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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 tomillos. 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 
pL!_eden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre 
haya uno que trabaje en tensión. 

(1). Marcos rigidos. 
(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 
rigidos. 

(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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a) Tirantes que reducen el claro de los largueros 
horizontales y transmiten el peso de la pared. 
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Tirante'-..... 

Lámina de 
/la pared 

CORTE A-A 

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. 

f\/\/\1\11 

Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmisión de 
y edificios urbanos o industriales. 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 
Angulo 

I 

Angulo 
doble 

Angulas 
en estrella 

[ J D 
Dos canales ·'. · Canales Sección H Secciones 

, . con celosla en cajón 

T 
Te 

Fig. 1.8· Secciones transversales de miembros en tensión. 

o 
Tubo,, 

~-
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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; 

'iJ 
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comienza una zona de -"flujo plástico restringido", que termina cuando todo el material 
fluye plásticamente. A partir de aquí, los ·alargamientós 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 

t 

i 
p 

Carga P 

Comportamiento 
elástico 

fFy~A----

1 

Flujo plástico no restringido 

Endurecimiento por 
defonmaci6n 

l-+-+l·+-+1+-'---+114-~~-

t Flujo plástico restringido 
O'--~--'~~--'~~--'~~--' 

o 1.0 2.0 3.0 4.0 

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

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

Un miembro en tensión sin agujeros alcanza el limite de utilidad estructural cuando 
entra en la región de flujo plástico no restringido, pues experimenta. alar9amientos 
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. 

