 

~-
- 1- +., 



J = (1/3) (2b * tp' + h * ta') 
J = (113) (2*30*2.2' + 70*0.8') 
J =225 cm 4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patines: 

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

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIP02 

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

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

Como para patines: 

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

y como para almas: 

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

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)Y, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 



La trabe B'i es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 3.3.1 
de las NTC se obtiene: 

La resistencia a la flexión: 

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

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

Resistencia al cortante: 

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

' Casos: 

a) Si h/t < 1400(k/fy)Yz ~ Vn = 0.66 fy*Aa 

donde: 
k= 5.0 + 5.0/(a/h)2 

a = Separación entre atiesadores transversales 

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

En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260 

h/t = (70- 4.4)/0.8 = 82 < 260 ok 

h/t = 82 < 1400(5/2 530)Yz = 62.2 No cumple 

b) Si 1400(k/fy)Yz < h/t < 1600(k/fy)Yz ~ Vn = {[922(fy*k)Yz]/(h/t) }Aa 

62.2 < 82 < 1600(5/2 530)Yz = 71.12 No cumple 

e) Si 1600(k/fy)Yz < h/t < 2000(k/fy)Yz ~ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000(5/ 2 530)Y, = 88.9 Si cumple 



Subcasos: 

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

Vn 1 = { (922(fy*k)Y,)/(h/t)} Aa 

Aa = Arca del alma 

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)Y:z)/(82))56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = {(922(fy*k)Y:z)/(h/t)* [ 1-(0.87)/(l+(a/h)')Y:z]+ (0.5fy)/(l+(alh)')Y,)Aa 

Vn2 = 1(922(2 530*5)Y,)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1 200/65.6)')Y:z] + 
(0.5 *2530)/( 1 +( 1200/65.6)')'/,} 56 

Vn2 = { 1 204.57 + 69.05}56 

Vn2=71323kg 

Resumiendo· 

Vnl = 70 819 kg <== rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63737kg 

Vr = 63 737 k¡¡ 



Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorjzados: 

Combinación de carga que rige 

CasoS: 1.1 (CM+CVr-Sx-OJSy) 

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

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

Md < Mr ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21205 kg-m 

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

Vd< Vr ok 



' 

DISEÑO DE TRABE B24 DEL NIVEL N-2: 

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

H = 700 mm 
8 = 250 mm 
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' 

lxx = (0.8(70-4.4 )')/ 12 + 2 { (25 *2.2)(33.9)' + (25*2.23)/ 12} 
Ixx = 18820+ 126457 
Ixx = 145 277cm Y.. 

lyy = 2{(2.2*25')/12} + ((70-4.4)*0.8')112 
lyy = 5729.16+ 2.8 
lyy = 5732 cm Y.. 

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

ry = (lyy/ A)Y, 
ry = (57321162.48)'/, 
ry = 5.94 cm. 

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

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

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

Zy= l.l4 * 459 cm' 
Zy = 523 cm' 

H " --

y 



J = (1/3) (2b * tp' + h * ta') 
J = (1/3) (2*25*2.2' + 70*0.8') 
J= 189.41 cm4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso· 

a) en patines: 

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

b) en almas: 

d/ta =. 65.6í0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 

Patines: 460/(fy)Y, = 9.15 

Almas: 3500/(fy)Y, = 69.58 

Como para patines: 

TIPO 2 

540/(fy)'/, = 10.74 

5300/(fy)Y, = 105.37 

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

y como para almas: 

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

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)'/, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 



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

Resistencia a la flexión: 

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

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

Resistencia al cortante· 

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

Casos: 

a) Si h/t < 1400(klfy)Yz 

b) Si 1400(k/fy)'IÍ < h/t < 1600(k/fy)Yz 

e) Si IGOO(klfy)'h < h/t < 2000(klfy)Yz 

d) Si 2000(k/fy)Yz < h/t 

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

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

IGOO(k/fy)'h < h/t < 2000(k/fy)Yz 

71.12 < 82 < 88.9 sí cumple 



Subcasos: 

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

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

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

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

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922( fy*k)Y,)/(h/t)* [ 1-(0.87)/(1 +(a/h)')Y,]+ (0.5fy)/(l +(a/h)')Y,} Aa 

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

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vnl = 70 819 kg <==== rige 

Vn2 = 71 323 kg 

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

Yr = 63 737 k¡; 

Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorizados: 

Combinación de carga que rige 

Caso 5: 1.1 (CM + CVr- Sx - OJSy) 

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

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



Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 36 364 kg-m 

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

Vd < Vr ok 



REVISION DE LARGUERO TRABAJANDO EN SECCION COMPUESTA 

w=a (CM+CV) 

En donde: 
1 = claro 
w = carga lineal 
a = ancho tributario 
CM = Carga muerta 
CV =Carga viva máxima 

w = 3.0 (420+250)kg/m' 

w = 2 010 kg/m 

Momento máximo· 
Mmáx = wl'/8 
Mmáx = 2 010 * 122/8 
Mmáx = 36 180 kg-m 

Momento de diseño· 
Md = 1.4*36 180 kg-m 
Md = 50 652 kg-m 

Perfil propuesto: W21X44 

Arca del perfil (Al)= 83.9 cm' 

d = 525 mm 
b = 165 mm 
tp = 11.4 111111 

la= 8.9 mm 

(IR 533X65.8 kg/m) 

Utilizar: Acero A-36 fy=2530 kglcm' 

h/ta = 52.5 cm/0.89 cm= 58.9 < 5366/(fy)'!, = 5366/(2530)'1, = 106.7 ok 

-+Distribución de esfuerzos en secciones compuestas completamente plastificadas: 

Determinación del ancho efectivo be : 

a) 2*1/8 = 2*(1200/8) = 300 cm 
b) 2*s/2 = 2*(300/2) = 300 cm 
e) Distancia al borde de losa 
d) 2*8e = 2*8*9 cm= 144 cm E- rige 



Sea fe = 250kg/cm2 

f*c = 0.8*250 = 200 kglcm' 

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

f'c = 178 k g/ cm' > 0.85 f*c = 170 kglcm' 

-+ f'c = 170 kg/cm2 

Peralte del bloque de compresión en la losa: 

a= (At*fy)/(be*f'c) 
a= (83.9*2530)/(144* 170) = 8.67 cm < 9.0 cm 

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

Momento resistente nominal: 

Mn = At*fy [d/2 + tc-(a/2)] 

Mn = 83 .9*2530 [(52.5/2) + 9-(8.67/2)] 

Mn = 6 562 234 kg- cm 

Mn = 6 562 234 kg- cm ( lm/1 OOcm) = 65 622 kg-m 

Mn = 65 622 kg- cm > Md= 50 652 kg-m ok 
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DAnos f.N F:STIWCTUJ{AS DE ACERO CO~IO RFSIJLTADO DEL 
SISMO DEL 17 UE ENERO VE 1994 EN NORTIIRIDGE, CALIFORNIA 

E. Miranda 
Centro Nacional de Prevención t..lc Desastres, Mó1co, D.F. 
Av. Dclf1n Madrigal No. 665,04630 México. D.F. 
Alonso y 1vliranda, S.C. Proyecto Estmctural 
Calle Dos. No. 2, Cuano Piso. 03230 México. D.F. 

RESU~!EN 

Se describen los principales dai1os observados en estructuras de acero en el área Metropolitana de Los 
Angeles como resultado del SISIIIO del 17 de enero de 199-l en Northridgc. Califotnia. Meses Lh:spw .. 's del 
sismo. al llevarse a cabo mspcccioncs mjs detalladas se ha descubierto un importante número de edificios con 
danos estructurales. La mayor parte de los dail.os se han observado en contra venteas concéntricos, placas base 
y conexiones \'iga-columna. En un número importante de casos el da11o ocurrió en conexiones supuestamente 
discftadas para dcsanollar la capacidad de los elementos que a ella se conectan y que garantizarían el que se 
pudieran dcsan·ollar ductilidades considerables antes de producirse cualquier dai1o. sin embargo. en muchos 
casos se observaron fallas de tipo frágil provocadas por la fmctllta de las placas de acero en la zona próxima a 
]3 soldaJura. Se describen y clasifican los principnles tipos de fallas frágiles que se han rcportndo. 

ABSTRACT 
The matn damage vh.H'ITcd 111 stcel structurcs mthc Los Angeles Mctropohtan Arca as a rcsult ofthe .lmmwy 
17, 1 CJY.J Non/u idgc, Cu!tfimuú cm thquakc is ¡u·csentcd 1\ !o lit hs ajlcr tlw cm thq uake whi!c pcrjurm lllj.:. more 
dcrailcd in\pccrion to huildmgj, maJar j/JUctural damaJ!..C has hccn foumlm a significant mtm~~!- o} .\tecl 
buildings. Afost of the damagc has bct!n obscrTcd in concciifnc:a!~,·-bruccdfrwnes, base pi ates and beum­
column connccllons. In an tmportanl numhcr of case.'! tlw damngc uccurrcd in conncctwns tlwt are 
,\1tpposcd.'y dc.\i~ncrl tu dcvdop tht' jlcxural cu¡wcity (d' thc mcmbers ul/achcd Jo it. Furthcrmmc, tll('sc 
conncctron.'l should Jwve dc\·clop SIP,Ill}icant rotation tilu .. :tdllú.:s lnime ,\hoHiflb any danwge. llowc\·cr, m 
many cases brilll..: failures wcre vbsern•d produced by fracwrr: of the srecl piares cuhcr at the wcld or IIf!IU 
next rv ir. 711ls ¡w¡}cr dcscnbes and classifi,_•s thc m a in typ.:o; of hnlllc fwlurcs tlwt hm·c he en rcpurtcd m stecl 

struc!Wt:s 

J. INTHODUCCION 
Ei sismo de ~orthridgc octHriú el !7 Jc Enero de 1994 a las 4:30a.m. hora local en el valle de San Fernando. 
El epicentro fue localizado aproximadamente a JJ, km al ::.tuu~::-.tc Jc Northr id be y 32 ktn al no10cslL· Jc Los 
Angeles. La tn<lgnitud Richter dl' este evento fué ML =6.4 y la magnitud dt! onda supcdicial Ms=6 .. 8. A pesar 
de su moderada magnitud y su co1ta Juración el Sismo p1ovucó la muerte de 60 personas, el derrumbe de 
vnrios cstL~cionamicntos, estruc~uras comciciales, un cdiÍicio de apartamentos, un edificio de con!:.ultorios 
médicos y 9 puentes carreteros. El SISlllo, cuya magnitud fue la misma del sismo del 9 de febrero _de 1_971, 
causó enormes pérdida<; materiales que lo han llevado a ser la cat<istrofc natural mis costosa de la lllstona de 

los Estados Unidos. 
Varios cientos de acclcrógrafv:- ..... ~:un activados por este sismo en el árcn Metropolitana de Los Angeles. La 
máxima aceleración horizontal fue de 1.82 g que fue registrada en T::trz;ma. En doce estaciones se midieron 

acelcrac:iones horizonw.lcs mayores de 0.5 g. 
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Desde el punto dt! vista estructural no existieron sorpresas en el drulo a construcciones a base mampostería no 
reforzada y de marcos de concreto reforzado que por su edad tenían un mal detallado. Sin embargo el da!1o y 
el colapso a construcciones nuevas, particularmente estacionamientos, centros comerciales y edificios de 
apartamentos, ha provocado interesantes reflexiones dentro de la comunidad de ingenieros estmcnlntks. 
Seis de los siete de los edificios de estacionamientos que sufrieron colapso estabnn resueltos a base de 
concreto prefabricado. Dos de ellos fueron construidos en 1988 y otro en 1992. Todas estas estructuras fueron 
disd\adas con reglamentos cuya ;;lusol1a básica es el evitJr el derrumbe en caso de sismos intensos y el evitar 
el dn1lo estructural en caso de sismos de magnitud moderad:! Quizá uno de los aspectos princir:llcs de este 
sismo es la enorme cantidad de daño que se produjo considt.:rnndo su moderadJ m:~gnitud. 

2. DA!\'0 EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
A excepción de: la falla de un segmento del tnblcro de marc::darcs en el estndin de AnC!hcim, r:o s~ ;Jrndl!j~ron 
demtmbes de estructuras de acero. A los pocos días d.:l s1smo únicamente se cnnocía de unos pocos edificios 
con cstmctura de acero con da !los estructurales. En la mcd1d3 en que fue pasando el til..'mpo se fueron dé!ndo a 
conocer más reportes de daño en estructuras de acero. 
La detección de dnf\o estructural en ~:stnJcturas de acero pucd~ ser una tmeJ complic:1dr! y;1 cpc la mayor 
parte de los c.:lerncntos cstructur<1les ~e encuentran cubl.:nos por ekmcntos no-cstmcturaks corno son 
recubrimientos arquitectónicos y plafones. Un número unportnnte de edificios fueron primeramente 
declarados como seguros al no revelar daños no-estructurnlcs, sin embargo semanas más tmdc una vez 
efectuadas inspccciom:s más detalladas St! dt:tectaron importnntr.:s daños estructurales. En muchos casos, aún_ 
cuando los elementos de recubrimiento arquitectónico fueron removidos, la dctecc1ón d:.!l daño estructural fue 
dificil debido a la presenciad~ la protección contra incendio 

Los edificios a base de marcos de acero fueron los más afectados, aunque tnmbién resultaron dn'ñados varios 
edificios con marcos contmventeados Hasta el momento se han detcct3do más de 200 edificios con daños 
estructurales. 

En el caso de cstructurJs dt.: act!ro resueltas a base de marcos con contravcntcos concéntricos, estos últimos ~ 
toman un porcentaje Significativo de las cargas laterales debido a su alta rigidez en comparación a la de los 
mnrcos. 

CONTRAVENT EO CONCENTRICO 

Fi¡:ura l. Pandeo fuera del plano de cmztral'enteos concéntricos. 

503 



r-- PANOFO Y rRACTURA 
/ DEL CONTRAVF.NT(Q 

D 
SECCION TRANSVERSAL 

CONTRAVENTEOS 

CONTRAVENTEO CONCENTRIGO 

Ficurn 2. /'anden y fractura t!~ crmtrarcntens hechos a lw.'fc de pcrfllc.'f tu hu/ares de sección cuadrada. 

2.1 Uafw en contravcntcos.-
En estas estructuras se prescntJron principalmente dos tipos de dai1o: ( 1) Pandeo global de los contraventeos 
fuera de su plano p10vocado por el pandeo local de las placas de conexión (ver figura 1); y (2) Pandeo de los 
conu~vcntcos en su plano. Es bien conocido que los contra\ctltcos concéntricos tienen un buen 
t:omporwmicnto únicamente dentro del 1ango clástJco. Su curnpmtamicnto inclástico se camctcriza por 
iniciarse por pandeo lo que Lla origen a ciclos histcréticus no simétricos y de poca disipación de cnergia. 
El p::I:HJco fue particubnncnte comün en contravcnteos hechos a base de pcrt11es tubulares de sección 
cuadr:1c!::t (ver figura 2). Este tipo de perfiles a pesar de tener igual rad1o de giro en sus ejes principales que los 
hat.:cn .p<Ircccr atractivo~; para ser usados como clcmcntos de contran·nteo, tienen muy poca ~~pacidad de 
defor;;wción en rango indá~tico. Este tipo de perfiles pucJcn fracturarse después de ocurrido el pandeo y un 
pcqucílo número de ciclos. lo cual no sólo provoca rcdistribucic,ncs de fuerzas a nivel global sino puede 
provocar la fali::I de concxiont.:s. 1\ pesar de la corta dumción del sismo, y por lo tanto su bajo número de 

ciclos, V<Hio~ Jc c:-tu:- coJJ!IavcJJtco<; .:;ul"!icJon fiactura 

2.2 Dai10 en placas hasc.-
()ui:~(1 el dafío m;'¡~ inlJHlll<ltllc en cstlut:luras de arc1o Ílll' el ptoduc.:idP crt l:ts L:ono.ioJICS, el cual fue 

c;nactclizaJo por falla_, r¡(¡gik-; ptoducidaS ptH ft:tC\UJ:I~ Cll b sold;u)\lla Ú Cll el metal ba:-c p!ÚXIII\ll a la 

soldadura 
Se reportaron impo! tan tes daií.os a placas de conexión de columnas a cimentación. Típicamente el daflo 
consistió en fracturas úc pbcas base, las cuales en algunos casos tenían espesores de ha3Hl 3 pulgadas (7.6 
cm) de espesor. La ftactwa de la placa base se iniciÓ l:ll la 7.ona próxima a la soldadura de los p;:¡tincs de la 
columna y se propagú hasta el extremo de los p:1tincs para dcspuCs continuar hacia el borde de la placa base 

en un ángulo de aproximadamente 90" (ver figura 3). 
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Figura 3. Fractura e11 la conexión de columnas con placas base 

2.3 Daño en conexiones viga-columna.w 
Varios marcos de acero tuvieron alannantcs fracn1ras en las conexiones viga-columna. Aunque la m2.yoría de 
los edificios que han sido reportados con este tipo de problemas se encuentran en el va llc de San Fernando, 
este tipo de daHo también ha sido reportado en otras áreas como la zona oeste de Los Angeles y Santa 
Monica. Los edificios afectados típicamente fueron constntidos después de mediados de Jos 80's, y en general 
son edificios de baja y mediana altura, aunque se han reportado problemas en edificios hastJ de 27 niveles. 

" 
" V \' 1 / '.l.. 

~ 

\ 
o 
o ? 
o 

• 
1~ ' r------

~ ~ 
Figura 4. Detalles de conexión a murTU:nto comúflmCJilc c:mplcatlos t:fl Califonzia 
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En la mayuri;-~ Jc los caso . .,, el Jallo se pn:~L"ntú en com·:-..iorll~~ a nwmcnto en que la conexión Jcl alma Jc la 
trabe es atornilbda y la conc.\iün de los patmes es soldada con pcnctracióu completa. Este tipo de conexión es 
la de mayor empleo en California en los últimos 25 arios Es un portante hacer notar que la conexión cnrrc Jos 
patines de la trabe y los patines de la columna se hace directamente por medio de una soldadura de 
penetración completa, hacréndosc unos cortes en el alma de la trabe para faciht;tr la colocación de la 
soldadura. 

~ 

~ASIENTO PARA 
MONTAJE 

/~ 
' 

~ASIENTO PARA 
MONT~E 

Fivura 5. Conexiones a momcuto empleando soldadura tanto en el alma como en los patines 
o 

r[Ml 

l" 1 ' 

/.VER DETALL 

/ . 
' ::// ~ 

)+ " 
1~ 

r 

E 

SOLDADURA DE r PENETRACION 

COMPLETA 

DETALLE 

"---- "BACKING BAR" 

1 

CORlE EN EL AlMA 

Dt LA lf{A8E 

Figura 6. Detalle de colocaciún de la placa de respaldo de las soldaduras de penetración completa 
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Aunqu!: normalmente la conexión para wn:ar el cortante (en el :Jlma tlt: la tmbc) se acostumbra hacerse 
atomillada como se muestra en la figura 4, en algunos casos la concx1ón se h<1ce soldada, ya sea por mt'dto d~ 
una placa de conexióo de cortante que V len!.! preparada de taller, o soldando d1rcctamr.:nte el alma ch.: la trabe a 
la columna (ver figura 5). Dependiendo del espesor de la placa a soldarse se emplea o no pbca de respaldo 
(ver figura 6), la cual normalmente se deja en la conexión. 

Las fracturas se presentaron principalmente en la zona de conexión d::l patín infcrio;, aunqu~ en algunos 
casos tamh1~n se presentaron en el patin supr:rtor. Las fracturas ~e presentaron r.=n. (1) En el p:llín en la zona 
próxima a la soldadura, (2) en el patín Jc la columna en la zona media Je la soldadura;(.~) en el patín de la 
columna en la parte inferior de la soldadwa; (4) en el patin de la columna en la parte superior de la soldadura: 
(5) en la soldadura; y (6) fractura por Jelanur,ación del patin de la columna. 
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~ CORTE EN EL ALt.lA 

DE LA TRABF: 

t 
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!'--,FRACTURA DEL PATIN 
DE LA COLUMNA 
( P.ARTE MEDIA) 

FiJ.:ura 7. Fractura t!ll el patín di! la trahe en !ti :.o na próxima a /1¡ soldadura y fractura en la parte media 
del patln de la columna. 

,------·-----

r CORTE FN EL ALMA 
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FRACTURA OEL PATIN 
DE LA COLUMNA 
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DE LA TRABE 
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-e<:-~\ 
,~~ ,·'-:':'''~' 
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FHAC:TUflA DEL PATIN 
OE 1 A COl UMNA 
(PARTE SUPERIOR) 

-

Fi~ura 8. Fracwra ilel patín de la columna en la parte inferior y en fa parle superior d:! la .wldtufllra. 
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DE LA TRABE r CQI1! E EtJ Cl Alf.'A 
-~~-------

_ FfMCTURA DF. LA 
SOLOA!JUf~A 

> 

A 

r CORTE EN El ALM,'\ 
DE LA TRABE 

/ k=---'\ 
V -~" ''" -'::-.-~,0., > ~:~~ 

\ ,,. 

\ /\__FRACTU~ VERTICAL 
DEL PAT!N 

DE LA COLUMNA 

Figura 9. Fractura en la soldadura y fractura rcrtical en el parin de la columna 

En algunos casos tras fracturar por completo el patín de la columna la grieta se propagó hacia el alma de la 
columna como se muestra en la figura 1 O. 

También se !1an reportado varios cílsos de fractura de la placa de conexión de cortante, cuando esta estaba 
atornillada con el alma de la trabe como se muestra en la figura 11. 

1\ jfMl 

)~ 1~ 

1 ¡~ 

~ L 
\ Ir' 

,----J 

• • 
" • 
• ,:r o 

)~~ ~ ..,_ ....____ ¡-,.; 
~- "' r--- /_ 

~ 
FRACTURA DE PATINES y 

---
ALMA DE LA COLUMNA 

Figura 1 O. Propn¡:ación de la fracfllra del patfn de la columna hacia el alma de la mis m u. 
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Figura 11. Fractura en/a placa de CO:II.!Xlún de cortante 

3. CONCLUSIONES 

..... 
i-JR-< 

1 

FRACTURA DE LA PLACA 

DE CONEXION DE CORTANTE 

El sismo del 17 de enero dl! 1994 en NorthriJgc. C<Ilifor111a produjo importmtcs daílos en las Cflnexioncs de 
e.c;;tnJcturas de acero. Se hacen las siguicntC.:i conclusiont:s: 

• Se presentaron fallas frágiles originadas por fractura de !.t soldadura o ,!t; Jos pcrfilt.:s, en conexiones 
d1señadas de acuerdo a las recomendaciones de dist:ño sismorrcsJstcntc y a especificaciones d:.! soldadura 
vigentes. 

• Las conexiones debieron haber sido capi1ccs de desarrollar la capacidad a flexión d:: las trabes con 
importantes ductilidadt:s de rotación ~.:on Ciclo~ de histércsis cst<Jb[:.:s, sin embargo en b nwyorín de los 
casm. las fallas fueron de tipo frJ.gd. 

• Hasta el momento no ~e sabe con cxnctitud t.:! número de edificios que presentan estos problemas. La 
magnitud del prohlcma no se conoct!r.l hastJ que se lleven a cabo inspecciones más detalladas de todos 
los posibles edificios nfcct.:tdo~ 

• S1 bien se han identificado c1crtos tlp(ls de conexiones como los más propensos a este tipo de problemas, 
asi como algunas posibles causas, se tksconncc con !!\actitud la causa o c~n1sa de estas fallílS 

• Por el momen10 no exi_<;tcn solucione~ c!Jras de reparación y refucr¿o p;:~ra )as estructuras dañadas. ya que 
algunas de bs soldaduras de la ¡eparac1ón pudil.!ran fallar en forma semejante a como lo hizo la conexión 
onginal. 

• Actualmente se están h:vando a cabo investigaciones expcriml:ntales sobre las fallas aquí descritas en la 
Universidad de Calili.nn1a en lkrkeky y en In Umvers1dad de Texas en Austm. Es probable que pronto 
otras universidades se unan a este esfuL'rzo del cu~l es probable que surj~n modificaciones importantes en 
el discrlo de corH.· . ...:iorh..'s de c-;tructurns dt! acero en 7onas sísmicas. 
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"APLICACIÓN DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES DE USO EN MÉXICO 
PARA EL DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO" 

por M. en l. Ismael Vázquez Martínez 

l. Introducción. 

En el pasado la práctica del diseño de estructuras metálicas en México se limitaba 
básicamente a crear edificios que satisfacieran los Reglamentos de Construcción vigentes 
sin tener en cuenta sustantivamente muchas consideraciones que simplifican la 
fabricación y montaje de las propias estructuras. Así , el estado actual del arte, en cuanto 
al diseño de estructuras metálicas se refiere debe ser regido por criterios que asocien la 
seguridad de las mismas con la facilidad de fabricación y montaje, y en consecuencia con 
la economía del proyecto. 

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

a) El uso de programas de cómputo que permiten la elaboración de un 
análisis y diseño en forma tridimensional de manera racional y eficiente. 

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

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

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

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



2. Columnas más pequeñas: Las columnas de acero son más pequeñas 
que las de concreto. Esto posibilita el uso más eficiente del espacio disponible 
y obstruye menos la visibilidad. 

3. Requerimientos mm1mos para muros de carga o arristramientos 
diagonales: Las estructuras de marcos resistentes a momento eliminan la 
necesidad de arriostramiento por un costo mínimo en edificios de baja a 
mediana altura. Esto trae como consecuencia mayor flexibilidad para el uso 
del espacio y menos limitaciones para la colocación de ventanas y puertas. 

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

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

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

7. Reducción de los costos de los cimientos: El menor peso de acero 
requiere de cimientos más pequeños y menos costosos. 

8. Reducción de los costos de financiamiento: En vista de que las 
estructuras de acero pueden erigirse más rápidamente, el edificio podrá ser 
ocupado más pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de 
intereses. Además si existen oficiims de alquiler en el proyecto, el flujo de 
ingresos por tal concepto empezará más pronto. 

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

1 O. Completo reciclaje: La mayor parte del acero que se vende hoy en día 
ha sido reciclado, y prácticamente todo el acero obtenido de demoliciones es 
reciclable en un 100%. 

l. Criterio de Diseño: 

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993 
(RCDF'93) y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (NTC-EM) consideran como criterio de diseño el de "Estados 
Límite" tal y como se señala en el Art. 182 que especifica que: "Toda estructura y cada 
una de sus partes deberán diseñarse para cumplir con los requisitos básicos siguientes: 



i) Tener seguridad adecuada contra la apancwn de todo estado 
límite de falla posible ante las combinaciones de acciones más 
desfavorables que que puedan presentarse durante su vida esperada, y 

ii) No rebasar ningún estado límite de servicio ante combinaciones 
de acciones que corresponden a condiciones nonnales de operación. 

Se define como estado límite de falla al agotamiento de la capacidad de carga de 
la estructura. Para verificar que no se llegue al estado límite de falla en algún elemento 
estructural se debe cumplir con la siguiente expresión: 

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

Se define como estado límite de servicio a la ocurrencia de desplazamientos, 
agrietamientos, vibraciones o daños que afecten el correcto funcionamiento de la 
edificación, pero que no peijudiquen su capacidad para soportar cargas. 

El Art. 184 del RCDF'93 señala que para efectos de defonnaciones no se deberán 
exceder los valores siguientes: 

a) ·Para flecha vertical (fracción 1 del Art. 184): "Una flecha vertical, 
incluyendo los efectos a largo plazo, igual al claro entre 240, más 0.5 cm." 

b) Para deflexión horizontal' (fracción II del Art. 184): "para diseño 
sísmico se observará lo dispuesto en los artículos 209 a 211 de este 
Reglamento." 

A su vez el Art. 209 del RCDF'93 especifica que los desplazamientos laterales 
"no excederán de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes, salvo que 
los elementos incapaces de soportar defonnaciones apreciables, como los muros de 
mampostería, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran daños 
por las defonnaciones de ésta. En tal caso el límite en cuestión será de 0.012." 

Además las Nonnas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo en su 
sección 4.1 señala que: "Las defonnaciones se calcularán multiplicando por Q las 
cuasadas por las fuerzas sísmicas reducidas cuando se emplee el método estático de 
análisis ... " 

El RCDF'93 pennite el uso de otros criterios de diseño como se señala en su Art. 
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podrán emplear criterios de diseño diferentes 
de los especificados en este capítulo y en las Nonnas Técnicas Complementarias si se 
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justifica, a satisfacción del Departamento, que los procedimientos de diseño empleados 
dan lugar a niveles de seguridad no menores que los que se obtengan empleando los 
previstos en este Ordenamiento, tal justificación deberá realizarse previamente a la 
solicitud de la licencia. 

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

Donde: 

a) "Load and Resistance Factor Design" (L.R.F.D.): que podría traducirse 
como diseño con carga y resistencia factorizada que sigue el mismo criterio 
de diseño del RCDF'93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento 
también es aplicable la siguiente expresión para la revisión de Jos estados 
límite de falla: 

b) "AIIowable Stress Design" (A.S.D.): que podría traducirse como 
diseño por 
esfuerzos admisibles que se podría explicar con la siguiente expresión: 

fadm = Esfuerzo admisible 
fact = Esfuerzo actuante 

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

l. Clasificación de las Construcciones: 

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

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

ii) Grupo 8: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y 
locales comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales 
no incluidas en el Grupo A, las que se sub<fividen en:" 



a) Subgrupo B 1: Edificaciones con altura h >=30m, y área A >=6000 m2
, 

para zona 1 y II o con altura h >= 15 m, y área A >=3000 m\ para zona lll. 

b) Subgrupo B2: Las demás de este grupo. 

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

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

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

l. Acciones: 

a) Permanentes 
b) Variables 
e) Accidentales 

Tipos de Carga: 

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

Factores de Carga: 

1.4 CargaGravitacional 1.4(C.M.+C.V.) 
1.5 GrupoA 
1.1 Cargas Sísmicas 1.1 (C. M.+ C. V.R. + SIS) 
0.9 Viento 

l. Cargas por sismo: 

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

Artículo 205: Zonas Sísmicas. 

Tipo!: Terreno Firme 



Tipo 11: 
Tipo lli: 

Suelo de baja rigidez 
Arcillas blandas 

II. Análisis del Edificio Prototipo: 

Análisis estructural con el programa ET ABS (Extended Three Dimensional 
Analysis ofBuilding Systems). 
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TABI.A 2.3.1 YALORF.S MAXIMOS ADMISJRLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRVESO 

-· 
Q.ASIFirA::IO'I l'E Lns SfCCIO~S 

OCSCf: 1 f C 1 CJ!/ DEL EL Di!: liTO 
Tlf"O ¡· Tlf~ 2 T lF1l 3 

101:;,r.o PLASTICúl .. CCOtli".'CJ ~;¡ IND Cn'1~:.c T ,:e;¡ 

(i.i~ ['F. tJiiJll ('; SENCI~LCrS r r.r. 
ll'lótn..OS fl('~l r: CO"i s:~AF+-DOP!.S, 

640/ ¡r;-EN CC!'fi'E Slcrl· EW1WE·S CIJ1- ----- ----
rU.'P[oiJS S..:lfu;¡ft.~-':·i A l~t u;t.:.IJ 
H lii.O SOC {) i.f !..ú) P.Jf:~[S U:\l-

l f WU'I'""d.-l 1.! Ul t.:) 

' 
hTjE~~ES il HJ.C~ 5 f,f~Mt.O.~~ 

0(~/ ¡¡y SOPORT;!'IQ'.:: ,:¡ i.tl ! AlGO Lf Ull C' _o - . 
fi0,10C LDriGIJUDitW. 

-
ALrl-tS DE SECCIONES T ----- 540/ Fr 11<00/ ¡¡¡ 

r·Am:r:s oc stccw,~s 1
0 

11 o r, 
Y ({ CAIIAUS, CN TLlll .~ 

46!!1/Fi 510/ ¡ry 830/ {F; 

Pnlii:ES oc r<:cCio'¿'ci-;, "o JN 
Y N. ChtJ.1lES El/ C RZ 510 

830/ /Fr Bl<•l {fY B3ü/ jF; F1Fk r~Acns (Ir.: ~o~~EN oc 
f'!Jérd·1:05 Ca-'ff\Hí/DCE !JI ·. 

f·ATJt::S DE S~CC!CtJ:S n1 C'lJOU, 
L!Jfii{AL!lS O I.OI.~t.<S. tJl fl.lXIO"; 

IWOI {FY léOO/ /fY :1oo1 [r:; LUIJ!EPLI.[KS !111~ L!HEAI 11i 1\i.-
tM'iOES Tr.t.J.JIL lOj ú !!ttlDA.Lu.;:.-,s. . 
ATIESAbu'11.f!:. SQPOR'lAOCé /, LO L~J.GO _, 
OC LO> OOS l!l)l»ES PIJ-~LELDS A LA 
flf.Jiln .. 

I'IU'~'1S OC !:ECCJ()NES 1 O H V PU-
2100/ /FY 2100/ fFY 2100/ ¡r; CftS DE ~n:CJDNtS [fl CAJ;]I, ¡¡¡ 

C();íf~SIO:i f\JAA U 1 

I\LI1AS fN FLEl!G!I 3500/ JFY ~lOO/ JFY 8(/(¡1)/ ¡-¡; 

Si p /P 
u y ~ 0.28, (2) Si p /P 

u y ~ 0.15, Si p /P ~ 
u y 

o. 15. 

~ (1-1.4 P /P ) s;; (I-2.7 p /P y) 
80()0( 1-2.7 p /P ) fF:. u y u rr:. u y 

y y y 

1\:JilS F!.fl0C0111'ñlti!DAS Si P/Py > 0.28, Si p /P > O.l.S, Si p /P ) O. I 5, 
u y u y 

.. 

- -· lliQ. 3~ (1-0.371 p /P ) 5228(!-0.S<JA p lP ) 
['F u y fF. u y 

y y y . 

StCCII:NE~ riRtU.t.!tS 1'-IECI.S 
DI Wi'P..S!a< AX.IAL C3l 

132000/Fy IB4<X.>l/ Fy zy,;.'I(X¡¡ ry 

Cl) En miembros somr.tidos n eompn:sión axial no existe la distinción ~-da en eapacidad de rotación. por lo que los limites :• .... 
de almas y patine«. de perfiles comprimidos axialmente IOJl loe mismoc: para las secciones tipo 1 a 3. . ,. , ,, . ...,_:--.-.: 

(2) P. es la fuerza axial de dileño, 

.(3). Ver 2.3.5. ~-- ·~- • ."i,L_ :. 

'· 
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2.3·.1; el pandeo lateral no es critico en ningún caso. 

Tipo 2 Tipo 1 

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



'• 

Se cs. Se cs. ~~ 
~ 1 ipo 1 o 2 A 1 ipo 3 

Secs. tipo 4 

~ B 

540/JfY . 830/ffy 

5300/.JFy 8000/~ 

1 

l b/t) patines 

(h/t) olmo 

-

ng 3.3.2 Momentcs resistentes de disefio de vigas con 
tipo 3-:- El pandeo lateral no es critico. 

• secc1.ones 



• 

Mp en Se cs. tipo 1 y 2 

-My en Secs. tipo 3 
A ._E c. 3.3.9 o 3.3.10 

1 (Secs. tipo 1 o 4) 

~----¡1-Ec. 3.3.7 en Secs. tipo 1 y 2 
2 1-~--L----'--l Ec. 3.3.19. en Se cs. tipo 3y4 
3Mp en Secs. tipo 1 y 21 1 1 

~M y en Secs. tipo 3~ 
1 

Follo por 1 
pandeo Follo por 
local··~;~, -pandeo lateral 

1 
Diseño plástico _ , r 

1 
1 

Lp Lu Lr 

I--V~i~go~s-4j~V-ig-~~s_in_l_er_m_e_d~io_s-+I--~V~ig_o_s_e_sb_e_l~to_s~-·l___ 
ro bus tos Pandeo lateral PnnrlP.o lateral elós tico ~ -

Pandeo local inelós tico 
(no hoy pandeo 

lateral) 

., 

L 

Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de divers~ 
--- longitudes. 

• 
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KL/r es la rrlarión di" eshrltez ef~tiva máxima de la CO· 

lnmna y ("1./r),. el 1·alor de la relación de esbeltez que 
M-para 1'15 iutrn·al~ ... cir panden rlástico 1" inelástico. 

~.2.2.2 Estn<lo límite <l• pandeo local 

Cuanrlo la ~f"cción trano:\rr~al rir la tolumna ec: tipo 4, 

la rrsi~trncia rl~ ~iseño H~ ,.,. •lrtermina. cualquiera que 
M""a la forr1a rh· la ~rrcifm, ron1u ~i~nc: 

Si XL/r ~ (KL/r)~ • R • 
' 

20 120 nno 
{KUr)' 

{ll/r)~ • 6J1..0/ vGr;; t'Jt • 0.75 

(3.2.4) 

(.::1./r) 2 

J FR 
2(~>:L/r)~2 

(3.2.5) 

En mif"mbros de ~~c-itln trnn~,·er!'al H o rectan~lar 
hueca. loe valor~!! de H .. obtenidos con las ec~. 3.~.-l y 
3.~.5 no df"ben ~t-r mayores que los obtenido!" con la ec. 
3.2.1 rnultiplic:Hios por ~1 br·t.or Q. 

EI área At y f") rariio d{' giro r de las f"'CS. 3.2.4 y 
3.2.5 son los de la secci,·m transversal totaL 

Q e!= un factor Ot· pand,.o lncill dado JI"• : 

Q = Q. Q .. 

Q~ y Qa c:e ralrulan comu S{' indir<' en 2.:~.6: Q. corres-­
ponde al t-h•mf'nto plano no ati,.c:ado que tiPne la mayor 
relación h/t. F.n <:f"crionf".:: formadnc: ,."duc:ivamente por 

('lr-nJt'nlos plano.:. atie5-arlo" Q. !=~ luma igual a la unirlad. 
~ r·n secciortt• .. formadu.o PXcluc;ivamente por dementes 
planos no ali~· .. ados Q,, ~(' toma igual a la unidad. 

Columnas tuhulart-!= clr- 5-~r,.ión tr3nswrsal circular. 

La rP~istencia de diseño dt columnas de sección trans· 
\er~al circular hueca, de paredes dPl~arl~ sometjdas a 
compre5ión al.ial, que no satisfacen loo; requisitos deJ 

iñdso 2.? •. 2. prru cuya n·lación diámPtro/grueso de pare· 
des no exc('rlr (11' 914 000/F,. es i~al al mf"nor de los 

valores propo1 cíonados por las ecs. 3i.4 y 3.2.5, con Q = 
LO, y por la expresión: 

R a 
e ( -E.~ /1 

D rs et diimetro extt-rior del tuhn )' T el grueso de la 

parrfl, los dos rn lu mi!'>rna unirl.ul de )on~itud; F R = 
O.iO. 

3.2.2 .. 1 ··F:~tados 1ímire de pan.l•·u pnr flexotoNión o por 
lorsión. 

En ntiemhros COmprimirJo¡; nr "'f't"Ciftn tranSVf"fsa) COII 

uno o ningún ejf" rle- &imf'!ria, tales como .ineulns ~· afoc. 
n con do~ ejes t simetría pt"ro mn~· haja rigirlez tor~io· 
na!, como la· St'C"Cione-s en forma de cruz y las fl"'rmaJds 
por placas muy df'l~adac. puerle .. er nf'resario rn i~r los 
estados limite de panrleo por fle.xotursiOn o por torsión. 
Los proet"dimientos para hacer la Tt"\ ISIOn nn se incluyen 
en esta:- normas. 

3.~ J~li~ml.ms en j[,.%iún ( vig~ _1 trabes arrn.ada.s) 

&ta sección eo; aplicable- a VÍ,!!as laminadas y a trah~ 
formadas por placas soldad~, de sección I o en cajón. 
con dos t·j~ de simr-tría. car~atla~ Pn uno de los plano" 
de simetría. y a cnual('s con )a._ .. ~ar!!as ~ituada.s en un 

plano paralelo al alma que pa!'a por el cer:ttro de torsiCln, 
o Te5-trin~idas contra la rotaciUn 3lrt>rif'c1or dd eje long:i· 
tudinal en la! seccionrs pn las que están aplil'd.da~ las r.ar· 

J!aS y en los apoyos. También ("S aplicable a barra~ ~l,. 

~~ción transverc:al maciza, circular, cuadrada o rC'ctan· 
~ular. estas últimas flexionada!' o.~lrf'rlt·dor de su ej(' de­
mron,r mome-nto tJ,. inercia. y n harra" df' secciim tran!'· 

vf'fc;aJ circular huf"ca. Todos los elPmento.s mcnci,.mados 

lrahaian prinripalmPnte en flexión, produr:ida por car· 

~as lran~\'ef!lalr-s o por rnom("ntos aplicados en sus ex­
trr-moc: la flf'xi¡,n ,.,. prr-senta. caoc;i "iPmprt>. ar-ompañada 
por fuerza" cortantpc:. 

~ .. ~. l E<tados límitr 

F.n el rii .. rño rir miemhros en flexión debpn rnn~ir1crarse 
los f"~tado" JimitP d,. falla si~if'ntf"S: 

r ormación d~ .~~·anis~~ -~~~~~.i_:.~I~C'ion~. plás­
ticas. 

A_F.otami("nto de la rr-sistencia a la flexión en In sttción 

crítica, ~r}_ miel!lb~oo;. que n~ -~-df~!ite!' redi~rihucióu de­
momentos. 

Iniciación del Dujo plástico en la srcción crítica. 

Pandeo local del patín comprimirlo. 

Pandeo local del alma, producido por fl-.íón. 

Pl•'!tificación del alma por cortante. 
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Pandc'O local del alma por cortante. 

T eliSión diagonal en el alma. 

Pandeo lateral por fiexotorsión. 

Flexión y fuerza cortante combinados.. 

Otras formas de pandeo del alma, producida por fuer. 
zas t ransversaJ~ 

Fatiga. 

Adt-mál<, deben considerarse también estados límite de 
servicio, de deformacione! y de vibraciones excesivas. 

3 .. '{ .2 n esistencia de diseño en flexión. 

La. resistencia de diseño en flexión, Ma, de una viga 
o trabe de eje recto y secdón tra.mversal constante se 
determina como se indica t>n los incisos siguientes. 

~3.2.1 Miemhros soportados lateralmente (L ~L.) 

Cuando d !listC'ma de pi.v.o proporciona soporte lateral 
al patín superior de las vigas, debe tenerse en cuenta que 
en algunos tramo.s el patí_n comprimido es el inferior. 
Este punto puPde ser de espe-cial importancia en diseño 
sísmico. 

LB:__r.esistenci~- ~e __ diseño_ c!e _m~-:~bros ~ ~ep_ó~-~~ 
patín comprimiOo est.i. soportado lateralmente en forma 
continu~. o est.i provisto de soportes laterales con separa· 
ciones L no maytJres que Lu. es igual a: 

al Para seccion~_t]po __ l_o __ 2:_ __ _ 

(3.3.1) 

L e5 la dista~:¡= ~u-=~~~ -p-~~Ín comprimido 1 
una' viga soportados lateralmente. 

~es la lonp-itnd máxima no soportada lateralmente pa· 
ra la que el miembro puede desarrollar todavía el mo· 
mento plástico Mp; no se exige capacidad de iñtación. 
Se calcula con alguna de las ocuaciones 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. .. 

Puede utilizarse la teoría plástica cuando las iecciones 
eon tipo 1 y .la distancia entre puntos del patín compri· 

'do soportados lateralmente no excede de Lp. en :zonas 
ae formación de articulaciones plásticas asociadas con el 
mecanismo de colapso. 

1, ee la longitud malWila no aopo:rtada laleralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el IIU)oo 

meato plástico M,. y coruervarlo durante laa rotacionee 
necesarias para la formación del mecanismo de c:olapoo. 

Se calcula como sigue: 

Secciones I. 

L • 
p 

253 000 + 155 000 (M
1
/M) 

F 
r 

y 
y 

(3.3.2) 

Secdones rectangulares, macizas o en cajón. 

L • 
p 

352 000 + 211 000 (M1/M} 

F 
y 

211 000 r 
r ~ --,,.--.:.• 
y F y 

(3.3.3) 

En la región adyacente a la última·articulación plástica, 
y en zonas que se COllSe'rven en el intervalo elástico al for· 
marse el mecanismo de colapso, la separación· entre pun· 
tO! no soportados lateralmente debe ser tal que ae cum­
plan los requiaitos de la cláusula ,3.3.2.2 en vigas y de la 
sección 3.4 en columnas. 

En las expre:!iones anteriores., 

MP = momento plástico resistente del miembro en es­
tudio. 

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

r 7 = radio de giro alrededor de1 eje de menor mo. 
mento de inercia. 

El cociente M¡/M,. es positivo· eu&ndo el segmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en 
curvatura dobJ~, y negati\·o cuando lo hace en curvatura 
simple. 

El patín comprimido debe soportarse lateralmente en 
todas lu lecciones en que apa~zcan articulaciones plá&­
ticas asociadas con el mecanismo de colapso. 

b) Para aecciones tipo 3: 

(3.3.4) 

S es el módulo de sección elástico del miembro en fie· 
x!ón y M7 = SF7 es el momento correspondiente a lA 
in.ieiar.ión de la fiuencia en la sección en consideración. 

f 
' 
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En secciones 1 o H flexionadas alrededor de cualquiera 

de sus ejes cent.roidaJes y principales puede tomarse un 
valor de Mn comprendido entre F R M, y F R Mr calcu· 
lado por interpolaciólillñeBL temendo en cuenta que esos 
valores correspon~en:- Tesp~ctivamente. a relacione:, an· 
cho/grucso de los patines de 

830/{f; y 540/fF:. y ~ y 

Si la fl,·'(ión es alrededor drl eje de mayor momento rle 
in1·rcia ~f" comprobar3 que la relación ancho/grueso del 
alma no excede de la qu~ corresponde al valor calculado 
de Mn. para lo que se interpolará linealmente entre las 
n·laciones 

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

c~rrespondientes a F R M,. y F R M"" respectivamente. 

I\o hav límites en la :on~ituri !in soporte lateral, en 
secciones. tipo 1, 2 o 3, c'ua¡~¡do la sección transversal es 
rircular o cuadrada, huec3 o maciza, o cuando la viga. 
cualquiera que sea la forma de su sección transversal, se 
flexiona alrededor dt>l eje de menor momento de inercia. 
Por cons:iguiente, en estos casos la n=sistr-ncia de diseño se 
determina con las ecuacione~ .'t3.1 o 3.3.4. 

r) Para sec-_ciones. -~~pn_ .::.. 

Cuando tanto el aJma comn el patin comprimido co­
rr~ponden al tipo 4, de B('"Uerdo con 2.3.1. d ..-alor de MR 
sr d~>lt-1·mina c11n los· criiP! ;n~ para discOO df·"}'erfiles de 
l.Jmina dt:igala-·dOblados. ""-trío:---· 

Cuando ,los patine!' cumplan los requisito5- de las sec· 
ciont·s tipo 1, 2 o :1. y las almas ::r:an t:po .J.. el valor de 
).fR se obtendrá de acuerdo con el inciso 4.5.8 de eslas 
normas. 

Cuando las almas cumplen los n·quisito~ dt- las seccio­

ne-s tipo 1, 2 o 3, y los patines son tipo 4., Sto distinguen 
dos casos: 

tos 
l. Si el patín comprimido está formado por demen­
planos no atie~dos, 

13.3.5) 

Q. se define en 2.~.6. 

2. Si el patín comprimido está formado por elementos 
plano~ atiesados. 

_, 
MR = FnS,F, (3.3.6) 

S.., módulo de seC"r:ión t-fectivo del demento, se calcula 
con el' abcho efecti\o del patín comprimido, determinado 
de acuerdo con 2.l.6, en ,._, del ancho total. El módulo de 
sección de perftles simétricos respecto al eje de flexión 
puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mismo 
ancho efectivo en el patin en tensión. 

Si e-l valor de Ma calculado C"on alguna de las ecuaci~ 
nes 3.:l.5 o 3.3.6 es mayor que el darto por la ec. 3.3.4, 
éste será el momento re:,istentt> del elemento. 

En las expresiones anterior~ 

FR = 0.90 

z = módulo de !ección plástico. 

S = módulo de secr;ión dástico. 