• .•. , 
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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 limite 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 . 
~~~a. . 

.:j;' 

Los agujeros no t~ tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plástico genera!izado 
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.F.FR (1.2) 
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Ar es el área total de la sección transversal del miembro, A, el área neta efectiva, F,. 

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

, y Fr y F. en kg/cm2
, Rr se obtiene en 

kg. 

La diferencia entre los factores de resistencia FR 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, ?. 1.2 F, /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 0.50F. en el área neta efectiva (ref. 1.2). 

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de diseño de Ja placa de 20 cm x 2.5 cm de la 
Fig. E1.1-1. 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. =SO.O- 2(2.22+ 0.3 )2.s = 37.4 cm' 
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1 . 1 1 
Dimensiones en an. 

Fig. E1.1-1 Placa.en tensión. 

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

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

' a) Estado límite de flujo plástico en Ja sección total (ec. 1.1): 
R, = A,F,F. = 50.0x 2530x 0.9x!0-3 =113.9 Ton 

"{,( 

b) Estado límite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 
R, =A,F.FR =37.4x4100x0.75xl0-3 =115.0Ton '· 

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

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

A./A, =37.4/50.0=0.75; l.20Fy/F. =l.2x2530/4100=0.74 

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

En problemas de diseño se suelen calcular las dos resistencias, y se toma Ja 
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 resistenciá 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 esfuerzós. 
b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de la pieza, el ancho neto def.cada 

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

c) 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 utiiizá;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 Oa 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 ABCD, normal a la línea de acción de las fuerzas 
de tensión, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demás se reducen a alguna de ellas. 

Los métodos prácticos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el 
diseño de piezas en tensión son emp i ricos; el que se recomienda en el párrafo 1. 8. 1 c, 
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 fa placa de la Fig. E1 .2-1. La placa es 
de 2.0 cm de grueso, y los tornillos de 1.9 cm (3/4") de diámetro. Los agujeros 
son punzonados. 

A 

7.5 

-- -$-e 
10.0 1', 

35.0 --~', @ 
... 10.0 .. 1 " \ 1 ,,. 

"~ 
•'(!'.' 

..:~ .:1 --+-
... 7.5 lo IF 

~'{· .. ... 
I • • I 

· T1 • 
Dimensiones en an. 12.0 :e,· 
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/(4xl0)= 32.00cm 

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

La trayectoria critica es la ABCD, luego: 

An = 30.60x 2.0 = 61.2 cm 2 

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

-li 
. .. ., 
·; 

• • ..¡:; 

•T • • 
< ¡, 

-~I 
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EJEMPLO 1.3 El ángulo de la Fig. E1 .3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (7/8") de diámetro, colocados en. agujeros punzonados. .1 

Determine el área neta crítica. 

3.2 
-¡- -1 

15.2 
6.0 

6.0 

1 1 1 1 

-¡-t-:-T 
1 1 1 1 1 1 1 1 a) Angulo del ejemplo. 
1 1 1 1 1 1 1 1 

¡. s.o.¡. s.o.¡, s.o.I 
1 IE IA 

3.2 F -¡- -1 
6.0 1 1 1 1 

2x15.2·2.2=28.2 -¡-t-:--ty 
6.0-2.2=9.8 1 1 1 1 

-4--~4-l 
6.0 1 1 1 1 

3.2 
-~ -1- e 

b) Angulo "desarrollado". 

Acotaciones en cm. 
H D 

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 Ja 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: 28.2-2x2.5= 23.20cm 

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

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

/ 4x9.8 = 20.92cm 

I 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

A" = 20.92 x 2.2 = 46.03 cm2 

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 implícita; 
por ejemplo, los aceros que se emplean en construcción son suficientemente d~_cliles 
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 

G 

I • • I 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 alcanzar su resistencia última antes de que se 
desarrolle la de la sección completa; la importancia de este fenómeno depende de la 
geometría de la junta y de las características del material. 

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

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

La pérdida de eficiencia en la sección neta está relacionada con el cociente de la 
longitud L de la conexión entre la distancia x del centro de gravedad de la sección 
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de unión (Fig. 1.12) 
(refs. 1.6 y 1. 7). En secciones simétricas unidas a dos placas x se determina como si 
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11 ). 



Parte del ángulo unida 
a la placa (con remaches 
tomillos o soldadura). 

i---- 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- x) 

A. es el área neta d~I miembro, L la lo~gitud de la junta y x la distancia entre el pJano ::. 
de cortante y el eje ~entroidal del elemento conectado. -~ 

-· 
El factor de reducción del área neta es: 

X u =1--~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 (1A) 
En esta expresión, 
A =Area que se define más adelante. 
U =Coeficiente de reducción = 1- (:r / L) 5 0.9, o como se indica en c ó d. 
i' =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 = A, =área total del miembro. 
c) Cuando la transmisión se hace sólo con soldaduras transversales: 

A= área de los elementos conectados directamente. 
U=l.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=l.00 
Si 2w>L~l.5w U=0.87 
Si 1.Sw>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, i' es una propiedad 
geo!!Jétrica; 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) ·' 

Se trata como una T 

t r-l· 11 
11 

Se trata como 

un éngulo 

Se emplea la x més grande 

TI· 11 
11 

c==~==:i 

tj:;l;:::::::i Se trata la mitad 
del patin y el alma 
hasta el primer 
agu1ero como un 

=~:::i éngulo 

Se emplea la i mas 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"!", 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 "!", con patines de ancho no menor que 2/3 

del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas . 

~: 
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soldadas, conectadas por los patines, con tres o más conectores en cada linea en la 
dirección de la fuerza: U = 0.90 . 

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

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

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

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

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

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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Tensión 

La falla se presenta por desprendimiento 
del área sombreada 

(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 analítico más conservador, y que concuerda de 
manera muy aceptable con resultados experimentales, sumando la resistencia al ·.~ujo 
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.e: 

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

b) Cuando 0.6F.A.e > F.A.,: 

FR(0.6F,,Ane +FyATt) 

FR =0.75 
Are =Área total que trabaja en cortante =bt (Fig. 1.16b). 

An =Áreatotalquetrabajaentensión =st (Fig.1.16b). 

A.e =Área neta en cortante. 

A., =Área neta en tensión. 

(1.6) 

"J 
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0.6F,. es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoría de Henky-Von Mises: 

, ,. = F,. / J3 = 0.58FJ "'0.6F,.. Se supone, además, que el esfuerzo de ruptura en 

cortante es aproximadamente igual a 0.60F •. 

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

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

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tensión, respectivamente (Fig. 
1.16b) y 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. 

I• L=24.0 

- 6 - 1 
1 
Ao 

' ' 

'• + + /?(e! •7 
+ ~!e! 

1: p _____...,:{ 

".t 
3.2 •"J 

E _J T "'·'-

- -¡+ 6x4-24 
- 28 

~;~f 

' " 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 ··· · . " Ec. 1.4 

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

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

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

El diámetro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 + 
0.15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en 0.15 cm 
adicionales. 

' 'i ., 
' 
:i 

·~ 
~ 

~ 
t 
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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+6.02 /(4x6.0)= 20.91 cm 

La trayectoria crítica es la ABDE. Area neta: A. = 20.91x0.95=19.86 cm 2 

Area neta efectiva: A,= 0.90x 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, =0.75xl7.87x4.10=54.95ton Ec. 1.2 

Cortante y 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 c) la fuerza que puede ocasionar la falla es 415 de la total. 

Caso a. A.,= (6.0+3.2-0.5 x 2.52)'.l.95 = 7.54 cm 2
• 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+6.0' /(4x6.0)p.95 = 6.57 cm' 

A.e = (28 O- 2.5 ~ 2.52)'.l.95 = 20.62 cm' 

Ar, = (6 O+ 3.2 + 6.0' /(4 x'6.0)p.95 = 10.17 cm' 

Are= 28.0x 0.95 = 26.60 cm' 

F,A., = 4.1x6.57=26.94 Ton< 0.6F,Anc = 0.6x4.1x20.62=50.73 Ton 
Se aplica la ec. 1.6. 
FR (0.6F,Anc + FyAr, )=O. 75(0.6 x 4.1x20.62+ 2.53x10.17)= 57.34 Ton 



Caso c. A., = 6.57 cm 2 

A.e =(160-l.5x252JJ.95=11.61cm2 

A,,= 10.17 cm' 

Ar,= 16.0x0.95=15.20 cm' 

F.A., = 4.1x6.57 = 26.94 cm 2 < 0.6F.A.c = 0.6x 4.1x11.61 = 28.56 cm 2 

Rige Ja ec. 1.6. . 
FR (o.6F,A.c + F,An )=O. 75(0.6x4.1x11.61+2.53x10.17) = 40. 72 Ton 
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Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse 
por514: 40.72x5/4=50.90Ton. 

La resistencia es R, = 50.90 Ton; queda regida por el caso c) 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, .,c;:on 
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,· Fy · y F,, , son 2530 Kg/cm2 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. ,. 

I• 1s.1 .¡ 
____ T~=3. 

31.7 

.._ __ -_-_-_.-I i=3. 
Acotaciones en cm. 

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

Acciones de diseño P, 1 = 1.4x100=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,= 66.5 cm2 

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=l-x/L=l-3.3/20=0.84<0.9 

A, =0.84x66.5=55.53cm 2 

Resistencia de diseño. (Sec. 1. 6) 
Estado límite de flujo plástico en la sección total (Ec. 1.1): 

R, = 0.9 x 66.5 x 2.53 = 151.4 ton 

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

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

R, = 151.4 ton> P.= 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 
longitud y que es un miembro principal. 

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

1.10 PLACAS DE NUDO. 

Las placas de nudo se emplean para conectar entre sí elementos estructurales que 
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). 



9.2T. 

39.6 T. 

3.8 

.. , 

20.3 
(a) 

6.2 T 

3.5 

3.8 

1 

9 

3.8 

8.9 

8.9 

t---t-+46.4 T. 
3.8 

·vo· M'., ! 8.9 
• 1 

(e) 

6.212=3.1 T 

9.213=3.1 T 10.2 

• '...--~~--'~~-±"--, 

Acotaciones en cm. 

' ~ 
' 

10.2 1 

'Q. M 

\r.~ri:-
v '· + 8.9 

'· 1 

o~ ·--'-'----
3.4 T. 6.8 T. 

(d) 

·'Fig. 1.1s 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. analiticos 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. 

.1 
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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. 

1 
h . , 

" 1 ' Placa de nudo 

Columna 

i Fíg. 1.19 Placa de nudo. 

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

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

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

Para verificar los esfuerzos en la placa, en el extremo de una barra en tensión, se 
utiliza la hipótesis de Whitmore (ref. 1.15), según la cual los esfuerzos normales 
máximos en la placa de nudo se obtienen 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 30º 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 Y.") 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. 

Area total: A, =2x24.19=48.38cm2 

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

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

A, =VA, =0.73x48.38=35.3cm 2 

Resistencia de diseño de los ángulos. 

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

Fractura en la sección neta: 
R, =0.75x35.3x4.9=129.73ton Ec. 1.2 
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25. 

, 
10.4 ,,' \ 

' ' ' ' ' . 
• • • 

18 \ 
' 

La soldadura es de filete, 
de 1.1 an (7/16"). · 

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

La resistencia de diseño de los ángulos es R, = 129. 73 ton ; queda regida por 
fractura en la sección neta. 

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

F.A., = 4.1x12.4t = 50.81<0.6F,A,., = 0.6x 4.1(18.0+4.5} = 55.41 

Ec. 1.6: FR (0.6F.A,., + FYA,., }= 0.75(0.6x4.1(18.0+4.5} + 2.53x12.41)= 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 :. :. t = 1.99 cm. Se 
utilizaría una placa de 2.22 cm (718"). 

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 =129.73 :.t =2.24cm 

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

1.11 RESISTENCIA DE DISEÑO DE ELEMENTOS DE CONEXIÓN. 

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

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

b) Resistencia de diseño de elementos de conexión en tensión. La resistencia de· 
diseño, R, = FRRn, 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,F, .,_ (1.7) 

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

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

Rn =AnF. (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. 

c) Otros elementos de conexión. En todos los elementos de conexión restantes se 
evaluará la resistencia de diseño, FRR•, 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" =0.60Á,F, (1.9) 

.. . ' 



Si el elemento está en compresión debe esfüdiarse el estado límite 
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera -aproximada: como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico de pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de l,, 12 y 13 (Fig. 1.21), 
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra 
multiplicando ese esfuerzo por el área de la sección de Whitmore. Se recomienda 
que en el cálculo del esfuerzo crítico se tome un factor de longitud efectiva k 
comprendido entre 0.5 y 0.65. 

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

1.12 ÁNGULOS AISLADOS EN TENSIÓN. 

El AISC (ref. 1 :20 y 1.21) ha publicado recomendaciones para miembros formados por 
un solo ángulo laminado, de alas iguales o desiguales, sometidos a solicitaciones de 
diversos tipos; su objeto es refinar el diseño de los ángulos sencillos, suprimiendo 
algunas simplificaciones y aproximaciones conservadoras incluidas en las 
especificaciones generales (refs. 1.2 y 1.3). Cuando hay diferencias entre ellos, los 
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. 

V=l-x/LS0.9 
Esta es la ec. 1.3. 
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x =excentricidad de la conexión (ver sec. 1.8.2). 
L =longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

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

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

1.13 ELEMENTOS DE LÁMINA DELGADA. 

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

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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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) Diagonales de conlrawnleo de 
amfioos que trabajan en c:anpraslOn. 

b) Columnas que sopcxtan sólo cargas 

""""''°' 
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 compresi611 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 sí; 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 maritimas 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 

------

] ____ [ 
canales 

con celosía 

Angulo 
doble 

I 
Sección H 

Angulas 
en estrella 

T 
Te 

[ J D 
Secciones 
en cajón 

[] 
Dos canales 

o 
Tubo 

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 niOntantes 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. 

:t. 

. " ... 
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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 critico). 

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificación completa, 
p = ,i F ; su capacidad de carga no es.afectada por ninguna forma de inestabilidad; 

y ~ y . 

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

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

El colapso de columnas más largas se presenta acompañado por un rápido aumento 
de las deflexiones 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, El, y El,, y 

en torsión, EC
0 

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 ~urvas fuerza axial­
deformación longitudinal y fuerza axial-deflexión lateral (Ref. 2.1 ). El 
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquemáticamente 
en la Fig. 2.3, 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 P, = 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 

--!listintos puntos del perfil. 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

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 P,. 

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 
Pa es menor que P, (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga crítica de 

- pandeo puede ser una fracción reducida de la fuerza que ocasionaría la 
plastificacíón 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-deflexíón 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 P, 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 

IL 
1 = Falla por aplastamiento 

' ,f p°'i 
11 = Falla por pandeo inel8sbco 

Py ' B 111 =Falla por pandeo el8sltco 
A-

1 
1 ' p 
1 ' ' 1 ' :n:2EA 

Py/2 1 e p ---_! _______ ere- (LJ•>2 

1 1 

1 1 

1 1 

1 
o 

1 
1 1 

-· 11 111 

,. 
--
-

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

La determinación de la carga critica 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. 

~' 

.... ,~ 

.... 
' • o 
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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): 

El, vw + Pv" - PXatfi" =O 

Elyu!Y +Pu"+ Py0 tfi" =O 

EC.tfi!Y -(GJ - P r,;-}p• + Py0u• - Px0v" =O 

C. centro de gravedad 
T, centro de torsión 

1 
I 

I 
I U 

I 

I 
I 

I 
I 

I 
I 

I 
I 

I 

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 
signific¡:¡dos siguientes: 

El,, ElY: 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 los ejes centroidales y principales x, 
y (Fig. 2.5). . 

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

~=~+~+~+~~A=~+~+~+~ 
I,, I,., A: momentos centroidales y principales y área de la sección. 

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;(Pc - ~,.,XPc -P,.,,,XPc - ~,,,}-y~P}(Pc -P,.,.J-x;P}(Pc - ~.,.)=O (2.4) 
donde: 

;r2El 
i • 

(K,L,f . 
carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de x. (2.5) 
;r 2El y • 

(K,L,f . carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de y. (2.6) 

~" = [(
2 

ECY + 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,,.,, P,,,. y P"' , lo que indica que las columnas con secciones 

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

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas críticas obtenidas al resolver la 
ec. 2.4, que corresponde a una interacción de los tres modos de pandeo, y es la que 
realmente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que la más pequeña de 
las cargas criticas individuales P.,.,, P,,, y P"' . 
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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 1:1 --E --t -·<:·· 
Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetría. 

T (X0 .0) C (O.O) X 

Xo --

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: 

(PE - P,,,,Jr0' (PE - Pm XPE - Pcrz )- Pi X~ J =O (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): 

tr' El,. 
P,,n, = ( \í 

· K ,.L,,J 

Las otras dos soluciones son las raíces de la ecuación de segundo grado que se 
obtiene el igualar a cero la expresión contenida en el paréntesis rectangular; son dos 
cargas críticas de pandeo por flexotorsíón; la menor de ellas, que es siempre más ··· 

, pequeña que Pm y Pe,,. pero puede ser mayor o menor que P "'' • se calcula con la 

ec. (2.9)'. 

PFT = 2~ [v~,, +P,.;,)-~(P,,,, +P,,J' -4HP,.,,P,.,,] (2.9) 

donde H = 1-(x0 /ro}2 y PFT 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'')t = (28.0+2 x!O)l.o = 48 cm 2 

1 
Las esquinas de los perfiles hechos con lámina doblada en frio, 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 

m 
o .. 
N ·•· -· " T 1m 

t = 1 o 

b=90 

'y 

' o 
m 
N -•--·-·· " ,c m 

111-__ _.,I Ti.o 
¡; = 95 

~ 
" " 

1 s· = 10.0 Dimensiones en cm. 

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

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsión: 
3B" 3xl02 

6B'+a 6x10+29.0 
m 3.37 cm 

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

Momentos de inercia: 
} X 28 3 

4 
I, = +2xl0.0xl4.52 =6034cm 

12 

, [ 10.0
3 ( )2] • !Y= 28.0x l.Ox 1.88" + 2 1.0x\2+1x10.0 4.5-1.88 = 402.9 cm 

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: 
,i 1 oi 

J = -(2B' +a)= -·-(2x10.0+28.0)= 16.0cm4 

3 3 

Constante de torsión por alabeo: 
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tB' 3a 2 3B' +2a l.Oxl0.03 x29.02 3xl0.0+2x29.0 e = = 69,296 cm 4 

ª 12 6B'+a 12 6xl0.0+29.0 

Las expresiones para m, J y C
0 

se han tomado de la ref. 2.2. 

Radios de giro: r, =~!,/A= ~6034/48.0=11.21 cm 

r, =~!,/A= ~402.9/48.0 = 2.90 cm 

2 _ 2 , 1,+1,. _
525

, 
0

, 6034+402.9 _
1617 

, 
ro - Xo +Yo + - . + + - . cm 

A 48.0 
H=l-(x0/r0 )

2 =1-5.25 2/161.7=0.83 

19 

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

L=3.0 m 

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

P,.., = :r' El ,/(K,.L, Y = (402.9:r 2 E/(1x300)2 }lo-' = 90.1 ton 

Ec. 2.6 

Carga crítica de pandeo por flexotorsión. 

P= =:r'E!,/(K,L,)2 
=(6034:r 2E/(1.0x300)2 )0-3 =1349.2 ton 

Ec. 2.5 

[ 
:r

2 
EC, ] 1 [ 69296:r

2 
E ] 10-' 

P,.,, = ( \l +GJ - 2 = ( \l +787500x16.0 --=173.8ton 
K,L,1 r0 Ix3001 16}.7 

Ec. 2.7 

PFI = Z~ [ (Pm + Pm )- ~(P = + Pm )' -4HPmP,..,. J 
= 

1 [(1349.2+173.8)-~(1349.2+173.8}2-4x0.83x1349.2x173.8] 
2x0.83 

= 169.7 ton 
Ec. 2.9 

Esta fuerza es mayor que P,..,. Jo que indica que el pandeo por flexotorsión no 

es critico; Ja columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y. 

,.. 
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L=6.0m 

P,,,. = 22.5 ton 

?,.,..., =337.3ton; ?,..., =101.9ton; Prr =97.3ton 

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

L=1.5 m 

P"' = 360.4 ton 

P,.,., = 5396.8 ton; ?,..., = 461.2 Ton; Prr = 454. l ton 

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

flexotorsión. Sin embargo, esa condición no tiene importancia práctica en 
columnas como fa 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 1.50m. 

La carga critica calculada para la columna de 6.00 m es, seguramente, la rea/, 
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 inelá<.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). 

Fig. 2.8 Secciones de lámina delgada con dos ejes de simetría. 
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Los centros de gravedad y de torsión coinciden, x0 = y 0 =O, y como r0 es diferente 

de cero, la ec. 2.4 se reduce a: 

(2.1 O) 

Las tres cargas criticas son P,,.1 = P =, P,,2 =Pe,,· y P"' = !',,,, ; el modo de pandeo 
queda determinado por la menor de ellas. No hay interacción; la columna falla por 
pandeo. por flexión o torsión puras. 

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

pero no P,,,) 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 

Pe,, son casi siempre menores que Pcr. 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 dé· paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones '.¡i 

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 1esos 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 critico. 

--l h.o 
----------------~ 

16.5 

16.5 

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

16.5 16.5 

Fig. E2.2-1 Sección transversal de las columnas. 

i 

" 



Propiedades geométricas. 

A=65.0cm 2
; I =l =2997.4cm'; r,=r,=6.79cm 

' y . 

x
0 

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

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

J=.!.(33.0xl' +2xl6.0xl')=21.7cm' 
3 

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

Camas criticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de 
simetría, la columna falla por pandeo por flexión o torsión puras. Puesto que 
(KL), = (KL ),. e 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;r' E 10-' - 377 O - -
2 

x - . ton. 
en "' 400 

Pandeo por torsión: P 
_ GJ _ 787500x21.7 

10
_, _ 1

85 3 --- x - .ton. "' r; 92.2 

En la ecuación para calcular !',,, 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. lton. 

Pandeo por torsión: P,,, = 185.3 ton. 

Como c. =0, P= es independiente de la longitud de la columna: 

Ahora la falla es por pandeo por flexión: P" = Pcn = P,,, = 123. l ton. 

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse Ja 
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 critico para 
Os 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 

L 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

0 0 
p 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 Pes pequeña, Pv < El/R 
Si P es grande, Pv > El/ R 

Para un cierto valor intermedio de P, 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 critica P" . 

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminación de un 
estado deseable y la iniciación de un fenómeno que debe evitarse siempre: la flexión 
espontánea, o pandeo de 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 axiaJ, 
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que P alcance el 
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valor crítico; si hay defonnaciones 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 fonna 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 pennanezca 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 . 
defonnaciones longitudinales de la columna, que está sujeta a esfuerzos unifonnes .. ; 
de compresión; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva defonnación, 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 creciendo sin que la columna se flexione (la 
gráfica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las 
defonnaciones 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 defonnación, 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, defonnándose sólo por compresión, o adoptar otras configuraciones en 
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparición de una nueva 
defonnación, la flexión. Un hecho análogo caracteriza todos los fenómenos de 
pandeo). 

e· 
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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 =El,/ 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: 