~ = módu.io de secc-ión el~tir::o decti,·o. -· 
M. = ZF, = momento plástico resistente de la 5ección. 

M, = SF, = momento corrc~pondiente a la aparición 
del esfuerzo de fluencia en la sección (sin 1:0n-
siderar esfuerzos residuales). 

F, = Ú{U('TZO de fluencia. 

3.3.::!.2 Miembros no soportado!' lateralmPnte 

(L > L,). 

La r~istrncia de Oi:::1·:I•J 1le miembros en flexión cuyo 
patín comprimido estil provi~to ele 50portes laterales con 
sep::traciones m::tyore5 que L., e- igual a: 

a J Para secciones tipo 1 o ~ con dos ejes de sim~ 
flexionadas alr~dedor del eje de mayor momento 
de inercia: 

M 
u 

pero no mayor que F R M. 

H S. (2/3) H , 
u p 

0.28 H 
-..,.,-......s...P ), 

Hu 

M.. • F H .'R R u 

(3.3,7) 

(3.3.8) 

..... 

1· 
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En vi gil! de sección transversal 1· o H, laminadas o he­
chas con trÍ:s placas f.Oidndas, M~ momento resistente no­
minal de la eección, cuando el pandeo lateral se inicia en 
el intervalo elástico, eli igual a: 

M • u 

[ J (.! )2 e l 
2.6 + L a (3.3.9) 

En secciones 1 o H laminadas o ht'c:has con placas, de 
dimensiones semf'jantr.s a las laminadas, puede tomarse: 

donde: 

M u = (1/C) ¡ M~l + M~z ' (3.3.10) 

M?'" 
C-

EAt 
(L/r ) 

y 

4.7 :EAd 
(L/r )Z 

y 

(3.3.11) 

(3.3.12) 

En las ecuaciones anteriores F R es el factor de J"eSÍs... 

tencia, que vale 0.90. A y d son el área total y el peralte 
de la sección consider<J.da, I,. y r .• su momento de inercia 
y radjo de giro respecto al eje de simetría situado en el 
plano del alma, t el grueso dro patín comp~do, L la 
separación entre puntos de ese patin fijos lateralmente, J 
y C. las constante-~ el(' torsión de Saint Venant y por ala· 
heo de la sección y C. que ·puede tomarse conservadora· 
mente igual a la unidad. está dado por: 

e = 0.60 + 0.4{1 M ,/]11, para tramos que ee .flc::a:ionan 
en curvatura simple 

e-='- 0.60 - 0.40 M,/]112 pero no menor que 0.4, para 
tramos que aé flexionan en 
curvatura doble 

e= 1.0 cuando el momento .flc::Donan. 
te en cualquier -=ció.a den· 
tro deltTamo no ooportado la. 
taralmenta es mayor que M0 , 

o cuando el paiÍII no está ao­
pnrtado lateralmem.• de 11111· 

IH:ra efeetiva .., m20. de loo 
enremos del tramo 

M1 y !\!~ son, respoc~ivamenta, el menor y el mayor de 
los momentos en los extremos del tramo en estudio, loma­
dos en valor absoluto. 

En miembrgs de sección transversal en cajón (rectan­
gular hueca) oe toma C. = O. 

L,. es la longitud máxima no soportada lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el mo­
mento plástico MP (no se exige capacidad dt rotación), 
y L,. la longitud que separa los intcn·alos dr;,,aplicación 
de las ecs. 3.3.7 y 3.3.8 (la ec. 3.3.7 .. '·álida para 
L <L. y la 3.3.8 para L > !.,). 

La y Lr se calculan con las expresiones siguientes: 

Miembros de sección transversal 1 : 

L 
u 

L 
r 

• X 
u 

["'EC'a'c 1r---¡.===;:;-:· (3.3:13 J r"Gfvl+ ~~+x~·· 

41 + x>,' (3.3.14) 
r . 

E es el módulo de elasticldad del acero y G su módulo 
de elasticidad al esfuer:zo cortante; se tomaran iguales a 
2 040 000 kgfcm• y 784 000 kg/cm', ~spectivamente. 

En las ecuaciones anteriores, 

• 3.220 X • 
r 

zr ~ 
X • !: ... _v ./ f.! 

r 3 .. CJ -y I'Y 

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

1 

6.55 dr . • 
L • -;- 41 + 41 + x2' 

u X u u 

(3.3.15) 

dr • • 
L 

6.55 7 JI+ 11 ·z • • ""'X"'" +X 
r r r 

(3.3.16) 

donde 

/"'. 
¡. .-

l 
' ' 
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d es d peralte de la aecciún y t d grueso de patín com· 

primido. 

Miemhros de sección traru.\'crsal rectangular, maciza o 

hueca: 

b) 

E -
L.= 0.91 CZF v l,J 

' 
(3.3.17) 

E -
l., = 2 92 -- V I,J = 3.22 T (3.3.18) 

. CZF, L .... 
rara secciones tipo 3 O 4 Con -OS ejes de simetrÍa 
y para canales en, las que está impedida la rota· 
ción alrededor del eje longitudinal, flexionadas·al· 
rededor del eje de mayor momento de inercia: 

2 -
Si M, < -:;- M, - ,, 

M = l. 15 FR M ( 1 -R y 

0.28 M 
V 

H 
u 

) (3.3.19) 

pero no mayor que FR :\1,. para ~ccioncs tipo 3 ni que el 
valor dado por la ec. 3.3.5 o 3.3.6 cuando las almas cum­
plen los requisitos de la~ ~ecciones 1, 2 o 3 y los patines 
son tipo 4. 

2 
Si M,> 3M,, 

(3.3.20) 

~~~~ se calcula con la ce. 3.:t9 o, cuando sean aplica­
bles, pueden utilizarse las t'C~. ;).~.10 a 3.:t12. Estas tres 
t·cuacion~ pueden emplf'&rR también para las Cólnales, ha­
Cit'ndo en ellas 1~: = .0. 

Los límites de aplicación de las diversac: ecuaciones se 
rleterminan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al 
calcular X, y X, y al aplicar las ees. 3.3.17 y 3.3.18 a 
mirmbros de sección trans,·ersal rectangular hueca debe 
-.ustituirse Z por S. 

Cuando los patines cumplen los requ1s1tos de las sec· 
dont:"S tipo l. 2 o :1 y la~ almas son tipo 4, el momento 
resistente de diseño no debe ex~der el valor obtenido de 
acuerdo con el inci!to 4.5.8 de estas normas. 

En miembros de Sf'criún transversal en cajón {rectan· 
guiar hueca) ae toma C. = O. 

3.3.3 Resistencia de diseñ~_al cortante. 

Este artículo se aplica al alma (o almas, en d caao de 

miembros de alma múltiple, como la. aecc:ionea en cajón) 
de vigas y trabes de sección transn•rsal con dos ejes de 
simetría, !Dmetidas a fuerzas cortantes alojadas en uno 
de los planos de simt·tria, que coincide con eJ alma cuan· 
do ésta es única o cs paralelo a ellas en miembros con 
más de u~' alma, cuando el diseño queda regido por aJ. 
guno de loe estadO! límite de resistencia al cortante. 

La ,...iatencia d<:_~ño als.Q!:IBJI_te.....Ya. de_una_viga __ 
o trabe de ej~ recto y sección transversal constante, de 
secciún _1 <.; ~ en_ caj~n es, 

(3.3.21) 

--- FR = 0.90 y VN es la resistencia nominal, que~ de· 
tennina como se indica a continuación. 

Al evaluar VN se tendrá en cuenta si la serción tiene 
una o más almas. 

a) Si ~ < 1400 j Fk ' 

------ y __ 
, VN • 0.66 F. A 

Y- a 

(3.~.22) 

El alma falla por cortante en el intervalo de endureci­
miento por deformo.ción. 

b) Si 1400 ¡ Fk. ' < 
1 

e) Si 

~ .( 1600/ Fk 
1

, 

y 
V - • 922 fF";k A 

N h/t & 

(3.3.23) 

1600 F, < ~ "'zoooF, t F 
y 

se consideran dos ca::o~: 

el) Estado limite de iniciación dd pandeo dd alma 

V ~ 
N 

922 ..fFYk 
h/t A 

a (3.3.24) 

c2) Estado limit• de falla por tensión diagonal 

921 ff 0.870 
V • [ (1 - ) 

11 b/t ~l+(a/h) 1 

0.50 F 

+ 1 " 
~+(a/h) •' 8 

(3.3.25) 

_, 

--* 

--· 

~~ 1 

1 
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di Si 2000 j : , < 
y 

se consideran dos casos: 

h 
t 

di¡ Estado limite de iniciación del pandeo del alma 

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

a 
(3.3.26) 

d2) Estado lírnitt" de falla por tensión diagonal 

V • 
N 

[ l 845 000 k 

(h/t) 1 

e;.~o F 
+ y 
~l+(o/h) 2 

{3.3.27) 

Para podt":r tomar como e!'tado límjte la falia por ten· 
sión diagonal (ecs. 3.3.25 y 3.3.27) la sección debe tener 
una !K)}a aln:aa (secciones 1 laminadas o formadas por pla­
cas) y e!>tar reforzada con ntiesadore!'i tran~versal~ di­
señado!:> de acuerdo c-on el inciso 4.5.7. 

En las ~xpre~:iones anteriores AA ('S el área del alma, 
jgual al producto de t-U grue!'io, t, por el peralte total de 
la !ii<'Cción, d; h es t•l pNaht> dd alma 1 distancia libre 
entre patinrs); "a" la separaciün entre atiesarlnres trans­
ver.3alt-~. )' k un cr,e!iciente sin dimenc;ione~ que se calcu· 
la con l.u ec. 3.:\.28. d, l1 y t c;p toman en cm, y V N se 
obtiene <'n k~. Cuando la sección tir.ne dos o más almas. 
A. es la ~uma de lab árt-a.!' de. tudas riJas. 

k~ s.o + 5.0 
(«/h)' n.3.28l 

k se toma igual a 5.0 cuand<; la relación a/h es mayor 
que ~.0 o que [260/(h/t) ] 2, y cuando no se emplean 
atiesadoros. En almas no atiesad~_!l.¡'t no debe exceder 
de 2ú0. 

3.3.4 Flexión y cortante comhinado!' 

Cuando se nece~itan atiesadores transveraaJes y el co-­
ciente V o /M o está comprendido eutn los limites 

Oehe-n aatisf!lcer las tres condiciones siguientes: 

.• 

1.0 

MR es la resistencia de diseño en flexión, kculada de 
acuerdo con el inciso 3.3.2.1 o 3.3.2.2, Vn la resistencia -
de diseño al cortante, inciso 3.3.~. y M o y \'o son el mo· 
mento fiexionante y la fuerza cortante de diseño. 

3.4 Miembros fle:rocomprimidos 

En esta sección se estudia el diseño de miembros de eje 
recto y St'CCión transversal constante. con dos ejes de si· 
metria, sujetos a compresión )' a fle.>.ión producida por 
momentos que obran alre(h•dor de uno o de los dos ejes 
de simetría. Se designan, indistintamente, con las pala­
bras '"columna'" o ~'elemento flexocomprimido". 

Para los fines de esta se-cción, las ~tnJcturas de las que 
forman parte los miemhr'os flexocomprimidos se clasifj. 
can en uregulares" e "inegulares". 

Tina estructura "regular" se c-aracteriza porque está 
formada por un conjunto de mnn-os planos, provistos o 
no de contra\·ronteo vertical. con o sin muroc ri~idez, para­
lelos o casi paralelos, ligados entre sí, t·n todos Jos nivro­
les, JK>r sistemas de piso de resistencia y rigidez suficien­
le.c; para obligar a qDf" todos los marr:oc y muros trahajen 
en CtJnjunto para soportal las fuerzas latrorales, produci­
das por viento o sismo, )' para proporcionar a la estruc· 
tura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo car¡ras verticales. Además, todos 
los marco~ planos deben tener características geométñcas 
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben 
ser de la misma altura, aunque ésta varíe de un entre­
piso a otro. 

Una estructura ee considera "irreE!'Uiar" _cuando Jos ele­
mentos que la componen no constituyen marcos planos. 
cuando éstos Jto pueden considerarse paralelos entre si, 
cuando los lliatema:; de piso no tienen resistencia o rigidez 
adecuada., euando .zonas importaJttes de los entrepisos 
carcca de dialra!'mas horizontales, cuando la geometña 
de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a 
otros, cuando laa alturas de la columnas que forman par. 
le de D'l mismo entrepiao son apreciablemente diferentes, 

·--- __ -:.=..:.--_.::......-- ---------- -. -·· 

1 
1 

;, 
¡· 
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Perfil 
Laminado b, 

(mm) 

W410X39 2 000 

W16X26 1 650 

b = 140 1 300 

t = 8.8 950 

d = 399 600 

W360X33 1 980 

W14X22 1 620 

b = 127 1 270 

1 = 8.5 910 

d = 349 550 

W310X39 2 020 

W12X26 1 640 

b = 165 1 260 

1 = 9.7 880 

d = 310 500 

e~··. 

Sección Compuesta Sección no Compuesta 
Resistencias Factorizadas 

M.c (kN m) 
l.ldK"'I 
para 

100% 75% 50% 100% 
380 359 332 1 330 

360 342 317 1 090 

339 325 298 862 

318 301 275 630 

285 269 248 398 

296 276 252 1 130 

286 270 248 1 070 

21i6 253 233 842 
245 233 213 603 

218 205 188 365 

318 298 271 1 330 

297 280 257 1 090 

275 261 243 835 

252 242 225 583 

226 215 201 331 

' ~1 ' 

Datos del Condición no Arriostrada 
1, s, 

Perfil M,'kN L' M' 
106mm' 103mm3 L' mm ' Laminado m mm kNm 

425 1 040 M, 197 2 000 193 6 000 55.2 

409 1 030 V, 448 3 000 155 7 000 44.1 

387 1 010 Lu 1 860 4 000 105 8 000 36.6 

356 989 1, 127 4 500 86.7 9 000 31.3 

310 945 S, 634 5 uoo 73.1 10 000 27.4 

300 807 M, 146 2 000 139 5 500 43.2 

289 797 V, 361 3 000 108 6 000 38.1 

274 784 L. 1 720 4 000 70.3 7 000 30.8 

252 764 1, 82.7 4 500 58.4 8 000 25.9 

216 727 S, 474 5 000 49.7 ' 

297 898 M, 165 3 000 153 6 500 69.1 

285 887 V, 320 4 000 130 7 000 62.2 

267 871 L. 2 440 5 000 103 7 500 56.5 

242 845 1, 85 1 5 500 88.5 8 000 51.8 

202 798 S, 549 6 000 77.7 8 500 47.8 

Tabla obtenida delltbro "Cornposite floor Systems" de E Y.L. Chien y J.K. Ritchie 
Ed. Canadian lnstitute ol Steel Construction 
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a) Viga no compuesta b) Viga compuesta 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas deformadas, con y sin acción 
compuesta. 

. ' 



1 
1 

1 
! 

1 

'· 

. ' 

M (loso) M U oso 1 

{ ~ e' 
1 

e 

( 7 ( .< 

.. r' 

M (vlgo) M(viga) 

Deslizamiento Deslizamiento 

Eje neutr:-1 
de la loso~-~ 

Eje neu lro 
de la viga---

j Eje neutr:' --1- de la losa~j 
Eje neutro 
de la viga--

_[ Eje neutro, 
de la secclon 
compue5ta-- --

e" 

" e 

r" 

No hay 
deslizamiento 

' 

o) No hay interacción e) Interacción completo 
b) Interacción Parcial 

FiJ 3.6.5 Distribuciones 
r:: D ·o'\-\ p ''-' "'-S -\-e~, S 

de deformaciones en vigas 
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o} SecciÓn transversal b} Esfuerzos y fuerzas equivalentes 

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plástico (ENP) está 
e~ patin de la viga de acero 
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···"fENDENCIAS ACTUALES Y FUTURAS SOBRE EL USO DEL ACERO EN LA 

; CONSTRUCCIÓN EN MÉXICO 

Ing. Héctor Soto Rodríguez 
Juárez No. 177, Col. Tialpan 
14 000 México, D.F. 

RESUMEN 
Se presenta un análisis sobre el estado actual del arte del uso del acero como material de construcción en .es~cturas 
para edificios en nuestro pafs, en el que se indica cuáles han sido los prohlemas y causas que han hmttado su 
desarrollo. Se mencionan además las ventajas de este material cuando se utiliza en estructuras ubicadas en zonas 
sfsmicas y finalmente se proponen algunas ideas y recomendaciones para incrementar la uttlizaci6n dd acero en la 
construcción, ya que su empleo puede tener mayores aplicaciones en esta industria si se atienden adocuad3Illcnte 
varios problemas que han limitado su desarrollo. 

ABSTRACT 
After the septemher 19-20, 1985 Mexico earthquakes and the opening of our borders to imports, has been a increase 
in the steel construction in our country, in several fonns. However, there are still severa] problems wich limit the 
integral developmcnt of steel structure and its applications in the construction. This papcr relates thc principal 

A. problcms and ~omc rccommcndations to incrca.sc thc cmploymcnt of the stcc} in Mcxico, fundamcntally in Mcxico 
• city, where thc scismic bchavior of structures is very importan t. 

l. INTRODUCCIÓN 

A rafz de la apertura comercial mediante las negociaciones pani la firma del Tratado de Lihre Comercio entre México, 
Estados Unidos de América y Canadá, México está construyendo las bases de una nueva etapa de desarrollo, 

_ ¡;¡¡¡:acterizada por la internacionalización del país. A partir de 1992, a pesar de que aún no se firmaha el TLC, la 
competencia internacional comenzó a sentirse en todos los sectores industriales y de la construcción debido a que en 
ese año se abrieron las fronteras, iniciándose de esta manera el intercambio comercial entre no sólo los países 
mencionados sino que México abrió sus puertas a la tecnología de punta y de vanguardia. Por otra parte, el fin cb 
siglo se acerca, teniendo como consecuencia una dinámica de cambios tecnológicos muy importantes a nivel 
mundial, los cuales no deben ser ajenos a nosotros, ya que impondrán un constante desarrollo para mejorar nuestra 
calidad de vida en todos los aspectos. 
En el caso particular de la construcción con acero. se ha notado en nuestro país y específicamente en la ciudad de 
México que. como consecuencia de los graves daños que causaron los sismos de 1985, ésta se ha desarrollado más y 
que, después de la década de los noventas, su práctica en nuestro medio es cada vez más frecuente. No obstante, 
existen todavía una serie de limitantes que impiden el desarrollo integral de la estructura de acero, y es justamente la 
Jcscripción de éstos, el objetivo principal de este trabajo. 

2. EL ACERO COMO MATERIAL DE CONSTRlJCCIÓN 

En nuestro pa(s, los materiales más utilizados en la industria de la construcción son el concreto reforzado, el acero 
estructural. la mampostería, y rara vez la madera. El onien en que se han indicado corresponde a la preferencia que 
guarda cada uno de ellos en la construcción de estructuras para edificios de tipo urbano. En los últimos años, el 
concreto refon..ado a nivel mundial es cada vez más competitivo; en Japón, Europa y Estados Unidos de América se 
están construyendo actualmente muchos edificios con estructura de concreto con resistencia hasta de 800 kg/cm2, 
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mientras que en México, la resistencia máxima del concreto en construcción urbana es de 300 kg/cm2. 
Aunque en México el d~sarrollo y la _rccnologfa del concreto no son comparables con los de Jos países altamente 
desarrollados, este matenal ha evoluciOnado con mayor rapidez que el acero debido al mejoramiento de su calidad, al 
USIJ 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 ¡¡, 
=:1mhrarlr:. ::oladr:. ::uradr- ,. nr~t=n,:tcir- cm~ sun;im=r 1:- n,.,rr fa!~· estn~ =l=m=ntro.c n~fah;,.::acif!(;: '\:m s.:1li.::a.~~ 

principaimentc en los puentes Je granúes :.::aros. 

Por su parte, la calidad del acero ha evolucionado en incrementos relativamente pequeños, en comparación con las 
resistencias del concreto. El acero estructural de batalla hasta 1990 es el NOM-B-254 (ASTM-A36), ya que 
actualmente se están construyendo numerosas estructuras con acero ASTM-A572, inclusive con acero A-65. El 
primer acero utilizado en México para fines estructurales fue el ASTM-A 7. Este tipo de acero se utilizó profusamente 
en la construcción remachada, la cual fue el primer tipo de construcción en nuestro pafs; posteriormente, después el! 
la segunda guerra mundial cuando se desarrolló la soldadura. el acero A-7 fue sustituido por el ASThi-A36, debido a 
que tenía problemas de soldabilidad por su alto contenido de carbono. 

2.1 VENTAJAS 

El acero estructural, a pesar de su elevado costo, es e1 material ideal para construcción. especialmente para eslillcturas 
ubicadas en zonas sísmicas, por las ventajas que a continuación se indican: 
l\faterial homogéneo. El acero es un material homogéneo que tiene magníficas propiedades de resistencia, 
ductilidad, tenacidad, capacidad para absorber energía, alta resistencia a la fatiga y 
soldabilidad. De acuerdo con su al!a resistencia, dentro de cienos lfmites, el acero se comporta de manera 
satisfactoria cuando está sometido a diversos tipos de esfuerzos (tensión, compresión, flexión, flexocompresión, 
torsión, ele.). Estas propiedades le dan mayores niveles de seguridad a una esuuctura sohre todo cuando está sujeta a 
esfuerzos causados por cargas accidentales, principalmente sismo o vieñto, ya que estas fuerzas pueden ocasionar 
inversiones de esfuerzos. 
La ductilidad del acero es una caractcrfstica que indica que este material es susceptible de deformarse grandemente 
antes de fracturarse y es muy importante sobre todo en estructuras construidas en zonas de alto riesgo sísmico, donde 
el comportamien!O de los edificios dependerá en buena medida de esta propiedad. La ductilidad desde el punto de vista 
práctico hace que el colapso de una estructura (si lo hubiera) se anuncie por la defom1ación previa a éste y no 
sobreviene repentinamente, lo cual suele acontecer con otros materiales que tienen poca ductilidad o que son frágiles. 
Su alta resistencia a la fatiga le pennite soportar muchos ciclos de carga y descarga, o bien, de tensión o compresión 
antes de que sobrevenga la ruptura. Esta propiedad también es i.lc mucha importancia, especialmente en casos d.! 
condiciones de esfuerzo que aunque por su intensidad no necesariamente son grandes, su rcpetibilidad en sismos de 
duración considerable constituye un estado incipiente de falla. 
Su gran c~tpacidad para absorber energía es especialmente útil para evaluar la resistencia a choques o impactos que 
lógicamente tienen lugar en sismos de gran intensidad. Recordemos que muchos edificios que presentaron daños 
csuucturales durante los sismos de 1985 fue precisamente debido al golpeteo de edificios adyacentes. 
Peso. La•estructura metálica pesa considerablemente menos que una estructura de concreto para la misma geometría 
y cargas. El consumo de acero estructural por metro cuadrado en edificios, diseñados después de los sismos de 1985, 
indica que para un diseño adecuado dicho consumo es del orden de 80 kglm2. 
Fuerzas ·sísmicas proporcionalmente menores. Las fuerzas sísmicas que actúan en la esuuctura de un 
edificio se detenninan multiplicando la masa de éste por su aceleración de respuesta, por lo que se desprende, que 
mientras-más pequefm sea la masa del inmueble (carga muerta), menor será la vulnerabilidad al dat1o por sismos. El 
acero es apropiado para reducir la carga muerta. Gracias a su elevada resistencia se puede aumentar el número de pisos 
con un incremento relativamente pequeño de la carga muerta. 
Gran eficiencia constructil'R. La construcción en acero se basa en procesos constructivos simples y modernos, 
utilizando técnicas industriales que no requieren de equipos sofisticados, lo que la hace eficiente. En general, el trabajo 
de construcción de una obra resuelta con acero debe representar un porcentaje importante de los proce.'\os que se llevan 
a cabo en el taller de fabrica.ción de estructuras, quL'U..'lJldo pendiente un porcentaje mfnimo de trahajo para el proceso 
de montaje. 
Rapidez constructiva. La rapidez en la construcción probablemente sea otra de las ventajas importantes de la 
estructura de acero, ya que mientras en el lugar de la obra se está construyendo la cimentación, al mismo t.iempo en 
taller se fabrica la estructura. quedando pendiente únicamente el montaje. 
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Mayor espacio útil. A partir del diseño arquitectónico, la modulación y estructuración con base en estructura 
metálica permite manejar elementos estructurales de mayores claros y dimensiones menores, libres de column~s, 
logrando un espacio interior más aprovechable en las plantas de un edificio (área rentable mayor). El salón lmpenal 
donde nos encontramos es un ejemplo de modulación inadecuada por la presencia de un gran número de columnas. 
Economía en los acabados. Debido a la gran resistencia del acero, los peraltes de vigas, trabes y armaduras de 
Jos marcos rígidos que fonnan parte de una estructura metálica son menores que los de concreto, logrando con esto la 
reducción de la altura total de un edificio, es decir, los edificios metálicos tienen una altura menor con el mismo 
número de pisos que los de concreto. La experiencia en la construcción de varias edificaciones metálicas ha mostrado 
que }a'; reducciones en la altura de entrepisos acumuladas en un edificio de 20 niveles son equivalentes a la altura de 2 
pisos completos, y por consiguiente, se ohtiene mayor economía en los acahados y revestimientos de Jos muros Y 
fachadas. Visto de otra manero, la estructura de acero permite que un edificio tenga mayor posibilicbd de número de 
pisos que uno de concreto para las mismas alturas. 
Limpieza en obra, prefabricación, dimensiones menores de los miembros estructurales de acero 
respecto a las secciones de concreto, métodos de reestructuración rápidos en estructuras 
dañadas por sismo, recuperación, facilidad de ampliación o adaptación de la estructura, menor 
peso y por consiguiente economía en la cimentación, gran rapidez en lo etapa de montaje, 
etc., son otras ventajas que hacen muy conveniente al acero en construcciones sismorrcsistl!ntes. 
No se trata de afirmar en este trabajo que el acero es el material perfecto para la construcción, ya que cada proyecto 
requiere un cuidadoso estudio económico para determinar la solución definitiva del tipo de estructura que se utilizará, 
sino demostrar que las propiedades y ventajas del acero pueden ser favorables para la construcción Je estructuras 
ubicadas en zonas sísmicas, en las que se debe aprovechar al máximo las características d~,; los materiales. 

2.2 DESVENTAJAS 

Quizá la principal razón que mencionan los discñadorc!:> estructurales, consultores, constmctores y fabricantes para 
explicar el uso lOdavía limitado de la estructura de acero en la construcción de edificios, en comparación con las'· 
estructuras de concreto, sea su elevado costo. Esta razón se mantiene en nuestro medio a pesar de que la estructura 
de concreto está más castigada por los reglamentos actuales de construcción. El acero estructural por definición es el 
material básico de la estructura metálica, la que a su vez requiere el uso de otros materiales o insumas 
complementarios como la soldadura, tornillerfa, pintura, por lo que el incremento de los costos del acero hace 
necesaria la optimización de dicho material en cada una de las etapas del proceso constructivo de una obra en acero. 
La estructura de acero dehe proyectarse, diseñarse y fabricarse de manera que se logre una obra segura, económica y 
estética. Lamcntahlcmcntc el proceso general de construcción de una ohra de acero implica la participación 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 o ASTM A36 es del orden de N$ 4.60; el precio de la materia prima varía 
dependiendo 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 perfiles tubulares cuadrados y rectangulares fonnados en trío en A-50, en N$ 3.0, etc.). La experiencia' en 
construcción en acero indica que el costo de fabricación y montaje representa un poco más del doble del costo de la 
materia prima. Cahc señalar que en México, la mano de obra es barata y la materia prima es cara; mientras que en los 
Estados Unidos de América y Canadá, los materiales son baratos y la mano de obra es cara. En estos países la 
diferencia de precio de perfiles estructurales en calidad A-65, ASO 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 acero pierde sus propiedades mecánicas a 
una. temperatura d~l (~rdcn de 600 gradn~ ccnlfgrados, y a partir de este momento tiene un comportamiento plástico, es 
dcc1r, se defonna sm mcremcntar los csluerLos a que está sometido. La experiencia ha demostrado que la protección de 
estructuras de acero contra fuego es cara y en ocasiones puede representar hasta un 5% del costo de fabricación de la 
estructura. No obstante lo anterior, el di!:>eño y la protección contra incendios debe ser una exigencia de los 
reglamentos de construcción de todos los pafscs del mundo y dehc aplicarse de manera indistinta a edificios met<ilicos 
o de concreto. 

La otra des~cntaja i.mpo~ante del ~cero es la corrosión. Afortunadamente en estructuras de edificios de tipo urbano 
este p~oblema no t.1~ne unport<.~ncta. d~!hJdo a que los elementos estructurales están recubiertos y por consiguiente 
rrotcg•dos. La ductiluJ:ul. que suele ser k1 princip:.1l prop1edad dd ••cero duran le su ¡;omporuuniento en zonas sísmicas, 
debe conservarse durante el pnK:cso de construcción con objeto de evit~r fallas ¡j¡; tipo frágil. 
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Vibración. Se_ dice. que las esr:ucr~ras de ate ro vihmn tfcrnasimlo. En lo que se refiere a la mayor ~cnsihilitfad de la~ 
personas a la~ VJbracwncs Y os~J.Iacwnes de la~ estructuras metálicas. este aspecto es parte de un buen diseño, ya que 
además de Sallsfaccrse las condJcJOnes ·de segundad, se necesita cumplir con requisitos de servicio, funcionamiento y 
confort con base en los reglamentos vigentes. 

Flexibilidad. La may?r parte de los cstructuristas y diseñadores opinan que un edificio de acero se deforma más que 
un~ de concreto. Las lmutacwncs de las deformaciones horizontales de una estructura tienen varios objetjvos: evitar 
danos en eleme?tos n_o estructurales, muros, fachadas, y desde Juego prevenir el fenómeno de golpeteo en caso de 
stsmo de gran mtens1dad. Este aspecto es básicamente de diseño y se resuelve eligiendo el sistema estructural 
adecuado al tipo de suelo, zona sfsmica y características de la estructura. 
Otras desventajas: la esbeltez de las secciones estructurales dentro de ciertos lfmites ocasiona problemas de 
pandeo, mayor supervisión en cada una de las etapas, etc. 

3. COMPORTAMIENTO SÍSl\IICO 

La ciudad de México y gran parte de la República Mexicana se encuentran en una zona de alta sismicidad, 
probablemente de la misma manera que en Japón, Nueva Zelanda, Chile y la parte oeste de los Estados Unidos de-­
América; en nuestro país ocurre aprox~tadamente un 8% de los temblores que se produ~en en el mundo entero. La 
historia de los temblores mexicanos ha demostrado que en un lapso promedio de quince años ocurre un sismo de gran 
intensidad que ocasiona muchas muertes y grandes pérdidas económicas (1957. 1979, 1985). El Dr. Emilio 
Rosenblueth Dcutsch, una de las máximas autoridades en materia de ingeniería sfsmica que hubo en México, afirmó 
que antes de que temline el presente siglo, ocurrirá en M~xico un sismo de caractcrfsticas similares al de los de 1985. 
Los graves daños que causaron los sismos ocunidos hace más de nueve años fueron muy superiores a lo esperado, 
debido entre otras causas a la amplificación de las ondas sísmicas en la zona lacustre de la capital, a la magnitud del 
terremoto: más de cuarenta mil personas perdieron la vida y las pérdidas económicas fueron de más de tres mil 
millones de dólares; el costo de las reparaciones de edificios que se han hecho hasta el momento representa otro tanto 
de las pérdidas económicas. A raíz de los sismos de 1985, el M.C. Enrique Martfnez Romero llevó a cabo un trabajo 
de investigación denominado "Comportamiento de las estmcwras de acero dwwlle los sismos de 1985 en la ciudad de 
!1-féxico", en el que presenta los zesultados del comportamiento sfsmico-estructural de 102 edificios con estructura de 
acero. Inmediatamente después de que se reportaron cuantiosos da1ios tras los terremotos de 1985, la ciudad d! 
:tv1éxico se convirtió en un gigantesco laboratorio, y vinieron reconocidas autoridades en materia de ingeniería sísmica 
corno Hank l\.1artin, Robertllanson, James Marsh, :tv1ark Saunders y muchos otros investigadores de todo el mundo. 
quienes opinaron y reconocieron que en México existe amplia experiencia en el tli~cño y construcción de edificios 
metálicos, tanto en Jos aspc<.:tos de ingeniería sísmica como estructural. A pesar de los daños detectados en varios 
edificios de acero debido a los intensos sismos, no solamente en México sino en otros países, organismos 
internacionales como el American lnstitute of Steel Construction (AISC), Earthquare Engineering Research /IJStitute 
(EERI), European Association for Earthquake EnRineering ( EAEE}, 1111emational /ron and Steel lnstitute ( I/ SI), 
South African Jnstiwtc of Stecl Construction (S/SC}, por citar algunos, consideran que el acero sigue siendo el 
mejor material que existe para construir estructuras en zonas sísmicas, ya que las lecciones aprendidas de varios 