El,v" +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 críticas de pandeo elástico: 

2 2 --
p = n rr El, 

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 = l, 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: 

' 2 
p = rr El, 

en: J!-
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 ecuación anterior puede escribirse 
en una forma más general: 

rr 2 El 
Pu = -

2
- (2.11) 

L 
donde l 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 

n7r 
v = C,sen}.,z = C,sen-z 

L 

i., = ~ P,,/ El = ~(n 2 7r 2 
El/ LV El = n7r/ L 

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

"L " v.,iU = C1sen-- = C1sen- = C1 L2 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 ~~ origina en el empleo de la fórmula 1/R = d 2 y/ dz 2
, que es ".i 

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

Los dos caminos é:onducen 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 s91o para incrementos muy pequeños, después 
de los cuales se produce la falla por pandeo inelástico. 

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

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). 

, .. 
' 



28 Miembros en compresión (la columna aislada) 

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 Pe,/ A es el esfuerzo correspondiente a la 

iniciación del pandeo, sustituyendo el momento de inercia I por Ar1 y efectuando 
simplificaciones, se obtiene la expresión: 

;r' E 
(]' = (2.12) 

" (L/r)' 
en la que <J'cr 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 fundamenta/. 

Si la columna está aislada y tiene condiciones de apoyo bien definidas, su carga 
crítica, 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: 
~, = 4;r 2 El/ L2

, para el modo simétrico, y Pe,= 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 

" 12 
Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P 
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexión, de momento nulo, 
localizados en las intersecciones de la línea de acción de P con el eje deformado, 
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos, de longitud 
U2 (ref. 2.9), se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental. 

pl : p, 
¡ -,--. -·· ( u; ' ' ---~ LJ2 

1 
1 
1 

L U2 = KL: ¡ 1 

' ' LJ2 

-~~--[ .. - ,,¡,, 
' .1 :;~· .1 : 

"'. • Punios de inftexi6n 

a) Pandeo simétrico b) Pandeo anbsimétrico 

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

La carga crítica 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: 

;r2 El 4;r 2 El 
p = =-~-
" (1;2Y 12 

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' El 
/>,, = (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. para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

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

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

.. "' ~ u rzn: ±-. ~ . ! 
I 1 I 

La línea punteada I I 1 \ I 

indica la fonna de I I 
1 1 I 

la columna pandeada 1 1 1 , 
I 

1 1 
1 1 1 

1 1 I I 1 

1 1 1 I 
\ v 

, .. ,, .. ,, .. A '1 ,, .. 

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 

"(" Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en 1' Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

"'!"' 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) 

rz ,. : .f.·. 
1 
1 
1 
I 

I 
1 

I 

A '1 

2.0 

2.0 

Puede suponerse que se presenta una condición de empotramiento perfecto en la 
base (casos a, b, c y e, Fig. 2.11) cuando la columna está ligada a una cimentacióA 
rígida, 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 c 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: 
rr2EI PE 

Pcr = (KLY = Kl ' 

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= {K 
VP:: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

La fórmula de Euler, con la que se calcula la carga crítica de piezas rectas 
comprimidas axialmente, se basa en la suposición de que la pieza se comporta 
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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 critico de pandeo 
elástico. 

La fórmula ac, =tr2E/(L/rf es válida para los valores de la relación de esbeltez a 
los que corresponden esfuerzos críticos no mayores que el límite de 
proporcionalidad (O" cr $ O" LP) 0 Sea hasta que: 

,.2E 
O"cr = (L/rf (J"LP 

Despejando L/r se ootiene: 

L = "~ E 
r (]" LP 

(2.15) 

JLP 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 acr > aLP, 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 

'- _ .. 

-· ---



·Miembros en compresión (la columna aislada/ 33 

por el módulo tangente E
1 

• En el mismo año, Considére 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

1 
• sino de un módulo E comprendido entre los dos. Considére 

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

En 1895 Engesser reconoció el error que existía 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 simetria 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 u

1 
= 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 critico (Refs. 2.4, 
2.5, 2.6 y 2.10) (Fig. 2.12). 

1 

1 
· 1 

& 1 
-1 

1 

1 
1 

1 

P1 
a) 

011------

E1=tana 

o & o -· 

b) e) 

Fig. 2.12 Teoría del módulo tangente. 

La ecuación diferencial del eje deformado es: 
p 

.v'+-1 v=O 
El ' 

1 

& 

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

P = ;r2 E;l (2.16) 
1 L2 

·;r2 E 
Cf = I 

' (L/r)2 
(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 P,. tal que cr, = P,/ A excede el límite 
de proporcionalidad, es: 

' P =;r"EJ 
r L2 

El esfuerzo crítico correspondiente es: 
;r2 E 

(j' = r 

r (L/r )2 

(2.1 B) 

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

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

Si la curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresión­
deformación del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo critico, 
los esfuerzos y deformaciones en el lado cóncavo están relacionados entre si, 
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 r_esistente es proporcional al módulo reducido E,, que es función de E, 

E1 , y de la geometría de la sección transversal (refs. 2.4 y 2.6): 

Mm,= E,l/R 

Pr 
cr cr 1 

I 
I 

I 
C' I 

ªr ªr 
_, ___ 

o I 
-1 I 

1 I 
1 
1 
1 o o o E 

Pr 
a) b) c) 

Fig. 2.13 Teoría del módulo reducido. 

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

Como E, es 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, = n' E,1 / 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 limite 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 
limite 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 enfrian 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 s 

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 tendrían si se enfriasen libremente, y las que se enfrían primero, 
en compresión (Fig. 2.1 Sa). 

Estuem>s EsfuenoS 
residuales ..... .-- en los patines en et alma 
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a) Influencia de la forma. 
Los esfuerzos están en Kg/cm2 

(+tensión, - compresión) 
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eo~sió~ T~,:S'°" 
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EshJerzo de 
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A7 2320 
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M41 3015 
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b) Influencia del esfuerzo 
de fluencia 

Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados. 

En las secciones 1 y H los esfuerzos residuales 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 capácidad 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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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 (Fig. 2.18). 
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una sección H soldada, hecha 
con placas cortadas con soplete. 

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

Su efecto 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 ay 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. · 

1 
Como las fuerzas residuales interiores están en equilibrio, los volúmenes de 
esfuerzos de tensión y compresión en cada sección transversal son iguales entre si, 

\ __ 

---· 
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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 a,. 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. 

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. Asi, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/ A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales 

Cada fibra deja de contribuir a la rigidez de la columna cuando aparece en ella el 
esfuerzo a,., 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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(2.20) 

I. 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 I, es constante. 
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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: 

cr _ ~' _ ;r
2EI, _ ;r

2E/, _ ;r
2E(I,/I) 

" - A - AL2 -(¡/r2 ~2 - (L/rf 
(2.21) 

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

Sin la contribución de Shanley a la teoria del pandeo inelástico no se habría podido 
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 así, volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarían al campo 
elástico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento de lá 
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 ac,. ya 

que I, 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: 

!ex _E, . :r
2E E, 

--- ··ªen:=-~ 
1, E (L/r,)2 E 

(2.22) 

Flexión alrededor del !'líe y: 

e'\ f • !( 1 J (E )
3 

• "E ( E )
3 

1, = E .. acry = (L/r,f E (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. 

acrx se calcula aplicando directamente la teoria del módulo tangente (ec. 2.22). pero 

no sucede lo mismo con a,
0

., 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 ). 

Las 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 los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores máximos de 
0.30ay, en los extremos de los patines, y.despreciando el efecto del alma (0.30aY 

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 
convenía 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): 

(jLP L 
{ )

2 

a., =ay- tr2E(a.1 -aLP -; (2.24) 

Como la gráfica esfuerzo-deformación deja de ser una linea recta cuando el 
esfuerzo total (residual de compresión más el debido a la carga exterior) llega a ay 

en algún punto, el límite de proporcionalidad a LP se substituye por: 

ªLP =ay -a,, (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

{ )

l 

ª" L acr = ª)' --2-(ay -a,, -
tr E r 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales máximos de compresión se toman, arbitrariamente, 
iguales a ay/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 principal~s; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que a., = aY/2. 

(j~ (l)l 
(jcr = (j)' -

4
7ri E -; (2.27) 

a 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 ª" = ª.1 /2 , de la ec. 2.25 se obtiene, a LP = a .1 /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 crítico 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, 

-1. = KL/(KL)u,=u, = (KL/r}.jcrr/;r 2E, y las ordenadas los esfuerzos críticos, divididos 

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

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

elástico es igual a cr » . 

Pcr 
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Curva básica 
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(EC. 2.27) 
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e Sección en cajón laminada 

o 50 100 150 Ur 

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. 



Miembros en compresión (la columna aislada) 47 

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,-1anto desde el punto de vista de su magnitud como de 
la manera en que están distribuidos en la sección. La 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 't 
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.OOIL. en la sección media. Las resistencias no se han determinado 
resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la gráfica acción-deflexión de todo el 
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia máxima es la ordenada del punto 
más alto de la gráfica. 

En la fig. 2.23 se muestran las envolventes superior e inferior y la curva media 
aritmética; el ancho de la banda, es decir, la dispersión de resistencias, es máximo 
para relaciones de esbeltez intermedias, y disminuye hacia los extremos. 
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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 
cr cr - 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 así las curvas a, b y c de la Fíg. 2.27, en la que se indican los tipos de 
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas, aº y 
d. 

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convención Europea elaboró 
tablas L/r-a" 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 rSlales 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 críticas 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 caracteristicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema 
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva acción-desplazamiento y 
determinando la carga correspondiente a su punto más alto. 

Los dos 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 ae carga y resistencia apropiados, 
cuando el diseño se hace por estados limite. 

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

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la 
esbeltez 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 fluencia 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 analiticos 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 penalízan 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 asi 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 U1000. 

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 U1470, 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= U1000, mientras que en la deducción de las designadas con la letra P 
(de "probabilístico") se tomó el valor medio, U1470; cada una de las curvas P está, 
siempre, ligeramente arriba de la curva "determinística" correspondiente (Fig. 2.28). 

Pmáx 
Py 0.5 

Ancho de la banda 
de curvas que forman 
la base de la curva 1 
(30 curvas) 

_, 
' 
' 

Curva 1 

Curva de Euler 

o '------'~~~~~~~....__._~--'--'------'--'-

º 0.5 1 o 

),.:.!. /oi l. 
it V E , 

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 bastant.e 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 

' " 
~! 

"f.~ 

' 

.. ,,. 
~f: 
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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. 

05 

o 05 

Ancho de la banda de curvas 
que forman la base 
de la curva 2 (70 curvas) 

1.0 1.5 

•• ~ faY :.._ , V-t r 

Curva de Euler 

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

Pmáx 
Py 

05 

o 05 

Ancho de la banda de curvas 
que fonnan la base 
de la curva 3 (12 o.irvas) 

, o 15 

l : ~ Jo;_::._ 
• \f -f , 

Curva de Euler 

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

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

Py 

1.0 

0.5 

o 

o 

' 

' ' 

--+: e= U1000 

0.5 1.0 1.5 

A. = .1.. /crY .!:.. 
n V "E r 

Curva a 

O D Tubos formados en caliente 

8 Laminada, h/b > 1.2 

1 Laminada, con cubreplacas soldadas 
T 

-B Soldada, relevada de esfuerzos 

8 Relevada de esfuerzos 

Curva e + Laminada, h/b :5. 1.2 

I Soldada, placas laminadas 

-:-J Te 

ftl Canal 

O D Tubos acabados en caliente, 
con paredes de grueso 
no mayor de 6 mm 

Curva aO (tentativa) 

Aceros de alta resistencia 

Curva b 

·B· Cajón soldado 

l Laminada, h/b > 1.2 

r;I Laminada, h/b :5. 1.2 

· :¡::- Soldada, placas cortadas con soplete 

~ Soldada, placas laminadas 

1~1 Laminada, con cubreplacas soldadas 

l Laminada, relevada de esfuerzos 

Curva d (tentativa) 

Perfiles pesados 

Fig. 2.27 Curvas múltiples europeas. 
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Cuando se emplean varias curvas de diseño, con la tabla 2.1 se determina la que 
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20). 
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Curva 1-P del SSRC 

Curva 2-P del SSRC 

Curva 3-P del SSRC 

114 9 

8.9 16.8 0.5 53 5 713 1.0 107.0 1.5 142.7 

tKur, acero A36 

l-=-1 fTy ~ xVer 

t1-
(para acero A36, KUr = 89.186 l.) 

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

__ Curvas múltiples deterministicas 
(e/L = 1/1000) 
e/L = 1/1470, valor medio medido 

e/L = 1/1000, valor milximo permisible 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 crítico máximo (o 
un esfuerzo último, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales), 
correspondiente a longitudes nulas, igual a ay (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 c ... , sin que se pandeasen, lo que invalidarla la hipótesis 

principal del. análisis y diseño plástico, pues los patines de las barras en flexión se., .. 
pandearían localmente cuando la oompresión fuese en ellos APaY, y no podria"' 

plastificarse la sección completa, ni formarse articulaciones plásticas. 



Miembros en compresión (la columna aislada) 55 

Tabla 2.1 Selección de curvas para el diseño de columnas* 

Proceso de fabricación Eje de Esfuerzo de fluencia m inimo (Ka/en 
flexión 

2600 3500 4200 
a a a P6300 

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

Menor 
momento 
de inercia 2 2 

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

Secciones H Placas cortadas con soplete Mavor 2 2 
hechas con placas Menor 2 2 
soldadas Placas laminadas Mavor 3 3 

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

Forma das en frie 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 frío 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 °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 ºY sin pandearse e incluso, si su relación de esbeltez 

es menor que un cierto límite, el pandeo se pospone hasta que todo el material está 
endurecido por defonmación, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia 
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorías clásicas describen correctamente el fenómeno en el· 
intervalo elástico y en el inelástico entre el límite de proporcionalidad y el esfuerzo 
de fluencia, hasta que la defonmación unitaria vale ºY, 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, t: 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 t: Y y el comienzo del endurecimiento 

por deformación t:,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 t:Y a t:ed (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 

ay= 2530 kglan2 

2000 

1000 

"1 

)----
"2 

-------7-----

Tan 11 1 =E= 2 100 000 kglan2 
Tan "2 = Eed = 63 000 kglcm2 
Eec!=Elh .. h=33 
Eed=sty .. s=11.7 

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

t:,d es unas 12 veces mayor que t:_,. (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 crítico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a 
2.31. Tomando A, en cm2 y F> 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 ). = - -i-, donde KL/r es la relación de esbeltez 
r 1t E . 

efectiva máxima de la 

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 oxígeno 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 sí: 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 límite. 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 ( F, = 
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-z(KL/rt. R = 20,120,000 A F 
e (KL/rf "t R 

Si KL/r$(KL/rt. Re= A,Fy[l- \KL/r~2 ]FR 2 KL/r e 

(KL/rt = 6340/ .¡F:; 

(2.30) 

(2.31) 

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

(KL/ r )e = ~27! 2 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 AlSC 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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P.= resistencia nominal en compresión axial = A,Fc, 

Para }.e :;; 1.5, Fa = (o.658 2
; )F, 

P . (0.877JF ara 1.c > 1.5, Fª = --2 - -' 
}.e 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 
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F" es el esfuerzo crítico de pandeo en compresión; 2c es el parámetro 

en el artículo 2.6.7.1, donde también se ha definido A,. 

2 definido 

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

Fa = (exp(- 0.419?.; ))FY 

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

Para ~:;;4.11[!;. Fcr=[exp[-o.424i(~rJJF> (2.35) 

KL ~ 0.877;r
2 
E Para - > 4.71 - , Fª = ( )' (2.36) 

r Fy., ... KL/r -.. 
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 (Fer, 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 criticos, 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 

< 

·~ .. 

'· :.1 
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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: 

(
l- (KL/rf )F. 

2c2 
' 

F = e 

ª 5 3KL/r (KL/rf 
-+-~ 

3 8Cc 

(2.37) 

8C3 
e 

donde: 

C =J2ir
2
E 

e F 
y 

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

F = 12ir
2
E 

ª 23(KL/r)2 
(2.38) 

C, 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 critico de las columnas esbeltas, que fallan por pandeo 
elástico. El numerador de la ec. 2.37 es el esfuerzo critico de pandeo inelástico de 
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.27, en la que se ha introducido el 
coeficiente C, ). y el denominador el factor de seguridad, que varía de 1.67 para 

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

La resistencia factorizada (o resistencia de diseño), C,, 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: 

e ,¡, F ( •en )-1/n ' = rA .•· 1 + ). J (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. 

}.=KLJ~' 
r :r-E 

<P =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 esfu~~rzos 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 n =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. ···· 

"'"""""" Gr SO. n • 2 

NTc-ROf 
Gr50.n• 14 

1 1 

60 llO 100 120 l•O 160 180 200 

Relacion de esbdtez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño - relación de esbeltez (RJA 
- KUr). 

'-'. 
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial. NTC del ROF 
Esfuerzo de 01seflo RJA, F.=0.9. n=1.0. F,=2530 kglcm

2 

KIJR RJA, KIJR RJA, KIJR RJA. KIJR RJA. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kglcm' 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 996 152 587 
3 2277 53 1711 103 985 153 581 
4 2277 54 1694 104 974 154 --575 
5 2277 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564 
7 2277 ST 1643 107 942 1ST 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 115 862 165 517 
16 2255 66 1493 116 853 166 513 
17 2246 67 1477 117 844 167 508 
18 2236 68 1461 118 835 168 503 
19 2226 69 1445 119 826 169 498 
20 2215 70 1429 120 817 170 494 
21 2204 71 1413 121 808 171 489 
22 2193 72 1398 122 799 172 485 
23 2181 73 1382 123 791 173 480 
24 2169 74 1367 124 762 174 476 
25 2156 75 1352 125 774 175 472 
26 2143 76 1337 126 766 176 467 
27 2130 77 1322 127 758 177 463 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 2102 79 1292 129 742 179 455 ·-30 2088 80 1278 130 734 180 451 
31 2073 81 1263 131 726 181 447 
32 2058 62 1249 132 719 182 443 
33 2043 83 1235 133 711 183 439 
34 2028 84 1221 134 704 184 435 
35 2012 85 1207 135 697 185 431 
36 1997 86 1194 136 689 186 427 
37 1981 87 1180 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 142 648 192 406 ·-43 1882 93 1103 143 642 193 402 
44 1865 94 1090 144 635 194 399 
45 1848 95 1078 145 629 195 395 
46 1831 96 1066 146 623 196 392 
47 1814 97 1054 147 616 197 389 
48 1797 98 1042 148 610 198 386 
49 1780 99 1030 149 604 199 382 
50 1763 100 1019 150 598 200 379 
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TABLA 2.3 Miembros en Compres1on Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de Diseno RJA.. F.=o.9. n=1.4. F,=2530 kg/cm2 

KL/R RJA.. KL/R A.JA.. KL/R RJA.. KL/R RJA.. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 22n 51 1994 101 1214 151 686 
2 22n 52 1980 102 1200 152 679 
3 22n 53 1966 103 1186 153 671 
4 22n 54 1952 104 1172 154 664 
5 22n 55 1938 105 1159 155 657 
6 22n 56 1923 106 1145 156 650 
7 22n 57 1908 107 1132 157 643 
8 22n 58 1893 108 1119 158 637 
9 22n 59 1878 109 1106 159 630 
10 22n 60 1863 110 1093 160 623 
11 22n 61 1847 111 1080 161 617 
12 22n 62 1832 112 1068 162 611 
13 22n 63 1816 113 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1784 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 166 586 
17 2269 67 1751 117 1007 167 580 , . . , •, 
18 2267 68 1735 118 995 168 574 (1- , 
19 2264 69 1719 119 984 169 568 V .. 
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 1636 124 928 174 540 !<~· .:. 
25 2240' 75 1620 125 918 175 535 r,; 

•i'" 

26 2234 76 1603 126 907 176 530 -·.t " ~ 
27 2229 77 1587 127 897 177 524 
28 2223 78 1570 12b 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 84 1473 134 828 184 490 
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 2146 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 467 
40 2126 90 1378 140 774 190 463 
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 144 740 194 446 
45 2071 95 1301 145 732 195 442 
46 2058 96 1287 146 724 196 438 
47 2046 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
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 Axial. NTC del RDF, 
Esfuerzo de Diseño RdA. F.=o.9. n=1.4. F,=3515 kgtcm' 

KUR RdA. KUR RJA. KUR RdA. KUR RdA. 
kgtcm' kgtcm' kgtcm' kgtcm' 

1 3164 51 2585 101 1366 151 722 
2 3164 52 2560 102 1348 152 713 
3 3164 53 2534 103 1329 153 705 
4 3164 54 2508 104 1311 154 697 
5 3164 55 2482 105 1293 155 689 
6 3164 56 2456 106 1276 156 681 
7 3164 57 2429 107 1259 157 674 
8 3164 58 2402 108 1242 158 666 
9 3164 59 2376 109 1225 159 659 
10 3164 60 2349 110 1209 160 652 
11 3164 61 2322 111 1192 161 644 
12 3162 62 2295 112 1177 162 637 
13 3158 63 2268 113 1161 163 630' 
14 3155 64 2241 114 1146 164 623 
15 3150 65 2214 115 1130 165 617 
16 3146 66 2187 116 1115 166 610 
17 3140 67 2160 117 1101 167 603 
18 3134 68 2133 118 1086 168 597 
19 3128 69 2106 119 1072 169 591 
20 3121 70 2079 .120 1058 170 584 
21 3113 71 2053 121 1045 171 578 
22 3105 72 2027 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 123 1018 173 566 
24 3086 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 
26 3065 76 1923 126 979 176 548 
27 3053 77 1898 127 967' 177 543 
28 3041 78 1872 128 954 178 537 
29 3028 79 18"7 129 942 179 532 
30 3014 80 1823 130 931 180 526 
31 3000 81 1798 131 919 181 521 
32 2985 82 1774 132 907 182 516 
33 2969 83 1750 133 896 183 511 
34 2952 84 1726 134 885 184 505 
35 2935 85 1703 135 874 185 500 
36 2917 86 1680 136 863 186 495 
37 2899 87 1657 137 853 187 491 
38 2880 88 1634 138 842 188 486 
39 2860 89 1612 139 832 189 481 
40 2840 90 1590 140 822 190 476 
41 2819 91 1568 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 467 
43 2776 93 1525 143 793 193 463 
44 2754 94 1504 144 784 194 458 
45 2731 95 1484 145 774 195 454 
46 2708 96 1463 146 765 196 449 
47 2684 97 1443 147 756 197 445 
48 2660 98 1424 148 747 198 441 
49 2635 99 1404 149 739 199 437 
50 2611 100 1385 150 730 200 433 
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TABLA 2.5 Miembros en Compres1onAx1al. NTC del RDF, 
Esfuerzo de Diseno RJA, F.=0.9, n=2.0, F,=3515 kglcm2 

KUR RJA, KUR RJA, KUR RJA, KUR RJA, 
kglcm2 k¡¡icm2 kglcm' kglcm2 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 52 2861 102 1525 152 761 
3 3164 53 2841 103 1502 153 752 
4 3164 54 2819 104 1480 154 742 
5 3164 55 2798 105 1458 155 733 
6 3164 56 2775 106 1436 156 724 