sismos intensos en diversas p~cs del mundo han dcmosu·ado que el componamienro de las estructuras metálicas ha 
sido s'atisfactorio. 
El único caso de daños severos en estructuras de acero, ocasionados por sismos recientes, es el del 17 de enero del 
presente afio, en t<orthridge California, EUA, en el que un temblor de magnitud de 6.4 (escala de Riehter) causó 
importantes daños en estructuras metálicas, principalmente fallas de tipo frágil en las conexiones soldadas y fracturas 
en las placas base de columnas. 
Las opiniones de algunos especialistas sobre el comportamiento sísmico de las estructuras de acero son las 
siguientes: 
f\.1. en C. Enrique fvlartíncz Romero: "Sin duda el auge inusitado que han cobrado en la industria de la construcción 
las estructuras de acero refleja la fonna definitiva en que se han visto favorecidas por las nuevas reglamentaciones de 
construcción, con base en su superior comportamiento sísmico comparativamente hablando con la tradicional 
construcción a bac;e 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 duración." 
lng. Raúl Díaz Esquino: "La experiencia obtenida por los pasados temblores de 1985 en la Cd. de México, concede 
una mayor responsabilidad a los arquitectos e ingenieros mexicanos y les obliga a buscar la constante actualización de 
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sus eslUdios, ya que si se rezagan de los adelantos en las materias que les atañe, sus conocimientos resultarán 
obsoletos ante las necesidades reales de nuestro país". 
Arnaldo Gutiérrcz Rodríguez. "El arte de diseñar contra sismos no consiste en construir estructuras capaces de resistir 
sistemas de fuerzas horizontales (aunque esta capacidad es parte de un buen diseño), sino que también implica obtener 
sistemas que se caractericen por una óptima combinación de propiedades tales como rcsistcncta, cstahilidad, rigidez, 
disipación de energía, y defommción dúctil. Estas propiedades pcnnitirán rcspomlr.;r mejor_ a sismos frccu:ntcs Y 
moderados sin que las estructuras sufran daños significativos, y a sismos muy severos sm poner en peligro la 
estabilidad de las edificaciones y la seguridad de los ocupantes. El logro de estos objetivos requiere de mucho más que 
Ja aplicación de reglamentos, exige la comprensión de }os factores básicos que dctcnninan la respuesta sísmica de las 
estructuras, así como el ingenio necesario para lograr sistemas estructurales que tengan las características adecuadas". 
Como conclusión de }o anterior, tanto en México como en otros países de alto riesgo sísmico, las estructuras de 
acero han mostrado mejor comportamiento. Existen pocos antecedentes de colapsos catastróficos de edifldos altos de 
acero por acción de sismos y sí muchos que ocurrieron en edificaciones con estructura de concreto. 
Algunas recomendaciones que se hicieron después de los sismos de 1985, respecto a nuevos proyectos de edificios 
son las siguientes: poco peso, sencillez, simetría y regularidad en planta y elevación, propiedades dinámicas adecuadas 
al terreno en que se desplantará la estructura, con objeto de evitar problemas de resonancia, concordancio entre lo 
proyectado y construido, prever separaciones sísmicas u holguras, etc. A estas recomendaciones se les conoce como 
configuración estructural. Por esta razón, las condiciones de regularidad que establecen los rcglamcmos d; 

construcción deben respetarse en el proyecto arquitectónico, con objeto de que los edificios tengan un 
comportamiento satisfactorio durante futuros sismo.; intensos. 

4. INVESTIGACIÓN 

La investigación en tvféxico relacionada con el comportamiento del acero estructural es prácticamcmc nulá. La 
& evolución de las nonnas mexicanas para diseño con ac~:ro (Normas Técnicas Complementarias para Diset1o y 
9 Construcción de Estructuras A/etálicas, del Reglamellto de Constmcciones para el Distrito Federal) ha sido posible 

gracias a las investigaciones realizadas por un pequeño grupo de ingenieros dedicados a la práctica profesional, quienes 
han incluido sus experiencias personales y algunas lecciones derivadas de los sismos de 1985. 
La Cámara Nacional de la Industria del Hierro y del Acero (CANACERO), organismo público que agrupa las 
empresas del ramo y que incluye al Comité Consuluvo de Nonnalización de la Industria Siderúrgica y al lnstitUio 
Mexicano del Hierro y del Acero, es la institución adccuaiia para emprender acciones y hacer contribuciones efeetivas 
respecto a la falla de desarrollo de la estructura de acero en Móxico. Sin embargo, desde que se constituyó en !949 su 
participación en la solución con relación al problema anterior ha sido mínima. La Dirección General de Nonnas de la 
Secretaría de Comercio y Fomento Industrial es el organismo que en nuestro país oficializa las normas que traduce c1 
Comité Consullivo de Normalización de la Industria Siderúrgica de la American Society jor Testing Materials 
(AST,.f). El CCNIS se constituyó en 1965, y cuenta actualmente con alrededor de 400 normas sobre materiales 
(acero estnJctural, acero de rcfuerlo y presfuerzo, perfilt:s tubulares, placa, lámina, métodos de ensayes mecánicos, 

____ métodos de análisis químico, aceros especiales, piezas coladas de: hierro y acero. tornillos, metales de aportación y 
fundentes para soldadura), su contribución al desarrollo técnológico del acero también ha sido prácticamente mínima. 
En lo que se refiere al concreto reforzado, el Instituto Mexicano del Cemento y del Concreto (IMCYC), con más de 
35 años de haberse fundado, es el organismo que promueve, divulga e investiga el uso corrcc10 del concreto 
estructural, mediante la difusión y la enseñanza de tecnología y conocimientos relacionados con este material. En el 
cas~ de la madera, que como se mencionó, su uso en b construcción urhana es limitado, existe en Xalapa, Ver. el 

-Instll.uto de Ecología, el cual rcalíta invcstig;t~ioncs y pnh:has d;; lJhoratorio sohrc el comportamiento dr.; elementos 
Y umones estructurales de madera. con ohj~:to de elahorar propuc!:>tas e!:>pccíficas para actualiL.ar las Nonnas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras de Madera de la última edición del Reglamento re 
Construcciones para el D. F. 

Sin duda :J!guna, la invc!:>tigación sobre el prohlcma sísmico y comportamiento estructural de las edificaciones sea la 
de "_layar interés en Mc5xico, ya 4lll! existen varios centros Jc investigación (Instituto de Ingcnicría-UNAM, Centro 
Nac~onal de Prevención de Desastres, CENAPRED, Centro de Investigación Sísmica-Fundación Javier Barros Sierra 
lnsutulo de Investigaciones Eléctricas de la Comisión Federal de Electricidad, Fundación ICA, etc.') dedicado~ 
~xcl_us¡,va~.entc a la .soluctón de c~.tos pr()hlemas. Todos estos organismos están agrupados y participan activamente 
~.:n la So~..:~o..Jad Mcxtc;ma de Ingeniería Estruc.:tural, A.C. (Sl\-11E), Sociedad Mexicana de lngcnicrfa Sfsmica, A.C. 

96 

.· 



(SMIS) Y Sociedad Mexicana de Mcdnica de Suelos, /\.C. (SMMS). 

~e acu~rdo con lo anterior, se puede afimmr que en ~féxico la investigación en el campo del acero por parte de la 
Industria del ramo o por algún centro técnico es inexistente. En Europa, Estados Unidos de América, Japón, Brasil, 
""":"'71l("l;¡ .'" rc~-:'!":"lf:":"'"l~"'~:" !"'"' l01:'!~hi~ );:\<: C';.tn-:",'-?..~ rr-:"\.·b:l.,;ac ,. dis~~::i:l;, .. zc el~ a.~!"'."":-'1 fin2;.:::i.:r:: b!= rmwe-.ctC\S de 

III\oi;.'SUga~.,·~.._,U ft'l;J.~'!~o!!l,h.il' .... '-'\.'ll ;.•/ ... >'.I!I~'.'IUHl!\..'!!h.' ,.!L·l J1.'•~'ft..1 I!'StiUI..'{Uf~li. rn..'fllUt'H."!l y J¡vu/gan Jas Jpi;L"a~illn~S de 
este matcnal para Incrementar su ullhzac1Ón en la construcción. 

:0. P!Wi\IOCIÓN 

La promoción en el con~cimicnto de los perfiles cstructuraks ror rarte de la.' emrresa.s rn:xlucwras y distribuidoras 
~e _acero estructural h3 Sido hasta hace rocos meses deficiente. aunada a la carencia de catáloc:os \' m::muJJcs 
mdispcnsablcs paro el diselio y construcción de estructuras de acero. ... · 

La industri~ del acero encabezada principalmente por Altos Hornos de México, S.A. de C.V., Compañía Sidenírgica 
de Guadala;ara, S.A. de C. V. e Hylsa, S.A de C. V. (estas empresas producen aproximadamente el 60% del acero 
:structural en México) ha realizado esfuerzos interrumpidos con la Facultad de Ingeniería de la UNAM, al desarrollar 
umcamente dos proyectos con esta institución para promover el uso del acero en la industria de la construcción; la 
elaboración ~el Jrfanua/ de la Industria Sidenirgica para la Constn1cción con Acoo y el diskeue base de datos para el 
manual refendo. Altos Hornos de México, en forma adicional, encomendó a la Facultad de Ingeniería deJa UNAM )a 
revisión de la última edición del Manual AHMSA para Construcción en Acero. Lamentablemente por diversos 
problemas. que no valen la pena mencionar en este congreso, el Manual ISN para la Construcción con Acero no se 
editó, a pesar de que ya estaba en proceso de impresión. 

6. ESPECIFICACIONES Y NORMAS PARA DISEÑO 

Las nonnns Y especificaciones para diseño y construcción de estructuras para edificios que se usan en México se 
basan en nornias internacionales, principalmente procedentes de Jos Estados Unidos de América. De esta manera, las 
publicaciones del American Ccmcrcte lnstitute (ACI) con."tituycn las bases de las NTC·CONCRETO, los Manuales 
de Construcción en Acero del American Institute uf Stee/ Comtruction ( AISC). Mcmua/-A/SC-ASD-1989 y LRFD-
1994 (ASO son las abreviaturas de Allowable Stress Design y LRFD de Load and Resistancc Factor Design) 
establecen los principios, criterios y aspectos fundamentales para el diseño con acero. Estos manuales compendian y 
sistematizan las propiedades para diseño y las aplicaciones d<J los perfiles básicos estructurales utilizados en la 
fabricación de estructuras para edificios, y contienen en las especificaciones de diseño los resultados de las 
investigaciones desarro11adas a lo largo de varios años, integrando de esta manera la herramienta más completa y 
denominada "la Biblia" de las estructuras de acero, no sólo para México sino para Iatinoamérica. 
Después de los sismos de 1985, nume1osos organismos técnicos, in~_~itucioncs oficiales, centros de investigación y 
universidades llevaron a cabo un progtama para la actualización de l~s reglamentos de construcción de todos los 
esiados y municipios de nuestro país. La conclusión de esta investigación fue que la mayor parte de Jos estados que 
cuentan con reglamentos de construcción, tomaron como base para la elaboración de éstos al Reglamento á! 
C0nstruccio1lcs para el Distrito Federal; además, pocos reglamentos estatales cuentan con normas técnicas para el 

. diseño de estructuras de acucH.Io con los diversos materiales. Por lo anterior, se considera también que las normas 
mexicanas más completas y actualizadas para el diseño y construcción con acero son las NTC-ACERO, RCDF-
1987. Lamentablemente estas nonnas no se utilizan con mucha frecuencia, a pesar de con ellas se obtienen diseños 
más económicos respcclo a diseños realizados con el criterio de esfuerzos permisibles. 

7. SOFTWARE PAR/\ ESTHUCTURAS DE ACERO 

Existen en el mercado un buen número de programas espccializ.atlos para el análisis, diseño y detallado de estructuras, 
desarrollados en México y de procedencia estadounidense y europea (SAP 90, ETABS, STRUDL, P-FRAME, 
STAAD-111/ISDS, Revisión 17, 1993, RAMSTEEL. CONXPRT-AISC, ESOS, SCALE, SteeJModeler, MicasPius 
Design, MicasPlus ModciDraft, SDS/2, Software IMCYC, CAD-SE, ASTE, DISEÑO-A, AutoS"I:R_UCTURAL, 
SAFE-2000, DIS/\CERO, etc.), los cuales constituyen una herramienta indispensable y poderosa para el desarrollo 
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integral de proyectos estructurales en acero. No obstante lo anterior, muchos diseñadores cslán n:o~tumhrados a 
J' sistemas tradicionales de trabajo que se niegan a modificar, en parte por costumhrc,_ fJ.lta de conoc¡m¡cnto Y lb 

actualización para.adoptar nuevas fonnas de trabajo. 

8. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

Los sistemas estructurales que se han utilizado en México a lo largo del desarrollo de la estructura metálica son los 

siguientes: . _ . . , 
• -f\tarcos rígidos. Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto de vista de d1scno y fahncacwn 
convenientes para estructuras de poca altura, ya que para constmcciones de mcdirma o gran altura se vuelven críticos 
los efectos de las fuerzas horizontales, por lo que es necesario aumentar de manera importante las dimensiones de los 
elementos estructurales para obtener la rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro bdo, la 
ductilidad puede ocasionar defonnaciones excesivas, incrementando los efectos P·delta. llegando a producir fJ!las por 
inestabilidad. 
• Marcos contraventeados. Estructuras de menor peso y mucho más rígidas y resistentes que los marcos rígidos 
no contraventeados. Son marcos con la adición de diagonales de contra venteo concéntricas en V, X. La gran rigidez y 
resistencia de este sistema pcnnite que la estructura tenga un mejor comportamiento durante la ocurrencia de un 
sismo, reduciendo los daños, no obstante existen algunos problemas respecto al comportamiento de las diagonales 
bajo carga cfclica. 
• l\tarcos con contraventeos excéntricos. En estas estructuras, las diagonales no llegan a los nudos, por lo 
que se introducen excentricidades en las conexiones. Son estructuras dúctiles en las que las defonnaciones inelásticas 
se confinan a regiones en las que no afectan de manera adversa la résistencia y estabilidad de conjunto de una 
estructura. 
• l\1uros de cortante y marcos contraventeados con marcos rígidos. Es la comhinación de los sistemas 
descritos anteriom1ente con el uso de muros dl! cortante. Este sistema es el más utilizado· en bs C!:.tructuras d: 
edificios altos, en las que los müros de los núcleos de elcvudores, escaleras y servicios re~istcn las fuerzas sísmicas 
laterales y otra parte de las cargas sísmicas son resistidas por los marcos rígidos. Este sistema resulta económico 
también para edificws de mediJna altura (de 10 a 20 pisos). 

9. CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

El lng. Osear de Buen López de Heredia, profesor emérito de la Facultad de Ingeniería de la UNAM y diseñador d: 
prestigio internacional, indica que la construcción en acero en México data de más de un siglo (el Palacio de Be1las 
Artes es el ejemplo más representativo de la construcción antigua en acero en la ciudad de México) y a lo largo de los 
años se ha dividido en cinco épocas bien definidas: la primera que aharca desde el 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 días. En 
general, esta clasificación obedece a la ocurrencia de sismos de.! gran intensidad que han causado graves daños y a la 
evolución, como consecuencia de lo anterior, del reglamento de construcciones y sus correspondientes nonnas 
técnicas. 

El desarrollo de las estructuras de acero en la primera época fue posible a la fundación de Fundidora de Monterrey 
-·-tmayo de 1900), empresa pionera que durante muchos años produjo aceros para fines estructurales. El tipo de 

construcción utilizado en este primer periodo fue la construcción remachada y el acero de hatalla fue obviamente el 
ASTM A7. La Torre Latinoaml!riC~IIla L'OTI~tillJye en Ml5\ico el final de la conMrucción rcmi.ichada. A raíz de la 
segunda guerra mundial, la industria siderúrgica tuvo un notable di!SJ.rrollo y en 1941 se fundó Altos Hornos ce 
México, S.A. de C. V. iniciando operaciones en 1944, dos años después de que se publicó el segundo reglamento de 
construcciones en ~1éxico. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, la soldadura constituyó a partir de los 
años _cincuentas, el principal proceso para la fabricación de elementos estructurales, desplazando con importantes 
ventaJas al remache, el cual ha caído en desuso en nuestros días. El temblor de El Angel de julio de 1957 estableció 
la pauta para mod~ficar de manera definitiva el diseño sísmico: la Cd. de r..1éxico se zv.üficó de acuerdo con el tipo de 
suelo, se e.stahlecteron reglas generales para aumentar la rigidez lateral a las estructuras de acero, se limitaron los 
desplazamtentos d_e entrepiso para tomar en cucntJ los efectos de torsión y se previeron holguras entre edificios 
adyacentes con ohjclo de evitar el golpeteo dunmtc sbmos de gran mtcn..,id.td 
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En !976 se COill~luy~.~ la .terrera t<,-xx·a CllO 1:1 ru~lil'fll'it~n dl' Plr:1 \'C'n-ión dd n·~bl11l'T1hl ll· (.'OOStrlll'l,.'illfH'S. En est:t 

ve~si.Ón ~1 cam~10. más lm~ort_ante c.:orrcs¡xmJió a la introduc~.:ión del facwr de JuctilidaJ que pennite reducir las 
sohc.Itac!Oncs sJsmtcas de diseno de acuerdo con la ductilidad del sistema estructural elegido. Este reglamento fue 
constderado como uno de los más completos y avanzados a nivel mundial y sirvió de consulta a otros paises ubicados 
en zonas de alto riesgo slsmico. 

El Reglamento de Construcciones de J 987 castiga severamente a las estructuras tanto de acero como de concreto, los 
coeficientes sfsmicos se vuelven a modificar. No obstante, las propiedades intrínsecas del acero lo hacen más idóneo 
para construcciones sismorresistentcs. 

Respecto a lo anterior, el lng. José Luis S:lnchez Martfncz opina: "Los sismos de 1985 hicieron ver que los 
reglamentos para la construcción de edificios en el Distrito Federal subcstimamn de manera importante la intensidad 
que para este tipo de movimientos del suelo cabe esperarse en la zona: en teoría, todas las construcciones bien 
diseñadas de acuerdo con los reglamentos en vigor podrfan haberse desplomado." La' lecciones aprendidas de los 
sismos de 1985 permitieron estudiar fenómenos que anteriormente no se habfan considerado y que afectaron de manera 
importante el comportamiento sfsmico-cstructural de las construcciones dañadas: golpeteo, interacción suelo­
estructura, resonancia, configuración geométrica, torsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frágiles, 
pérdida de ductilidad, etc.). En la ciudad de México existen alrededor de !50 edificios metálicos, de los cuales la 
mayor parte fueron construidos con estructura soldada. Los edificios con conexiones atornilladas son usuales en los 
Estados Unidos de América, Japón y Europa, lugares donde la construcción atornillada presenta mejores ventajas 
desde el punto de vista de volumen y rapidez en el montaje. Asimismo, en la ciudad de México los ejemplos más 
representativos de edificios con estructura atornillada son el Centro Insurgentes y el Edificio de Mexicana re 
Aviación. 

Corno conclusión de lo anterior, en el futuro las soluciones más convenientes en edificios de mediana y gran altura 
seguirán siendo con base en estructuras de acero. En el pasado inmediato, los edificios de poca altura (uno y dos 
niveles), se construían con estructura de concreto; hoy en día, el acero empieza a dominar este tipo de edificaciones. 
En cuanto a las estructuras metálicas especiales o sofisticadas, como las plataformas marinas, los puentes atirantados 
de grandes claros, torres de transmisión. cubiertas ligeras de naves industriales, recipientes a presión. cuyos discíi.os se 
basan en una norrnatividad más estricta respecto a la de estructuras convencionales, el acero seguirá dominando este 
tipo de construcción. 
Iniciarnos asf, lo que el Arq. Jesüs i\guirrc Cárdenas ha lb.mado "la época del accn) del México f\1oderno". 

10. LA INDUSTRIA SIDERÚRGICA NACIONAL 

En el pnsaJo, a excc¡x:ión de Fundidora de ?\luntcrrcy, la industria siderúrgica mexicana descuidó el 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 promoción y difusión del acero como material de construcción. 
El concreto reforzado dominó durante muchos aiios prácticamente la industria de la construcción, excepto la 
fabricación de estructuras de puentes para fenocarril y de naves industriales. A causa de la posición de la industria 
siderúrgica, principalmente en el periodo cmnp<cndido entre los años 1960 a 1990, el acero dejó de ocupar muchas 
aplicaciones sobre todo en construcción urbana. donde este material es el más conveniente desde el punto de vista de 
comportamiento sísmico-estructural, piiucipalmcntc en la Cd. de México, por sus condiciones especiales de elevado 
riesgo sfsmico y tiPo de suelo. Se cree que, si se hubiera utilil~H.Io el acero en el pao.;ado referido, los daños materiales 
y pérdidas de vidas humanas que ocasionwon los temblores de 1985 no hubieran sido de grandes magnitudes. 
En estos 30 aiios, se estableció el llamado "círculo vicioso'' entre las empresas productoras de acero , los 
diseñadores y fabricantes de estructuras; no se producían pcrliles estmcturales porque no había demanda en el mercado, 
los diseñadores no especificaban los perfiles de acero porque no había en el mercado. Los fabricantes, por su parte, 
vendían caras las estructuras porque tenían q_uc construirlas en taller a pai1ir de una materia prima de muy baja calidad, 
la cual debía someterse a una .serie de operaciones (corte. enderezado, etc.) elevando su costo original y con 
desperdicios importantes. . 
Lo anterior se debió a la falta de competencia ya que en varios casos existía un solo productor por perfil Y la gama de 
perfiles era muy limitada. La construcción en acero sobrevivió durante muchos años, desarrollándose y perdiendo 
competencia frente a otros tipos de construcción; hasta que en 1990, a raíz de la apertura de )as -~~nteras Y las 
negociaciones para el Tratado de Libre Comercio, las empresas productoras realizan sus primeros esfuerzos al 
modernizar sus plantas y cuestionarse porqué no vendemos acero estructural en México. La situación ha cambiado y 
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integral de proyectos estructurales en acero. No obstante lo anterior, muchos diseñadores están a~o~tu~hrados a 
sistemas tradicionah:s de trabajo que se niegan a moditicar, en parte por costumhrc, fJita de conocu111ento y U; 

actualización paraJJdoplar nuevas fonnas de trabajo. 

8. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

Los sistemas estructurales que se han utilizado en México a lo larg? del desarrollo d!! la ~stmctura metálic-a son los 

siguientes: . . . . . 
• I\1arcos rígidos. Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto de v1sta de (hscño y fahncn:wn 
convenientes para estructuras de poca altura, ya que para constntcciones de mediana o gran altura se vuelven críticos 
los efectos de las fuerzas horizontales, por lo que es necesario aumentar de manera importantt:! las dimcnsior.es de los .. · 
elementos estructurales para obtener la rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro lado, la! 
ductilidad puede ocasionar defonnacioncs excesivas, increrncnwndo los efectos P·ddta, llegando a producir f3.llas por. 
inestabilidad. 
• Marcos contra venteados. Estructuras de menor peso y mucho más rígidas y resistentes que los marcos rígidos 
no contraventeados. Son marcos con la adición de diagonales de contra venteo 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 daños, no obstante existen algunos problemas respecto al comportamiento de las diagonal e~ 
bajo carga cíclica. 
• ~1nrcos con contraventeos excéntricos. En estas estructuras, las diagonales no llegan a los nudos, por lo 
que se introducen excentricidades en las conexiones. Son estructuras dLíctiles en las que las deformaciones inelásticas 
se confinan a regiones en las que no afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjun~o de una 
estructura. 
• Muros de cortante y marcos contra venteados con marcos rígidos. Es la comhinación de los sistemas 
descritos anteriormente con el uso de muros dt:: cortante. Este sislcma es el más utilizado en l:::s estructuras d! 
edificios altos, en las que los muros de los núcleos dr.: elevadores, escakras y servicios resisten las fuerzas sísmicas 
laterales y otra parte de las cargas sísmicas son resistidas por Jos marcos rfgidos. Este sistema resulta económico 
también para edificios de mediana a hura (de 10 a 20 pisos). 

9. CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

El Ing. Osear de Buen López de Hercdia, profesor emérito de la Facultad de Ingeniería de la UNAM y diseñador el! 
prestigio internacional. indica que la construcción en acero en México data de más de un siglo (el Palacio de Bellas 
Artes es el ejemplo más representativo de la construcción antigua en acero en la ciudad de México) y a lo largo de los 
años se ha dividido en cinco épocas bien definidas: la primera que aharca desde el 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 días. En 
general. esta clasificación obedece a la ocurrencia de sismos de gran intensidad que han causado graves daños y a la 
evolución, como consecuencia de lo anterior. del reglamento de c.onstrucciones y sus correspondientes nonnas 
técnicas. 

El desarrollo de las estructuras de acero en la primera épot:a fue posible a la fundación de Fundidora de Monterrey 
·---cmayo de 1 900), empresa pionera que durante muchos años produjo aceros para fines estructurales. El tipo de 

construcción utilizado en este primer periodo fue la construcción r¡,;:machada y el acero de batalla fue obviamente el 
ASTM A 7. La Torre L:uino~1meric.:ma t:on . ..;tilllye en Ml!xit:o el fmal de la t:on.strucción remachada. A raíz de la 
segunda guerra mundial, la industria siJcnírgica'tuvo un notable Jc~arrollo y en 1941 se fundó Altos Hornos d.; 

México, S.A. de C.V. inichmdo operaciones en 1944, 'dos años después de que se publicó el segundo reglamento de 
c~nslfU.cciones en México. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, la soldadura constituyó a partir de los 
anos .Cincuentas, el principal proceso p~ra la fahricación de elementos estructurales, desplazando con importantes 
ventaJas al remache, el cual ha caído en desuso en nuestros días. El temblor de El Angel de julio de 1957 estableció 
la pauta para mod~ficar de manera definitiva el diseño sísmico: la Cd. de ~1éxico se z0,üfic6 de acuerdo con el tipo de 
suelo, se establecieron reglas generales para aumentar la rigidez lateral a las estructuras de acero se limitaron los 
desplazamientos d.c entrepiso para tomar en cuenta los efectos de torsión y se previeron holgu;as entre edificios 