7 3164 57 2752 107 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 163 666 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3162 65 2546 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 
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 174 588 
25 3146 75 2257 125 1088 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 132 988 182 539 
33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 84 1993 134 961 184 527 
35 3094 85 1965 135 948 185 522 
36 3086 86 1937 136 935 186 516 
37 3077 87 1909 137 923 187 511 
38 3068 88 1881 138 911 188 506 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 887 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 485 
43 3011 93 1746 143 853 193 481 
44 2997 94 1720 144 842 194 476 
45 2983 95 1695 145 831 195 471 
46 2968 96 1669 146 821 196 466 
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 

65 
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TABLA 2.6 Miembros en Compres1on Axial. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de Dise~o RJA.. F,.=0.85. F,=2530 kg/cm

2 

KUR RJA., KUR RJA, KUR RJA.. KUR RJA.. 
kg/cm2 kg/an2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2150 51 1875 101 1257 151 658 
2 2150 52 1865 102 1244 152 649 -53 1855 103 1231 153 ~-}--3 2149 --- --
4 2149 54 1845 104 1217 154 
5 2148 55 1834 105 1204 155 624 
6 2146 56 1823 106 1191 156 616 
7 2145 57 1813 107 1177 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 1151 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 16a6 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 2086 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 76 1587 126 933 176 484 
27 2070 77 1574 127 920 177 479· 

~8 2064 78 1561 128 908 178 473 
29 2057 79 1549 129 896 179 468 
30 2051 80 1530 130 884 180 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 
33 2031 83 1497 133 848 183 448 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 
35 2016 85 1470 135 823 185 438 
36 2009 86 1457 136 811 186 434 
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 
48 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 Miembros en Compres1onAxial. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de D1se~o R,JA. F•=0.85. F,=3515 kg/cm2 

KUR R.!A. KUR R.!A. KUR R.!A. KUR R.!A. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 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 2984 54 2414 104 1355 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56· 2376 106 1314 156 616 

.7 29n 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 158 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 
10 2966 60 2296 110 1234 160 586 
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 165 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 -' 
18 2918 68 2131 118 1on 168 532 -- ~ :~' 
19 2910 69 2110 119 1059 169 525 
20 2902 70 2088 120 1042 170 519 ~ .. 

" 
21 2893 71 2067 121 1025 171 513 , 
22 2884 72 2045 122 1008 172 507 
23 287!1 73 2024 123 992 173 501 "' 24 2865 74 2002 124 976 174 495 ._r ' 25 2854 75 1980 125 960 175 490 ,. 

26 2844 76 1959 126 945 176 484 '·' ,, 
27 2833 n 1937 127 930 1n 479 ,, ·. 
28 2821 78 1915 12d 916 178 473 
29 2810 79 1893 129 901 179 468 
30 2797 80 1871 130 888 180 463 
31 2785 81 1849 131 874 181 458 
32 2n2 82 1828 132 861 182 453 
33 2759 83 1806 133 848 183 448 
34 2746 84 1784 134 835 184 443 
35 2732 85 1762 135 823 185 438 
36 2718 86 1740 136 811 186 434 
37 2703 87 1718 137 799 187 429 
38 2688 88 1696 138 788 188 424 
39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1653 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 1566 144 723 194 399 
45 2577 95 1545 145 714 195 395 
46 2560 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1502 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 383 
49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 667 200 375 
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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 

y, 

....---'.------, 
tpc= 1.91 1,__ __ --,'';.,---~I 

1 

h=21.58 
1 --------., d = 25.4 
1 

1.91 T ,..-----1-'-1-''-I te-=-,-.• -. ----,.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 Kglm, que tiene las 
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes: A, = 120. 77 cm2

, r ~" = r, = 6. 57 cm. 

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

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

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

Clasificación de la sección (tabla 2.3. 1, ref. 2.2). 

Patines: b/21 ,, = 25.4/(2x1.91)= 6.65 < 830/ .J2530=16.5 

Alma: h/1, = 21.58/1.11=19.44 < 2100/.J2530 = 41.8 

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

2 
En este ejemplo, y en los que siguen. 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 límite es de inestabilidad por flexión, y como la sección transversal 
de la columna es H, la resistencia de diseño se evalúa con la ec. 2.29: 

J..= KL ~ F,. = 1.0x SOO 2S30 = 0_8S3 
r ;r' E 6.S7 2039000;r 2 

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, 2S30xI20.77x0.90xI0-
3 

=I
93

.5ton 

' - (I +J.'" - O. I S2
" Ji" (1+0.8S32.8 - 0. IS'' J"' 

F> ArFR = 2S30 X I20.77 X 0.9 XI 0-3 = 27S.O ton > I93.S 

Por consiguiente: 

R, = I93.S ton > P, = I82.0 ton 

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

P,; la sección ens.~yada es correcta ( R, /P. = I93.5/I82.0 = 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,,; LO x S00/6.57 = 76 

R 
-' = 1.603 ton/cm'. R, = 1.603 x I20. 77 = I 93.6 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 = 1.0. 

2S30 
R, = x 120. 77 x 0.90 x 10-3 = 161.S ton 

1+0.8S3 - 0.1 S 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R,/A, =1337 kg/crri2, R, =1337xI20.77xio-' 

= I61.S ton). 

En este caso, R, = I 61.S ton < P, = I 82.0 ton. 

,;\. ,i 
, ., . 

~ 
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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: b/2t"' = 6.65 < A.,= 797/.J2530=15.8 

Alma: h/t, = 19.44 < A.,= 2121/../2530 = 42.2 

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

Resistencia de diseño. 

l. ,i,2 lr- 08531 5 A.e =0.853<1.5 :.R, =;,A,\0.658 '¡r, =0.85x120.77x0.658 x2. 3 

= 191.5 ton > P.= 182.0 ton 

La sección ensayada es correcta. 

;, = 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 oxigeno. Esto 

es así porque la ecuación de la ref. 2.2 con n = 1.4 proviene de la curva 2 del 
SSRC, y las ecuaciones de la ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida. 

El problema puede resolverse también vtilizando 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 (tef. 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).,iu = 76 (se obtuvo arriba). 
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Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico: 

e =~2r.'E =~2ir'E =126.l 
' F ?530 ' -

71 

Como KL/r=76<l26.1, el pandeo se inicia en el intervalo inelástico, y el 
esfuerzo permisible.se determina con la ec. 2.37: 

F = [1 (KL/:)' ]F.= [1-
760 

, ]2530 = 2070 kgícm' 
" 2e; ' 2xl26.J-

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

(KL/rf 5 3x76 
=-+ se¡ 3 s x 126.1 

763 ' = l.S7 
Sxl26.l· 

F. = 2070/l.S7=1107 kglcm'. Este valor puede obtenerse directamente de 

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

Resistencia de la columna, en condiciones de trabajo = AF. = 120. 77 x 1. 11 = 
134.1 ton. 

Para comparar las normas AISC-ASD (ref. 2.3) con las dos que se emplearon 
antes, se determina la carga crítica, con el esfuerzo critico 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 
Ja 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/cm 2

) 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
: TJ_ 1.27 
: 0.95 

20.3 cm : 17 76 

1 : j_ 
: T 1.21 

1 
20.3 cm 

1 
-

A= 65.73 cm2 
rx •8.77cm 
ry • 5.20 cm 

CASO 

KTEOR 

KRECOM 

KUry 

(1) 

1 

1.0 

1.0 

77 

(2) (3) 

l l 

2 3 4 

0.7 2.0 0.5 

o.e 2.1 0.65 

62 162 so 

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

Como ry < 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 los coeficientes de longitud efectiva K 
teóricos y recomendados para diseño (Fig. 2. 11 ), y las relaciones de esbeltez 
críticas, calculadas con /os valores recomendados. 

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

Ref. 2.2 Ref. 2.?4 
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50 

Lam. 1 
Sold. 2 Lam. 

1 
Sold. 2 

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3 
2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3 
3 40.2 35.0 41.9 69.5 37.6 37.6 
4 132.0 115.9 171.6 137.6 124.0 163.6 

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

En las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D. F. (ref. 2.2) 
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la 
ref. 2.24 se emplea una sola fórmula para todas las columnas, cualquiera que 

'~ 
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sea Ja 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 los 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 kglcm2

. 

t= 0.951_ . . 
1 
' 
1 

1 . 
h1 = 58.1 ---~---- d = 60 

1 
' 
1 . 
1 
' 
1 

o.s5 T 

1.tgs o.~.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,/r = 28.1/0.95 = 29.6 < 2100/ JF: = 35.5 

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

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

Puesto que las relaciones ancho/grueso de las placas verticales exceden el 
limite correspondiente a las secciones tipo 3, Ja columna es tipo 4. Como 
todos Jos 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 Ja sección transversa/ total son: 
A, =167.39cm', 1, =80,745cm', /, =27,573cm4, r, =22.0cm, r,. =12.8cm 

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

Como la sección transversa/ de la columna es en cajón, de paredes no muy 
delgadas, es casi seguro que su forma crítica 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 Ja ref. 2. 2). 

J = 4A,
2
t 4(29.05 x 59.05)

2 
(0.95) = 63 460 cm• 

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: 

Ec. 2.7: 

:r'EI 
' 

(K,L,)' 

:r' El,. 

(K,L,f 

80745
"' ~ x 10-1 =18,055 ton 

(0.5 X 600) 

-
2
-
7
-
57

-
3
-"-' E_ x 10-' = 1541 ton > P. 

(lx600)' 2 

x 10-1 = 292.9 ton 

167.39 X 3500 

2 

P =[:r'EC. GJ]-1 ,. GJ 
''"' (K,L, )' + r,' (¡, + 1 ,)j A 

63460XGX167.39X10-J 

80745 + 27573 

= 76908 ton 

Es critico el pandeo por flexión alrededor del eje y. Como se esperaba, Pm 

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

Relación de esbeltez crítica 

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

tomado los valores teóricos de los factores de longitud efectiva. 

(KL/ r ), = O.Sx 600/22.0=14 

(KL/r)_. = l.Ox 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 i• 
resistencia deben. tenerse en cuenta los estados limite 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. 

. 27341 ( 544 ) 
Placas verticales. b, = .[j l I (b/t ).[j ::; b 

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 eéuación anterior se sustituye por el 
esfuerzo de fluencia F,. del material. 

,. 
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b = 2734x0.95(1-· 544 )= 37_3 cm< 58 _1 
' ../3500 61.2../3500 

A,¡= A, -L:(b-b.)t=167.3-2(58.l-37.3}x0.95= 127.87cm' 

Q, =A,¡/A, =127.87/167.39=0.764, Q=Q
0 

=0.764 

(KL/r}; =6340/~QF, =6340/../0.764x3500 =122.6 

(KL/r)miu =47 < (KL/r): =122.6 .·.La resistencia de diseño se determina con 

la ec. 2.47, art. 2.8. 1: 

R = QA F [1 (KL/r)' ]F 
' ' y 2(KLjr);' R 

= 0.764X167.39 X 3500 J- 7 X 0.75 X JO-J 
[ 

47
2 

] 

2X122.6" 

= 311.0 ton 

La resistencia de diseño en compresión axial de la columna es R, =311.0 ton. 

b) Diseño con las especificaciones A/SI 91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3). 

La sección no está sujeta a pandeo por torsión o flexotorsión: 

' ' F :r· E :r· E , ,. 
F,=( }' =-, =9110Kglcm· > -

KL/r; 47- 2 

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo Pm, calculada arriba, entre el 

área de la sección transversal de la columna. 
p . 

F =.....:::.. = 1541 x JO' = 9206 kg/cm' 
" A 167.39 

La diferencia proviene del redondeo de los resultados3
. 

F,, = F, (1- F, /4F, )= 3500(1- 3500/4x9! 10}= 3164 Kg /cm' 

El área efectiva es la correspondiente a una compresión f = 3164 kg/cm2
. 

3 
En tas normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuación siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art. \_. 

2.6.7.2. 
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Placas horizontales: ;( = 1 ·~2 (!!.) 1/ = I~ x29.6~3164 = 0.613 < 0.673 . 
.,¡k t fi .,¡4.0 E 

Las placas horizontales son completamente efectivas. 

PI . I J. 1.052 6 "~ 3164 2 8 O 671 acas vert1ca es: . = r:-;:; x J._ -- = l. 6 > . _ . 
.,¡4.0 E 

1 - 0.22./ }. 1 - 0.22/1.268 65 
p = = =o. 2 

;( 1.268 

b, = pb = 0.652 x 58.1=37.87 cm 

A, = 167.39 - 2(58.1- 3 7 .87)}.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, =128.95x3164xlO-' =408.0Ton 

R, = F,P, = 0.75 x408.0 = 306.0 ton 

Se ha tomado F, =O. 75 para comparar los resultados con el obtenido con la 
ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia tP =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 
to'rsión 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 límite de 
pandeo por torsión o flexotorsión es rp,P,, donde: 

. 1 

rp, =factor de reducción de la resisiencia = 0.85, 

P. = resistencia nominal en compresión = A,F" (2AO) 

A, = área total de la sección transversal. 

El esfuerzo crítico nominal F" se determina como sigue: 

a) Para ).,JQ !> L5, F" = Q(0,658Q'; f. 

b) Para ;.,JQ > L5, F =(0.877)F 
cr A,2 y 

' 
En las expresiones anteriores, 

)., = ~F, / F, 

(2,41) 

(2,42) 

(2,43) 

Q es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos planos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24 ), y se 
calcula como se indica en el inciso 2,8, 1, 1 cuando alguno, o algunos, de ellos, son 
tipo 4, 

El esfuerzo critico de pandeo elástico por torsión o flexotorsión, F,, se determina 
con las ecuaciones: 

a) Secciones con dos ejes de simetría: Ec. 2,63. 
b) Secciones con un eje de simetria (se ha supuesto que es el x): Ec. 2.60. 
c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elástico por flexotorsíón, 

F,, es igual a la menor de las raíces de la ecuación cúbica: 
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(F,-F.,XF,-F.,XF,-F.J-F,'(F,-F.,{::J' -F,'(F,-F.,(·~: r =0 (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 a se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos. 

\' 

" ' 
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' r • 

(a) (b) {c) 

(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 eTectiva 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 

QAcr .. = A,1cr, :. Q = Q. = : , (2.50) 

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 col~mna 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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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que 
se pandean en el intervalo elástico bajo esfuerzos suficientemente pequeños para 
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lámina 
delgada. 

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

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elástico, el esfuerzo 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 límite de flexión y 
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones: 

Si KL/r ~ (KL/r):, R = 2º·12º·000 A F (2.30) 
. ' (KL/r)' ' • 

Si KL/r < (KL/r);, R<= QA,F,.[I 2~~:~;, ]F, (2.47) 

(KL/r); =6340/~QF,; 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 axialmente, falla 
cuando el esfuerzo. uniforme en sus secciones transversales llega al punto de. 
fluencia, u,.; su capacidad máxima de c~rga es: 

P...,=Au,. 
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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 
a, . Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 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, a", del 
elemento más débil de la sección transversal (el que tiene la relación 
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia ay. 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 a_.., 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: 

(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 A., 
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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(b) Ninguna placa es atiesada 

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

donde 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 ºA .·.Q=Q,=ª" (2.51) a,;= a,. 
a, 

ª" se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capítulo 3. 

(c) 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: 

Pmax A,¡ a" A,r a --=-a -· =-__!Lu cr y 
A A ay A a,. 

Introduciendo Q. y Q; (ecs. 2.50 y 2.51) se obtiene, finalmente, 

donde 
Q = Q,Q, (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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donde: 
~, =factor de disminución de la resistencia. 

A = área efectiva correspondiente al esfuerzo F . ' . 
F, es igual a6

: 

Si A.e~ 1.5, F, = (ü.658'~ yy 
F =[0.877]F 

n Al y 
e 

(2.56) 

(2.57) 

(2.58) 

F, es el menor de los_esfuerzos críticos de pandeo elástico por flexión, torsión o 

flexotorsión, determinados como se indica más adelante. 

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsión o flexotorsión 

En columnas de sección transversal cerrada, o con dos ejes de simetría, o con otra 
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no están sujetas a pandeo por 
torsión o flexotorsión, el esfuerzo crítico de pandeo elástico, F,, se calcula con la 
expresión: 

;r' E 
F=---

' (KL/r)' 

Esta es la fórmula de Euler escrita en términos de esfuerzos ( ec. 2.12). 

(2.59) 

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: 

(2.61) 

6 
En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AISI adoptó las fórmulas del AISC (ref. 2.24) para 

calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas. 
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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 fonmados 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 colu"mnas de relación de esbeltez pequeña. Esto ha hecho _. 
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AISI. 

Para tener en cuenta la interacción pandeo de conjunto-pandeo local en el diseño de 
miembros en compresión axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue: 

1. Se detenmina el esfuerzo critico 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 detenmina la resistencia de diseño multiplícando 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, detenminada con el esfuerzo F, que se define más adelante. 

La resistencia de diseño en compresión axial, ~,P,, se calcula como sigue: 

<P, = 0.85 

P =A F ' ' . (2.55) 
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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 IP,P •• donde: 

¡p, = 0.90 

P. = A,F" 

a) Para J..,..JQ S 1.5: 

- 1 Q..; \~ 
F" - Q\0.658 JI'.' 

b) Para J.., ..JQ > 1.5 : 

F =[0.877]F 
cr A,2 Y 

' 
J.. = KL (F, 

' nr VE 

(2.64) 

(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 ~ s 0.446 fK: Q = 1.0 
1 V F, 

Si 0.446~ <~S0.910~: bfi, Q=l.340-0.761- -· 
t E 

Si ~>0.910 fK: 
1 V F, 

Q = 0.534~ 
F,. (b/t )· 

b es el ancho total del ala más grande del ángulo y t su grueso. 

(2.66) 

(2.67) 

(2.68) 

Con las expresiones 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 las ecuaciones anteriores: 

r0' = radio polar de giro de la sección transversal alrededor del centro de 

., ., ., Jt +!\' ., 
torsión, elevado al cuadrado = r,- + r,- + x0 = + x0 . A 

x 0 = distancia entre los centros de gravedad y de torsión, medida a lo largo 
del eje principal x. 

H = 1 - (x0 / r0 )' 

a" = (K ,L,/rJ' 
(2.62) 

_ 1 ( n' EC, ) 
a, - -, GJ + )' 

Al'.- (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 =O, H =1, y la "' 
ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporcior1a 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 3.10.1.2.3 del Capítulo 3, se indica cómo calcular las áreas netas 
efectivas. 

... 
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a) 

Como la sección tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de 
pandeo elástico, F,, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo por 

flexión alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsión. 

r0 = )x~ + r} + r,: = .J3.42 2 + 3.95 2 + 2.01 2 = 5.60 cm 

H =1-(~)' =1-(
3

.4
2

)
2 

=0.627 
r0 5.60 

KL/r, =400/3.95=101; KL/r, =400/2.01 =199 

Ec. 2.62: 
;r' E ;r' E 

a= =-=1973kg/cm'· 
ª (KL/r,) 101' 

;r' E 

a"' = (KL/ r, f 508kg/cm2 

Ec. 2.63: a, = -
1-[GJ + ;r' ECª] = 

1 
[784200 x 5.87 + 

43
·
5
;r' E] 

Ari (K,L,f 18.45x5.602 (lx400f 

= 7965 kg/cm' 

La contribución de Ja resistencia a Ja torsión por alabeo es muy pequeña; si no 
se tuviese en cuenta, se obtendría a, = 7956 kg/cm'. 

Ec. 2.60: 

a,= 2~[(a., +a,)-~(O'., +O',)' -4Ha.,a, J 
= l [(1973 + 7965)- ~(1973+ 7965) 2 -4x 0.627x1973x 7965] 

2 x0.627 
= 1782 kg/cm' 

Es critico el pandeo por flexión alrededor del eje y. 

Ref. 2.24: 

A, = KL ¡¡:- 1.0 X 400 ~2530 = 2.231 > 1. 5 
;rr, VE 2.0l;r E 

F = (º·877
)F = ( 

0
·
8771

2530 = 446 kg/cm' ª A; Y 2.231 2 ) 
Ec. 2.34 

Resistencia de diseño = ~,AF,, = 0.85 X 18.45 X 446 X 10-3 = 6.99 ton 
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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 limite 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. 

\ 

j 

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. 

I• 2.a9 ,' 

y 

10.16 

' ' ' ' 

X 

A= 18.45 cm2 

1 x = 288.5 cm4 

ly= 74.5 cm4 

•x = 3.95 cm 

ry = 2.01 cm 

J = 5.87 cm4 

Ca=43.5cm6 

Xo= 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=I0.16/0.95=10.7 < 640/.JF: =12.7 

La sección es tipo 3; no hay problemas de pandeo local. 
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Ref. 2.36: 

!:!.. = 6.87 = 25.4 
t 0.27 

> o.910 II = 21.9 
V F, 

Q se determina con la ec. 2.68: 

= 0.534E 0.534E = 0_480 
Q F,(b/t)' 3515x25.42 

A. = KL {F,° = 200 ~3515 = 1 762 
' nr VE l.50ir E · 

r es el radio de giro mínimo del ángulo (Fig. E2.6.1). 

A.,J'Q = 1.221 < 1.5 

:. F,, = Q(0.658Q.i: )F, = 0.480(0.658(0
••

0-u•» l p515 

=904kg/cm2 

Resistencia de diseño: tfi"4,F" = 0.90x 3.92 x 904 x 10-' = 3.19 ton. 

Ec. 2.64 

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con Ja 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. 

p 
0.3901 0.152 -'- ==ov== 

.--- R = 02if 

¡ 
! 150 

19.541 
' 

2032 

1 l ! 
..J..-! 1 

:T" ~ ~ 
0.390 1 ' 0.39.Q.¡ ~· 690 

1 1 '.___ 

1 10.16 1 

p 

Acotaoones en cm 

A•9.12an2 

11 •510.1 an4 

ly• 2668an4 

rx • 7.48cm 

ry• 1.109on 

Ca• 2589cm6 

J•0071 cm• 

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 - 20,120,000 AF - 20,120,000 18 45 o 85 10-l - 7 97 T 
,- (KL/r,f R- 199' X . X. X - . ,on 

bl L, = Lv = Lz = 2.00 m 

KL/r, =200/3.95=51; KL/r, =200/2.01=100 

¡r2 E ~ 
a = -, = 7737 kgicm· 

"' 51 

Tr' E 
a . = --, = 2012 kgicm 2 

., 100· 

a = 
1 

(784200 x 5.87 + Tr' Ex 43
·
5

) = 7994 kgicm2 
1 18.45 X 5.602 2002 

a, = "l [(7737 + 7994)-~(7737 + 7994)2 -4x 0.627 x 7737 x 7994] '« 
2x 0.627 

= 4881 kg/cm2 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. 

.t 
Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo a.,. se· 

multiplica por cuatro, y a, por 2. 7; el incremento en resistencia al pandeo por 
flexotorsión es menor que al pandeo por flexión. 

Ref. 2.24: 

il, = lOO {F,"" = 1.121 < 1.5 
Tr ~? 

F,, = (o.658;: )F, = (o.658'- 121
' }z530 = 1495 kgicm' 

t/l,AF" = 0.85X18.45X1495X10-3 = 23.45 ton 

Ref. 2.2: 
KL/r, = 100 < (KL/r), = 126 

.. R = AF [1 (KL/r)' ]F 
' ' 2(KL/r)~ • 

= 18.45 x 2530[1 -
1002 

2 Jb.85 x 10-3 = 27.18 ton 
2 X J26 

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 las especificaciones de diseño de ángulos en 
compresión, que no sean de paredes delgadas, no se considera 
explícitamente ese efecto (ref. 2.36). 

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de diseño de una columna biarticulada 
( K, = K.v =1.0) de 2 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la 

Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm2
. Utilice las 

especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia (ref. 
2.39) y las del AISC para diseño de ángulos aislados (ref 2.36). 

Ref. 2.39: 

~ ¡.! = 0.27 

X 

y 

G 

6.87 

7.62 

·I 

A= 3.92cm2 
1x = 37.30~4 
ly = 8.78 cm 
rx =308cm 
r =1.SOcm 
J. 0.093 cm4 
c.= o 
X0 = ·2.443 cm 
i= 2.07 

Acotaaones en cm. 

Fig. E2.7-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.7. 

Determinación de F, 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), F, es el menor de los 
esfuerzos críticos de pandeo por flexión alrededor de y o de pandeo por 
flexotor,sión, que se calculan, respectivamente, con la fórmula de Euler y con 
la ec. 2.60. 

r0 = ~x~ + r,' + r,: = .J2.4432 + 3.082 + 1.502 = 4.21 cm 

H =1-(x0 /r0 )' =1-(2.443/4.21)2 =0.663 

KL/r, = 200/3.08 = 65; KL/r_, = 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)t=i9.54/0.152=128.55 > 2100/JF. =35.42 

95 

La sección es tipo 4; tanto en los patines como en el alma se excede la 
relación ancho/grueso correspondiente a las tipo 3. 

a) Especificaciones A/SI para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.391 

Determinación de F.. La relación de esbeltez crítica para pandeo por flexión 

es: 

K,L, = 1X150 = 87.8 
r,. 1.709 

Como las secciones transversa/es de la columna tienen dos ejes de simetría,. 
el esfuerzo crítico de pandeo elástico es el menor de Jos valores dados por /as: 
ecs. 2.59, con KL/r = K,L,/r,, y 2.63. 

Pandeo por flexión: · 

n 2 E n 2 E 2 F = ( \i = - = 2611 kg/cm 
"' KL/r, / 87.82 

Pandeo por torsión: 

F = [GJ + n
2 

EC, ] 1 
ª (K,L,)' l,+1

1 

·=[748000x0.071+ 
2589

"'E] 1 

(lxl50}' 510.1+26.68 

= 4418 kg/cm2 

El pandeo por torsión no es crítico. 

F =F =26llkg/cm 2 

' " 
,1. = (F; =~3515 =1.160 < 1.5 

e vF. 2611 

:. F. = (o.658;.; )F, = (o.6581.1•' p5 l 5 = 2001 kg/cm' 

Anchos efectivos 

Ec. 2.59 

Ec. 2.63 

Ec. 2.56 

Los anchos.efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el 
Capítulo 3. 
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Almas 
Se tratan como dos placas independientes, pues sólo están unidas entre si en 
los bordes superior e inferior. 

A.= 1.052 (!!.) /¡ = 1.052 (19.54)~2001 = 2.118 
Jk t VE Ka 0.152 E 

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por 
F. = 2001 kg/cm2

. 

Como A. = 2.118 > 0.673, b, = pb. 

p = (1- 0.22/ A.)/ A. = (1- 0.22/2.218 )/2.218 = 0.423 

b, = 0.423x19.54 = 8.27 cm 

Patines 

A.= 1.052 ( 4.69 )~2001 = 1.551 > 0.673 
.J0.43 0.152 E 

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde. 

p = (1- 0.22/1.551 )/1.551 = 0.553 

b, = 0.553 x 4.69 = 2.60 cm 

Área efectiva 

A,= A, - L(b-b) 
= 9.12- [2(19.54- 8.27)+ 4(4.69- 2.60)}>.152 

= 9.12-4.42 = 4.70cm2 

Resistencia nominal: 

P.1 = A.F. =4.70x200lxl0-3 =9.40ton 

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexión de la columna. 

Resistencia de diseño:. 
efJJ'. = 0.85 x 9.40 = 7.99 ton 

Ec. 2.55 

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2/ 

Como la falla es por pandeo por flexión y pandeo local combinados (no hay 
pandeo por torsión) la resistencia de diseño puede determinarse también 
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a 
continuación. 

,, __ 

,_ 
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Factor de pandeo local O 

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2. 

Q,. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados. 

b/t = 4.69/0.i52 = 30.86 > 1470/ .¡¡:; = 24.79 