adyacentes con oi~Jcto de evitar el golpeteo dumntc si~mos de gnm intcn ... idad. 
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En !976 .'":' COill~luyó l:t .lcn·cr.J tf'\x·a l'llll l:t ruhlic:tdón de Olr:l VC"f!'il~ll del fl'Fl:tllh'llhl ll· l'On~lrlll'l.·ipflt'!'. En t'S[a 

ver.si.Ón ~1 ~am~JO. más 1m~or~::mte correspondió a la introducción del f:tctor de- ducrilit.L1J que pemli1e rrdudr las 
sohc.Jtacwncs Sismicas de d1seno de acuerdo con la ductilidad del sisrema estructural elegido. Este reglamento fue 
considerado como uno de los más completos y avanzados a nivel mundial y sirvió de consulta a otros pafses ubicados 
en zonas de alto riesgo sfsmico. 

El Re~lamcnto d~ Construcciones de J 987 castiga severamente a las estructuras tan lO de acero como de concreto, los 
coeficientes sfsmtcos se vuelven a modificar. No obstante, las propiedades intrínsecas del acero lo hacen más idóneo 
para construcciones sismorresistentes. 

Respecto a lo anterior, el Jng. Jos~ Luis Sánchez ~1artíncz opina: "Los sismos de 1985 hicieron ver que Jos 
reglamentos para la conslrucción de edificios en el Distrito Federal subestimamn de maner3 importante la intcnsh.bd 
que para este tipo de movimientos del suelo cabe esperarse en la zona: en teoría, todas las construcciones bien 
diseñadas de acuerdo con los reglamentos en vigor podrían haberse desplomado." Las lecciones aprendidas de los 
sismos de 1985 permitieron estudiar fenómenos que anteriormente no se habían considerado y que afectaron de manera 
Importante el comportamiento sísmico-estructural de las construcciones dañadas: golpeteo, interacción suelo­
estructura, resonancia, configuración geométrica, torsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frágiles, 
pérdida de ductilidad, etc.). En la ciudad de México existen alrededor de 150 edificios metálicos, de los cuales la 
mayor parte fueron construidos con estructura soldada. Los edificios con conexiones atornilladas son usuales en los 
Estados Unidos de América, Japón y Europa, lugares donde la construcción atornillada presenta mejores ventajas 
desde el punto de vista de volumen y rapidez en el montaje. Asimismo, en la ciudad de México los ejemplos má.<.; 
representativos de edificios con estructura atornillada son el Centro Insurgentes y el Edificio de Mexicana re 
Aviación. 
Como conclusión de lo anterior, en el futuro las soluciones más convenientes en edificios de mediana y gran altura 
seguirán siendo con base en estructuras de acero. En el pasado inmediato, los edificios de poca altura (uno y dos 
niveles), se construían con estructura de concreto; hoy en día, el acero empieza a dominar este tipo de edificaciones. 
En cuanto a las Cstructuras metálicas especiales o sofisticadas, como las plataformas marinas, los puentes atiranwdos 
de grandes claros, torres de transmisión, cubiertas ligeras de naves int.Justrialcs, recipientes a presión, cuyos diseños se 
basan en una _normatividad más estricta respecto a la de estructuras convencionales, el acero seguirá dominando este 
tipo de construcción. 
Iniciamos asr, lo que el Arq. Jesús Aguirre Cárdenas ha lb.mado "In época del acero del México 1\loderno". 

10, LA INDUSTRIA SIDERÚRGICA NACIONAL 

En el pasado, a excepción de Fundidma de ~1ontcrrey, la industria siderúrgica mexicana descuidó el 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 promoción y difusión del acero como material de construcción. 
El concreto reforzado dominó durante muchos aiíos prácticamente la industria de la construcción, excepto la 
fabricación de estructuras de puentes para ferrocarril y de naves industriales. A causa de la posición de la industria 
siderúrgica, principalmente en el periodo comprendido entre los años 1960 a 1990, el acero dejó de ocupar muchas 
aplicaciones sobre todo en construcción urbana, donde este material es el más conveniente desde el punto de vista de 
comportamiento sfsmico-estructuml, p1 incipalmcntc en la Cd. de México, por sus condiciones especiales de elevado 
riesgo sísmico y tipo de suelo. Se cree que, si se hubiera utilizado el acero en el pao;;ado referido, los dai1os materiales 
y pérdidas de vidas humanas que ocasionatonlos temblores de 1985 no hubieran sido de grandes magnitudes. 
En estos 30 aiios, se estableció el llamado "círculo vicioso" entre las empresas productoras de acero , los 
diseñadores y fabricmJtcs de estructuras; no se producían perfiles estructurales porque no había demanda en el mercado, 
los diseñadores no especificaban los perfiles de acero porque no había en el mercado. Los fabricantes, por su parte, 
vendían caras las esu-ucturas porque tcnfan que construirlas en taller a partir de una materia prima de muy baja calidad, 
la cual debía someterse a una serie de operaciones (corte, enderezado, etc.) elevando su costo original Y con 
desperdicios importantes. 
Lo anterior se debió a la falta de competencia ya que en varios casos existía un solo productor por perfil y la ga111a de 
perfiles era muy limitada. La construcción en acero sobrevivió durante muchos años, desarrollándose y perdiendo 
competencia frente a otros tipos de construcción; hasta que en 1990, a raíz de la apertura de las !r_<>nteras y las 
negociaciones para. el Tratado de Libre Comercio, las empresas productoras realizan sus primeros esfuer~os al 
modernizar sus plantas y cuestionarse porqué no vendemos acero estructural en México. La situación ha camb1ado y 
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hoy en día el servicio a clientes está mejorando. Existe una gama más completa de aceros en diversas modalidades Y 
/ tipos, por lo que se considera que la modcrnimción de la indusma siderúrgica puede comrihuir de manera significativa 

al desarrollo de la estructura de acero, si p¡lflicipa activamente en la solución de otros problemas. 

11. NUEVOS MATERIALES 

En !987 el Instituto Mexicano de la Construcción en Acero, A.C. (IMCA) publicó el Tomo I, dd Manual de 
Construcción en Acero, basándose en la octava edición del Manual of Sree/ Constructimz del American lnstiwte oj 
Sieel Construction. La infonnación de mayor interés del citado documento fue la relacionada con la disponibilidad de 
los perfiles estructurales que en aquellos años las principales empresas productoras mexicanas de acero estn:ctural 
abastecían el mercado. 
Recientemente algunas empresas mexicanas productoras de acero estructural se unieron a comp3ñías estadounidenses 
para abastecer el mercado mexicano con una gama más completa de perfiles cstructur::lles en diferentes calid:ldes 
(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 Ingeniería de la UNAM y un grupo de diseñadores de reconocido prestigio realizaron una encuesta en 
los despachos de diseno estructural con objeto de determinar cuáles eran los perfiles TPR más convenientes y 
necesarios para satisfacer las demandas del diseño de edificios con C!:.tructura metálica. La conclusión de este estudio 
consistió en que era necesario abastecer el mercado con perfiles pesados de más de 16 pulgadas de peralte. Con los 
nuevos perfiles importados del tipo W (IPR), las trabes annadas hechas con tres placas soldadas, que durante muchos 
años se fabricaron en taller por falta de perfiles disponihlcs en el mercado, están siendo sustituidas por secciones 
laminadas con ahorro en tiempo de fabricación, costos, apariencia, control de calidad y supervisión. 
La losacero (lámina de acero acanalada, capa de concreto de 5 cm de espesor, malla elcctrosoldaja y pernos conectores 
de cortante) constituye el sistema de piso más usual en la construcción de estmcturas para edificios. Este sistema 
constructivo fue introducido en México desde hace más de 15 ilños y actualmente se ha popularizado y evolucionado 
por varias empresas, tanto nacionales como extranjeras. Los sistemas joist, conocidos como vigas de alma abierta o 
annaduras, permiten construir entrepisos salvando claros grandes, las fachadas integrales, las estructuras espaciales 
resuelven ]as cubiertas de grandes claros con o sin columnas de apoyo intermedias, las cubiertas laminadas y otros 
sistemas de piso y de cubierta complct;:m los materiales de la construcción moderna. 
Algunas empresas fabricantes y distribuidoras de nuevos perfiles galvanizados para la construcción han mejorado sus 

··-sistemas de serviCio al cliente, al haber creado recientemente gerencias de sistemas constructivos para proporcionar 
apoyo y asesoría técnica a ingenieros, arquitectos, proyectistás, diseñadores y constructores. 
Otras empresas distribuidoras de perfiles estructurales de acero establecieron recientemente convenios comerciales con 
empresas extranjeras que fabrican secciones estructurales huecas de alta resistencia para distribuirlas en México. Estos 
perfiles son equivalentes a los PTR, P!:R o ORen grandes dimensiones y espesores y completan la gama de perfiles 
tuhulares que en los años anteriores fue muy limitada y, desde el punto de fabricación, sustituyen las tradicionales 
soluciones de rnicmhros annados hechos con dos ángulos en cajón. 
La invasión estadounidense y europea en el suministro de nuevos materiales, sistemas novedosos dC construcción, e 
inclusive de edificios metálicos absolutamente prefabricados, se está observando en todo el pafs. Las modernas tiendas 
Sam's Club, Home mart, Blockbustcr, bodegas Aurrera, por citar algunos ejemplos, son estructuras de acero 
importadas con tecnología Butler de Kansas City, Missouri. 

~uchas de l_as c_stru~turas ~spaciaks, que nuevamente se han puesto de moda en la época actual, proceden de San 
-~.~astían, Espa~a. El tornzllo_ es_tructural que ha cobrado importancia en los últimv::. arlos como principal medio re 

umón ~ otros SIStemas de fiJaCIÓn Huck y Lohr están saturando el mercado nacional. Los mociernos perfiles 
d~orauvos Y cst~Ictural~s para la arquilcctura moderna proceden de España y Francia. La gran vancdad de sujetadores, 
pzstolas para la mstalación Je pernos conectores de cor1ante y otros dispositivos complementarios que proporcionan 
grandes aplicaciones en la construcción con acero, se suman a la tecnología de punta. 
Como c_onclusión de lo anterior. se cuenta actualmente con una gama cada vez más completa de perfiles estructurales 
Y matcnales co~plementarios de procedencia nacional y extranjera para la construcción con acero, que se fabrican con 
normas de calzdad reconocidas internacionalmente y que completarán los materiales de la arquitectura metálica 
moderna. 
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12. NUEVAS TECNOLOGIAS 

En l~s últimos años. se han desarrollado disipadores o dispositivos de energía (aisladores de base, amortiguadores, 1 1 

contraventeos c~n disipadores) en los Estados Unidos de América. Nueva Zelanda, Japón, México y en otros paises de 1 

alto nesgo sísmico. Los SIStema' de contra venteo, trabajando ante la presencia de dispositivos cuya función principal 
es diSipar Y transfommr la energía cinética generada por un sismo en energía térmica, tienden a reducir las 
deformaciones en las estructurac; y, por lo tanto, los esfuerzos generados por la acción de estas fuerzas. Los aisladores 
de base absorben la mayor parte de los movimientos del suelo cuando ocurre un sismo, haciendo que los mismos 
transmitan únicamente unn fracción de los impulsos sísmicos a lu supcrcsu-uctura y, por consecuencia. las fuerzas 
sísmicas producidas por el movimiento inercial de las masas del edificio. Los amortiguadores-disipadores de cncrgfa--
disipan internamente la encrg(a que absorbe una estructura durante la ocurrencia de un sismo suplantando en una gran 
parte a la energía que la estructura disipa por trabajos inclásticos del sistema estructural o ductilidad. Los disipadores 
de energía que se están probando en ~léxico son los de fricción, los de material elastométrico, los de placas de acero 
flexionado. Con estas innovaciones se espera pues, que la estructura metálica pueda tener mayor participación en 
nuestro medio. 

13. EDUCACIÓN 

Cada vez existe menos interés por parte de los estudiantes de la carrera de ingeniería civil en cursar las materias 
relacionadas con la ingeniería estructural. Informes recientes de la División de Ingeniería Civil, Topográfica y 
Geodésica de la Facultad de Jngenerfa de la UNAM demuestran que el número de alumnos inscritos en los últimos 
semestres para cursar la carrera de ingeniero civil ha disminuido de manera dramática. 
El Ing. Vicente Villascñor Bianchi opina que es necesario refonnar a los planes de estudio de las carreras de ingenieóa 
civil en la mayor parte de las universidades mexicanas, a fin de reforzar la enseñanza de las estructuras metálicas. 
El autor propone, además de ofrecer a los estudiantes que cursan la materia de estructuras de acero incentivos mediante 
el otorgamiento de becas y apoyo a la titulación, que la industria del acero Olorge premios a las mejores tesis, ofrezca 
bolsa de trabajo, reconocimientos y premios a los mejores profesores, y que asimismo se haga una propuesta para 
que la materia sea obligatoria, pues en la mayoría de las universidades y centros de enseñanza superior del país es 
opt.ativ<.t y muchos egrcsados deben incorporarse brevemente a la práctica profesional con escasos conocimientos 
sobre estructuras de acero. Otra medida para fomentar y mejorar la enseñanza del acero consiste en implementar una 
clase de dibujo, en la que los alumnos aprendan a elaborar planos estructurales y de fabricación mediante el uso re 
programas de compmadora como el AutoCad, ya que, además de que estos planos constituyen el lenguaje de 
comunicación utilizado por los diseñadores y fabricantes, son requeridos con mucha frecuencia. 
Como conclusión de esta parte, es necesario reflexionar sobre la enseñanza de las estructuras de acero en Jos centros 
de estudio, ya que en un futuro no muy lejano habrá pocos ingenieros que sepan diseñar con este material. La 
industria del acero debe sembrar en las escuelas de ingeniería y an¡uitcctur:l, para que a mediano o largo plazo pueda 
cosechar. El autor propone finalmente como necesidad urgente, la creación de un diplomado en diseño, fabdcación, 
montaje y supervisión de estructuras de acero, que tenga validez o reconocimiento internacional, y cuyo objetivo 
fundamental sea el de preparar profesionales para la ejecución de obras de acero, vigilando y controlando que se 
consLruyan al costo mínimo, en el tiempo programado y con la calidad esperada; asimismo poner al alcance de ellos 
los conocimientos más recientes sobre la tecnología del acero, tornando en cuenta los últimos avances en este campo. 
con objeto de fonnar especialistas capaces de disciiar, construir, enseñar, investigar y supervisar obra'i y materiales de 
acero del México moderno, con la tecnologfn de punta, apegándose a las normas de control de calidad Y 
especificaciones modernas nacionales e internacionales que rigen el Jisefio y construcción de dicho material, de 
manera que las obras que consuuyan sean competi,tivas y tengan la misma calidad que las de los países desarrollados, 
logrando ante lodo la economía, seguridad esLructural, rapidez constructiva y estética. 

14. DISEÑO 

En la Cd. de México existen alrededor de 15 despachos y finnas de ingenierfa que se han especializado en el diseño de 
estructuras de acero y que desarrollan con una excelente calidad el 90% de los proyectos cstruclUrales que demanc.la la 
industria de la construcción. Se estima que el 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 diseños económicos y adecuados en 
acero (se considera que un diseño económico en acero consiste en que no haya un desperdicio mayor del 2% del 
material en el dimensionamiento de los miembros estructurales): uno es el conocimiento y aprovechamiento integral 
de las dimensiones de los materiales y otro la solución de las juntas (éstas deben ser sencillas, racionales y fáciles de 
hacer en taller). __ _ 
Resumiendo el proceso de diseño, se puede concluir que partiendo de perfiles de hucna calidad, aprovechamiento 
integral de los mismos perfiles, elección de un sistema estructural adecuado al tipo de suelo y zona sísmica, 
factibilidad en el diseño y fabricación de las conexiones convenientes, fabricación con sistemas de control estricto~ y 
montaje programado, la esUllctura de acero será económica y confiable y responderá a las condiciones que sirvieron de 
base para su análisis y diseño. De esta manera podremos enfrentamos con éxito a la competencia internacional; al_ 
lograr diseños económicos. las empresas productoras y distribuidores de acero aumentarán sus ventas, los fahricantes ., . 
de estructuras producirán más y el acero estn~clural se volverá cada vez más competitivo. De lo contrario, los diseños,._ 
inadecuados y caros sólo traerán consigo la mvasión de estructuras extr01njeras con un armsOJ.micnto total. 
Uno de los problemas que se presentan cotidinianamente en los despachos de ingenierfa, relacionado con el aspecto 
económico de los proyectos y que puede presentar cambios imponantes en esta etapa, es el desconocimiento de la 
disponibilidad comercial de perfiles por falta de infonnación precisa a cargo de las empresas productoras y 
distribuidoras de acero, lo que ocasiona muchas veces , rehacer el dtseño. implicando con ello atrasos importantes y 
costos adicionales imprevistos. Para solucionar el problema anterior, el autor propone la creación de un banco de. 
datos que contenga la información más actual respecto a la "verdadcm" disponibilidad de los perliles estructurales re 
acero, tanto nacionales como de procedencia extranjera. 
Algunas recomendaciones que propone el Ing. Osear de Buen con relación al diseño de estructuras son: 
"La construcción ha de planearse, diseñarse, detallarse y realizarse de manera que todos los elementos que ·la 
constituyen tmbajen en conjunto. Debe haber concordancia entre la rigidez y la resistencia de todos los elemento;, 
estructurales o no, pues los más rígidos atraen una parte mayor de la fuerza sísmica, 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 vibración 
cercanos a los del suelo en que se construyen". 

15. ARQUITECTURA 

. El Arq. Jestís Aguirre Cárdcnrts en su conferencia maestra, "Histori<:~ de las estructuras en r..1éxico", nos ha presentado 
un panorama general respecto a la evolución, desarrollo y contribución de la arquitectura en la construcción a través 
de los años en México. 
Los arquitectos, en calidad de proyectistas, son los que toman la decisión en cuanto a la selección de Jos materiales de 
construcción. Por esta razón es imponantc que tengan conocimientos acerca de l01s características, propiedades, 
ventajas de cada uno de los materiales, con objeto de que puedan obtener soluciones económicas adecuadas a nuestro 
medio. En general, los arquitectos en l\.1éxico están más acostumbrados a trabajar con el concreto y pocos han tenido 
experiencias con el uso del acero y la combinación de éste con los sistemas estructurales más convenientes. 
El lng. Raúl Granados Granados indica que después de los sismos de 1985, los arquitectos se concientizaron respecto 
a los requ~rimic~tos geométr_icos que deben cumplir las construcciones para que se comporten satisfactoriamente bajo 
nuc~os stsmos mtenso~. Stn embargo, hoy después de nueve años tras los sismos, estos profesionales están 
volv~cndo a abusar de las bondades de los materiales y cometen errores que seh>uramcnte afectarán el comportamiento 
sfsmtco-estructural de los edificios que proyectan. 

-·-Goma conclusión de lo anterior, si se logra que los arquitectos conolcan, mediante una promoción efectiva del uso 
del.acero en la cons.u:ucc~ón, las ve.ntajao; y características intrínsecas de este material, con ohjcto de que se aproveche 
racionalmente su uultzacJón, se meJorará la calidad de los proyectos que desarrollen. 
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16. INGENIERÍA UE DETALLE 

La ingeniería de detalle es el proceso mediante el cual se proporciona por medio de planos absolutamente toda la 
infonnación necesaria de cada una de las piezas que fonnan una estructura. Los planos de fabricación son documentos ¡,' 
muy Importantes ya que garantizan el éxito de una obra. y a partir de éstos se puede tener una definición exacta de las 
características de la estructura antes de fabricarla con una aproximación del 2%, si la ingeniería es confiable. Estos 
documentos contienen la solución definitiva en dimensiones para que el mecano responda a las necesidades del__ 
análisis, diseño Y geometría fijada por el proyectista. Lo anterior requiere que en los planos de ingcnicrfa básica estén 
debidamente plasmados la estructuración, las escuadrfas de los elementos estructurales, los perfiles que forman los 
miembros estructurales, el criterio de juntas, el tipo de acero y los sujetadores empleados, Jos tamaflus de las 
SQ.ldaduras Y el diámetro de los tomillos, para formar un conjunto de piezas y obtener como resultado una estructura 
absolutamente prefabricada. 

En México, la experiencia en la fabricación de estructuras de acero ha demostrado que por muy sencilla que sea una 
obra de acero, es indispensable la elaboración de los planos necesarios de detalle, de lo contrario habrá numerosos 
errores en deuimento de la calidad final de la estructura. En nuestro país una deficiencia que presentan los fabricantes 
de estructuras metálicas desde hace muchos años es la falta de una buena ingenierfa de detalle. basada en sistemas 
automatizados, para elaborar planos de taller en mejor calidad y canlidad. Actualmente, varios fabricantes están 
realizando esfuerzos importantes para actualizar y mejorar sus sistemas tradicionales de trabajo, elaborando planos de 
taller asistidos por computadora. 

17. FABRICACIÓN 

La fabricación de estructuras de acero se rcali1.a en talleres o plantas especializadas que cuentan con instalaciones y 
equipos adecuados y una cuidadosa selección de personal (grupo de obreros altamente especiali7.3dos: trazadores. 
soldadores, montadores, etc.). En estas instalaciones nace y sale absolutamente tenninada y prefabricada la estructura 
de acero, de acuerdo con procesos industrializados modernos y con un programa de control de calidad en cada una de 
las operaciones que se realizan (enderezado, conc, trazo. habilitado. armado, soldadura. pintura). Gracias al desarrollo 
tecnológico de los últimos ai1us, ya se dispone de equipos y máquinas para las diferentes operaciones de fabricación, 
los cuales permiten alcanzar productos de gran calidad con apego a las normas nacionales e internacionales. 
E11 ?v1éxico existen alrededor de 60 talleres de fabricación de estructuras de acero, varios de los cuales tienen una 
capacidad mensual del orden de 200 ton y cumplen con la calidad regida por las normas internacionales. No obstante, 
en la Cd. de México, donde existe prácticamente la mitad de·estos talleres, se están construyendo varios edificios re 
poca alluia con estructura de necio, en los que la fabricación se lleva a cabo en el lugar de la obra (totalmente a la 
intemperie), con prácticamente ningún sistema de control de calidad y con todas las desventajas, sobre todo en la 
ejecución de las soldaduras. Lo anterior se debe a que muchos contratistas por ahorrarse varios miles de pesos, 
eliminan el trabajo de taller, improvisando en campo soluciones al avcntón y dejando una serie de incertidumbres en 
cuanto a !a ejecución, confiabilidad y calidad esperada de la estructura. 

18. MONTAJE 

El montaje es la unión o acomodo ordenado en el sitio de la obra de los elementos estructurales prefabricados para 
fonnar una estructura completa que recibirá otros materiales complementarios y cargas de acuerdo con el diseño Y la 
construcción previstos por el ingeniero y fabricante de estructuras metálicas. El estricto cumplimiento de las normas 
de montaje que establecen las organismos internacionales, sobte todo del primer tramo de columnas. garantiza la 
geometría del resto de Ja estructura. El montaje implica el conocimiento y evaluación del lugar de la obra, 
conocimiento del equipo (plumas, grúas, malacates), elección del método de montaje más conveniente Y establecer 
una adcx.:uada ejecución del plan general de construcción. Aprovechando la caractcrfslica principal de la estructura cb 
acero, que es la prefabricación, un montaje bien programado, contando con el equipo adecuado, puede efectuarse en un 
tiempo menor al requerido por otros procedimientos. El control de calidad en el montaje se reduce a la vigilancia en 
geometría de la estructura, especialmente en lo relativo a ejes, niveles, plomos y juntas. 
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19. SUPERVISIÓN 

En México, particulannente en el Distrito Federal existen varias firmas de ingeniería y despachos de diseño que, 
además de haberse especializado en el diseño de proyectos estructurales de acero, tienen amplia experiencia en la 
inspección y supervisión de estructuras de acero. No obstante, se están construyendo actualmente en la ciudad de 
México numerosas estructuras para edificios de poca altura, en los que la supervisión ha sido mfnima. Como 
consecuencia deJo anterior, la calidad final de la estructura no corresponderá a la calidad esperada. Las normas de 
supervisión constituyen para todos aquellas personas que prestan servicios de coordinación y supervisión de obras, un 
instrumento de observancia obligatoria, en el que se hasan los lineamientos a seguir para la prestación de este tipo de 
servicios y lograr de esta manera que las obras de acero se construyan con la calidad, el tiempo y costo prcYistos. 

20. CALIDAD TOTAL EN LA CONSTRUCCIÓN CON ACERO 

De acuerdo con lo anterior, la calidad de una estructura está 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 
comunicación efectiva entre todas las personas que de alguna u otra manera participan en la ejecución de un proyecto._· 
La calidad y el costo de los materiales (perfiles estructurales dt: acero) la establece la industria siderúrgica; la economfa 
de la estructura está en manos del diseñador, quien debe poner en juego todos sus conocimientos sobre el análisis, 
comportamiento de materiales, diseño, conocimiento y aprovechamiento óptimo de los materiales; la mano de obra 
utilizada en la fabricación debe ser altamente calificada y someterse a sistemas de control y vigilancia constante; los 
planos de taller deben ser elaborados por programas y sistemas de dibujo automatizados con objeto de mejorar la 
calidad y aumentar su volumen. El control de calidad en la fabricación y el montaje debe mejorarse, exigiendo 
especial cuidado para que la estructura final no pierda las magnfficas propiedades intrfnsecas del acero, sino que, al 
contrario, éstas se aprovechen al máximo, la supervisión debe tener más participación en obras de acero. 

21. RECOMENDACIONES 

Con el propósito de fomentar el uso racional dd acero en la industria de la construcción eS necesario llevar a cL:bo 
acciones inmediatas y que, de acuerdo FDn los puntos de vista del autor, serían las siguientes: 

L 

2. 

3. 

Creación de un organismo con la misma infraestructura y servicios que el IlVfCYC (¿ sueño guajiro?) que 
agrupe a las empresas productoras de acero (industria s1daúrgica), distribuidores, diseñadores, consultores, 
fabricantes, montadores, supervisores, profesores de estructuras de ingcnicrfa y arquitectura, investigadores, 
arquitectos, estudiantes, cámaras, representantes de universidades, tecnológicos, colegios de ingenieros y 
arquitectos, sociedades técnicas (SMIE, SMlS, SMMS ) y que tenga como objetivo, fundamental la promoción 
permanente de las aplicaciones del acero en la construcción. 
Organizar un banco de datos que proporcione información acerca de la" verdadera" disponibilidad de los perfiles 
estructurales de acero en el mercado nacional. 
Crear un diplomado en diseño, construcción y supervisión de estructuras de acero y que sea reconocido por el 
AISC. 

4. Organizar cursos de actuali~:ación sobre e~tn1cturas de acero: 
4.1 Diseño de estructuras de acero. Aplicaciones del software disponible para el análisis y diseño re 

·- ·- estructuras de acero. 
4.2 Fabricación y montaje de estructuras de aCero para edificios. 
4.3. D~tall~do de estructuras de acero mediante sistema~ y programas de dibujo automatizados. 

5. ~rga~mzac16n de co_n~ursos y p_remios so~re diseño y construcción de obras de acero, similares a Jos que organiza 
la S~DESO~. El u meo prcm1o en Méx1co en rcconocunicnto al mérito y a la calidad en obras de acero fue el 
PremiO FunJJd_ora de tvfonterrey 1969, entregado a los ingenieros Osear de Buen, Félix Colinas y Asociados. 
Concursos naciOnales sobre inonvaciones en acero. 6, 

7, 
8, 
9, 

Otorgamiento de becas a estudiantes de ingeniería y arquitectura. 
Bolsa de trabajo para estudiantes e ingenieros con especialidad en acero 
Edición de manuales, c<~tálogos y guías técmca!) d~ dbeño y constn;r..:ci6n con ar..:cro, <~decuados a la práctica, 
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desarrollo y tecnologfa de nuestro pafs )' a la de Estados Unidos de América. 
1 O. Prom~ción Y asesoría técnica pcnnanente a las personas involucradas en el proyecto, diseño, fabricación y 

montaJe de estructuras de acero por parte de la industria siderúrgica y empresas distribuidora' a través de un centro 
técnico, Instituto Tecnológico del Acero (ITA). 

11. Organización de mesas redondas sobre temas relacionados con los avances tecnológicos más recientes y 
aplicaciones del acero. 

12. Preparación de videos sobre la fabricación del acero y la presentación de éstos en las escuelas de ingenierfa y 
arqUitectura 

I 3. Publicación de artículos sobre las más recientes investigaciones desarrollada-; en esta especialidad. 
14. Elaboración de un manual de proyectos tipo, que considere las características principales de la estructura de acero 

(claros de los elementos estructurales, alturas de las edificaciones, zona sfsmica, tipo de suelo, sistemas 
estructurales, destino del inmueble, etc.) y que presente en planos la solución completa y detallada de la 
estructura con sus respectivas listas de materiales. Este manual proporcionará a los arquitectos mayores 
alternativas para la aplicación del acero en los proyectos que desarrollen. 

15. Mejorar el suministro de perfiles de acero con base en buen precio, calidad, servicio y plazos de entrega cortos. 
16. Elaboración de las bases técnicas para lograr el desarrollo integral con la calidad total de la estructura de acero. 

Estas bases técnicas y las experiencias prácticas obtenidas de los daños estructurales causados por la sismos re 
gran intensidad f~vorcccr:in el uso del acero en la construcción. 

17. Organizar reuniones nacionales de profesores de esuucturas metálicas. 

22. CONCLUSIONES 

Se han presentados los aspectos más importantes que dctcnninan el desarrollo y calidad de la estructura de acero en 
.México. Se ha afinnado que el acero se utiliza cada vez más en la industria de la construcción, a veces de manera 
ineficiente por falta de ingeniería y en ocasiones con ingeniería extraordinaria. Sin embargo, el autor considera que su 
utilización hasta la fecha sigue siendo baja por muchas y variadas razones: costo elevado del acero, deficiente 
promoción y difusión de este material en la construcción por parte de la industria del acero, nula investigación sobre 
su comportamiento, falta de conocimiento en el discíio y construcdón de estructur~t<.; de acero en In mayor parte de los 
programas de estudio de la licenciatura de ingeniería civil y arquitectura de Jos centros de enseñan:r..a superior d! 
f\1éx.ico, falta de conocimiento de los arquitectos de las ventajas y propiedades de este material para obtener soluciones 
más convenientes, avanzada tecnulogfa en diseño y construcción pero elitizada en manos de muy pocas personas, 
escasa bibliograffa técnica, cte. A esta prohlcmatica la he denOminado "La laguna del acero". 
De acuerdo con lo anterior, hay mucho que hacer y pocos son los recursos humanos y económicos disponibles. La 
apertura comercial, el TLC y el inicio de un nuevo siglo están marcando la pauta de lo que debemos hacer y se 
considera que la industria del acero tiene hoy más que nunca una responsabilidad mayor a cualquier otra industria 
relacionada con la construcción, porque es la que produce y distribuye los materiales. 
Por esta razón, debe extender sus esfuerzos para dar un impulso estableciendo un programa de ayuda a las 
universidades, apoyo económico a proyectos de investigación, divulgación y asesorfa técnica permanente de sus 
materiales a arquitectos, constructores y proyectistas, coadyurar en la erganización de cursos de actuali7..ación sobre 
estructuras de accro,pattkipación técnica en congresos, seminarios, simposios, publicación de manuales, catálogos 
quo permitan un conocimiento integral de los perfiles estructurales y disponibilidad "verdadera" para su adquisición. 
Estas recomendaciones contribuirán a que a mediano o lmgo pla1.o el acero estructural ocupe, en muchos casos, el 
lugar número uno como material de construcción (¿Quién cosecha sin haber sembrado la semilla?). Por 
otro lado, los profesionales que participan de alguna manera u otra con la utilización del acero en la construcción 
(cstructuristas o diseñadores, fabricantes, montadores, supervisores, cte.) deben mejorar sus sistemas de trabajo Y 
actualizarlos con nwyorcs niveles de calidad y economía; de lo contrario, dichos sistemas serán hrevcrncntc obsoletos 
y superados por los servicios profesionales de empresas extranjeras, que con grandes ventajas están participando en 
varios proyectos que se están desarrollando en todo el pa(s. 
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ANTEPROYECTO PARA EVALllACIÓN 
PRELIMINAR DE EDIFICIOS DE ACERO DAÑADOS POR SISMO 

Héctor Soto Rodríguez 
Ju;irez 177. Col Tlalpan 

Delegación Tlalpan 
1 ~ ()()() MéXICO. D.F. 

RESUMEN 

Se presentan las bases para el desarrollo de un m~todo de ev.alu~ción p:elimmar de edifi.cios de accr~ ~añado; p.or 
sismo. tomando en cuenta las lecciones aprendtdas de los stsmos m tensos de la ctudad de. Mextco ( 1 JS) ). 
Northndge. Cal. ( 1 ~~~) y Kobe. Japón ( 19'!5). Se muestran los dalias observados y las causas pnnctpalcs de ellos 
en miembros y conexiOnes cstmcturalcs para emitir una evaluación preliminar acerca del estado general que 

guarda un edificio de acero dañado por stsmo 

SUMMARY 

In thcse paper thc bases (O dC\"Ciop a mcthod for thc prclinunary \'ISual C\"aluation of steel omce buildmgs 
damageds by eanhquake is presented. The Mextco city eanhquake of septembcr 19. 1985. the Northndge 
eanhquake of january 17. 199~ and Kobe la pan eanhquakc of pnuary 1995 are rclatcd. The main types of damage 
111 girdcrs. columns. shcar t:lb. panel 1onc. wclds are prcscntcd w1th thc rcsults of rcccnts publishcd 111\'Cstigations 
to em1t a prclimmary cvaluation of officc buildings damaged by carthquakcs 

l. INTRODUCCIÓN 

Los stsmos intensos ocurndos en la ctudad de 1\·léxico ( 1985), Northndge, California 1 9'!~ y Kobe. Japón (1 995) 
ocasionaron cuantiosos daños 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 códigos de constmcción 
prescriben disposiciones mas estnctas desde el punto de vtsta de seguridad estmctural de las edificacwnes, y han 
ocasiOnado camb1os importantes en la práctica de diseño y construcción de estructuras. por haberse demostrado 
comportatmento d1ferente al esperado. En el caso particular de las estructuras de acero. numerosos centros e 
mstitucwnes de investigación en d1versas partes del mundo. Méxtco inclmdo, han realizado cuantiosos estudios. 
q~!e aportarán nuevas cxpenencias acerca de su diseño y comportamiento. En este trabajo se presenta un 
anteproyecto de un método para deternunar el estado general imperante en edificios de acero inmediatamente 
después de la ocurrencia de un sismo intenso. con la finalidad de evaluar posibles alternativas y recomendaciones 
de reparación de edificios que lo reqUJeran Se descnben las causas princtpales de fallas en los elementos y 
conexiones estructurales. para determinar el mvcl de dailo en la estructura. Se analizan varios casos de falla en 
cstmcturas reales. según el nivel de desarrollo del diseño y de la constmcción de cstmcturas de acero. Los 
resultados generales del métodq de evaluación están contenidos en una base de datos que permite obtener y acceder 
de manera rápida a la informactón disponible a la fecha. 
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2. OBJETIVOS 

Se propone un método que pcnmta a los ingcmcros hacer unJ C\'aluación prcl!nunar de edificios de acero da!lados 
por sismo. con base en su comportamiento y de acuerdo con los dalias observados en vanos sismos uHcnsos 
ocurridos en diversas partes del mundo recientemente. El objetivo fundamental del-proyecto es establecer. mediante 
una evaluación preliminar. una cnlificación bas;1da en el cstndo general del edificio e ind1car si es ncccsano 
rcparurlo. Para ello será necesario efectuar un lc\·antamicnto de apro-..:unadamcntc 150 edificios mct:ílicos ubicados 
en la Ciudad de rvté:xico. Estas edificacwncs corresponden a mmueblcs de ttpo urbano. estructuras dcsunadas a 
ofíc111as. habit.1ción. reunión públicn. hospitales. cscuclns. hoteles. etc.: en su mayor pnrtc son edificiOs de mcd1ana 
altura que. de acuerdo co11 los pocos casos de daiio. según las estadística de los sismos de 1 f.JX5. son los que 
rcsultaronlll:·ls afectados: su \'ulncrabliidad a los sismos lllc notona El obJeli\O dellc\·:mt:uuicnto scr:i reali.1ar un:1 
cvaluac1ón prcluninar cuahtatl\·a (no un dictamen de seguridad y estabilidad estructuml) de los m muebles referidos. 

3. PROPUESTA 

Se pretende desarrollar un Jllétodo de e\'aluación preliminar de edificios d:u1ados por sismo y. en una segund:1 
etapa. una guía de reparación de edificioS. El segundo documento contendrá la información que se recabe de los 
edrficios y de las expcnencias de reparación Se considera que para las autoridades del Distrito Federal es valioso 
contar con una Guia de Evaluación Preliminar y Reparación de Edificios de Acero Dmiados por Sismo. como apoyo 
técnico. por lo que se csuma que este proyecto es rcle\·ante. En Nléxico varios organismos. entre ellos el Colegio de 
Ingenieros Civiles de rvtéxiCo. constituyeron un Comité Permanente para la Revisión y Evaluación de la Seguridad 
de la Infraestructura y Edificaciones en casos de emergencia. el cual establece la metodología para realizar 
inspecciones. revisiones y c\·aluaciones de seguridad 

~. PRIMERA ETAPA 

Inicialmente. el lc\'antamiento de los edificios pcrmitir<Í conocer los sistcm~s estructurales utilizados en las 
edificaciones de acero. desde la pnmcra época en que se empezó a utilizar este material en México: finales del siglo 
pasado. asi mismo. cualitativa y \'Ísualmcntc. a manera de.diagnóstico preliminar. determinar el estado que gunrdan 
estos Jllmucblcs en cuanto a seguridad estructuraL y e!Jborar un in\'entano sistemati.1.ado. que 111cluya uso o desuno. 
ubtcación. características geométncas y estructurales. así como sus condiciones generales. 

5. SEGUNDA ETAPA 

La acti\'idad principal en la segunda etapa. consiste en elnborar la guía de recomendaciones para evaluar y reparar 
(en su caso). los cdifícws cuyo estado no se;-¡ satisfactorio como consecuencia de un s1smo intenso. El conLcnido es: 
di\'ersas alternati\'aS y sugerencias de reparación. desde el punto de vista de comportanucnto sísmico y suelo­
estructura. la programación y control de reparación de edificios. así como los requisitos para que las empresas 
reahccn trabajos de reparación y otros estudios de Ingeniería (tanto de diseiio como de construcción) 

6. DESCRIPCIÓN DEL ANTEPROYECTO 

El anteproyecto se divide en dos partes: la pnmera duraría 6 meses y la otra 10. Para la primera parte se preparó 
una lista de los pnncrpales edificios de acero (nombre. ubrcación) y se obtuvieron pcrnnsos de acceso a los 
Inmuebles~ para este fin se preparó un cuestionario. que sirvió de base para emprender las actividades del 
levantamiento y recabar la infonnactón básica de los inmuebles. Para efectuar el levantamiento es necesario 
integrar varias brigadas de trabajo. La información recabada del levantamiento. llevado a cabo en campo. se 
procesa en una base de datos. para poder tomar en cuenta características. establecer criterios y determinar 
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parámetros para upificar a los edificios. Con los Corrcsponsablcs de S~guri~~d Estntctural se im·esti~ad cuál~s 
ed!ficios de acero se han dtctaminado. para poder cfcctunr la clastficac10n general Como result,Jdo de l,ts 
actiddades de esta primera parte. se podrán tipificnr los edificiOs que desde el punto de segundad estructural son 
vulnerables a sismos intensos futuros. En este trabnjo por falta de espacio no se.ancxa el cuestwnano para recabar 
la información básica acerca de los edificios de acero En la Figura 2 se 1lustra una conexión típica remachada de 
una estructura constnuda en la década de los cuarenta. Durante la segund:t parte. la :-~cti~Idad cons1~tmt en la 
elnboración de una "Guia de recomendacwues para la reparac1án de nh/icw., de acero dlmwhn· por s¡smo. Este 
documento se basad en los Jmeamientos del Reglamento de Constmcciones para el D1stnto Federa~ _con su~ 
correspondientes Normas Técnicas Complementarias pnra Diseílo y Construcción _de Estmctnrns 1\ktahcas. as1 
como otros cnterios. técmcas y resultados de numerosas im·estigacwnes que ~ccicntemente se han puesto en 
práctica. tras Jos sismos intensos rcc1entes que gm\'ementc han dafiado a los eddlcws de nccro. espe~Jalmentc el ~e 
-Northridge. California. de 199-1 De cada edificiO se eraluar~í· ~~~ el daiio_ en la estmc~ura (s1_ !1ue'k. S~~ u Ir 
funcionando 

0 
si se debe desocupar) y b) el método de reparac10n mas convemcntc En 1.1 gllla tambtcn se mc.1can 

las caracterísucas generales de las empresas dedicadas a la reparación de edificws (infraest~c~ura. pc~sonal 
cnlificado. etc). Se des:1rrollar;í un programa para computadora que permit1r;í m:meJar de manera agil y scnc!lln la 

_.m formación contenida en In guía. 

7. EXPERIENCIA SÍSMICA ~IlJNIJIAL SOilHE EL 
COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 

Se hace una breve reseña de los dmlos obserYados en las estmcturns de acero durante 'arios sismos llltcnsos en 
diversas partes del mundo. para d1sponer de bases que perm11lrán establecer la e\'altwcJón cstructur:Jl de 
cdilicacwnes metálicas La e:\:periencia mundial acerca del comportamiento sísmico de las estmctllras de acero 
demuestrn que. hasta 199-t. este había sido satisfactono En ,-arios p:1iscs ub1cados en zonas de alto riesgo sísmico 
(Japón. Nue,·a Zelanda. Ch1k. Mé;..¡co. la parte Occidental de los Estados Unidos de A111~rica .. etc) se afirmaba 
l111e l:1s estructuras de acero se comportaban bien baJO sismos intensos. El sismo del 17 de enero de 199-t de 

· ~orthridgc. Cal. calificado como el segundo peor desastre natural ocurrido en los Estados Unidos de AmCrica. es el 

pnmer antecedente de daños graves en estructuras de acero. 

7.1 Chile, 19H5 
Según Informes de dailo en estructuras de acero en Chtle. r.l 85'~';¡ de las fallas en sismos tntensos se debió .a errores 
de constmcc1ón y úmcamente el 15%) restante a errores de d1seilo. pnncipalmcnte por una elección madecuada del 
Sistema estmctural. La cxpenencia clulena es mtcrcsante; desde U~98. en este país han ocurrido 13 stsmos intensos 
de magmtud superior a 7.5. que han causado daños cuantiosos a estructuras industriales. puentes de ferrocarril y 
edificios de acero. El comportamiento de los ed1fic10s metálicos del sismo de marzo de 1985. de característícas 
similares a los de la ciudad de México. fue sntisfactorio: las úmcas fallas que ocurrieron fueron: deformaciones 
excesiv-as en anclas o pernos de anclaje de las bases de columnas. en contraventeos y en concxtones. estmcturas no 
diseñadas para condiciones sísmicas. principalmente en el extranJero. algunas de las cuales se colapsaron en 1960. 
y estructuras fabricadas por talleres pequeños. muchas yeces sin la intervención de ingenieros y personal calificado. 
que no cumplen las nornws de calidad: el e_¡emplo más stmple a este respecto es la pref:Jbricac1ón de estn1cturas en 
las que con mucha frecucncta se utilin1ba acero no soldable y soldadores no calificados: estas cstmcturas 
constmidas sin control técnico adecuado. resultaron con vanos d:ulos estmcturales. 

7.2 Ciudad de l\1éxíco, 1985 
Si btcn estos sismos de características espectales causaron darlos graves en seis edificios de acero de llpo urbano, 
los datos estadísticos y resultados investigados por el Maestro Enrique Mar1ínez Romero, "Comportamiento de las 
estructuras de acero durante los s1smos de /985 en In cwdad de 1\/éxtco. demuestran que ante temblores fuencs 
en México. los ed~~c10s metálicos han tenido un comportamiento sat1sfactono. Muchas constmccwnes antiguas: 
dtscñadas con _rc:_g!~sHos de segundad mucho menores que los prescritos en el nuevo reglamento de constmcciones 
tuvieron un comportamiento excelente. a pesar de que en algunos casos Jos miembros estmcturales que conforma~ 
las estructuras son verdaderos "'palillos··. Este llpo de edificios se diseñaron con coeficientes sísmicos pequeños su 
resistencia a cargns laterales, sismo principnlmente, la proporcionaba el revestimiento de columnas a basd de 
cantera. ladrill_o. etc. Y muros gmcsos_ de ng1de1.. Este sistema ha demostrado eficiencia, sin embargo, :1! eliminarle 
muros para dtsponer de espaciOs mas grandes y áreas libres abiertas, la estmctura de acero pierde rigidez y 
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rcsistcncw lateral y su nilncrabilid:Jd sism1ca se cuadruplica. apro'>inwdamcntc. En la rigur:-~ ¡ se muestra el ttpo 
de estructuras de acero que se han utili;ado. desde la primera época en que se empelÓ a usar este matcr.ial hasta 
nuestros días El arreglo estructural b:ísico es el marco simple : los s1stcmas estructurales no\·cdosos parten del 
marco simple con dwgonalcs de contraYcntcos concéntricos. diagonales de contrmcntco C:\.céntncos (\a utth1.ados 
en rvlé\:ico) ~· constJUccióJl compuesta· columnas de acero esbeltas ahog.1das en Concreto estructural \.sistemas de 
p1so compuestos acero-concreto con cimbra de acero como rcfucr;.o (ltínuna de acero gal\·amt:ada ac:;n:Jiada). los:1 
de concreto de 5 cm de espesor. malla clcctrosold.1dn! pernos conectores de cortnnte y marcos contmventeados con 
aisladores de base !' disipadores de energía. que próximamente se pondr:ín de moda ~n nuestro pais. La C\'aluación 
prelilllinar es similm a la conclusión de una consultn médic:¡ (dwgnóstico)· es neccs:1T10 conocer !:1 estructura 
(paciente). el~efuerzo. reestructuración. reh:1btlitación. remodclación y repar:1ciún cquhalcn a una operación. 
En el caso p:lrticular de las estructuras soldadns de la ciudad de ~-léxico. desde el uucio de 1:1 uuli/.<tción de 1:1 
soldadura como medio principal de unióu entre miembros estructurales. que data de los nfios Cincuentas hasta 
nuestros días. el comportamiento de estas cstructurns ha Sido s;~tisfactorio. Méx1co fue pwnero en el dise1io de 
cstructur;~s soldadas: e11 el Distnto Federal e'\iSien \anos ejemplos de edificios de acero que dluantc ,·arios sis;11os 
intensos ( 19 57. 1 <J79 y IIJX5) han tenido un buen comportamiento. por ello en uuestro país se afirma que se cu<;:nta 
con la capacidad técnica suficiente para seguir construyendo estructuras soldadas. sin el nesgo de que se prescnteu 
daí1os similares a los del telllblor de Northridgc. Es importante aclarar que lns condiciones locales de cada pnís ! 
los sistem:1s estructurales empleados establecen la diferencia de los resultados del comportamiento 'sísmico­
estructural : en tvtéxJco. a todas las conexiones soldadas de los marcos rígidos ortogonales que forman la estructura 
de un edificio se diseilan según criterios e hipótesis iguales a las conex1ones de los marcos extremos. nuentras que 
los estadounidenses les asign:1n mayores 111\·elcs de seguridad: en T\1éxico. en pocos casos se ha utili1ado placa de' 
102 mm (..J. in) en estructura5 soldadas. mientras que en Jos Estados Unidos de América. los pcrfiks lipa Jlllllbo. 
son los mater ialcs que se uuhzan con m a! or frecuencia en la construcción de edificiOS de med1ana y gran altura. S1 
las técnicas de soldadura son madccuadas. se corre el nesgo de que presenten fnllas por desgarramiento lanunar e 
inducción de esfucf/.os secundarios que no se consideran en el disefi.o. Dmante los últimos aiios. los diseliadores 
p!Of"cs!Onalcs llle\.ICanos. han proyectado obras de tJCeJo de edificios alto.s con juutas atonulladas en ''e/. d~:-r':··· 

soldadas. no por los rcsulwdos de los dailos en conex1ones soldadns del sismo de Northridge. sino porque. en el 
transcurso de las últunas décadas. en l\11é'\ico el uso del tornillo h.1 cobrado importancia 
Normatividad. PrÓ\.IIII:IIIIeiiie se actualirar:in el Regi:Jmento de Construcciones para el Distrito Federnl y¡;¡-s·· 
NOJIII:IS TéCJIICas Con!plcn¡cnt:n i:1s conespoudicntcs a cacb mate na! Se esper.1 que para el alio 2000 se tenga otra 
nctuali.r:ación y edición integr:1l de este documento No obstante que a la fecha los resultados con disipadores de 
eHCigia y aisladores de base han s1do msatisfactorios (los problemas principales n los que el ingeJllero se enfrent:t 
al 11\lelll~H util!J.:ulos so11 el Jnodela_¡e de la cstructllla. S\~ Jcspuesta ante temblores y la relación costofbenclicw) -
puesto que es b tendencia en el d1seiio SISI\lorresistcnte-. con el fin de reducir los efectos de SISmos fuertes. es IIHI! 
factible que se les mcluya en esns disposiciones Con referencia a la actualización del reglamento. previamente a 
proponer sistemas estructurales que implican \·ariables mús complejas. el autor recormenda estudiar las 
estructur:1s de cualquier 111:1\erial que. diseil:idas según disposiciones de segundad estructural menos estnctas que 
las actuales. su cornpUit:IIIIÍcnto ha sido adecuado. P1ecisamente. uno de los objeti\'OS de este proyecto es la revisión 
esltuctural de edJflc,·:ioncs de nce1o que. :mte Sismos llllcnsos en Mé'\ICO. su comportanuento ha resultado. 
a)c.,cclcntc. b) adccu:Jdo. o e) in:Jdccuado Como se sabe. el acero estructural posee pro¡Jicdadcs (duclllidad. 
t·...:s 1stencia. rigidez. capacid:1d de ,1hsorc1Óil de energía. etc.) que lo hacen com·emente para utilizarse en. 
constJUcciones ub1cadas en zonas de alto nesgo sisuuco Sin embargo. es 11ecesario dedicar atención especial n que 
su duclllidad lllliÍnscca no disuunuva a causa de algúu modo de falla: a) por fragilidad de soldadura. b) 
conccntracióu de csl'ucrzos. e) por pa;1dco local o gcucral (iucstabilidad) de algúu miembro: o por falta de control 
de calidad en la ejecución de las soldaduras de campo Un gmpo pcqueiio de ingeme10s mexicanos. ~ntrc ellos el 

···rvlacstro Osear de Ducn. atento a los acontecimientos sísmicos mundiales y a los efectos de los s1smos en las 
estructuras de acero han hecho aportaciones J;ltl! importantes a la i11geniería estructural mexicana para explicar el 
comportnmiento de éstas a causa de SISiliOS fuertes. Sus opiniones. experiencias y comentarios ha_1~ sido d~ gran 
utilidad p:un el gremio En la Fig 1 se ilustran los Sistemas estmcturales utiluados en ~~~ construcc¡~n de ed1ficws 
de acero ven el Manual de D1seiio en Acero su cou\elllencla según la alturn de las ed1hcacwnes. llpo de suelo Y 
zona sís;nica de la cn1dad de Mé\.ico De acuerdo con el lng. José Luis S:.ínchez Martínez. los aspectos 
característicos de esta ciudad que mayor wnuencia ejercen en la respuesta de las estructuras son· periodo de 
vibrac1ón. ductilidad. amortigu:Jmle!IIO. torsJÓII. colindancias. sistemas estructurales. clcntentos no estmctnr.1lcs ! 

cinlelltaciones 
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7.3 Northridgc, California, Estados Unidos tic América, 199-t 
En mñs de 100 ed1ficios construidos en el área de Jos Angeles. el <J0°/c1 de las conex1ones solcl:ld~ls se ngnctaron. La 
soldadura de cone'\ioncs entre los miembros estructurales (ngas-columnas) fue m:'¡s susceptible ;¡\ daílo: también 
hubo fract1m1s en tornillos. A raíi' de los d:ulos causados por este temblor. lllllledlatamcntc l:i industna del acero Y 1, 

las asociaciOnes técmcns de los Estados Umdos de Aménca empezaron ilwcstigac10nes para dctcrnunar las .... !liSas 
de las fractums y desarrollar procedimientos de reparaCión de los edificiOs da11ados El Profesor Egor P. Popo,· de 