:. Q 1,400,000 = 1,400,000 0.418 
' F,.(b/tf 3515x30.862 

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(!- 480 )= 9.77 cm 
' ../1470 128.55../1470 

A, =9.12-2(19.54-9.77}¡.!52 =6.15cm2 

º· = 6.15/9.12 = 0.674 

Q = Q,Q, = 0.418x 0.674 = 0.282 
----

(KL/r); =6340/~QF, =6340/../0.282x3515 =201.4 

(KL/r),. = 87.8 < 201.4 

:.R, =QA,F,(I 2~::~;, )F• 

= 0.282x9.12x 35ls(l 

= 6136 kg"" 6.14 ton 

87.8' )0.15 
2x201.42 

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 
ref. 2.39 (6.14x0.851(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 función de las placas basP es similar a !a de las zapatas y se paede ilustrar en l¿ f.gurn 
siguiente, en la que : 

p 

i 

' ' 
i 1 

' . i 1 i ! ¡ 

ra 

p 

Ap 

o 

Ac 

Ac= Area de la colwnna 
Ap= Area de la placa base 

Az= Ai:ea de la zapata 

P= Carga axial aplicado 

fa= Esfuerzo en la columna 

fe= Esfuerzo en el dado 

ft =Esfuerzo en el terreno 

! : l 1 1 1 : 1 

t f, =-p-
_J._: "1: A z 

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 amplidción 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.I.S.C. recomiendan que no se excedan los valores siguientes: 

Fp = 0.35fc 

Fp = 0.35fc ~A¡/A2 s O. 7 fc 

sobre el área total de un apoyo de concreto 

sobre menos del área total de un apoyo .. de 
concreto. 



En las ecuaciones anteriores : 

fe'= Resistencia a la compresión del concreto . 

. \ 1 = Area de contacm de la píaca .:on el concreto. 

Az = Area de la sección transversal <le! 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 fonna se reducirá la zona de contacto de la placa y los esfuerzos 
de apiastamiento podnan rebasar a los pennisibles del concreto, en general se acosrumbra a11ahzar el 
efecto de una longitud unitaria (!cm) de placa. con lo que la sección transversal que resiste la flexión 
sería r.:~ 1J2~c ;. ;.:!11 y d~ ¡Jer.:il~c "t", sien~0 :;~ In0~ulo et: se.;~i.J;, : 

,/----n 
/ 11 

! 

\l 1f"'1'1 ~1 
'.~' ~~~L' ~1~-~~~-'-' 

t ' 
1 

J.: 
/• 

lcrn v 

13 13 !12 12 
I =-S =--=-

r 1L x 

M 
fb=-=0.75Fv s , 

Sustituyendo S, tenemos: 
M 

M _ 1 _ 6M ---:z--y s 1 1 

6 
6M 
---.,- =O. 75F,. 
t' , 

Con ésta última ecuación se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle 
la rigidez adecuada, y el esfuerzo de O. 75 F , corresponde al permisible de elementos rectangulares 
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicación de 
las fónnulas anteriores. 



EJEMPLO 6.1 : 

Detenninar la placa base necesana para la columna siguiente. si el concreto de su dado será de 

f~ =200 kg/ cm2 

Determinación de la carga máxima que soporta la_columna : 

'p 

' . ~ '..... 
Propiedades de un ángulo : 

2LI-152xl0 A= 28.13 cm2, Ix = 640.6 cm4 

' 
x=y=4.16 

i3 mts. 

A,= 2 x 2@.13 = 56.26 cm2 

rx=r,=J 1947 
=5.88 cm 

. 56.26 

KL = 1.0 X 300 51 
r 5.88 

F0 = 1284 kg/cm2 

Pmax = 1284 x 56.26 = 72238 kg " 72 .3 Ton 

• cm 

Se diseñará la placa base para resistir una carg:i axial de 72.3 Ton; con una resistencia máxima del 
concreto de : 

FP = 0.35(200) = 70 kg/cm2 

Amin = 
72300 = 1033 cm2 

70 

b = .Jl033 = 32 cm " 35 cm 
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Con ésta dímensión la placa tendría el arreglo siguiente : 

5UJ 

" 1 

! 

'"0 1 _) 1 

1 

50 1 

4agros0=!43mm 
./Para anclas 0 = 12 7 mm 

~---------~ j 
T 

![, 350x350x3 l.8 mm 

" L.------~ 
)Ú 250 ,,50 

350 

?A ~1't 
~-t-¡;::;-,:Q:,-t,.,.,-,_,,..c:..,=--r--,-_--,, 
'<l / l 
?i / \___ 59 Kg/cm 

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 : 

f, = 
723oo = 59 kg/ cm2 (esfuerzo de aplastamiento en el concreto). 

p 35 X 35 

MF = 59(9.9)2 = 2891 
2 

l=./6x2891 = 3.02 
\
1 1900 

kg·cm 

cm 

con t = 31.8 mm (l 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 
componamiento de articulación, (liberar los múmentos), en la base de la columna, de acuerdo al tipo 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=4.9cm 

1 

KLI = 1.0 X 300 = 61 
r min 4.9 

F0 = 1218 kg/cm2 

Pmax=l2lisx76.1=92690 kg"' 92./ Tun 

1-¡, = 0.35(200¡ = ·10 

92700 
Amín - - ·70··· ~ 13'.'5 

h = ../1325 = 36.4 C!Jl 

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 
45úx300mm. 

A~ 45 x 30 = 1350 cm2 ) 1325 cm2 bien. 

¡, = 
927oo = 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 
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.I.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 : 

-" t mi 
1 

+ 

1 
- --- -

1 1 

1 
1 

0.95d + + 1 

1450 1 
1 
1 

1 

1 

-i 
mÍ 1 4 1 ,,. 

n 1' 0.Sb .1· n .. 
300 
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8.1 cm 

450-(0.95x303) 
81 

Rí 
m = = mm= 8.1 cm +-- ge 

2 
n=300-(0.8x203)=69 mm= 6.9 cm ... .. 
MF = 69t8·

1
)
2 

= 2264 kg· cm 
2 

t = /
6 

x 
2264 

= 2 .67 cm 
V l l)()O 

con t = 28.6 mm (1 1/8") ) 26. 7 mm 

Quedando el arreglo mostrado a continuación : 

PL 450x300-;28 6 mm--

/ ,, 
402):' 

'1 

/ 
7 1 

1 j , 4 AGROS. 0 = 14.3 nun 
L 

PARA ANCLAS 0 = 12.7 mm 

450 1 
370 1 $ 

1 

1 1 

! 
1 ' 1 -le ~ -1 40--!, 

/O ;;r 

t~ºi-- 220 .;iol,, ,, .. ;¡ ,, 
,, 300 --,+e -

/O 

·. .' 
'· 
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION. 

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 

:e P 

~--·-= 

a) p .. M 
-/­
A S 

p_ 

!!ll!il!l!l 
1 • • 

' . 

p 
e 

czr t 

b) .R. -.!1. 
A S 

t.R. 
tA 

_¡_ 
' 

!M 
·~ 

1 

p 

e 

En la figura 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 misl!la rarga 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 
siguientes pasos : 

p M 
M=P·e S=Bd A=BD -=- como y 

A s 6 

p 6P·e D 
recuerde que 

M 
. BD = Bd 

.. e=- e=-
6 p 

Col' éste valor de la excentricidad, se puede inferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se 
tendría bajo la placa siendo como el inciso a) si e< D/6, como b) si e= D/6 y como c) si e >D/6. La 
aplicación de éstos conceptos será ilustrada en los ejemplos siguientes. 
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EJEMPLO 6.3 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado será de 

J; = 250 kg/cm'. 

D 

P = 50 Ton. 

M=3.5 T. m 

sección IR - 254 x 32.9 (br = 146 mm: 
d=258mm). 

sección de placa mínim::i : 

D = 258+100 = 358"' 360 mm 

B = 146+100 = 246"' 250 

e = ~50 T · cm = 7 cm ) 
50 Ton 

mm 

D =6 cm 
6 

El diagrama de esfuerzos es del tipo c) 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 tendria el diagrama de cuerpo hbre siguiente : · 

50000 kg 
i 

1
/7 cm j/ D/2-e,. 

/ / , J 

í17 

i IR ~ 

En donde: D = 36 = 18 cm 
2 2 

y 

D 
- -e= 18- 7 = 11 cm = y/3 
2 

Por equilibrio: R = \ 1e~Y)IB = P 

y/3 ,. 

... 

y= 33 cm 
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l 33
{P 125 = 50000 kg Íp = 121.2 kg/cm2 ) 88 kg/cm2 

:. No pasa. 

Donde: 

Fp=0.35/~ =0.35x250=87.5 kg/cm2 
"' 88 kg/cm2 

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendría : 

D=40=20 cm 
2 2 

D 
--e=20-7=13 cm =v/3 
2 

y= 39 cm 

l 39[e 130 = 50000 kg fp = 85 .5 kg/ cm2 
( 88 kg/ cm2 i.ien 

Con esta placa, no se rebasa la capacidad al aplastamiento del concreto, y sería la adecuaja, 
para calcular el espesor se debe considerar la distancia mayor de las siguientes : 

ffl = 400-(0.95 X 258) = 77 .5 
2 

T 
1 f,, = 85.5 kg/cm'•cm 

* 

mm "' 7.8 cm 

300-(0.Sx 146) 
n= 9! 6mm~9.2cm+-rige 

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. 
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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 esp~sor de la placa se:á el qi:~ resu 'te 
mayor de los dos volados. 

Tenemos por relación de triángulos lo siguiente : 

Se tendrán los siguientes diagramas : 

E! : 

T * 68.4 
-.l 

( 
85.5 Kg/cm

2 

117 l~ 

Íp 1 = -1E1_ => 85.5 = Jpz 
y y-m 39 31.2 

"
0 

= 85.5 X 31.2 = 68 _4 Jp_ 39 kg/cm2 

(l..,:c;-. _9_.2 ___ 

-;yM. '\ .. ,. 

r 68.4 Kg/cm
2 

~ 
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En éste caso para la obtención del momento 
flextonante se pueden dividir las presiones 
actuantes en el concreto en dos, un diagrama de 
carga uniforme y otro triangular, quedando el 
mo:nento flexionante corno se muestra a 
continuación : 

MF! = 68 .4 x 
7 

·
82 

= 2081 kg· cm. 
2 

E! e~pesor para éste volado es: 

~-

t = ¡ 6 x 2428 = 2 . 77 cm 
V 1900 

Placa de 31. 7 mm (1 1/4"). 

l:g Cr!!. 

kg · ~m 

MF = 68.4 X 9.22 ='2895 
2 

kg ·cm 

El espesor requerid,, para éste volado es: 

- 1 =~6x2895 = 3_02 cm. 
1900 . 

Placa requerida para éste volado es : 

31.7 mm(! 1/4"). 

Con placa de 31. 7 mm (1 1/4 ") 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 diámetro 
sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final : 

300 

JS. '· 

~.!l 4üOxJOOxJ I.7mm 4 AGROS 0 = 20 6 mm 

/ fARA ANCLAS 0 = J 9 mm 
---_¡~---------,_,....., 

() -

)5," ----"º--
400 

o 

Obsérvese que la disposición de las anclas intenta restringir el giro de la placa. para darle 
capacidad de absorver moment(Js. 
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EJEMPLO 6.4 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado será de 

¡; = 250 kg/cm'. 

P=35Ton 

M=6.0Ton. m 

sección IR-254x32.9 (b¡=l46. d=25R) 

M 600 
e=-=-=17.1'1 ~m 

p 3:i 

fropomendo w1a sección para la placa de 40 x 3ú cm como en ei caso antenor : 

D·= 
4

0 =6.7 cm ( 17.14 cm Diagramaincisc.G). 
6 6 

2'. = 20-17.14 = 2.86 cm 
3 

y=3x2.86=8.58 cm 

Obsérvese que en este caso se tiene un valor de "y" muy pequeño, indicando con ésto que la zona 
trabajando al aplastamiento del concreto es muy reducida y por tanto· su esfuerzo se ve incrementado, 
como se puede calcular aquí : 

Donde: · 

R = fe(
8

.5
8

) X 30 = 35000 
2 

f = 35
000 x 

2 = 272 k 'cm 2 ) 87.5 kg/cm: 
' 30x8.58 g¡ 

Fe= 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,incrementaria también su espesor, y resultaria menos económica) analizando el diagrama de 
cuerpo libre sigui~nte: 
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.i~.· 16 .I' 17.14 X 
t, 

--.. - 1,..-;¡-
:: ~ 

1

: ')5000 

2v/3 

-"--~3~6 __ _._ 

+­·¡ 
l 87.5 kg/cm2 

,1' 

Del equilibrio de fuerzas verticales : 

R =35000 + T 

R = (S7·5>Y X 30 = 1312.5y 
- . 2 

Del equilibrio de momentos, tornando el punto "'.)" como origen (para eliminar a la incógnita "T" 
de la ecuación). 

. ' 
í:A-1

0 
= (_iS000Jl33. l4j-l<¡.fo-f I =O 

1 ' 

1159900 -1312.5 )"
1
36 _ r¡ = º 
' 3 

1159900-47250y+437.5y2 =0 

y 2 -108y + 2651.2 =0 

y 1 = 70.3 cm 
108±.J11664-10604.8 

y= 
2 

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). 

como: 

Sí y= 37.7 cm R = 1312.5 X 37.7 = 49481 kg 

T = 49431 - 35000 = 14481 kg 

. T k / , J, = A = i345 g, cm- F, = 0.33F, (barras roscadas) 

ft = 0.33 x 4080 = 1345 kg/cm2 

A = 
14481

=10.8 cm' 
m'" 1345 

colocando 3 anclas 
10.8 2 

A;= -
3
- = 3.6 cm 

con anclas o= 22.2 mm (7/8") A= 3.87 cm2 ·> 3.6 cm2 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 3D = 3 x 22.2 = 66. 7 "' 70 mm 

S .. 1 h d 300 300 - 2 ( 40) eparac10n con e anc o e mm sep = 
2 

110 ) 70 Bien. 

Se dejarán entonces 3 anclas 0 = 22.2 mm. 

Se cak.uará d espesor con el momento ikxionante nldyor que se presc:ne en cualqui~ta d~ los dos 
volados. 

Por relación de triángulos : 

·~~ 
f ,, 

29 9 7 8 .. 

ÍEl_ = jp_2 
37.7 29.9 

f 

lf,, = 87.5 kg/cm' 

~ 

87. 5 = ..!.P1._ 
37.7 29.9 

f 
87.5 X 29.9 

69 4 
k , . o 

, = = . g;cm ·cm 
P- 37.7 · 
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes : 

7.8 

MFI = 69 .4( 7.Sl
2 

= 2111 kg · cm. 
2 

2 
MF2 = 18 .1(

7-8) 367 kg · cm 
3 

MF = 2478 kg · cm 

2 
Kg/cm 

! ¡ 'I 
' 2 ¡ 1 1694 · Kg/cm 

t = J6 x 2937 = 3.05 cm. 
190C 

Placa de Placa de 31. 7 mm ( 1 1/4"). 

Se colocará placa de 31.7 mm (1 114") 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 calcular con la expresión (extraída de las 
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capítulo 3 inciso 3.1.lc.). 

asfv 
Ldb = 0.06 .¡j¡ <: 0.006dbfv (longitud de desarrollo básica) 

(Ldlmin = 30 cm Ld = l.O(Ldb) (paraanclasenconcrctonormal) 

Para barras lisas Li = 2 Lct, la longitud del gancho será igual a 12 db (donde db es el diámetro 
del ancla); quedando en este caso: 

L = 0.06 3.87 X 2530 37 2 db = . cm 
v250 

Rige 

0.006 x 2.22 x 2530 = 33.7 cm 

L, = 37.2 x 2 = 74.·4"' 75 cm (longitud minima d~ anclaje) 

Para el gancho se tendria : 

La= 12 x 2.22 = 26.64 "'27 cm (gancho minimo) 

Diámetro de doblez= 6 db (sí db,,; 25 .4 mm) 

Diámetro de doblez= 6 x 2.22 = 13.3 cm 

Zona roscada= 22.2 x 3 = 67"' 70 mm (mínimo). · 
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Quedando finalmente el detalle de la placa : 

1s T § 

~ t i' 

i 1 i 
8 agros 0 = 23.8 mm 

1 

11 rara anclas 0 = 22.2 mm 

1 

'I 
1 

r'L 400x300x3 l. 7 mm 1 DETALLE 
-'- i 

1

1 DE ANCLA T!PO .i:í:" .J -"' .¿. l5U ,: . T J-.. 

1 1 ¡¡~ n n 1 I 

300! uJ 1 :r ~ ~ -
1 11 

1 :.!. 
1 

'." ·• ,, 40.I --

~ 
-7; -t:. 

40 160 160 
' 
40, 

'1QQ " 1 ¡, h + 
PLANTA DE LA PLACA BASE 270 
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re-- EJEMPLO 6.5 : 

Detenninar la placa base· necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de 
fd = 250 kg/cm2 . 

Del diagrama ác cue1 po libre : 

' 4, 16 26.7 

36-v/3 

5' 17.5 ., 

30000 kg 

~ 26.7 

X 40-yn 

P=30Ton. 

M=8T.m 

Sección IR-254 x 32.9 (b¡=l46mm; 
d=258mm) 

M 800 _ 
e = - = - = 21i 7 ~m 

p 30 

Proponiencio ur.a placa de 40 x 30 cm. 

R = <37-5>Y X 30 = 1312.5)' 
2 

L,M0 = (30000 x 42. 7)-1312.5yl36-fl =O 

1281000-47250y+437.5y2 =O 

y2-108y+2928=0 

108±./11664-11712 108±F-48 
y= = 

2 2 

Sin solución en los reales. 

Cambiando a una placa de 45 x 35 cm. 

R = <37 .S)y X 35 = 1531.3y 
2 

I. M0 = (30000 x ~.2) ·-1531.3y(40- )/3) ~O 

1326000-61252y+510.43y 2 =0 

y2 -120y + 2597.8 =o 

120 ± ./!44CO -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 = 43331i - :rJIJOO = 13336 kg. 

F1 = 0.33 Fu= 0.33 x 4080 = 1345 kg/cm2 (tensión permisible en elementos roscados) 

13336 
A, = -- = 9. 92 cm2 con 3 anclas. 

1345 

a,=~~~=3.3lcm2cono=22.2mm A5 =3.87cm2 > 33lcm2.Bien 
_, 

Se colocarán 3 anclas o = 22. 2 mm 

Distancia mínima al borde= 38 mm"' 40 < 50 (propuesta) bien 

Sep. núnima áe anclas = 3o = 3 x 22.2 = 66.6 mm"' 70 mm 

Sep. con el ancho de 350 mm = 
350 

-
2

<
5
0) = 125 mm ) 70 mm bien. 

2 

Cálculo del espesor de la placa : 

m = 45.0-(0.95 x 25.8) 
10

_
3 

cm 
2 

11 =35.0-(0.8x14.6) = l 1.7 cm +- Rige 
2 
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/ 

~ 

18 

28.3 

" ·I 

- ~ 

,. 10.3 !' 

fp 2 =87
·
5

x18 = 55.6 kg/cm2 · .:m. 
28.3 . 

_ Iss.6 I87.5 Kg/cm z 

1319 

11.7 

M 
55.6(10.3)2 31.9(10.3)2 

F= + 
2 3 

M 
- 55.6(11.7)2 

F-
2 

MF = 4077 kg · cm. 

t = 
6 

x 
4077 

= 3.59 cm. 
1900 

~ Rige MF = 3805 kg · cm. 

Iss.6 Kg/cm
2 

Se requiere placa de 38.1 mm (1 1/2"), pero por ser demasiado gruesa se reducirá usando 
atiesadores que impidan la flexión. 

y atiesadores ( 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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96 258 

450 

r ¡Altura 

h '~ 
i ' 

efecUYa 

96 

Y por la ley de los senos : 

/¡' 96 --=--
Sen fJ Sen y 

,J.-' 
' 
i%xl.5=144 
1 l50 ll'J!l 

L ,,... 

96 

Cous1deranJo a ~ 50º (resultado de ensayes 
de placas). 

h' = 96 Sen fJ = 96 Sen 61 º = 90 mm. 
Sen y Sen 69º 

Y la altura efectiva seria h = 90 Sena= 69 rnrr."' 7 cm quedando entonces la _sección a revisar 
por momento flexionante de la manera siguiente : 

}oro ~ t0.95 cm 
1.9 cm 

1 ::¡: 

X 35 cm I" ,·, 

Cálculo del eje centroidal : 

Y= (l.9x 35)0.95+(7 x0.95)2 x5.4 = 134.995 = l.
69 

(l.9 X 35)+(7 X 0.95)2 79.8 

In . "da! d . d I O. 95(7)3 ercra centro1 e atiesa ores x = --1~2 --'- 27 cm4 

cm. 

Ad2 de atiesadores Ad2 = (7 x 0.95)(3.71)2 := 91.5 cm4 (e/u) 
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Inercia centroidal de placa base /. = 
35<1.9)

3 
= 20 cm4 

• 12 . 

,id2 de la placa base Ad2 = (l.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:...1ú~:: b fitr.1 dondes~ d~~ean los esfucrz~s (::la p!r.~a b::sc) · 

L.t :::: 1.69 \.:111 S ~ ?93
·
4 

= 173.6 'm3 
X l.69 

fc:fo~erzn en esri c::err.jón · 

Mmax = M (unitario¡ x ancho (ver cálculo del espesor) 

Mmax ~ 4077 x 35 = 142695 kg · cm 

f¡ = 142695 = 822 
b 173.6 

kg/cm2 

Fb = 0.6Fy = 0.6 x 2530 = 1520 kg/cm2 
) 822 kg/cm2 

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo pennisible 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 mJsmo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente: 
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50l, 

125 

350 ' 

! 125 í 
i so} 

150 í 
l 

6AGROS 0' =23.8rnm 
r-

,'Para anclas 0 =22rnm ' , 

1 

{ f 
o o -

' 
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e 
1 ' 
' 

1 
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o 
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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 
necesario que sean unidos de manera adecuada Por otro lado, si :m ~lemento es de dimensiones :an 
grandes que impidan su transporte en una sola pieµ, 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,; .uib usado• eu i& e.ctualidad. de hecho, muchas 'cces se U!>311 de •~mnera wrnbir.aJa. cun 1.1J1a 
fabricación en taller por medio de soldadura y usando tomillo~ de alta resistencia en las conexiones de · 
camp0. de é!'ta manera ..., aprovechan las ventaja~ de arntws. ya qui! la sold~dura se reaJin en toller, 
bajo condiciones controladas, lo cual proporcior.a soldaduras de buena calidad. a un costo económico. 
Los tornillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rápido en campo. 

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS. 

Las carncteristicas principales de los tomillos y el diseño de conexiones a cortante sí'llple se vió 
en el Capitulo 2(Diseiio de miembros a tensión), por lo tanto, se tratará., aquí sólo las conexiones 
atornilladas sujetas a carga excéntrica. 

7.1.aJ.~rnmos su1etos sóhi"a fuerza cortante. 

Cuando la excentricidad de la carga sólo genera fuerzas de cortante en los tornillos, sin variar su 
tensión inicial, se hace la hipótesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momento 
equivalente, actliando en el centroide del grupo de tomillos, de ésta fonna el problema consiste 
solamente en determinar la fuerza cortante resultante máxima en el tomillo más critico, el cual se puede. 
localizar fácilmente, por simple observación, la figura siguiente nos auxiliará a comprender el 
procedimiento dllterior. 
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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 los efectos de un cortante directo, VP = !__, siendo "N" el número de tomillos, y los del 
N 

momento torsionante: este efecto es mayor en los tomillos más alejados del centroide; de ellos los 
tomillos en las posiciones A y B ~uman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los más 
criticas en éste caso. Las componentes "V MX" y "V MY", se pued~ calcular con las expresiones : 

En donde: 

Mx 
V Mr = -;::-:r 

Ü¡ 
y 

"y" y "x" son las coordenadas del tomillo más critico. 

Mx 
V My = -;::-:r 

!:r, 

D;2 . sumatoria de las distancias de cada tomillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden 
poner en función de sus coordenadas, quedando : 

". 
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r.rl = r.x,2 + r.Yf 

A las componen~ "VMX" y "VMY"· se les sumará el efecto del cortante directo producido por 
•p•, pudiéndose determinar finalmente la fuena cortante actuante en ei tomillo critico por medio de la 
expresión: 

\' s~ selecciona el tuntiilo que cubra é5ta 1esisie.1cia, ya qu~ para el an.:Jjsis :;ólu se n::qui~'" 
proponer el arreglo de tomillos, y no su diametro. En caso de que •p• se aplique con algWla inclinación, 
s.-:- ".!esr0'!'p0nc en s1,c:. !)Toyeccione«: "\' px" v "'.' p, '\ s1.tmánd0se a S'.!S ~Otn¡x'nentes re~r>e<:ttyas ;i~rn 

calcular la resultante descrita anteriormente. 

Par~ ~1 cAk11lo rlP. la !llac1 ""<lehe ~onsitie<ar ~l momMto fleJ<iom111te en el eje 7'-7 lnrimern 
línea d.: tomillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6F:f en el área tota! y 
O.Sfu en el área neta. adicionalmente se deben cumplir los límites siguientes en sus dimensiones "a", 
"b"y "t". 
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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 tornillos se dan en la 
flgun y son lo~ típicos para éste tipo de conexiones, 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 

!'-l = :2 (ntrnero de :omillos) 

Cortante directo por tomillo : V: = 15000 = 1250 1'g. 
p 11 

Cálculo de : 

"E.xf = 12(7)2 = 588 cm2 

r.rl = 588 + 2240 = 2828 ~m2 

Componente en "x" del cortante generado por el momento : 

V, = My = 450('00 X 20 = 3182 kg 
Mx Df 2828 

Componente en "y" del cortante generado por el momento : 

V, = Mx = 450000 X 7 = 1114 
My "'í:.rf 2828 

1 

kg 

En donde x = 20 cm, y = 7 cm, son las coordenadas del tomillo más esforzado, (superior 
derecho) del arreglo, graficamente estos resultados se verian de la siguiente manera : 

• l 1250 kg. 

EFECTO uEL CORTANTE 
DIRECTO 

+ 
3182 kg . 

C. 
1 

EFECTO DEL 
MOMENTO 

EFECTO COMBINADO 

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tomillo más critico, se calcularla 
c.omo sigue : 
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. ~ . 
Si QUC!:=llOS 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 apllb"tUniento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando : 

A,. = 
3964 

= 2.68 cm2 
eq 1480 

. El tornillo de : 

o= 19.0 (3/4") Á = 2.85 cm2 > 2.68 cm2 bien. 

Se colocarán 12 tonullos o = 19. O mm en la conexión. 

-Cálculo del espesor de la placa : 

Momento en la sección crítica (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/cm¡ (en el área neta) 

Por lo tanto, los módulos de sección necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serían : 

S = 345
000 = 22 7 cm 3 (en el área total) 

1520 

S = 345
000 = 169 cm 3 (en el área neta) 

2040 

Para el área total 
th' 

/=­
. 12 

como h = 40 + 2(4) = 48 cm. 

t = 227 
x 

6 = 0.59 cm 
(48)2 

Con t = 6.3 mm (1/4"), se cubre éste requisito. verificando las relaciones de aspecto de la placa: 

i?.. = 350 = 0.73 
a 480 

0.5 ( 0.73 ( 1.0 Bien. 
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b 350 . .. . . ,2100 
- = - :0 sy) 41. ¡,;:.- No cumple 
t 6.3 ·:.'";'f' · :. "\/FY ., .... 

. b -:'' -~ 350 
Haciendo -·~41:8 y b = 350 mm 1 = -- = 8.4 mm 

l ·' ·-.' 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 : 

e= 19.05+3.2=22.2mm 

Y el área del agujero seria : 
A,,ll'º = 2.22x0.95 = 2.1 cm2 

Y sus distancias al eje neutro serian : 

Calculando el módulo de sección del área neta : 

... -.... 
·~ -·~~ 

Momento de inercia de la sección total: 

f, = 0.95( 48)3 - 8755 cm4 
12 

Momento de inercia de los agujeros (Ad2) 

Momento de inercia de la sección neta (de la 
sección descontando los agujeros) 

f, = 8755- 2352 = 6403 cm4 

.... ,...... -- 48 
Distancia a la fibra más aleiada C = - = 24 cm 

' % 2 

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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CORTE A-A 

e 

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION 

7.lb) Tornillos sujetos a cortaote y tensión. 

Los efectos de cortante y tensión actuando de manera simultánea sobre los tornil!os. 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 13 proporcionan las 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 tomillos A- 0.43F,, -1.8f. s 0.33F,, 0.43F,, - l.4f. s 0.33F,, 
449 de más de 38 mm de 
diámetro. .. 

Tomillos A -025.:: .. ~(3090)2 - 4.39 !} ~(3090)2 -2.15f} ~ '"¡, 

To millos A ¡; ~!111 ~-. ~(3800)2 - 3. 75 f.2 ~(3800)2 -1.82fv2 

Tomillos A- 307 830-1.8fv s 1410 
TABLA 7.1 

Donde fv es el esfuerzo cortante actuante en el tomillo, sin exceder su valor permisible dado en 
el Capitulo 2. Para tomillos A-325 y A-490 trabajando a fricción, éste cortante permisible debe 
multiplicarse por el factor de reducción (1- frA¡, I 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 tomillo. 
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DIAMlilllO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490 
TORNILf.OJMMI . 

. , .. .. 5400 6800 
•. ltr 8600 10900 
19 12700 15900 
22 17700 22200 
25 23100 29000 
29 25400 36300 # 

32 32200 4731)0 
35 38600 54900 -· 

. 3~ 4f>71JO 67100 -
TABLA 7.2 

. -·~ -_ . 

.... - ..,. ·-

I 
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EJEMPLO 7.2... 

RevisS, la sigwente conexión usando tomillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al 
aplastamiento' y b ). a la fricción. 

C.áe 
gravedad 
de 
tornillos 

T54ton. V 
30 • 

~. 1~ 
. ;( '~~ \Memu!a } ~.1~ • 

PLANTA 

ELEVACION 

a). Conexión trabajando al aplastamiento. 

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tomillos, los etel..'\uo 

de tensión y cortante sobre la conexión serian : 

T = 54 Cos 30° = 46.8 Ton 

V = 54 Sen 30° = 27 Ton. 

La fuerza cortante y de tensión que será resistida por cada tomillo será : 

46800 
T: = --= 5850 kg 

1 8 

V¡ = 
27000 

= 3375 kg 
8 

"{los esfu~ generados en los tomillos 11 = 19.0 con área A= 2.85 cm2 ser.in: 

fr = 
5850 

= 2053 kg/ cm2 
2.85 . 

Ív = 3375 = 1184 kg/ cm2 
2.85 

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en lilCcuac:ión de interacción de los tomillos 
A-325, (suponiendo que la cuerda de los tomillos, no coincide con el área de corte) quedaría : 
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,.-- . 
F, = ~(3090)2 -2.15(1184)2 = 2556 kg/cm2 

) 2053 kg/cm2 

:. 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=l 184 kg/cm2 Tb=l2700 kg.(vertabla) 

Calculando el factor de reducción al cortante : 

Factor= 11 2053 x 2.851=0.54 
12700 

Para les tomillos A-325, con agujeros estándar, el cortante permisible es (ver tabla en Capitulo 2). 

F, = 1200 kg/cm2 

Y el cortante pennisible reducido seria : 

F;, = 0.54x1200 = 647 kg/cm2 ( 1184 kg/cm2 No pasa. 

Proponiendo tornillos o= 22.2 mm Ab = 3.87 cm2 

f, = 
5850 

= 1512 kg/cm2 
1 3.87 

Tb= 17700kg. 

Factor= J1- 1512 x 3.871=0.67 
17700 

Cortante pennisible reducido : Fv = 1200 x 0.67 = 803 k;;/cm2. 

f,v --
3375 

-- 876 kg/cm2 ) 803 k / 2 N g cm o pasa. 
3.85 

Proponiendo tomillos o= 25.4 mm ~ = 5.07 cm2. 

f, = 
5850 

= 1154 kg/cm2 
1 5.07 

Factor= 11~ 1154 
x 

5·º7
1=O.75 

23100 
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Cortante permisible reducido: Fv = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm2. 

3375 / 2 fv=--=665 kg cm 
5.07 

( 896 kg/ cm2 Bien. 

:. Se emplearán 8 tomillos 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 simultám:amente en los tom1llos. 
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la 
c.0:1t!xi0~1 s;: t!acuenlra a Len.;ión y Oira. (la infi:ric1) se eu(,;ucr,1n1 a comprc:..;ión. Una for:na Je soiuc•onJr 
el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexión, se ubica abajü del centro de gravedad dd 
;!"'-!pe d'? c0~ect<1!"!;S ~- l0s tom;11os .i~ajr: rlrl eje ni:t?tro s•: supc~~e r¡:.ic s6l0 resist:n cort.3._~t~· 
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,--. . EJEMPLO 7.3. 

-~ 

Revisar los tomillos propuéstos 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. 

rl!'O.. ,, ,,,,. ,.,.~. , ~ m"-T 
• • 1 

1 
_I ~ - / .SESP ~o~º kso 

f
/ ¡· 1 

~ 

l. "°7~ 
~!-! 23.8 mm. 

f / ' 
X 
80 

1 • 11 • 

1 • 
• 

1 
480 

Suponiendo que el eje neutro queda a 116 de la altura de la mé_nsula (8 cm) y considerando un 
ancho cfect;vo el~ 8tr ( 19 cm), tendríamos : 

Cortante por tomillo : V, = 36000 = 3000 kg. 
1 

12 

Esfuerzo cortante por tomillo : f, = 
3
000 = 775 k.,a/cm 2 

y 3.87 

Cortante permisible para los tomillos : 

Fv = 2100 kg/cm2 ) 775 kg/ cm2 Bien. 

Localización del eje neutro (con las suposiciones anteriores). 