la Um\'crsidnd de Califorma. Bcrkclcy. con un grupo de im·esllgadorcs. continúa probando cone'\ioncs estructumlcs 
de todo tipo para encontrar la .. cone'\IÓil 1deal ... otros 111\·esligadores estadounidenses y japoneses. entre ellos el 
Pro f. Sugano. posteriormente al sismo de Kobe de JlJlJ5. km propuesto técnicns de rchnhil11nción de las estmcturas 
de acero. El Prof Vitclmo Ven~ro. de b Uni\'crsHI;¡d de California. propon~ 1\tlc\·os mCtodns de discJio sísmico ~ 
camtnos 1111ponantes en las espcclrlc;Jclones de t.:stmcllnas de :1cero para edilicms. con b;tse en el .. dcselllpeíl.o o 
func1on:nmento sísmico de las cstructuws" Con est:1 m!e,·a filosofía se ptetcndc dJsel1ar estructur:¡s contra los 
efectos de temblores. a largo pl:ito. de manera (]He. a 111\ eles espec!Íic:tdos de un Sismo y. de confi:Jblitd:Jcl. los 
d:ulos ele 1:1 cstmctura no rebasen ciertos limnes u otros estados de utilidad lnducl:iblcmcnte. la tendencia futl!ra en 
el chsei1o SJsmorrcslsteBtc JllYolucrar:í J;¡ utili;t:Jción de :usi;Jdores de bnsc ~- d1sipndorcs de cncrgín. tom:mdo en 
cucnt:J las c:mJCterísl!c:Js dm:ímic:1s de las cstmcturas Colllo consecuencia de este Sismo. !:1 industria del cemento 
llegó a ;¡firmar que el acero se bambolea el cambio propuesto a un código estrcch<l el margen de ventaj:l del acero 
sobre el concreto Como rc:JCción a l:1 perplejidad causada por el \':Isla agriet:lllllento de l:1s cone'\IOilCS de las 
estntettuas a hase de lll:llcos de :ll\ .. '10 c;llls.Hius p01 d tL'lllbll)r en 1:i C'otdlilcr:¡ Norte. la C01nis1ón de Scgnndad 
Sísm1ca del Estado de Califon11a insta a las autoricl:idcs respons:Jbles ele la elaboración de cóchgos de constn!CcJón. 
:1 derogar un p<irraro cla,·e p:lfa di sello~ construcción de edificios de acero 

7.4 h:ohc, Japún, ltJtJS 

Gran canlldad de .fallas Y darlos gra,·cs (colapsos pnrcialcs ~· totales) en estructuras de todo t1po se debió 
fund:unentalmente a que gran porcentaJe de las l:(hficacwncs ~ obras CI\'Jics se construyeron dmnntc la épocn de 
auge econÓIHJCO de Japún. con 1egl:nnentos que han d-.:n1ost1ado defiucncia . y con poc;J supcr\'ISIÓn y control de 
calidad Por contar con tecnología de vanguardia en discllo ~ construcción sis111orrcsistcntc. Sistemas pre\·cnti\'os ~ 
eficientes y uno de los códigos m;is <1\'aili'ados a Ili\'CI mundwl. se creía que Japón era el país mc_1or preparado para .. 
resistir Jos embates de los cYentos sisr..Hcos de gr:m magnitud Hastíl hace poco t1empo las normas de d1seiiO y 
construcción japonesas reconocían al acero como el lllC.JOI material de constmccJón para edificiOs de gran nltura: 
hoy en día se ha desarrollado una tecnología e'\traordinmw para la construcciÓn de edificios altos con concreto de 
mu~ alta res1stencia: los tipos de acero estructural qm· se emplean en ese país alcan1an esfuerzos de fluencia del 
orden de 10 000 kg/cm~ En estructuras de acero. el sismo de Kobe causó los dal1os siguientes: fracturns de 
conc:-.¡oncs soldad:Js (sold:IChuas de filete). pandeo~· fractura de contrayentcos. dalias en el sistema de nnclajc de 
bases de columnas. pandeo de columnas tubulares y ruptura de secciones pesadas de acero (perfiles tipo jumbo)~ 

8. IlAÑOS ESTRUCTURALES GIU VES Y SUS CAUSAS 

En el Manual de D1scfio en Acero se resumen los dmlos estmctmales graves en cstmctilras de acero ocasionados 
por los sismos Intensos de f\fé,ico (I'!X5). Northridgc. Cal (1~9~) y Kobc. Japón (1995) Los miembros 
estmcturales d~uiados comprenden \'igas. arm~utur:1s (\·igas de alma nbierta). columnas. cone'\lones sold:Jdas v 
atornilladas. placas de base. contravcnteos. f1actura o flucnc1a de las placas de continuidad (atiesadores) y fractura-s 
de placas. de cortante Las C:H!Sas pnnc1pales son p;¡ndeo local y general. defOrmación loc¡JJ. p;ndeo por 
llexotorSIOII .. fraclt.lf:l de p:illlleS. pandeo dd alma de la \ 1ga. fwctura Cll CO!IC'\IOJies SOldadaS )' atornilladas 
(defectos)' d•sconumudadcs de sold,1dnras. f;J!!;¡s en !;1 scccrón del metal base). cte. La figuras~ alude a los daños 
ocurn.do~ _ln!_!!~dwramentc después de Jos sismos rcfcndos Los doctores Toshihumi Fukuta. del Departamento de 
lngcniena Estructural del lnstuuto de lm·esllg;~e¡ón de ConstnJccJón del M111istc:-io de Construcción. y Shunsukc 
Suga~10 .. del Departamento d~ Jm·esl!gación f-undamental. de Japón . han realizado varias invcstignciones 
rclacron<Idas con el cornportanucnto de cstmctnras de acero. a rai 1 del srsmo de Kobe de 1995 (Hyogokan Nanbu); 
cn_breve se ~nran a conocer los cntenos. procedllllJentos y recomendacwnes más convementes par~ la reparación de 
cd¡fic!Os danaclos por el Sismo de Kohc. De ~ICHerdo con lo ;¡nterior. Jos dallos fueron: 



J 

U.l !l;uios cu vi~as de alma ahilTla n armadm·a~ f-alla por pamlco! por fHCI/:IS co!lalllcs IIIIIY clc,·ad:IS, q 11c 
OC<ISJO!l~UJ las fallas de las dwgonales y montantes de las armaduras. Falta de conllol de calidad cu los perfiles 
lamwados (<ingulos) comcrcwlcs 

8.2 D:uios en vigas Ejemplos: pandeo lateral. que es una deformación tot:JI. y· pandeo local. que es un 
dcspl;l!.~lllliento llli!Cho menor Raras \ cces es observable el pandeo lateral pues. cuando ocurre;- falla toda la 
estructura En estos casos . las causas del colapso parcial de la estructura son genernlmente combinadas. y es 
sumamellle dificil atribUir la falla a sólo una: al pandeo lateraL por ejemplo. El pandeo local ocurre en parles de 
clelllcntos denonunadas nrtJculaciones plásticas: les afecta unn deformación por rotación en condición pl:isuca. En 
la Flg. J ~e rcsuiJICil los dai\os en\ Jgas: pandeo de patines. nuencin de patines. fractura de patines dentro!' fuer:¡ de 
la f'':l_l<l afectada por calor. f1actura de patmes. pandeo del alma . fractura del alma y pandeo por nexotorstón de la 
,·iga. 

KJ Uailu.'\ en columna~. CousJslcB en: n) pandeo por nexo-torsión (que es un modo de deformación total) . que se 
genera por acción simullúnen de la carga a\:1al y Oex1ón: b) pandeo local de los extremos de las columnas. Cuando 
se trata de paudeo por nexo-torsión. la falla se distribuye en la estructura completa. Otros tipos de dníios en los 
p:Úines de las columnas son fractura incipiente. desgnrranuento. fractura parcial o total fuera de In zona afectnda 
por calor. fractura parcial o tot:JI dentro de la /Olla afectada por calor.. desgarramiento laminar. pandeo y fall;1 del 
cmp:llmc de la columna 

8.-t Daños en contnn cntcus En estos elementos se Incluyen el pnndco gcnernl de los contr:wenteos (pandeo por 
nexiÓII) fuera de SU pl:1110. OC:ISIOII:JdO por a) pandeo ]oca] de ]as placas de IlUdo: b) pandeo de ]OS COillr:J\ellleOS 
en su pl:mo: e) nexión : d) deformación de la estructura. d) fracturas de elementos de unión en conexiones soldadas 
y atornilladas. Cuando se dtscitan contrcl\'entcos con muy bajo nivel de resistencia ai pandeo por flexión. que se 
suponen resisten por la fuerza de tensión. en estos elementos puede ocurrir gran dcformnción por flexión bajo la 
acción de la fuerza de compresión del sismo. lo cual llega a dm1ar elmaterinl de :~cab:~do que cubre la palle exterior 

&_de los contra venteas Si se dtseii:lll contravcntcos a ni\ el bq]o de resiStencia al pandeo por flexión. que se supone 
• resisten por la Ii1cr7a de tcns1ón (contrm entcos con una rci:JC!Ón de esbeltez de m{¡s de 120). ::l estos mien1bros les 

puede arcct:lr g1an dcllc...:Iún por la acción co111presl\a del Sismo. lo cual llega a daiiar el matenal de acabado que --·· 
CUb!C J:¡ p:lltC c:-..tl.:llOr dd COHIJ:I\enll.:o. 

:L5 Dailos en cuucxiuncs atornilladas. Fracturas por fallns en la sección del met.1l b<1se. por falta de sección en la 
dilección del csfucu.o o por falta de resistencia ni coJtante de los tornillos utJlii':ados en las juntas. 

~Uí Uat1(JS en conc:\ioncs soldadas Los problemas que se han mencionado con mayor frecüencia para explicar las 
[;lilas en conexiones soldadas durante el sismo de Norlhridge son: a) ejecución incorrecta de las soldaduras: b) 
gliet<1s preexistentes e11 las soldad tu as o en el metal base adyncentc: e) csfucr1os residuales en las Juntas. generados 
d111ante la consi.JUCCIÓII de !:1 estlllclUI<L mcluycndo la ejecución de las soldaduras: d). falla del patín de la columna. 
ocasion~H.la p01 tcusiolles Cil la duecciÓII del grueso. e) incremento de los esfuerzos de tensión en el patín iiúerior. 
debidos a la presencia de la losa en el patín superior. que le,·anta la posición del eje neutro: f) estados triaxiales de 
csfuc¡zos. que propictan un con1poilamiento frágil: g) concentración en pocos lugares de lns uniones rígidas para 
soport:tr acciones sísmicas. y .h) p10blemas b:ísicos de configuración de las juntas 

8. 7 Daüos en soll:aduras. En b fig . ..¡.se muestrnn seis tipos de discont111uidadcs. defectos y dafios en soldaduras. 
Todas son aplical>Jcs n las jwll:ts de penetración completa entre Jos patines de las Yigas y de las columnas. Est..1 
catcgoda de daíio rue el tipo m;·¡s comúnmente reportado n raíz de los sismos de Northridge. 

H.9 Uaiios en placas de cortante. En las almas de vigas y patines de columnas. en la zona de placas de cortante 
ocurrieron varios tipos de dafíos grn\·cs . según se muestra en la Fig 4 (fracturn parcinl de la soldadura de la 
coluJHlla, fractura de In soldadura complementaria. distorsión severn o fractura a través de la placa de cortante, 
pandeo de la placa. pérdida o dailos de tornillos . fractura total a todo lo largo de la soldadura de la columna). Los 
daiios graves en las placas de cortante indtcnn que se presentó otro ttpo de dnilo en la conexión incluyendo los 
mien1bros principales columna, viga y tablero del almn de la columna. 

8.1 O Daños en los tableros del alma de columnas. El dm1o más representativo en la intersección del alma de la 
columna fue la fractura de patines y nlmas de la columna. según se aprecia en la Fig. 4 (fractura. pnndco o nuencia 
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de la placa de continuidad. Ouencia o deformación dúctil del alma de la columna. fractura de las soldaduras de las 
placas horizontales 0 atiesadores. fractura parcial profunda en las placas honzontales, fractura parcral profunda en 

el alma. pandeo del alma. daño grave en la columna. etc.) 

8.11 Daños en placas base de columnas. Como ejemplo de daños en placas base se pueden mencionar las fracturas 

en la unión de columnas con placas base gntesas. 

Otros fenómenos que tienen influencia en el comportamiento cstmctural de los edificios?::; nccro. qu~ t:lmbi~n se 
deben tomar en cuenta para la c\·alunción preliminar son· nhración de los sistemas de p1sos. corros10n . fa~1ga Y 
f

11
cgo En i:J Tabla 5 se describen los dailos y sus cansns princip:1lcs en cstmcltlfas de acero. segun su 

comporwmiento durante los srsmos de l'vléxrco ( 19~5), Northdngc. Cal. ( 199-l ) y Kobe. Japón ( 1995). 

9. RESULTADOS 

La informacrón preparada a la fecha comprende parcialmente los resultados de la pnmera etapa. los cuales se 
incluyen en el programa Ua\e de cintos delle\'antmmenro de e(b/icios de acero de la cwdnd de A léxico. La guía de 
recomendaciOnes para la evaluación prelimmar y repnraculn de ed~(!cws de acero dmindos por sismo. se 
encuentra en proceso de elaboración: qmzá durante el congreso próximo se presente con más detalle este 
documento L~ c\·ahi<ICIÓn prclumnar se basa en asignar una calificación al daño o daños ocurridos en la cstmctura 
de acero: en los casos ncccsanos se emiten recomendaciOnes para su rcparnción. 

\ 1 

tn. CONCLIISIONES 

Se ha presentado las bases generales de un anteproyecto para realizar el diagnóstico o evaluacrón preliminar para~ 
determinar el estado de cdrficios de acero desde el punto de vista de seguridad cstmctural como co~secuencia de un 
srsmo rntenso. Para una etapa posterior se proponen alternativas de reparación de los que podrían tener dat1os 
estmcturales importantes. según los daños observados en sismos recientes. A la fecha no se ha terminado el 
trabajo: se espera contar con mayor información durante el congreso próxtmo . 
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SISTEMA ESTRUCfURAL 

Es!rucmración stmple (fín:lkS del SI¡! lo pa.o;.ado y prinC!pLos del presente 
Ac.:ro 1mportado y AST~1 A7¡ 

Estructur:lCJÓn stmple con pltas de ¡!.Jl!o (cdútcto ltplCO de b década 
de los cuarenta Ac.:ro básiCO ASTM A 7). 

EstructurJ. a base de m~ncos rí~tJos en dos d1rccctones (edliicio tip_1co 
de mcu 1ados de LJ década de los cinwent<~ hasta fmes de los anos 
<.<.:tcntJ.:> Acero bi\.1co l\OM·B 254 o ASTM·A36l 

Estructura a b.¡_<.<: de marcos n~itlos en dos dirccctones (ed~cto típico 
de pnnc1p1os de la década de los ochenta~ y hasta pnnc1p10S de los 
nO\entas Acero basteo l\O~•Hl·2S4 6 ASl ~1 A36l 

Estructura a b~ de marcos n¿!idos en dos d1rccc10nes (edliic~o típico 
de la éroCl actual con o sin ou¡:on:iles de contra\enteo concentncos 
Acero básico :\0~1·B·2S4 6 AST\1 A36). 

Estructur~ a ba..<:e de marcos n¿!idos en dos dirccc1ones (edlficto típico 
de b Cpoc.t rec1ente. acero bolSiCO ~OM·B·2.54 o ASTM A36 Y acero 
de alta resiStencia) • 

Combmactón de sisterna5 estructurales 

Estructura a base de m.1rcos ríg1dos en dos d1rccctones.. contra\entcos 
excéntricos, acero báSICO l\0:-...1.B·25~ ó AST.\1 A36 Y de alta 
r~s!Stencia. 

A·lO Estructura a basé: de marcos rígidos ~n dos direcc1ones, con aisladores 
de baSI! o disipadores de energía y aceros de ~ha resiS\encta. 

EVOLUCION DE LAS ESTRUCTURAS DE ACERO PARA EDIFICIOS DE TIPO URBANO 
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Tipo de daños en vigas 

Nota: La condición VS consiste de los daños VJ )'/o V-" que 
ocurren en el patín inferior y superior ele la viga 

Tipo de daños en col!!mna 
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Tipo de daño en el tablero del alma 
de la columna (zona compl~ta de intersección viga-columna) 
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F'Cb .,_ COL.U!'"1N--l _ _ji ¡-

Tipo de daño en soldaduras Tipo de daños en las placas 
verticales de cortante Veáse la figura 1 y 2 (daños en vigas y columnas) 

DAÑOS EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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J\louumcuto del Auge! de la ludcpcudcucia. obra de arte que recuerda el sismo del 28 de julio de 1957. 
2.TOtrc LatiHoanlc!IGul;L EtliilcJO de ·Ll lll\'Cics. Icpicscnta el fin de la cstruclllla rclllachada en la construcción 
de cd1ficios altos J. EJClltplo de uuo de los pnmc10s cdifícws altos a nl\cllllund¡al. construido con estructura 
sale!;:·:::. -~ y 5. Centro Nacional SCOP y cdific1o de la Sccictaría de Recursos Hidrúultcos. :tlllhos daiiados por 
los SÍSIIIOS de la Cilllbd de Mé:'\ÍCO de (tJS5 ú. NUC\0 edificio de la Bolsa rvtc\icana de Va!OICS. constnndo 
después de los sismos de J{jX5. muestra un ejemplo de las \Cntajas de las estructuras de acero en i'Onas de alto 
riesgo sísmico. 7 Torre de Petróleos Me.\icanos_ el ed1fic1o müs a \Lo de Mó.:ico (52 niveles)_ su comportamiento 
durante los s1smos de 1 (JX5 fue e.\cclentc X. Nue\'O edificiO de la Lotería Nacional. ub1cado en una de las lOnas 
m:'1s afectadas por los sismos de 19X5. ot1o eJemplo del buen comporl:lmiento de las estructuras de acero. a pesar 
de que reúne todas las características dcsfa\·orablcs inductl\'aS de da1ios por sismos intensos 
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AV PED~O ANTONIO DE LOS SAt;TOS r.O t'..: ~ 
COL SAN MIGU:::L CHAPULTEPEC 
CP 11950'-'EX!CO DF. 
TEL$ /FAX 5515·7256 Y 551 6·0835 

AISC DISEÑO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD) 

CAPÍTULO "W 

MIEMBROS SIMÉTRICOS SUJETOS A FLEXIÓN Y FUERZA AXIAL. 

1) Miembros simple y doblemente simétricos con flexión y torsión. 

La interacción de flexión y tensión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas HI-la 
y Hl-lb. 

p 
a) Para _u_ 2'o 0.2 

<J¡P, 

(HI-la) 

p 
b) Para _u < 0.2 

<J¡P, 

En donde: 

Pu 
P, = 

M u = 

M, = 

X = 

V 

<1> = <j>, = 
<l>b 

(HI-la) 

Resistencia de tensión requerida. en Kg. 
Resistencia de tensión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la 
Sección D 1, en Kg. 
Resistencia de flexión requerida, determmada de acuerdo con las disposiciones de 
la Sección C2, en Kg- m. 
Resistencia de flexión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la 
Sección Fl, en Kg- m. 
Subíndice que indica un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje mayor 
momento de inercia. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de 
menor momento de inercia. 
Factor de resistencia para tensión (véase la Sección DI). 
Factor de resistencia para flexión= 0.90. 

Se podrá hacer un análisis más detallado de la interacción de flexión y tensión, en lugar de usar 
las fórmulas HI-la y Hl-lb. ·· 
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2) Miembros simple y doblemente simétricos a flexión y compresión. 

AV PED'10 ANTONIO DE LOS SAr,;-¡QS r.'Q t'~-: 
COL SAN MIGUE~ Ci-1>\PULTEPEC 
C P 11850 MEKICO D,F 
TELSIFAX 5515·7256 'r 5516 0835 

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas 
HI-la y Hl-lb, en donde: 

P" ~ Resistencia requerida ante compresión, en Kg 

P" Resistencia nominal a la compresión, determinada de acuerdo con lo indicado en la 
Sección E2, en Kg. 

M, ~ Resistencia a la flexión requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la 
Sección C 1, en Kg - m. 

M, ~ Resistencia a la flexión nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de 
la Sección Fl, en Kg- m. 

x Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de 
mayor momento de inercia. 

y ~ Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor· del eje menor 
momento de inercia. 

q, ~ q,, Factor de resistencia para compres:ón, ~ 0.85 (véase la Sección E2). 

<j>b Factor de resistencia para flexión~ 0.90. 
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TABLA B5.1 

AV PEORO ANTONIO DE LOS SANTOS NO ,,.: : 
COL SAN MIGUEL CHAPUL TEPEC 
CP 11850MEXICO OF 
TELSJFAX 5515-7256 Y 5516-083~ 

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS .EN COMPRESIÓN 

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR 
DEL ANCHO- l.p !.r 

ELEMENTO ESPESOR (sección compacta) (sección no compacta) 
. ' 

Patines de perfiles 1 545 1358 
[r] 

híbridas o vigas armadas blh 
JFyr J(Fy 1 - ll60Jik, soldadas a flexión 

Para Pj$bPy50.125Jc] 

Almas en flexión \' 5730 (1 2 75Pu J [gJ 
compresión axial combi- hftw ftY <1\Py 

8150 (1- o 74__!',.,__ J nada Para Pul$bPy>O.l25jcJ JFY 4>bPv 
1600 ( 233- __!'_.,__ }~ 2120 

ftY 4>bPv JFY 
Sin sismo Con sismo 

Patines de perfiles 1 (m-
Cluyendo secciones hí- - b/t 545 436 
Bridas) v canales en fle-
Xión lai JFy, JFyr 

Para Puld>oPv<0.125lcl 

Almas en combinación -
5730 (l- 2 75P") 4360(I- 1 54P") 

[gJ .JFY ~ p .jFY ~,P, 
Flexión y compresión - - hftw 

o , 

Para Pi$bP,>0.125Icl 8150 ( 1- o 74__!',.,__ J Axíal 

1600 ( 233- __!'_.,__ }~ 2120 
JFY q¡bpv 

JfY 4>oPv ftY 
[a] 
[bJ 
le] 

Para vigas híbridas, usar el esfuerzo de fluencia del patín Fyr en lugar de Fy. 
Supone el área neta de la placa en el agujero más ancho. 

[d] 
re] 

[f] 

[gJ 

Supone una capacidad de rotación ineslastica de 3. Para estructuras en zonas de alta 
sismic1dad, una capacidad de rotación más grande debe ser requerida. 
Para diseño plástico usar 1300/Fy. 
F, ~ Esfuerzo residual de compresión en el patín. 
~ 1 O ksi para perfiles lammados. 

16.5 ksi para perfiles armados soldados. 

4 -
K = ~ pero no menos que 0.3) 5 K 5O. 763 

' h 1 (w 

Para miembros de patines diferentes, ver apéndice 85.1, Fy es el esfuerzo mínimo de 
fluencia especificado del tipo de acero que se usa. 
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REVISIÓN COLUMNA (C2); CRITERIO AISC (LRFD) 

AV PEDRO AN10NIO DE LOS SM~TOS r;Q ¡j.:.~ 
COL Sol. N I.~IGUEL CHAPULTE'D<'C 
C P. 11850 MEXtCO D r 
TELSJFAX 5515 7256 Y 5516-0835 

1.- Columna sección''!'" de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A-36) 

Altura de la columna L = 350 cm 

2.- Elementos mecánicos. 

ESTÁTICA SISMO X 
p 299.7 Ton 4.90 Ton 

Mx superiOr 7.06 Ton- m 63.8 Ton- m 
Mxmfenor 11.18 Ton- m 88.1 Ton- m 
My supenor 0.05 Ton- m ---------
Myuúenor 0.19Ton-m --------

3.- Propiedades geométricas de la sección. 

PERFIL D br tw tr A lx S, Zx r, 
cm cm cm cm cm' cm4 cm3 cm3 cm 

C-2 80 60 2.54 4.4 706 830476 20762 23127 34.31 

4.- Compresión por carga axial. 

Py=A fy 

Py = 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Tm 

<j>Py = 0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton 

P, = 299.7 + 4.9 + 0.3(21.9) = 311.7 Ton (CV + Sx + 0.35 Y) 

lv 
cffi4 

1 ;8493 

SISMO Y 
21.90 Ton 

31.1 Ton-m 
109.79 Ton- m 

Sv Zv 
cnÍ3 cnl 
5283 8031 

5.- Condiciones de sección compacta para miembros en compresión según tabla B1.5. 

a) Patines. 

bf 436 
-<--
2tf - .JFY 

r, 
cm 
¡;_o 

bf 

2tf 

60 = 6.8::;: ~ = 8.67; Cumple la sección en sus patines es compacta. 
2 X 4.4 2530 



b) Alma 
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FLORES RUIZ 
INGENIERO CONSULTOR 

-:0:-- 1----'-h 4360 [~J-54 P, J 
t. JFY <j>bP, 

h = d- 2 tr= 80- 2(4.4) = 71.2 cm 

1600 
(2.33-0.19)=6807 

.J2530 

2120 =42.14 
.J2530 

28 03 < 42.18 < 68.07 :. EL ALMA ES COMPACTA 

6 - Pandeo flexionantc. 

"-=KL{FY 
' rn vE: (LRFD E2-4) 

Kx = 0.97 (caso a) 
Kx = 3.48 (caso b) 

Ky = 0.90 (caso a) 
K,= 1.88 (caso b) 

* Desplazamiento lateral impedido. 
** Desplazamiento lateral no impedido. 

* 
** 

DISEÑAMOS PARA DESPLAZA+MIENTO LATERAL NO IMPEDIDO. 

AV PEDRO MITONIO DE LOS SM~TOS ;.;Q ~~-: 
COL SAN MIGUEL CHAP:.JLTEPEC 
C P 11850 MEXICO D;; 
TELS /FAX 5515-7256 Y 5516·0835 



7.- Calculo <j>,P •. 

tm\ 
CJ 

FLORES RUIZ 
INGENIERO CONSULTOR 

f.. = 3.48x350 

" 34.31xrr 
2530 = 0.398 

2040000 

1.88 X 350 2530 
A.,,. = .1---- = 0.492 

15.0 X lt 2040000 

El esfuerzo crítico de pandeo será: 

Fcr = (o.658'·<') Fy: Pandeo inelástico. 

Sí A> 1.5 F = (
0

·
877

] Fy: Pandeo elástico. 
cr A ~ 

' 

Se toma el valor mayor de A, 

Fcr = (0.658 (0492
)') X 2530 = 2286.23 Kg/cm2 

' <j>, Pn = <j>, Fcr A= 0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg = 1371.97 Ton. 

8.- Compresión por flexión Mx y M,. . 

. ~ = 31
1.

7 = 0.227 > 0.2; Se aplica la siguiente fórmula. 
<!>,P. 1371.97 

Condición Sismo X; P, = 299.7 + 4.9 + 0.3 (21.9) = 311.7 Ton- m 

SISMO X SISMO Y 

AV PEDRO ANTONIO DE LOS SM<TOS NO 6: ~ 
COL. SAN MIGUELCHAPULTEPEC 
C P 11650MEXICO 0" 
TELS JFAX 5515·7256 Y 5516·083S 

M,upx 1 = 17.06 + 63.8 = 70.86 Ton- m M5UDV = 1 0.05 + 0.3 (31.1) = 9.38 Ton- m 
M,,¡-, 1=111.18+88.1 =99.28Ton-m M,nf = 10.19 + 0.3 (109.6) = 33.07 Ton- m 
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FLORES RUIZ AV. PEDRO ANTONIO O~ LOS 5A,'<T05 r,;Q (.~.~ 
COL SAN MIGUE'- CHAPULTEPEC 
C P 11850 MEXICO D" 

INGENIERO CONSULTOR TELS IFAX 5515-7256 Y 5516·0835 

Condición Sismo Y: P, = 299.7 + 0.3 (4.9) + 21.9 = 323.07 Ton -__:m:::_~~~~~~~~~~~~~-

SISMO X SISMO Y 
M., , 1 ~ 17 06 + 0.3 (63.8)- 26.2 Ton- m M,, 1-10.05 + 3l.l- 3l.l5 Ton- m 
Mm(< _l ~ lll.l8 + 0.3 (88.1)- 37.61 Ton-m Mmf, _1- 1 0.19 + 109.6- I 09.79 Ton- m 

9.- Cálculo de los momentos M,, y M,,.. 

(LRFD Hl-2) 

(LRFD Hl-3) 

SISMO X SISMO Y 

C~, = 06-o{
70

·
86

)=0.3I e~, = 0.6- o { 
26

·
20

) = 0.32 
99.28 . 37.61 

Cmy 0.6- 04( 
9

·
38 

) = 0.48 Cm y 0.6-04( 
3

1.1
5 

)=0.48 = = 
33.07 109.79 

Cálculo de P, 
' 

706x2530 , . 
P, = ( )" =11276104.14 Kg; CargacntlcadeEuler. 

" 0.398 -

P = 
706

x
2530 

= 7378957.63 Kg: 
,,, (0.492)' . 

Carga critica de Euler. 

10.-Cálculo de B1. 

SISMO X SISMO Y 

B 0.31 
" = ----::-3-:-1 1:-7::---- = o. 3 1 2 1 . o 

1- . 

0.31 
B lx = -----;:-:3 2:-::3--::0:::7- = O .3 2 .'. 1 O 

1- . 
II276104 Il276104 

B = __ O-c-.4-c-8---=-_ 
ly 311 7 

I- . 
0.48 = 1.0 B 0.48 o 

ly = 323.07 = '48 :. l. O 
1--~-

7378957 7378957 
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11.-Cálculo deBo; B2 = 1.0 en un marco arriostrado 

B_ =----,o--~ 

- 1-IP [~] 
" L: H L 

B, = 1 [ I p" ] 
L: Pe, 

Donde: 

(C 1-4) 

(C 1-5) 

A,h Desplazamiento relativo. 
L = Altura columna. 

AV PE080 ANTONIO DE LOS SA~,;QS ~·0 6-:·~ 
COL SAN MIGUELCHAPULTEPEC 
e P 11eso ~o•Exrco o F 
TELS ¡FAX 5515·7256 Y 5516-0835 

:¡; Pu La suma de la resistencia axial necesana para todas las columnas del piso en 
cuestión. 

:E H = La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen A,h. 

Datos: 

:EH 

0.0110; ver tabla 4. 

= 4800 Ton. 

579.2 Ton, ver tabla 4. 

1 
B, = = 1.09 

1-4800[
0010

] 
579.2 

DIRECClON X 
Mu, 1 = 17.06( 1.0)+63.8( 1.09)=76.60 Ton-m 

SISMO X 
DIRECCIONY 

Muv 1 = 1 0.05(1.0)+0.3(31.1)(1.09)=10.22 Ton-m 
M~ l-ll1.18(1.0)+88.1(1.09)-107.20Ton-m M~,. 1-1 0.19(1.0)+0.3(109.6)(1.09)-36.09 Ton-m 
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SISMO Y 

AV PEDRO ANTONIO DE LOS SMJOOS r:O ¡;.¡ .• ; 
COL SAN MIGUEL CHAPULTEP;::C 
C P 11S50 MEXICO O F 
TELS !FAX 5515·7256 Y 5516·083f> 

DIRECCION X DIRECCIONY 
M", 1 = 17.06(1.0)+0.3(63.8)(1.09)=27.92 Ton-m M,. 1 = 1 0.05(1.0)+31.1( 1.09)=33.95 Ton-m 
M"' 1 = \11.18(1.0)+0 3(88.1)(1.09)=39.99 Ton-m M,. 1 = 1 0.19( l. O)+ 109 6( 1.09)= 119.65 Ton-m 

12.-Flexión. 

Longitud sin arriostrar del patín de compresión (Lb)= 350 cm 

2515 rv 2515x15 
Lp= . = 

JFi; ~2530 
750.01 cm> 350 :. 

Se tiene un flexión plástica. 

Mp = Fy Z,; 1.5 M,= 787.92 

M y,= Fy Sx = 2530 x 20762 = 52527860 Kg- cm= 525.28 Ton- m 

Mpx=2530x23127=58511310Kg-cm=585.11 Ton-m< 1.5 My 

eh Mn, = 0.9 x 585.11 = 526.60 Ton- m 

My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton- m 

1.5 My, = 1.5 x 133.66 = 200.49 Ton- m 

Mp,. Fy Zy = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 :. Tomamos 200.49 Ton- m 

cj>bMnv = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton- m 

13.-Interacción. 

Sismo X 

- 3_1_1_.7_ ~ ( 10720000J ~ ( 3609000 J =o 227 o 181 o 18 =o 588 < . + + . + . + . . 1.0 ... E. B. 
1371.97 9 52660000 9 18044000 
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AV PEDRO ANTONIO DE LOS SANTOS M) f...:-.: 
COL SAN MIGUE~ CHAPULTEPEC 
C P 11850 MEXICO. O F 
TELS /FAX 5515·7256 Y 5516-083~ 

323.07 8 ( 3399000 ) 8 (11965000) ---+- +- = 0.235 + 0.057 + 0.589 = 0.881 < 1.0 :. E.B 
1371.97 9 52660000 9 18044000 

Fue más desfavorable la dirección Y, trabaja la columna al 88 1% en eficiencia, es decir. está 
correcta. 