( 19 x 8) (8/2) = 608 cm3 (momento de la zona de aplastamiento) 

Ubicación del centroide de los 1 O tomillos trabajando a tensión, con respecto al eje neutro supu~sto : 

y= 4 + 2 x 8 = 20 cm. 

Area total de tomillos a tensión : 10 X 3.87 = 38.7 crn2 

Momento 38. 7 x 20 = 774 'Í' 608 :. No coincide. 

-Incrementando la posición del eje neutro a 9 cm de la base, tendríamos : 
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Area y momento de aplastamiento : (19 x 9)1~1=770 cm
3 

Area y momento de los tornillos 38.7(19) = 735 cm3 

La diferencia entre estos resultados es menor al 5% (351735), por lo que se considera adecuada . 

. Momento de inercia y módulo de sección del arreglo. 

Para los tornillos a tensión 

Abr.df = 3.87 x 4890 = 18924 rm4 

Momento de inercia de la zona a compresión : I 0 + Ad2 

/ 0 = 
19 1~

93 
= 1154 cm

4 
Ad2 

= (19 x 9)1~1
2 

= 3463 cm
4 

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 cm4 

S, = 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 

s erzo e tens10n = ---
672. 6 

2409 kg/cm2 

Esfuerzo permisible a tensión de acuerdo a la fórmula de interacción correspondiente : 

F, = [<3090)2 -2.15(775)2 =2873 kg/cm2 ) 2409 kg/cm2 Bien. 

-- -Verificación del aplastamiento. . 

E fu . . d 1 . 1620000 619 s erzo ma.X1mo e ap astanuento = = 
2615. 7 

kg/cm2 

Esfuerzo permisible : 

Fp=0.9F).=2275 kg/cm2 ) 619 kg/cm2 Bien. 

: . Se dejará el arreglo de tornillos propuesto. 
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-~ 7.2. CONEXIONES SOLDADAS 

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico con 
electrodo protegido", cuando se realizan de manera manual y por el proceso de "arco eléctrico con 
ek.:trodc s:unergido", cuando se realizan de manera automática en taller. En ambos procesos el 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 forma un escudo gaseoso que protege contra la atmósfera al 
metal de aportación. C:u el proceso de arco sumergido, el arco eléctnco se g~nera bajo la protccc1on del 
fundente pulverizado, que se deposita automáticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta en 
fcr11¡;¡ de carret·!. El r;;::;~~brir.liento una vez fund.iC..J forma u.1a 11cos~a-a'' protcc!vra. llw11ud.i .;.:;c01·iZi. que 
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. 

Meta_ 
fu o 

':'lrctrcc!o 
/ 

l
"'I/""'" /'......,,/ . Recubnmiento / / /Gel electrodo 

/,:/ 

~/, Escudo gaseoso 

~ente del arco 
.· 

Las principales ventajas que ofrecen las conexiones soldadas son las siguientes : 

1.- 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 apariencia arquitectónica de las estructuras y reduce las concentraciones de 
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros. 

6.- Permite 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 :isan coMl:mnente en cc:iexion~s a tope y algunas veces requie,cn 
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 fac1iidad. y por ésca razór.. >on 
también las más utilizadas, las capacidades de los distintos espesores y tipos de electrodos se dierón en 
una tabla de la Uruc!ad 2, se prdkre utilizar Jos espc~-orr,; d~ ¡;:!dadur~. c!e 5. 6 y 8 mm. p.orqt:~ 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 cncrementos en el 
tan1~!0 y cc.;to de l:i so!dzCura c:e.;cn :nsrr.::wc:lt.; .-:111:-¡jJ :.: ü:r:r";:":•.:r::ta ~1 ~¡u4añc ele l.l ;:~isma. 

Debido a que una soldadura pequeña en el borde de una placa gruesa se enfría con mucha 
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos, cuando ei matenai de aportación se contrae al enfnarse 
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaños mínimos 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 MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA 
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. 

Hasta 6 mm inclusive 3mm 
Másde6a 13mm :í mm 

Más de 13 a 19 mm 6mm 
Más de 19 a 38"mm 8mm 
Másde38a57mm lOmm 

Más de 57 a 152 mm 13mm 
Más de 152mm 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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{á) J lNP6 CIN SC1DO.W6 CE ru:1E 

,/ :;$? /'-':;¿;>' ~ ,----·r¿.-__ ----,~"---··;_/ 

Cmmdo se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta 
efectiva es igual a la dimensién t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso d~ 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 ro, si ro!> 
lOmm, y Te se toma igual a w+3 mm cuando ro>lOmm, esta situación se representa en la figura 
siguiente. 

(,---:;:=::;=====;J;?-/,. 
, Jf' (~{-------.._Garganta 
\ w (t;ománo ~' ·-.;i (t~o. 707;\) 

() l~ ~~ldadu~ / -~ 
, 
f; 
11 
I• 

Raiz de la 
soldadura" 
de fiTete 

7 / 77--~eo--------, 
X&-<V_,_-"<-LL/t/ 

y Te 
. '• ..... / 

Los principales símbolos que se utilizan en las soldaduras son los siguientes: 

FILETE POR UN SOLO LADO 
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.-·-...... 

~olclodura deseado Simbolo 

3 
/X 
1 

1 

rm E E)f"iA CON MKj! n Q D15IINTO 
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Soldadura deseada Simbolo 

1 

PRf.PARACION RECTA CON ABERilJRA EN LA RAIZ 

PREPARACION EN DOB! E BISEL A mpE 

w ' / \ 
~f ~ ' / J ¡ ---.,... ----

1 l 1 1 
1 

PREPARACION EN DOBLE BISEL A JE 

/ 

DOBLE BISEL F"N AMBAS PLACAS 
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SOlDADURA DESEADA 

11 
/ 

1 1 

SOLDADURA DE E!LEJE A ropo ALREDEDOR 

.~ 
/ 

11 
\ 

~LDAOURA DE FllEJE A IODO ALREDEJlOB._ 
HECHA EN CAMPO 

i 
'¡ 

Soldadura o 
todo alrededor 
hec:ho en el 

toller. 

l 
1 

133 



l 

J , ----;:;;¡;----"""J)- 120 - LI 

.¡<-. 120 / ----

<t~ 
!:>Oldadura5 

5mbolo 

!JS0-1~ 
\ 50-1 

\ 

so QAN?A INT'EISMITENJE ~ 
- LADQ5 Af?ARE !Af?A 

V 7f' V /] ?J 
1 

1 

vf V 
/l /l 

' 
J 

134 



5oldacU'a +e E:..!,, 
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EJEMPLO 7.4: 

En la figura se muestra una ménsula cargada excentricamente. Calcular el espesor de soldadura 
de filete requerida. 

L 

l 

~~ 

~ 
I~ ,i 1 

p 

r~ ! 1 

1 

! 

1 -: 

\ 
'-lt 

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. 

a). Determinar el modulo de sección del grupo de soldadura 

S=!_=(L
3

!12) L
2 

e (L/2) 6 

La fuerza cortante máxima por centímetro de longitud de soldadura debido al momento es : 

f, = M/S= 3M = 3 x 9100x 30= 1134 kg/cm 
m Lz 382 

Dado que tenemos 2 líneas de soldadura. el esfuerzo a soportar por cada línea será: 

Ím = 1134/2 = 567 kg / cm 

ble El cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo que la línea de soldadura a cada lado 
de la placa toma la mitad de la carga total. 
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fv = P/2L = 9100/(2x38) = 120 kg I cm 

e). !..a c~sultante d~ las dos fuerzas es: 

fR = ~ !,/ t f,2 = ./5672 +120 2 
= 580 kg /cm 

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. 

5 
380 

Lr1L 
'k 300 'k 
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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 

~30 
ÍP=lSOOOl<g ©1 1 

1 (Al f,= 347 ·r-'·20 1 
, • 1 1 , ,, ) l 

f,·· !~0 f\-',, •.· ~' '/ 

l 1 1 C'1 ' . / 

i i 1 

/ 

t \\ Ímu 

/ 
1 

i ! 
1 

/ 
' 1 / 

1 / 1 

1 
X 148 f,= 223 ¡ 

Y1L 12.?mm 

1 

, @ / l1s.9mm ~ 
L:fl ' 

(b) 

22 35 

Obtención del centroide 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 

lx = [ 20(24 )2 ]2 + ( ~~)
3 

= 32256 cm3 

fy = (
2
0l

3 
+ 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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f¡ = T = 
15000 

= 170 kg I cm 
L 88 

fz = ~T X= 
5

3
1:;~<¡~ (15.45) = 223 kg I cm 

h = Mr y= 
516750 

(24) = 347 kg I cm 
J 35771 

Ímax=v(J70+223)2 +3472 =524 kg/cm 

De la iai;la Je espcsort~ ele sc;ldadu:a 0bt.::nt1i.0s qu~ para e: ~s¡ieso1 : "' 6mi.1 ce,,¡ d~c::..,dü E-7c~;_'( 
tenemos una capacidad de 625 kg/cm. 

espesor máximo t = 12.7 - 1.6 = 11.l mm 

:. Se acepta la soldadura, quedando el croquis de la manera siguiente : 

e;::] 
1 H'.Z:/ z, / ZZ::n 2Zr/ 2Z//2L\'í:2J.' J_::,¡,.l 

1 , 

1 
1 

1 
1 

1 

l '----j' 
L__,-----

22 35 

48 
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EJEMPLO 7.6 : 
Diseñar las soldaduras de filete necesarias para la-junta traslapada mostrada en Ja figura considerando 
que se emplearán electrodos E-70XX. El diseño debe realizarse para desarrollar Ja capacidad total de 
las placas mostradas. 

./- Jt12. ?mm 

T _/' ~ ~~~---~ / ,.-<_-...'--.'.> 71 
Lf'---_-=:_-=:_-:::=~(-·"""~----""_· - ~ / ~ e - t// / 

~-------- --~ 

Sabiendo qu~ e; .:sia~rzo a 1ens1on pernusi\Jie es F1 = l)L.ú kgicrnl 

La tensión máxima que soporta Ja placa es de : 

T =A F1 =(8xl 27)1520 = 15443 kg 

Cálculo del espesor de la soldadura; teniendo un cordón de L = 8x2 = 16 cm 
. T 15443 

espesor requendo t = - = -- = 965 kg I cm 
. L 16 

De la tabla observarnos que el espesor que se aproxima a esa capacidad es : 

t = 10 mm con una capacidad de 1040 kg/crn > 965 kg/crn 

verificando espesores mínimos y máximos de soldadura, tenernos : 

Para placa de 12. 7 mm trnin = 5 mm < 1 O mm. 

lrnax=l2.7 - 1.6=1Imm>10 mm 

:. se acepta la soldadura. 

140 



ANALISIS Y DISEÑO DE 

CAPITULO 8.-

CONEXIONES 

ANALISIS Y DISEÑO DE CONEXIONES 
TRABE COLUMNA 



CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE 
EDIFICIOS 

INTRODUCCION: Las hipótesis relativas al comportamiento de _las conex10nes 
constituyen uno de los aspectos más importantes del análisis estructural. 

L a5 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 trah21en t:n conianto. 

El análisis de los marcos rígidos se basa en la suposición.de que hay continuidad 
rrnn¡ileta en las inntos P.ntre viras ,. columnas las que trnnsmiten los elementos mecánicos 
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 ~arga 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 
significa ti vas. 

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 que 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, los 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 los 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 comúnmefile 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. y las vigas 
se unen a sus patines.• 

r r 1 1 

·- .,. 

• (a) . (b) , 

• . 
' • 

-,t::i. 

., 
·' 

~{~ 
•;, ·- .,,. 

·-
.. 

. (el • ( d) 
' • 

Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rígidos 

* 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, pues 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. 
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Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido a marcos planos. 
con una o dos vigas unidas a los patines de la columna: sin embargo, en estructuras reales 
hay casi siempre tres o cuatro vigas en cada conexión. pues en cada columna se cruzan dos 
marcos; las vigas Hegan a uno o a los dos patines y a uno o ambos lados del alma. 

Cuando la columna pasa a través de la junta~ el diseño de la conexión consiste ~n: 

1.- 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 patines. ángulos o placas en el 
alma. o ménsulas; en juntas atornilladas si~mrre se uülizan ple!cas, ángulos u otros 
ekmento> de unión (tés. por ejemplu ). 

2.- Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y rigidez adecuadas a fin 
de soportar las solicitac10nes que recibe de la> \'igas, al mismo tiempo que .actúa 
sobre ella la compresión que proviene de los niveles superiores. 

3.- Diseño, en su caso. de los refuerzos necesarios: atiesadores entre los patines· Je la 
columna, placas adosadas o paralelas al alma. 

Bajo carga Yertical las juntas más críticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y c), 
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 horizonrales 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 límite de 
utilidad estructurál 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 
miembrcs, y que giren, bajo momento Mp .:onstantc. las ángulos necesarios para :as 

redistribuciones de momentos que preceden l<t 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 111er:111i~!T'O sin qt•e disfT!im1ya el '110'1,~ntn resi<rente ele ning•.in~ .. !o que oolo ~t!-:ed? 

cuando su capacidad d~ rotación bajo '.Tlomento Mp comtante es suficiente. 

Las juntas de estructuras diseñadas elásticamente no requieren. en teoría. capacidad 
de rotación. ya que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparición del esfuerzo 
... · íl.,-_, .... ;.., ......... i .......... ~ ............ .., -~;t: .... .,. _,:_ ---1.. .... r··"' ,,.., i, ...... t:i;,; .... d ~s ... ~sc-t.L .. co··~,. ·n' "'"" .... 1..,, ..... l ......... b .... ,! .... L.• ......... ... ,~ ......... ·-"·• ... , •• l.,,< ... t.·'-'• ..... ., ................ .1: .;. -- .\....... 1 •• ..._. ""i. ... 

protección contra fallas frágiles y para obtener un comportamie1;to aceptable baje 
solicitaciones sismicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplic<idos a 
estructuras de cierta complejidad llenen 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 eñ 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 esfuer.los. 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 parn qqe permitan un comportamiento dúctil de las estructuras 
bajo solicitaciones mayores q"ue 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 llexionantes, 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.ice 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 estado limite de 
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexione~ se diseñen con métodos 
plásticos simplificados, aunque el diseño de la estructura en general se efectúe 
utilizando esfuerzos permisibles. 
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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 manera que tengan propiedades satisfactorias con el 
menor incremento posible de material y mano de obra. Además, han de proy.:ctarse p.u~ 
que permitan un montaje sencillo y rápido. 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS EST ATICAMENTE: De acuerdo a los 
resu~ti:dos obter.i:ios al ensa:·ar conexin!les de dos tipns. 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 osos. rnn penf'tración con1pleta en los patines )' filetes en las almas. pero la~ formulas 
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también 
cuando las fuerza<; nonnales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma. se 

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vigas se unen a las 
columnas de otras maneras. 

En los trece especimenes ensayados en la forma descrita anteriormente se 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 especimePes se 
hicieron con cuatro \'igas, 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. 
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Uno de los problemas principales que trató de resolverse es el de determinar si el 
alma de la colwnna requiere algún tipo de refuer¿;o, o si puede comportarse de manera 
adecuada por sí sola. 

L2 m 0 gnitud d~ 12 co'TI.presión en la columna influyo peco en el co:nrortamiento de 
las conexiones; las columnas no mostraron ningÚI\. 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 especímenes de cuatro vigas se comportaron mejor que los 
correspondientes de dos. 

Lus ensaye> que se han descrito Sé complementaron con 1as pruebas 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 
excéntricos.• 

•· • n - ___..-¡ 
ú 

T romo cie columna/ .. . I .. 
/ 

( b) 

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 plastific~~ión del 
al1na. así como para saber si pueden utilizarse cuando el alma d.: la columna. en la zona de 
la conexión. soporta fuerzas cortantes elevadae. 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 n·al se 
acerque razonablemente al supuesto. lo que implica que los extremos de las vigas 
desarrollen su momento plástico teórico. y lo mantengan durante rotaciones imponantes. al 
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas conantes; 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 
ensayando e>pecímenes como el d.:: 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 conante. 

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 conantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la 
deformación por cortante de la j1•nta y su influencia en el comportamiento de la estructura. · 
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig. 
8.lc).* 

• 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 resistencia. Tan1bicn es satisfactoria cua11do 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 

Pan dekrminar si el comportamiento de una junta es satisfactorio se investi¡,rnn los 
puntos siguiertes: 

1.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines eri compresión de las 
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede 
fallar por flujo plástico excesivo, por p::ndeo o po~ 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 d~ 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 si no existiesen las que 
llegan al. alma. pues estas proporcionan una acción benef:ca mayor que lo que la debilitan 
los esfuerzos triaxiales 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 lá 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 ad~cuada. las rotaciones 
necesarias para que se forJT1e el mecanismo de colapso se presentan en los extremos de las 
vigas. y no en ella. - · 

co:,;EXIONES CON CARGA EST..\TIC.-\ SIMETRICA: En ia í'ig 8.5 se nm~stran 
esquemáticamente las solicit<iciones existentes en una conexión interior \'iga-columna con 
..;::-4rga \"o.~rti.::al ~i~:"!étri~a~ eP. la cc~un:!1a no Lay fl~xió1·\ p-:.ii:!.5 lo~ :·_.1c1ncnt0s que le :: .... ns1;t~L.:1~ 
las vigas se equilibran entre si. 
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Fig 8.5 Conexión viga-columna con carga ,·ertical simetrica. 
Acciones sobre la columna. 

En la Fig. 8.5b se -ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna, 
-- sustituyendo las vigas por sus efectos; no se incluyen las fuerzas cortantes. que son de 

importancia secundaria. y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines. 

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene 
atiesadores, exageradas para mayor claridad. 
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a 
los dos patine; de las vigas. ea te11sión y en compr.:sió,1, y el de.Jos patines de la column'I 
en la zona en tensión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. : a que:: 
puede fallar por flujo plástico. acompañado c. 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 esfaerzos llt:guen 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 su 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 concentradas 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~,1 a la 

distancia kc del paño exterior de la columna, Fig. 8.5h). la resistencia del alma es 

insuficiente. Este efec10 debe revi~1rse 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 tme 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. 
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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 hasta la 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 especímenes 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 t~abajo. 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 permisibles. 

La suposición anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que 
ser re5Í5tida. a I~ di•t~nci~ kc d'! la -:ara exter\or de la columna por una porción de alm:i de 

longitud tv + 51'¡:, 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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Fig 8. 7 Zona comprimida de la junta 
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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 
terminacióncde la curva de unión es igual a Fyc, de manera que la fuerza total conque la 

columna puede 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 ~atería! 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 • 
']lle el e~pesnr mínimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igualdad 

(3.1) 

de donde 

CA 1 p 
(8.2) 

C¡ es el cociente Fyv!Fyc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el .f' 

mismo acero en las vigas y en· la columna. .;, 

Si te 2: C ¡ Ap/(tv + Skc) 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 m~rcos 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, gracias al end'urecimiento por deformación). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando 
la fuerza cortante 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 

(8.3) 

Mpv 
t =----'---
' F,.(t, + Sk.)d, 

(8.4) 
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Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relación peralte/grueso del alma de la 
columna es-siificientemente pequeña para evitar inestabilidad antes de que el material fluya 
plásticamenfe;~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 dP las soldaduras cuilndo 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 afhc grande, con apoyos 

libres, se calcula con la expresión 

p = 4n2 t,3 = 2346400t! 
" 12(1-µ 2

) h, 
(8.6) 

te y he deben estar en cm, con lo que P cr se oatirne en kg. 

p 

a/2 a/2 

1 

._ ___ tc_'_g,..ru_•_•ª __ __. _t• 
p 

1 
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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 disefto, 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 • 

• 

P = 2 346 4001; 
" h 

' 

46650 t; .. F,y 
=-----

: 2530 
(8.7) 

Haciendo P cr igual a Apvfyv· suponiendo que Fyv = Fyc· y despejando hcltc se 

obtiene el valor máximo de este cociente para el que la columna puede resistir la 
ce;mpr.:sión co:-respondiente a la plastificación de los patines de las vigas. sin que d al:na se 
pandee en forma prematura: 

h 46650 t 1 

(8.i;) . 

Tomando Apvltc2 = 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 de 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. 

34 400 t; . F,, 
pcr=----­

h, 

Con le y he en cm y Fyc en kg/cm2, P cr se obtiene en kg. 

(8.9) 

Si el grueso le 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 ec 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 que está en 
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es así. las ecs 8.1 y 8.3 se modifican r'll"a 
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 viga. 
columna y atiesadores, y Aat es el área de la sección transver>al de estos últimos. El 

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada. incluye la 
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 

üCerv de ia colu:nna di vic!;J0 t..:n:re t:! d;..: ~l~~C.3.uJGl. f ye' ryat· 

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la 
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea 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 8.2 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 rat1n de la 
columna y que su rdacion 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 

. . F" A• t = .. ·-
pv F 5k ~P\ t"' + e 

(8.11) 

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 detenninado 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. hpvltp" debe ser menor o igual que 

21001 F,., ( 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 
efecti\ idad de las placas ,·erticales colocadas en sus extremos. y si el grueso dd alma es 
nncl':o ;nenor ~ue el dacio por la ec 8.2 no es recomendable confiar en ellas. Su eficieacia 
mejora ac~rcánJoias al alma. y liega al cien por c1ent0 cuando se colocan adosadas a ella. 

Los atiesadores horizontales dehen 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 compresión se transmita por contacto dir~cto. Las place!~ 
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 Jo hace en el alma. .;<c 

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales 
e'.céntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su eficiencia: sin 
embargo. si puede afirmarse que se obtiene un diseño conservador desp~eciándolo~ 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 Ci.11,;a se cepane de manera más o menos uniforme hasta LJUe las placas alcanzan 
su resistencia ultima: en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6), 
Jo 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 regiones. 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 

" 

., 
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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 pla1.:as des1.:ritas arriba m~s ia Je la zona c~ntrai de ancho r.1 (Fig 8.9J 

_·rr.¡._ .. 
1 • ' • ! 
1 1 
1 1 
1 1 ... ., . 

' < 
'. 

=t 
1 

1 
\ 
' 

1 ! : 
'· 

. ; 

... . , .,, , ; , ., . , "' 
1 1 
1 1 
1 1 
1 
1 A 

1 

' 

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 

C1 = (4/P + Plr¡) / 2 - r¡/A.). •l = ~( ~' + 8;.. -~)/..\, ~ = p/q, ¡._ = h/q (Fig 8.1 O) 
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f198.10 Renre<;ent~ción esquemática de una placa del patín 
de la cólumna y de la fuerza que a~.túa sobre ella 

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, y 
suponiendo vigas de los tamaños que se utiUzan en estructuras reales, se obtienen valores 
del coeficiente C1 que varían entre 3,5 y 10, de manera que 3,5 Fyctc2 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 1.9 cm (12" x '!."),se obtiene 
C1 = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio. si la columna es una 

Wl4 x 82 lb/pie. de alma y patines mucho más delgados, y se conservan las dimensiones 
del patín de la viga. c 1 es igual a 3.45). 

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo 
de fluencia cr yv· 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 

(8.13) 

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patín en tensión aplica una 

fuerza Ap"yv a la columna; si su resistencia 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, F yv y F ye 



De esta expresión se despeja te': 

(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. C 1 = fy / fyc; se reduce a la 
11nirhd cnanc1o ,.;['.~y columna están hecbas con el nii,mo acero. 

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMC A. el cncicnte mihv 

oscila entre 0.15 y 0.20. haciendo conservadoramente. mlbv =O. 15. la ec 8.15 se reduce a 

t, = 0.4. C,A, ( 8.16) 

En los casos menc.ionados arriba, en los que se consideraron columnas W 14 x 426 y 
WI4 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 tensiLin 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 re\'isarse 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 CI para cada problema particular y llevar su valor a la ec 8.13, 
en lugar Jel 3.5 -¡ue aparece en ella. 

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaría la plastificación 
del alma. teóricamente debe sustituirse Apf yv por Mpldv en la ec 8.14. sin embargo, las 

hipótesis intrriducidas en la obtención de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, · 
aun con fuerzas cortantes elevadas. 

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tensión debe revisarse la 
condición 8.2. y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla. 



CONEXIONES CON CARGA ESTA TI CA 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 t:unl::iér: iguales, no se cumple cu~ado e laros o carga, son diferentes. caando la 
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 8.1 la se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central 
de U'l. marco bajo cargas ,·crticales y horizontal~s y los momentos en sus extremos. En la 
Fig 8.1 lb se ha dibujado la conexión y las fuerzas horizonr~les en los patines Je las vigas. 
que ocasionan cortantes en el alma de la columna; se ha supuesto que las fuerzas en los 
patines se obtienen con precisión suficiente dividiendo ei momento en la seccicin extrema 
entre el 95 por ciento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los 
centroides de los patines.* 

La Fig 8.1 lc es el diagrama de fuerzas ~ortarites en la columna, trazado 
considerar las fuerzas normales en las vigas. que suelen tener poco importancia . 
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Fig 8.11 Junta de un marco rígido en el que obran cargas 
Verticales ~ horizontales 
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* Los momentos Mv1 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 extremas (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 medio que ocasiona el fluJo plástico del tablero de alilla de la 

conexión puede expresarse como FJ· 3 , de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la 
-

fuerza cortante corresponJiente se obtiene con la expresión V,.= 0.95 d,t,F,J 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 = í:M/0.95 dv. donde í:M es la suma algebr~ica 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 denoillinador O. 95 dv no sería igual para 

ambas). 

Ader.::!s. :ib~a también sobre la junta la fuerza cortante de la columna supericr. V es• 

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: 

LM -V = 0.95dJ,F,, 

0.95d,. " 3 



El alma no necesita refuerzo por cortante si 

(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 perimetro a los 
patines y a los atiesadores horizontales.• 

Las dimensiones de las almas de columnas hechas con perfiles H laminados suelen 
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas 'Tlenores que las que ocas:cman su 
pla5'1Ii~ación: para eilo. oasta que se cumpla ia cond1c1ón (N"J L. art J.3.Jb) 

h /t, ::; 3580/ F. (h, lt 5 71. oaraaceroA36) 

he es el peralte libre del alma y le su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo 

adosadas, si están unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condición 
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 cuando esa compresión es importante. 

De acuerdo con el criterio de Von Mises. el flujo plástico en un punto cualquiera del 
tablero de alma de la conexióri. que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicia cuando 
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdacl. 

(8.18) 

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es 
prácticamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) crb se anula y 
cra puede tomarse igual a P csi Ac, donde Ac es el área de la sección transversal completa de 

la columna. Pero Accry = Py. Ac = Pyiicry. luego 

pes pes 
a = -- - = - --a 

• A p ' 
' ) 

(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 
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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 2 - ' ( " )' J'[ ;, -- l --- -a 1 - a --- + -p } ab Y' p 2 

~ ~ a ~ 
(8.20) 

De aquí se despeja tab = 1 'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la 
fuerza de compresión que actúa en la columna: 

-

T :ib =T = a ~ 1- ( P )' 
3 py 

(8.21) 

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: 



i 

0.95d, 
.1: ~ _V = 0.95d, t,F,, 

" 3 

Esta expresión es semejante a la 8.17 y. -:orno dla. pennile determinar el 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 . 

experin1entatmente se ha encontrado que casi toda ta fuerza normal de la columna se 
transfiere a sus patines. en la zona de la junta. cuando el alma fluye por cortante. Esto >olo 
es ci-:11v. :>i11 ~mbdi'~v. ~n colunu1as cun pc.,in.:s de -:apa~idac.I suliciemt: para r~si,tii I<. 
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/f\. 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 I 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 desplazami1~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 rnlumna. El esfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia. 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; pueden no serlo cuando las acciones de diseño incluyen 
efectos sísmicos importantes. 

1f! . 



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor parte de 
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a los 
patines de la columna: sin embargo. también se han investigado las conexiones formadas · 
por una viga unida rígidamente con el alma de la columna. de manera que el momento que 
transmite la primera hace que b scgund::: se flexione alrededor de su eje de r.1enor 
momento de inercia. Los especimenes ensayados han sido del tipo mostrado en la F ig 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. 

El 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 teoria. a la formación de 
articulaciones plásticas en la columna o en la \ iga. Sin embargo. hay otros factores 
que limitan esa resistencia: por ejemplo. si los patines de la yi¡¡a son mucho más 
angostos que el alma de la columna. puede formarse en ést9. un mecarnsmo con 
líneas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plásticas. Otros factores 
que pueden impedir que se akance la resistencia má:--ima predicha por la teoria 
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 dificil. aunque la conexión se haya diseñado y 
detallado adecuadamente, a causa de· las rest1icciones 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. rigidez 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 c ). 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 líneas 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 peniJte de la viga. asi 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 eotaba 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 mostrada en la Fi~ 8.14d. y en el punto en aue 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 rotación bajo carga max11na 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. J. 

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las 
conexiar.es. sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotación (Fig. 8.18): 

1.- Empleo de placas para transmitir el momeilfo 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. l 5b ). Algunos análisis realizados con elemento finito han indicado que las 
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto l se reducen cuando 
menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

3.- Alargamiento de las placas de conexión par~ separar l~is soldaduras entre ellas ~· 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. l 5c ). 

4.- Uso de placa, de ancho variable para reducir la concentración de esfuerzos en la 
sección critica (Fig 8. l 5d). 

· .• j 

.. 



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 8.1 Se). 
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con 
Vigas unid:is al alma d~ 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 

C,A. 
t > -·- .. -· -
' - t, + 5k, 

(8.2) 

y, simultáneamente. 

(8.5) 

o la fuerza aplicada por el patín de la viga no excede de 

34400 t, '. F,, 
p = ···---- - ·--

ere h 
' 

(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 

(8.4) 

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tensión si se satisface la ec 8.2 (o 
la 8.4 ), y. además. 

(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 
;,o se cum;i!:::. !...~s :!'i~s=.dcr~s s:~ '.!imensionan para onrG!"lar !'.: p:i .. rte de b fue~za apk1ca 
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 , 
efectivas; las par'llelas, colocadas en los extremos de los patines. se dimensionan con la ec 
8.11 ). 

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ella ~:> 
debe evitarse una falla premaLura por pandeo local: para ello. han de cumplirse las j ·· 
condiciones siguientes: 

Atiesadores horizontales. bit $ 800/ F,,, 

Placas adosadas o paralelas al alma. h • .Jtpv $ 2100 F,,, 

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la 
.:olumna no st: equilibran entre si y producen una fuerza cmtante 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 minimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se 
determina con alguna de las ecuaciones siguientes: 

(8.17) 



t,=o-~- 1F·d·-[0L:9_Md '-v"J p • .)) ,, , . ) , 1- ( /P, )-
( 8.22) 

Se utiliza la segunda ecuación cuando b fuerza normal en Ja columna es de·. ada 
(PiPy >0.5). 

Además. debe satisfacerse Ja condición 

DISi:.:\iu Uf CONE:-.lONES CARGADAS DtNAI\lICAMEN-1 E: El aná1is1, 
sísmico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoría de los casos. con 
métodos elásticus: sin embargo. en el diseño de las conexiones ha de seguirse un enfoqm: 
inelástico modificado. puesto que los miembros que componen la estructura rea11zarán. 
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elástico: esto es una 
consecuencia de la filosofía actual. que permite hacer el diseño sismico con fue1za~. 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 elementos 
de la estructura en que haya deformaciones inelásticas severas. 

Por las razo11es anteriores, los miembros y ks conexiones deben diseñarse, detallarse y 
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelásticas importantes sin fallar y 
sin proYocar fenómenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos 
requisitos son Jos llamados marcos dúctiles: se emplean en construcciones en zonas de alta 
sismicidad. 

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 
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que las deformaciones plásticas ocurran, 
esencialmente, dentro de la conexión: en el tercero se intenta repartir las acciones 
inelásticas entre las vigas 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 elevado 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 los patines de las vigas. en tensión o compresión. deducidos 
para jumas rígidas bajo carga estática. siguen-siendo básicamente validos.cuando las cargas 
son cíclicas, producen deformaciones inelásticas y hacen que cada uno de los patines 
trabaje. alternadamente. en tensión y compresión. En la Fig 8. l 6a se muestran las 
deformaciones producidas por las fuerz::i~. rn los p::i:incs :· corresponde a la Fig 8.6 

a) Deformcciones ;:or ~·e,,:Ón 

.rt 
=="',N·L 

1 ,_ 

b) Deformaciones por cortante 

Fig 8.16 Deformación de juntas con ml•mentos asimetricos 
~n las Yigas 

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE CN LAS CONEXIONES: Como se vio·;,. 
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. l 6b 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 Ja 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 la junta 

La fuerza cortante máxima que puede transmitirse a través de la junta es: 

( 8.23) 

AISC-LRDF86(ref5.8.2)-V, =F•VN =0.9x0.6F,d,t,.parah/tS1568 k!F, =3510/ _F, 

(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. 

VR tiene que ser igual o mayor que la fuerza c011ante de diseño en la junta. que vale 

IM 
V= 

0.95d .. 
-V 

" 
(8.25) 

o. si las dos vigas tienen peraltes diferentes. 

(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 resistu...'l las f\!erz:is cortantes máximas que pueden aparecer en ellas. ~orresp01~d'.entes 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 

(M,)VI (M,)VD (M )Vl+(M,)VD 
V=·-·-·-·-+------ __ !e------

0.95dv1 Ü.95CVD 11, 
(8.27) 

(\ilp)\'í y (~.1µ}\ID s0n los rr.cr.:';!ntos p!ó.:::ticos r~::: .. ;~e:1t~s d~ l:is ~05 "1;;as, 

izquierda y derecha, y dy¡ 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 Jcmucslra que la resistencia ultima t: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 gráficas carga-deformación de las juntas no corres¡.ionden a una respuesta 
élastica-casi plástica. sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo que es 
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con 
deformaciones 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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·El modelo consiste en una placa de comportamiento dastoplástico perfecto. bajo 
fuerza cortante, rodeada por bordes rígidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan 
Ja resistencia de Jos elementos que rodean el tablero del alma. especialmente Ja resistencia a 
Ja f1cxi0n de lo:. patines de la columna: las características de los resortes se escogen de 
manera que el modelo reproduzca Jos resultados experimentales con precisión adecuada. 
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plásticamente: Ja resistencia adicional 
es proporcionada por Jos elementos situados alrededor de ella. 

Aceptando que Ja resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsión cuatro 
\ eces mayor que la de plastificación del alma en cortante, se llega a la expresión: 

' 4 - b ' J,') et- pe 
V=0.55Fdt(l+ ·· ···) 

" ,, ddt 
' ' 

tes el grueso total del alma en la junta. 

(8.28) 

El segundo termino del paréntesis representa el incremento en resistencia por 
encima de Ja 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 Ja fuerza normal de diseño en Ja columna. P, entre Py, 

no excede de 0.5'.l y. además. b ~cciór. combinada de fuerza axial y momento flexion~.nte 
;io ocasiona flujo plfstico en Ja columna fuera de la conexión pues si ese fenómeno se 
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de Jos elementos que rodean 
a la junta. principalmente los patines de Ja columna. El modelo no debe aplicarse a juntas 
de esquina. que carecen de elementos adyacentes en dos lados. 

Si las vigas que llegan a Jos 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 Jos patines con soldadura colocada en todo su perímetro. 

L<> resi>tencia u!tima en curtan te de juntas con placas adosadas al alma de la 
columna esta dada por 

Yu = (Vulcol + 0.9 x 0.66 Fy(dc +tpc)t (8.29) 

Donde (V ulcol es Ja resistencia de la junta sin reforzar. dada por Ja ec 8.28 

La investigaciün se recomienda que Ja 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 incluyenJo 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 mayore:, que las calculadas bajo carg'1s Je trabajo; la :nagnitud .> Jistr;t uci011 
de esas deformaciones. inelásticas en su mayor parte. dependen de las resistencias y 
rigid.:·..:~s r~! .. ::.i-...as J~ !o~ elen1;.:ntos que :-or--1pC'nen b:: ~struc~:.ira. Ide:ihnent..:. !o::- m:!'"':1)': 
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 
h.>.:, tequi.,iLuS do: IigiJez eu lUdus :us IÜ\ eie;, Je ~.h.:[0r111u~iún, pá..ü ~;lt.;L,.u iv~ 

desplazamientos de entrepiso con objeto de con"trolar los daños en elementos no 
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto. 

Las juntas suelen ser elementos muy dúctiles. pero de rigidez reducida cuando se 
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo. la rigidez de un 
marco con juntas 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 
juntas es. co11 frecuer.cia. i1,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'i.. ~· 

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 
articulaciones plásticas en las vigas qu~ llegan a ellas. Si. en esas condiciones, la 
resistencia de la j_unta se toma igual a 0.55 fydct. que es la recomendada para diseño 

plástico. las conexiones se conservan esencialmente elásticas durante temblores intensos, y 
las deformacion~s indásticas se concentran en las vigas y. posiblemente. en algu;ias 
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 energia: 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 asi 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 conexiones. de vigas con columnas en cajón 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 8.19 se ilustra una posible solución ud problema. 

----j ---.., 
1 1 
1 1 
: 1 
1 l.. 
1 1 

:-rA ~ 
1 1 

t-:::==~~c- - .. --, ;- -----, 

1 1 
1 ' _.____,,.._ '-

Corto A-A 

Fig 8.19 Colocación de auesadores 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 ~s 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 <le alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas. al menos 
en los patines; pt:~den empicarse juntas con los patines de las \':gas soldados a las columnas 
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tomillos de alta resistencia, 
pero no se recomienda que los patines se conecten con tomillos. 

En tos dos "" 
t'Ol•.,l!I 

• 
2 .--;--¡----' .-

a) Conexión soldada en patines y alma. 

El alma puede soldarse a tope o la 
columna ( 1) o con soldadura da file­
te o 10 placo (2). 
Los tornillos son de montaje 
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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 literatura se emplean bs palabras ··_:u~tas"" y 
"conexiones", indistintamente, para designar el conjunto constituido por partes 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 aars.: a cada 
una de las dos palabras. r.on lo que se C'btiene una mayor claridad en las normns. 

RESISTENCIA DE LA CONEXIÓN: En este inciso se mencionan los reqmsitos 4ue 
deben cumplirse para que la conexión ngida de una viga con una columna sea satisfactoria; 
se refiere. por consiguiente. a los tomillos. remaches o soldaduras que se utilizan en la 
conexión y a hs placas o ángulos, por patines o alma. c:iando los haya. 

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 incremel'lo 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 t:ndurecimiento por deformación excesivo en los patines. 

Cuando se emplean aceros poco dúctiles no se permiten reducciones de área en los 
patines de las vigas en zonas de formación de articulaciones plásticas porque esas 
reducciones. dehidas. 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. 



r-· 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 
ocasioaar la fra~t'...ra de las soldaduras, en la zoaa en tensión. Estas recomendaciones 
corresponden al caso en que las vigas. uno o do.s, 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 úga; si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las 
fuerzas que le aplican las vigas. sin necesidad de atiesadores. 

La ec 8.1 "'" la 8 10, en la que se ha sustituido ApFv, por Ppv· fuerza que sea 
aplicada a la columna. a través del patin de la viga o de la placa horizontal. 

Cuando el 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 patin; 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 Ppv 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 Pcr por Ppv y se ha 

introducido el factor de resistencia F R 

Por ultimo, la condición 8.3 proviene de la ec 8.16, en la que se ha sustituido C 1 por 
FyvlFyc• 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 la 
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 
ince;1idumbres que hay en la determinación de los mo;nentos de diseño, sobre todo cu:indc 
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 c) 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 inelásticas necesarias para que se forme el mecanismo· de colapso. 

En b) se indica una condición que ha de satisfacerse para que las columm1s 5ean 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 re4uisito 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 investigacion.:s y con el capítulo 11 de estas Normas Técnicas. la condición 8.5 debe 
cumplirse siempre que el diseño de los marcos se haga con un factor de comportamiento 
sísmico de 3.0 o 4.0 



,-·-.... EJEMPLO 8.1: Diseñar !ajunta viga-columna de una columna interior de un edificio 
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma y las otras dos a los patines. El acero 
es A36. Los .. i!lementos mecánicos de diseño y los perfiles de vigas y columna se muestran 
en la Fig 8.2.1:..Supóngase que el análisis sisn11co se hizo con Q = 3.0 

¡vi 
- "LI--'!.2 

Morco 3 lvi 

M'1rco B 

A : i:;56.5 cmZ 

Z •: 11300 cml 

7,,=~71Fl~mJ 

Py: HS50 9 Ton 

Mp1: 285 9 Tm 

"4py:144.7 Tm 

Z 1 =5071cml 

ELEMENTOS MECANIC05 (Fzos en Ton, momentos en tm I 

-• -M'.lrtl) R • ~ 

• ~ 

~ ' '" ' .. ., 

VI 

p: 320 o 

--~ • • 
• ; ¡ 

u ., 
VI 

p, 320.0 
G 

More ; 

• E . 
':.~--

V2 ' V2 

Fig 8.21 Ejemplo 8.1 

Z,: 3028 cml 

Mp 1 : 76.6 Tm 

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 detlexión. 

•J 

Art 8.5 

Fa = 320 x 103 x l. l /656.5 = 536 kg/cm' 1.1 es el factor de carga para la 
combinación carga gravitacional + sismo. 

Fyc - fa= 2530 - 536 = 1 CJ9-l kg'cm' 

fa/Fyc = 536i2530 = 0.21 < 0.-l. No es necesario revisar la condición dada por la ec 

8.5; sin embargo. se hará la revisión con fines ilustrativos.-· Art 8.5b)l 



FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos 
columnas que .llegan al nudo son iguales. 

:\:Zc(F ye -fa) = 11300 x 2 x 1994 x 10-5 = 450.6 Tm. 

:\:Zc(Fyc -fa) = 450.6 > :\:Mpv = 307.2. 

condición 

FLEXION ALREDEDOR DE Y: 

Se .:umple la 

Ec 8.5 

:\:Zvfyv = !Mpv = 2 x 76.6 x 153.2 Tm < 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_n plásticos de los patines de la> vigas (Zp)· 

Vigas VI Zp = 2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 cm3 

ZpfZx = 4863/6071 = 0.80 > 0.70 

Se obtiene una conexión de resistencia adecuada unirndo 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 • 

.', 

Art 8.4 

RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JIJNTA Art 8.4a 

3b t' -- 3 42 o 6 35' 
V=0.55F,d,t(l+ ' pc)=0.55x2.53x45x3.81x(1+ x · x · ) 

· d,d,t 56.0x42.0x3.81 

Ec 8.4 

= 238.6(1+0.567) = 373.9ton 

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la swna de las fuerzas cortantes " 
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01xCVert.+1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder 
de 1.25 Apyfyv· 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 = -1.1x26.7-1.7 x 1.1x89.7 = -197.1 Tm 

Fuerza en cada patín= M/0.95d = 197.1/(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton> 1.25 ApvF;v = 

289.4 Ton 

Viga derect:ia. M = 1.1x26.7-1.7 x 1.1 x 898.7 = -138.4 Tm 

Fuerza en cadá patín= 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton< 2&9.4 

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 

(MP )VI+ (Mp )vd 2 x 153.6 
------ = = 87.8 ton Ec 8.27 

h 3.5 

.. 

' 



h = 3.5 mes la altura de la columna. 

Fuerzá f:Ortante en !ajunta= 578.8 - 873.8 = 491.0 ton 

Puesto que esta fuerza es mayor qu~la resistencia de la junta (491.0 > 373.9) es 
necesario reforzar el alma de la columna . 

. Aumentando el grueso del alma a 6.35 cm (2 Y,'') la resistencia al cortante de la • 
_i unta sube a 

'' o·-_,., ·-e 6º5(1 3 x 42.0x 6.3 5' 39761 0'18 5"'' 9 V~ .))A._.~JX•1~.;J~ .J +- - ---)= . ( + .J )~ -'-°'·º\Oll)..\ J.0 
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 de una sección hecha con 'tres placas soldadas, utilizando 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) I 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) 

P pv es igua1 al menor de los valores siguientes: 

Art 8.4b 

(frente a los patines de las vigas 

Inciso 8.3b 

1.25 Mpvldv = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton 

1.25 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 1.27 cm (112''). k vale 6.35 + 1.27 cm 

•• 



-~. 

A = P,, - Fy,t, (t, + 5k) = ~89.4-2.53 X 6.35 (2.86 + 5 X 7.62) 
• F . ' 3 . yat __ 5 

= 289.4- 658.0 (o 
2.53 

Por este concepto no se necesitan atiesadores. 

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION 

3-1.1001
3 

F. '-1~0() X 6 1 53 ~"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 
289

.4xl0
3 

=4.51cm(t"' 
, 2530 X 0.9 

No se necesitan atiesadores. 

=6.35cm Ec 8.3 

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero 
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas. 

E~te 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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ANALISIS ESTRUCTURAL DE MAACOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mari:o : ED!Fl EJES l v 6 
Fecha 10-27-1999 .hora : 15:35:29 

Barras 35 
Nudos 24 
Condiciones de caroa 4 
Coob1naciones de caroa 4 
Fuerzas en · Ton 
Long 1 tudes en o 

tt+tt DA TOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coord. en X Coord. en Y Restr. (gira, en X. er. Yl Nudo Caord. en X Coard. en Y Restr. (giro, en X. en Yl 

m m • • 
0.000 0.000 1 1 l 2 9.000 0.000 l 1 

3 16. 000 0.000 l l l 4 25.000 0.000 l l 
5 0.000 4.000 o o o 6 9.000 4.000 o o 1) 
7 16.000 4.000 ' -·º o o 8 25.000 4.000 o o o 
9 0.000 7.500 o o o 10 . 9.000 7.500 1) o o 

11 16.000 7.500 o ,, o 12 25.000 7.500 o o o V 

13 0.000 11.000 o o o 14 9.000 11.000 1) ü o 
15 16.000 11. 000 o o o ló 25.000 11.000 1) ü o 
17 0.000 14.500 o o o 18 9.000 14.500 o o •) 
19 16.000 14.500 o o o 20 25.000 14.500 o o o 
21 o.ooo 18.000 o o o 22 9.000 18.(100 o o o 
23 16.000 18.000 o o o 24 25.000 18.000 o 1) o 

.+tt+ DATOS DE LAS BARRAS 
Barra Origen Destina Tioo Longitud C(Cortantel Barra Origen Destino Tioo Longitud C(Cortantel 

• m 

5 6 o 9.0üO 0.025 2 6 7 o 7.000 •).041 
3 7 B o 9.000 0.025 4 9 10 o 9.0•JO 0.025 
5 10 11 o 7.000 0.041 6 11 12 o 9.000 1). 025 
7 " 14 o 9. 000 0.025 8 14 15 o 7.000 0.041 '" 9 15 16 o 9.000 0.025 10 17 18 1) 9 .1)00 f;.025 

11 18 19 o 7.000 0.041 12 19 20 1) 9.0C;J 0.025 
13 21 "7 o 9.000 0.014 14 22 " o 7.000 i).023 ~ "" 15 

,_ 
"º 24 o 9.000 0.014 16 1 5 o 4.000 0.204 

17 2 6 o 4.000 0.204 18 3 7 o 4.000 0.204 
19 4 8 0 4. 000 0.204 20 5 9 1) 3.500 0.267 
21 6 11"; o 3.500 0.267 22 7 11 o 3.500 0.267 ,., 
o--º 8 12 o 3.500 0.267 24 9 13 o 3.500 0.267 
25 10 14 o 3.500 0.267 26 11 15 o 3.500 0.267 
27 12 16 o 3.500 0.267 28 13 17 o 3.500 0.236 
29 14 18 o 3. :;oo 0.236 30 15 19 o 3.500 0.236 
31 16 20 o 3.500 0.236 32 17 21 o 3.500 0.236 
33 18 22 1) 3.500 0.236 34 19 " "" o 3.500 0.236 
'" ""' 20 24 1) 3.500 0.236 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 
Barra Inercia Area 11od. Elas. Nu F. F. &arra Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. 

• '4 • ,.: Ton ím ·2 • '4 • '2 Tan /m 'º • 
l 0.00145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 2 0.00145 0.0162 2.039E+o7 0.30 2.90 
3 O.Oül45 0.0162 2.039E+o7 0.30 2.90 4 0.00145 0.0162 2.039E+o7 0.30 2.90 
5 1).1)0145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 6 0.00145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
7 0.00145 0.016: 2.039E+07 0.30 z. 91) 8 o. 00145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
9 0.00145 0.0162 2.039E+<J7 0.30 2.90 11) 0.00145 0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 

11 0.00145 0.0162 2.0~9E.07 0.30 2.90 12 0.00145 0.0162 2.039E+<J7 0.30 2.90 
13 0.00082 0.0106 2.039E+o7 0.31) 1.89 14 0.0<)082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
15 0.00082 0.01•)6 2. 039E.,,J7 0.30 1.89 16 0.00939 0.0807 2. 039E+i)7 0.30 3.60 
17 0.•)0939 0.0807 2.039E+o7 0.3ú 3.óü 18 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.bO 
19 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 20 0.00939 0.0807 2.039E+o7 0.30 3.60 
21 0.00939 0.0807 2.039E+o7 0.30 3.60 22 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
o• 

"" O.•l0939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.óO 24 0.00939 0.0807 2.039E•07 0.30 3.óO 
25 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.óO 26 0.00939 0.0807 2.039E+<)7 0,3<) 3.60 



Barra 

27 
29 
31 
33 
35 

Fuerza 1 

' " 5 

Fuerza 1 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 

Inercia 
m •A m 

0.00939 
0.0074! 
0.00741 
0.00741 
0.00741 

Area Mod. Elas. 
,.·: Ton /m ·2 

0.0807 2.039E+07 

ANALI5I5 ESTRUCTURAL DE M!í\C05 Pli<NOS 
Provecto : CURSO SEPTIEl1BRE 1999 ll=3 
llari:o : EDIFl EJES 1 v ó 
Fecha : 10-27-19'1'1 ,hora : 15:3é:Oó 

+tt++ DATOS DE LAS BAl\RAS 
Nu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. 

• '4 • A2 Ton /m .A'": -
0.30 3.óO 28 0.00741 O.Oó37 :.039E+07 

Nu 

0.30 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.19 30 ¡),1)<)741 0.0637 2.039E+07 0.3(1 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.19 32 0. ll0741 ü.0637 Z.039E+07 0.30 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.19 34 0.00741 0.0637 2. 039E1-1)7 0.30 
0.0637 2.039E+07 0.30 3.19 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condic1on 1 
~uerzas un1 formes en barras O . fuerzas concentradas en barras (i 
Momentos concentrados en barras O , fuer:as y l!Ol!entos en nudos 5 

Fuerzas v momentos en las nudos condicion de caroa 1 

F. F. 

3.19 
3.19 
3.19 
3.19 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en-¡ Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton -m 

21 º·ºº 13 0.00 
5 o.oo 

Ton Tan Tan • Tan Tan 

0.1)0 28.11 2 17 0. 00 0.00 
0.00 22.81 4 9 ú.00 0.00 
0.00 8.29 

++++~ACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicion 2 
Fuerzas uni faroes en barras 15 , tuerzas concentradas en barras 30 
Momentos concentrados en barras O , fuerzas ~ momentos en nudos 20 

Fuerzas uniformes en las barras~ condicion de caroa 2 

:.o.06 
!5.55 

Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGli_O Fuerza 1 Barra llaanitud Distancia A Distancia B ANGULO 
Tan im • • grados Ton-/m • • grados 

-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 o. oo 9.0!) 90.0 
5 -1.35 0.1)) 7.00 90.0 6 6 -i.35 ü.00 9.00 90.ü 
7 -1.35 o.oo 9.00 90.!) 8 6 -1.35 O.Oú 7.!)0 90.0 
9 -l.35 0.00 9.00 90.0 10 10 -1.35 0.00 9. 00 90.0 

11 -L.35 0.00 7.00 90.0 12 12 -1.35 0.00 9.00 90.0 
13 -0.08 0.00 9.0<l 90.0 14 14 -0.08 0.00 7.0ÍJ 90.0 
15 -0.08 0.1>0 9.00 90.0 

Fuerzas concentradas en las barras candicion de caroa 2 
Fuerza # óarra Maoni tud Distancia A Anoulo Fuerza 1 Barra llaon i túd Distancia A Anoulo 

Tan • grados Ton m grados 

1 -12.51 3.00 90.00 2 2 -9. 91 2.33 90.00 
' -12.51 3.00 90.00 4 4 -12.51 3.00 90.00 , • 
5 < -9.91 2.33 90.00 ó 6 -12.51 3.0ú 90.00 " 7 7 -12.51 3.00 90.llO 6 6 -9.91 2.33 90.0<l 
9 9 -12.51 :.oo 90.00 10 10 -12.51 3.00 90.00 

11 11 -9.91 2.33 90.00 12 12 -1:.s1 3.00 90.00 
13 13 -10.35 3.00 90.00 14 14 -B.23 .;..,.;,.;, 90.00 
15 15 -10.35 3.00 90.00 16 1 -12.51 6.00 90.00 
17 '- -9.91 4.6ó 90.00 lB ' -12.51 6.00 90.00 " 19 4 -12.51 6.00 90.00 20 5 -9.91 4.66 90.00 
21 ó -lZ.51 6.00 90.00 22 7 -12.51 6.01) 90.00 
23 8 -9.91 4 " .oo 90.00 24 9 -12.51 ó. 01) 90.00 
25 10 -i:.51 6.00 90.00 26 11 -9. 91 4.66 90.00 
27 12 -12.51 6.00 90.00 28 13 -10.35 ó.00 90.00 
29 14 -8.23 4.66 90.00 30 15 -10.35 6.00 90.00 

Fuerzas v 1omentos en los nudos COndic1on de caraa 2 
Fuerza 1 Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza t Nudo Momento en-z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -• Tan Too Ton • Tan Too 

1 º·ºº -2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.00 
' 3 0.00 -2.57 0.00 4 4 0.00 -2.57 0.00 " 5 5 0.00 -2.24 0.00 6 ó 0.00 -2.24 0.00 
7 7 0.00 -2.24 o.oo 8 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 10 10 0.00 -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 o.oo 
" 13 0.00 -1. 77 0.00 14 14 0.00 -1. 77 0.00 '" 15 15 0.00 -1. 77 0.00 16 16 0.00 -1.77 0.00 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIFI EJES 1 y 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora: 15:37:16 

Fuerzas v 11KJG1entos en los nudos condicion de caroa 2 
··~ Fuerza 1 Nudo Mooento en Z 

Too -m 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en·¡ Fuerza en Y 

Ton 
Fuerza en X 

17 
19 

17 
19 

0.00 
0.00 

Ton Ton Ton. 1 Ton 

-1. 77 
-!. 77 

0.00 
o.oo 

18 
20 

18 
20 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condic1on 3 

0.00 
0.00 

-!. 77 
-i.77 

Fuerzas uniformes en barras 15 , tuerzas concentradas en barras :o 
!'lamentos concentra.dos en barras O ! fuer~as '! aomentos en nudos 20 

Fuerzas uniformes en las barras, coodicion de caroa 3 

•).00 
O.Oü 

Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULO Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULO 
Ton./m • • 9rados Ton./m • m Qractas 

-1.35 o.oo 9.00 90.0 2 2 -1.35 0.1)1) 7.00 90.0 
3 3 -1.35 o.oo 9. 00 90.ü 4 4 -1.35 ü.00 9.00 9ü.O 
5 5 -1.35 o.oo 7.00 90.0 6 6 -1.35 o.oo 9.00 90.0 
7 7 -1.35 o.oo 9.00 90.0 8 8 -1.35 o.oo 7.00 90.0 
9 9 -1.35 o.oo 9.00 90.0 10 10 -1.35 0.00 9.00 90.0 

11 11 -l. 35 o.oo 7.00 90.0 12 12 -1.35 0.00 9.00 9ü.O 
13 13 -o.os o.oo 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.00 7.00 90.0 
IS IS -o.os o.oo 9.00 90.0 

Fuerzas concentradas en las barras cond1c1on de caroa ' v 

Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Anoulo Fuerza 1 Barra !la.Oíl! tÜd Distancia A Anoulo 
Ton 1 grados Ton • gr.idos 

1 1 -11.25 3.00 90.00 2 2 -B.93 :.33 90.00 
3 ' -11.25 3.00 90.00 4 4 -11.25 3,,)IJ 90.00 v 

s 5 -8.93 2.33 90.00 6 6 -11.25 3.00 90.00 
7 7 -11.25 3.00 90.00 8 8 -8.93 o .,., 

.... .,¡~ 90. O>l 
9 9 -11.25 3.00 90.00 10 10 -11.25 3.00 90.00 

11 11 -6.93 o --~ . .,,)..) 90.00 12 12 -11.25 3.00 90.00 
13 13 -9.81 3.00 90.00 14 14 -7.80 2.33 90.1),) 
15 15 -9.81 3.00 90.00 16 1 -11. 2S 6.00 90.00 
17 2 -8.93 4.66 90. f)i) 18 3 -11. 25 6.00 90.00 
19 4 -11.25 6.00 90.00 20 s -8.93 4.66 90. 00 
21 6 -11.25 6.00 90.00 " 7 -11.:s 6.0<l 90.00 
º" 40 B -8.93 4.66 90.00 24 9 -11.25 b.00 90.00 
2S 10 -11.::5 6.0ü 90.00 O' .o 11 -8.93 4.á6 90.00 
27 12 -11.25 6.00 90.00 26 13 -9.81 6.00 90.00 

, 

29 14 -7.50 4.66 90.00 30 IS -9.81 6.00 90.00 

Fuerzas v •omentos en los nudos cond1c1on de caroa 3 
Fuerza t Nudo Ma<nento en l Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -o Ton Ton Ton • Ton Ton 

0.00 -2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.0I; 
3 3 <l.00 -2.57 •).00 4 4 0.00 -2.57 0.00 
5 5 0.00 -2.24 0.00 6 6 0.00 -2.24 0.00 
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 º·ºº -2.24 0.00 10 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 o.oo -1. 77 0.00 
15 15 0.00 -1. 77 o.oo 16 16 0.00 -1. 77 0.00 
17 17 0.00 -1. 77 0.00 18 18 0.00 -1. 77 0.00 
19 19 0.00 -1. 77 0.00 20 20 0.00 -1. 77 0.00 

+++++ CAAACTERISICl!S DE LAS FUERZAS. Condición 4 
Fuerzas unifor3es en barras O • fuerzas concentradas en barras o 
bentos concentrados en barras O , fuerzas y momentos en nudos 20 

Fuerzas v 00G1entos en los nudos condicion de caroa 4 
Fuerza 1 Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en· z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton '"* ion Too Ton • Ton Ton 

1 :1 0.00 0.00 8. 77 2 22 0.00 0.00 8.77 
3 "" 0.00 0.00 8. 77 4 24 0,01) 0.00 8. 77 

' 5 17 0.00 0.00 8.54 6 18 0.00 0.00 8.54 , 19 0.00 0.00 8.54 8 20 0.00 0.00 8.54 ' 



Fuerza 1 Nudo ~011e11to en Z 
Ton -a 

9 13 0.00 
11 15 1).00 
13 9 0.00 
15 11 0.00 
17 5 0.00 
19 7 0.00 

ANALISIS ESTRUCTURrt. DE 11ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEllBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!Fl EJES 1 V 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:38:22 

4 Fuerzas y mooentos en los nudos condicion de carga 
Fuer:a en Y Fuerza en X Fuerza 1 ltJdo ~to en 1 Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton Ton Ton · 1 Ton 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
o.oo 
0.00 

6.65 10 14 0.00 
6.65 12 16 0.00 
4.41 14 10 o.oo 
4.41 16 12 O.•JO 
2.14 18 b 0.00 
2.14 20 B 0.00 

+++++ DATOS DE LAS COMBlNACJO~t:S DE CARGA 

---- Combinación de car9a # 1 , formada oor : 

1 de la condición 1 
O de la cond1cion 2 
tJ de la cordic1on 3 
O de ia condic1on 4 
-- Comb1nac1on de carga 1 : • formada oor : 

O de la condic1on 1 
1.4 de la condición 2 
O de la condicion 3 
O de la condición 4 
-- Combinacion de carga # 3 , formada por : 

O de la cordic16n 1 
O de la condic1on 2 
1.1 de la condición 3 
1.1 de la condicion 4 

--- Comb rnac 16n de carga 1 4 , formada por : 

O de la cond1cion 1 
O de la condición 2 
1.1 de la cond1c16n 3 

-1. l de la condición 4 

Ton 

o.oo 6.65 
0.00 6.65 
0.00 4.41 
O.C<i 4.41 
0.01) 2.14 
1),1)0 :.14 



1 
Tels. 593-4419 i 

- 593-2811 u 
593-3161 1 -

1 6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edil cio A-12 Desp. 404 
Col. Torres de Mixcoac 
CP 01490 Mxico D.F. 1 Fax. 593-4419 ~· 

ANAL!S!S ESTRU!:TURllL DE !WlCOS PlANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EO !F 1 EJES 1 y ó 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:40:22 

Riaideces de Entrea1so 
Entreo1so Fuerza Cortante Oesal. total Desal. rel. R101dez 

5 
4 
3 
2 
1 

Ton Ton • 1 Ton · 11 

20.11 
30.0ó 
22.81 
15.55 
8.29 

28.11 
58.17 
80.98 
96.53 

104.82 

0.0302 
0.0250 
0.0185 
o. 0112 
0.0044 

0.0052 
0.0065 
0.0073 
0.0069 
0.0044 

5,371. 7 
8,9óó.2 

11.145.5 
14,029.8 
24,094.1 



DesolazaJJientos 

6 O" S A Construcciones S. A. de C.V. 

EdiJ CIO A-12 Deso. 404 
Col. Torres de "ixccac · 
CP 01490 Mxico D.F. 

Tels. 593-44191 
593-2811 

593-3161 1 
Fax. 593-4419 !. 

ANALISIS ESTRIJCT\WL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEFT!El1BRE 1999 ll=3 
Marco : EDIFl EJES 1 V 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:40:32 

Condición Giro en Z ll'IAXI Nudo Siro en Z l"INI Nudo 
De carga Rads. Rads. 

1 o. 00000 1 -0.0020<) 9 
2 0.00025 24 -0.00025 21 
3 0.00024 24 -0.00024 21 
4 0.00000 l -0.00231 12 
5 0.00000 l -0.00200 9 
6 0.00035 24 -0.00035 21 
7 0.00000 l -0.00264 9 
B 0.00264 12 0.00000 1 

Condición Desol. en Y IMAXI Nudo llespl. en Y <MINI Nudo 
De carga • 

0.000 21 -0.000 24 
o 0.000 1 -<). 001 22 • 
3 0.000 l -0.001 22 
4 0.000 21 -0.000 24 
5 0.000 21 -0.000 24 
b 0.000 1 -0.001 22 
7 0.000 1 . -0.001 23 
B 0.000 1 -0.001 22 

Condicion Deso l. en X <MAXI Nudo Desol. en X !MINI Nudo 
De Ca1'9a • 

1 0.031 21 0.000 1 
2 0.000 21 -0.000 24 
3 0.000 21 -0.000 24 
4 0.036 24 0.000 l 
5 0.031 21 0.000 1 
6 0.001 21 -o. 001 24 
7 0.040 21 0.000 1 
ª· 0.000 1 . -0.040 24 

El!!lle!ltos Mec~nicos 
Condicion Mom. Flexionante IMAXl Barra Mom. Flexionante (MINI Barra 

De carga Ton-m Ton-m 

1 49.11 25 -127.90 17 
2 18.30 31 -29.29 l 
3 17.06 31 -27.25 1 
4 57.36 25 -149.33 18 
5 49.11 25 -127.90 17 
6 :5.62 31 -41.00 1 
7 69.45 25 -165.46 17 
8 165.45 18 -74.21 4 

Condición Fza. Cortante <MAXI Barra F:a. Cortante !MINI Barra 
De carga Ton Ton-

29.14 21 -11.18 5 
2 16.67 12 -18.67 10 , 17. 41 12 -17.41 10 o 

4 34.11 21 -13.24 5 
5 29.14 21 -11.18 5 
b 26.14 12 -26.14 10 
7 41.25 21 -29.59 5 
8 29.62 5 -41.25 22 



!iW..!5!5 ESTROCTURAL DE IWlCOS PLANOS 
Provecto : QJRSO SEPTIEllBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIFI EJES 1 v 6 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:40:53 

--~die ion Fza. Axial !11AXI Barra Fza. Axial !MINI Barra 
' carga Ton Too 

1 30.21 16 -29.22 19 
2 2.58 3 -160.57 17 
3 2.40 3 -150.63 17 
4 35.23 16 -35.23 19 
5 30.21 16 -29.22 19 
6 3.61 3 -224.80 17 
7 5.53 1 -184.54 18 
8 5.53 3 -184. 71 17 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 1 
Nudo '1o1ento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-t1 Ton Ton 

1 126.64 -30.21 -24.74 
2 127.90 -13.86 -28.93 
3 125.74 14.86 -28.34 
4 118. 90 29.22 -22.81 

H+++ REACCIONES, CtlNDICION DE CARGA 2 
Nudo Molleflto en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m --lon Ton 

1 -6.03 95.53 5.34 
2 1.18 163.14 -1.67 
3 -1.17 162.97 1.67 
4 6.05 95.53 -5.35 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 

" Nudo Molle!lto en Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton-m Ton Ton 

-5.61 89.96 4.97 
2 1.oa 153.20 -1.54 
3 -1.08 153.05 1.54 
4 5.63 89.96 -4.97 

+..+++ REACCIONES. CtlNDICION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-a Ton Ton 

1 142.72 -35.23 -27.40 
< 149.3.3 -17.28 -33.62 
3 149.33 17.28 -33.62 
4 142.72 35.23 -27.40 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 5 
Nudo Momento en Z Fuer:a en Y Fuerza en X 

Ton-t1 Ton Ton 

126.64 -30.21 -24.74 
2 127.90 -13.86 -28. 93 
' 125.74 14.86 -28.34 " 4 118.90 29.22 -22.81 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-t1 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 1:n. 74 -7.48 

+..++• REACC!OIES. CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Hoaento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-.. Ton Ton 

1 150. 81 60. 20 -24.67 
2 165.46 149.50 -3.8.68 
3 163.08 187.36 -35.28 



+++++ REACCIONES. COND!CION DE CARGA 7 
Nudo Mooento en Z 

Ton-.. 

4 163.18 

+++++ REACCIONES. COND re ION DE c.An"'GA 8 
Nudo Momento en Z 

Ton-.. 

1 -163.16 
2 -163.07 
' -165.45 o 
4 -150.80 

ANA!.ISIS ESTRUCTURAL DE 11ARCOS PlAt{)S 
Provecto : CURSO SEPTIEl1BRE 19'19 Q=3 
Marco : ED!Fl EJES 1 y ó 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:41:59 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

117.71 -35.61 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton ion 

137.71 35.6! 
187.53 35.2B 
149.:>4 38.68 
60.20 24.67 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MRCOS PtJW5 
Provecto : CIBSO SEFTIEllBRE 1999 ll=3 
l'lari:o : EDIFI EJES 1 v 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:42:05 

11111111111+1+1++1tt1+1*+ N O T A S 11111•11111111111111111111++ 

-RESiRICCIONES DEL NUIJO: O s1 el·nuáo SI ouede desplazarse 
1 si el nudo NO puede desolazarse. 

-TiPO DE BARRA : O momentos en A y B no nulos 
1 extreaio A articulado. IOllento en B no nulo 
2 extremo b articulado, 11001ento en A no nulo 
3 ambos e•tremos articulados. 

-LAS FUERZAS EXTERNAS V LOS REMENTOS IECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL OE Lri BARRA. 

-LAS FUERZAS EXTERNAS. LOS DESPLAZAMIENTOS V LA COl'IPROBACION Da EGl.JILIBRIO 
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISTEMA GLOIW.. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REIUION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AH! SE INDICAN !REFERENCIADA Al SISIDtA 
SLOBA!.l. 

-CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

A y!+) 
<-

\ 
+ : 

I 
\_! 

d+) 
-------) 

--CON\IENClON DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 
A y' (f) , y'(+) 

<-
+ : 

I 
\_/ 

"(+) 

{-

1 
+ ' ' I 

\_/ 

"(+) 
---->~-====~· ) ,------) 

A BARRA B 



6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edil c10 A-12 Deso. 404 

a 

Tels. 593-44191 
59:;-2011 a 

Col. Torres de Mixcoac 
CP 01490 M•1co D.F. 

593-3161 u ' 
Fa•. 593-4419 1· 

ANALISIS ESTRUCTURHL DE MARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEllBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!FI EJES 2,3, 4 v 5 
Fecna : 10-27-1999 ,hora¡ 15:43:41 

Barras 35 
Nudos 24 
Condiciones de cart)a 4 
Coobinaciones de car9a 4 
Fuerzas en Ton 
Lon9 i tudes en 1 

+++++ DATOS DE LOS f'UDOS 
Nudo Coord. en X Coord. en Y Restr. !giro, en X, en Yl Nudo Coora. en X Coord. en Y Restr. !g1ro, en X, en Yl 

m 11 1 1 

1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

0.000 
16.000 
0.000 

16. 000 
0.000 

16.000 
o. 000 

16.000 
0.000 

16.000 
0.000 

16.000 

0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
li.000 
14.500 
14.500 
18.000 
18. 000 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

2 
4 
b 
8 

10 
12 
14 
lb 
IB 
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 
7.500 
7.500 

ll.000 
11.000 
14.500 
14.500 
18.000 
18.000 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 

1) o 
o o 
o o 
1) o 
1) o 
o o 
o o 
o o 
o o 
o o 

Barra Origen Destino Tipo Longitud C!Cortantel Barra Ongen Destino Tipa Longitud C!Cortantel 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
0-
4 / 

29 
31 
33 
35 

Barra 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
~I 
23 
25 

5 
7 

10 
13 
15 
18 
21 
23 
2 
4 
b 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

6 
8 

11 
14 
16 
19 
º" 
24 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
l8 
20 
22 
24 

Inercia 
• '4 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
0.00082 
0.00830 
0.00939 
0.IJ-0830 
0.00939 
0.00030 

o 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
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 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 

0.025 
0.025 
0.041 
0.025 
ü.025 
0.041 
0.014 
0.014 
0.202 
0.204 
0.264 
0.267 
0.264 
0.2ói 
0.264 
0.236 
0.264 
0.236 

2 
4 
6 
a 

10 
-12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 
32 
34 

b 
9 

11 
14 
17 
19 
22 
1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 

7 o 
10 o 
12 o 
15 o 
18 o 
20 o 
23 o 
5 o 
7 o 
9 o 

11 o 
13 o 
15 o 
17 o 
19 o 
21 o 
23 o 

• 
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 
1),264 
0.236 
0.264 
0.236 
0.264 

Area ltld. Elas. Nu F. F. Barra Inercia Area llad. Elas. Nu F. F. 
m '"'2 Ton /m ·"'2 m "4 

0.0162 2.039E+-07 0.30 
0.0162 2.039E+-07 0.30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0162 2.039E+-07 0.30 
0.0162 2.039E+-07 O.Z.O 
0.0162 2.039E+-07 0.30 
0.0106 2.039E+Q7 0.30 
0.0106 2.039E+-07 0.30 
0.0706 2.0-39E+i)7 0.30 
0.0807 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.039E+07 0.30 
0.0007 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.039E+o7 0.30 

2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2. 91) 
1.89 
1.89 
3.53 
3.61) 
1'~ 
-Jo W-.1 

3.60 
3.53 

2 
4 
6 
B 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
o. 00145 
0.00062 
o. 00939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 

• ···2 Ton /o '2 

0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0106 
0.0807 
0.0706 
0.0807 
0.0706 
0.1)007 
0.0706 

2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+il7 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+i)7 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+07 
2.039E+o7 
2.039E+o7 

0.30 2.90 
0.30 2.90 
0.30 2. 90 
1).30 2. 90 
0.30 2.90 
0.30 2.90 
0.30 1.89 
0.30 3.ó-0 
0.30 3.53 
0.30 3.ó-0 
0.30 3.53 
0.30 3.ó-0 
0.30 3.53 



,---- - ~"ra 

27 
'29 
31 
33 
35 

Fuerza 1 

l 
3 
5 

Inercia 
• '4 m 

0.0-0939 
0.008.30 
0.00741 
0.00830 
0.00741 

ANAl.1515 ESTRUCT!JlAL DE 11ARCOS· PLANOS 
Provecto : rulSO SEPTIEMBRE l '199 Q=3 
l'lari:o : ED!Fl EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora: 15:44:15 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 
Area l'loó. Elas. Nu F. F. Barra Inercia Area l!od. Elas. 

'2 Ton /m '2 • '4 1 .... 2 Ton /tt '·" .. 
0.0807 
0.0706 
O.Ob>I 
0.0706 
0.0637 

2.039E+07 0.30 3.60 28 0.00741 0.0637 2.03'1E+07 
2.039E+07 0.30 3.53 30 0.00830 0.0706 2.039E+07 
2.039E+07 0.30 3.19 32 0.00741 0.0637 2.03'1E+07 
2.039E+07 0.30 3.53 34 0.00830 0.0700 :.039E+07 
2.039E+07 0.30 3.19 

+++++ CARACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS. Coodic1on l 
Fuerzas uniformes en barras O • tuerzas coocentradas en barras O 
M0111entos concentrados en barras O , fuerzas y 11011entos en nudos 5 

Fuerzas v moaeotos en los nudos condicion de caroa l 

Nu F. F. 

o.::.o :.19 
0.30 ..... 

.:.. ,J.,) 

0.30 3.19 
0.30 3.53 

Nudo llolleflto en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Mot!en to en · Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton -m 

21 0.00 
13 0.00 
5 0.00 

Ton Ton Ton • Too Ton 

0.00 28.11 2 17 0.00 º·ºº 0.00 22.81 4 9 0.00 0.00 
0.00 8.29 

+++++ CAAACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS. Cond1c1on 2 
Fuerzas uniforaes en barras 15 • fuerzas concentradas en barras 30 
Mo1nentos concentrados en barras O ; fuerzas v mo"2!1tos en nudos 20 

Fuerzas unifor~es en las barras, condic1on de carga 2 

3ü.06 
15.55 

Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULO Fuer:a 1 Barra Maon1tud Distancia A Distancia B ANGULO 
Ton"/m • • grados Ton· 1m m m grados 

l 1 -0.30 o.oo 9.00 90.0 " 2 -0.30 0.00 7.00 90.0 .. 
3 3 -0.30 o.oo 9.00 90.0 4 4 -0.30 0.00 9.00 90.0 
5 5 -0.30 o.oo 7.00 90.0 ó ó -0.30 0.00 9.00 90.0 
7 7 -0.30 o.oo 9.00 90.0 8 B -0.30 o.oo 7.00 90.0 
9 9 -ü.30 0.00 9.00 90.0 10 10 -0.30 (1.00 9.00 90.0 

11 11 -0.30 0.00 7.00 90.0 12 12 -1).30 0.00 9.00 90.0 
13 13 -o.os o.oo 9.00 90.0 14 14 -o.os o.oo 7.00 90,0 
15 15 -o.os 1).00 9.00 90.0 

Fuerzas concentradas en las barras condic1on de caraa 2 
Fuerza t Barra Maonitud Distancia A Angulo Fuerza # Barra Maani tüd Distancia A Anaulo 

Ton • grados ion m gri.aos 

-25.0l 3.00 90.00 2 2 -19.81 ,, ~,. 

... JJ 90.00 , 3 -25.01 3.00 90.00 4 4 -25.0l 3.1)1) 90.00 
5 5 -19.81 2.33 90.00 6 6 -25.01 3.00 90.00 
7 7 -25.0l 3.00 91).01) 8 8 -19.81 2.33 90.00 
9 9 -25. 01 3.00 90.00 10 10 -25.0l 3.00 90.00 

11 11 -19.81 2.33 91).00 12 12 -25.01 3.00 90.00 
13 13 -20.69 3.00 90.00 14 14 -16.45 2.33 90.00 
15 15 -20.69 3.00 90.00 16 1 -25. 01 6.01) 90.l)Q 
17 2 -19.81 4.óó 90.00 18 3 -25.0l 6.00 90.00 
19 4 -25.01 6.00 90.00 20 e -19.81 4.6ó 90.00 J 

21 6 -25.0l ó.00 90.00 22 7 -25.01 ó.00 90.00 
23 a -19.81 4.66 90.00 24 9 -25.01 6.00 90.00 
25 10 -25.01 6.ilO 90.00 26 11 -19.81 4.66 90.00 
27 12 -25.0l ó.00 90.00 28 13 -20.69 6.00 90.00 
29 14 -16.45 4.66 90.00 30 15 -20.69 6.00 90.00 

Fuerzas v oozentos en los nuaos condicion de caroa 2 
Fuerza 1 Nudo !lamento en Z Fuerza en Y Fuei·:a en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton ·• Ton Ton Ton • Ton Too 

1 o.oo -2.56 0.00 2 " 0.00 -2.24 0.00 .. 
' 3 0.00 -2.24 0.00 4 4 0.00 -2.56 0.00 
5 5 0.00 -2.24 0.00 6 6--- 0.00 -l. 96 0.00 
7 7 0.00 -1.96 1),1)) 8 8 0.00 -2.24 o.oo 
9 9 0.00 -2.24 o.oo 10 10 o.oo -1.96 0.00 

11 11 0.00 -1.96 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.00 
/ !3 13 o.oo -1.77 0.00 14 14 0.00 -1.96 0.00 

15 15 0.00 -1.96 0.00 ló ló o.oo -1.77 0.00 

., 



ANAl.!SiS ESTRUCTUR~ DE llARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 199'1 G=3 
Marco : ED!Fl EJES 2,3,4 v 5 
Fecha : 10-27-199'1 ,hora ; 15:45:27 

2 
FW!rza 1 Nudo Momento en Z 

Ton -n 

Fuerzas y moaentos en los nudos condicion de carca 
Fuerza en Y Fuerza en 1 Fuerza t Nudo llotlento en· Z Fuerza en Y 

Ton 
Fuerza en X 

17 
19 

Fuerza 1 

17 
19 

Barra Maonitud 

0.00 
0.00 

Ton Ton Ton 1 Ton 

-1. 77 
-1.9ó 

0.00 
0.00 

18 
20 

18 
20 

+++++ CARACTtRISICAS DE LAS FUERZAS. Cond1cion 3 

0.00 
0.00 

-1.9ó 
-1.77 

Fuerzas uniformes en barras 15 ~ fuerzas concentradas en bar·ras 30 
ftomentos concentrados en barras O , fuerzas y 10eentos en nucos 21) 

Fuerzas uniformes en las barras. condic1on de caroa 3 
Distancia A Distancia B ANGULO FW!r=a 1 

O.Oü 
0.00 

Barra Maon1tud D1stanc1a A Distancia " ANGULO 
Ton· 10 • • grados Ton· 1m • m gradas 

1 1 --0.30 0.00 9. 00 90.0 2 2 -0.30 0.00 7.0(' 90.0 
3 3 -0.30 0.00 9.1)) 90.0 4 4 --0.30 0.1)() 9 .1)1) 90.0 
5 5 -0.30 0.00 7.00 90.0 b 6 -0.30 0.00 9.00 91).0 
7 7 -0.30 0.00 9.00 90.0 B 8 -0.30 0.00 7.00 %.O 
9 9 -0.30 0.00 9.00 90.0 10 10 -0.30 o.oo 9. t)ÍJ 90.1) 

11 11 -0.30 0.00 7.00 90.0 12 12 -0.30 0.00 9.1)(1 90.0 
13 13 -o.os 0.00 9.00 90.0 14 14 -o.os O.OC< 7.00 90.0 
15 15 -o.os o.oo 9.00 90.0 

Fuerzas concentradas en las barras cond1cion de caroa 3 
Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Anoulo Fuerza 1 Barra lla~ni tud Distancia A Anºulo 

Ton • gr.idos on • grac:los 

1 1 -2:.49 3.00 90.00 2 2 -17.85 ..,, '?'? 90.00 m.oVJ 

3 3 -22.49 3.00 90.00 4 4 -22.49 3.00 90.00 
5 5 -17.85 2.33 90.00 b 6 -22.49 3.00 9'). 00 
7 7 -22.49 3.00 90.00 8 8 -17.85 ? ·-...... ~.> 90.00 
9 9 -22.49 3. 1)(1 90.00 10 10 -22.49 3.01) 90. 00 

11 11 -17.85 o-.. .,., 90.00 12 12 -22.49 3.1)0 90.00 
13 13 -19.61 3.00 90.00 14 14 -15.61 2.33 90,l)IJ 
15 15 -19.61 3.00 90.00 16 1 -22.49 6.00 90.00 
17 2 -17.85 4.66 90.00 18 3 -22.49 6.01) 90.00 
19 4 -22.49 6.00 90. 00 21) 5 -17.85 4.66 90.00 
21 6 -22.49 6.00 90.00 22 7 -22. 49 6.00 90.00 ,. 
.; 6 -17.85 4.66 90.00 24 9 -22.49 6.1)1) 90. 00 
?º ·"' 10 -22.49 6. 00 90.00 26 11 -17.85 4.66 90.1)1) 
?" .1 12 -22.49 6.00 90.00 26 13 -19.61 b.00 90.00 
29 14 -15.61 4.66 90.00 30 15 -19.61 6.00 90.00 

Fuerzas v momentos en los nudos cond1c1on de caraa • o 

Fuerza 1 Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en·z Fuer:a en Y Fuerza en X 
Ton -m Ton Ton Ton • Ton Ton 

1 1 0.00 -2.56 0.00 2 2 0.()0 -2.24 0.00 
3 3 o.oo -2.24 0.1)1) 4 4 0.00 -2.56 0.00 
o 5 o. 00 -2.24 o.oo 6 6 o. oo -1.96 0.00 "' 7 7 0.00 -1.96 0.00 8 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -:.:4 0.00 10 10 0.00 -1.9ó 0.00 

11 11 o.oo -1.96 o. 00 1: 12 0.1)1) -2.24 0.00 
13 13 0.00 -1. 77 0.00 14 14 0.00 -1.96 o.oo 
15 15 0.00 -!. 96 o. 00 16 lb 0.00 -1. 77 C.00 
17 17 0.00 -1.77 o.oo 18 18 0.00 -1.96 o.oo 
19 19 0.00 -1.96 0,01) 20 20 0.1)0 -1. 77 0.00 

+++++ CARACTtRIS!CAS DE LAS FUEF.ZAS. Condic1on 4 
Fuer:as uniforoes en barras O , fuer:as concentradas en barras o 
Momentos concentrados en barras O , fuerzas y mollll!ntos en nudos 20 

Fuerzas v 11011entos en los nudos cond1c1on de carga 4 
Fuer:a 1 Nudo Mornen to en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza t Nudo Mollento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -a Tor. Ton Ton • Ton Ton 

21 0.00 0.00 7.71 2 22 0.00 0.00 7.71 
3 "' 0.00 0.00 7.71 4 24 0.00 0.00 7.71 "º 5 17 0. 00 0.l)f) 7.53 b 18 0.00 0.00 7.53 
7 19 0.00 0. 00 7.53 8 20 0.00 0.00 7.53 



Fuerza t Nudo Momento en Z 
Ton ""JI 

9 13 0.00 
11 IS 0.00 
13 9 0.00 
IS 11 0.00 
17 s 0.00 
19 7 o.oo 

llNALISIS ESTRUCTURAL DE i.ARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 19'19 Q=3 
llarco : EDIFl EJES 2,3,4 y S 
Fecha : 10-27-199'1 ,hora : 15:46:33 

Fuerzas v moaentos en los nudos condicion de caroa 4 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuera t Nudo MOlle!1to en ·z 

Ton Ton Ton o Ton 
Fuer:a en Y 

Ton 

0.00 
o.oo 
0.00 
0.00 
o.oo 
0.00 

5.50 10 14 0.00 
s.so 12 lb 0.00 
3.57 14 10 0.00 
3.57 16 12 0.00 
1.53 18 b o. oo 
!.S3 20 8 0.00 

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

-- Collbinacion de carga # 1 , formada cor ' 

1 de la cond1cion 1 
O de la cond1c1on 2 
O de la condic1on 3 
O de la cond1c1on 4 
-~~ C0111binac1on de carga # 2 • formada por : 

O d¿ la condición 1 
l.i de la condición 2 
O de la condicion 3 
O de la cond1c1ón 4 
-- Coabinacion de carga # 3 , formada cor : 

O de la cond1c1on 1 
O de la condic1on 2 
1.1 de la condición 3 
1.1 de la condición 4 
~-- C0G1b1naci6n de carga 1 4 , foroada por : 

O de la condición 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condición 3 

-1.1 de la condición 4 

o.oo 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
0.00 

Fuer:a en X 

5.5f) 
s.so 
3.S7 
3.57 
1.53 
1.53 



Entrea1so 

5 
4 
3 
2 
1 

il 
6 O" S A Construcciones S. A. de C.V. 11 

Tels. 593-4419 i 
EdiJ cio A-12 Desp. 404 . 59:;'-281 ¡ 
Cal. Torres de Mixcoac 
CP 01490 "xico D.F. 

593-3161 ~ 
Fax. 593-4419 i 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE llARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEl1BRE 1999 Q=3 
Marco : EDIFI EJES 2.3,4 v 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:47:57 

R 1 g i d e e e s d e E n t r e p i s o 
Fuerza Cortante Despl. total Despl. re!. Rigidez 
Ton Ton 1 1 Too /1 

28.11 28.11 0.0307 0.0053 5.337.4 
30.06 58.17 0.0255 0.0065 8,952.7 
22.81 80.98 0.0190 0.0074 10. 95<). 3 
15.55 96.53 0.0116 0.0071 13.666.2 
8.29 104.82 0.0045 0.0045 23,237.9 



Desolaza11ientos 
Condic1on Giro en Z (MAXI Nudo 

De carga Rads. 

1 0.00000 1 
2 0.00050 24 
3 0.00047 24 
4 O.OOOQt) 1 
• o. 00000 1 w 

6 0.00070 24 
7 0.00000 1 
8 0.00238 12 

Condic1on Desol. en Y (111\XI Nudo 
De carga • 

1 0.000 21 
? 0.000 ' • ' 3 0.000 1 
4 0.000 21 
5 0.000 :1 
b 0.000 1 
7 0.000 1 
8 0.000 l 

Condicion Despl. en X (MAXI Nudo 
1'e car11a m 

1 0.032 21 
2 0.001 21 
3 1),001 21 
4 0.032 21 
5 0.032 21 
b O.<JOl 21 
' 0.035 ?• , -· 8 0.000 1 

Ele11entos Mecanices 
Condic1on Mom. Flex1cnante <MAXl 

De carga Ton-1 

l 4'1.15 
" 35.30 , 
3 33.46 
4 4'1. 94 
e 49.15 o 
6 49.42 
7 62.75 
a 147.60 

Condic1on Fza. Cortante (MAn 
De carqa Tan 

l :s.:;1 
2 26.51 
3 ::.98 
4 28.62 
e 28.51 o 
b 37 .12 
' 36.e:; 
B 34.86 

-

6 O" S A Construcciones S. A. de C.V. 

Ed1' cio A-12 Deso. 404 
Col. Torres de "1•coac 
CP 0149-0 M:uco D.F. 

tt 

Tels. 593-4419 ~ 
5º"-'Bl' ~ 593-3161 1 ,, - •. 

Fax. 593-4419 ! 

ANALIS!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPT!Ei'IBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!Fl EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:48:07 

Giro en Z ("!NI ttido 
Rads. 

-0.00205 9 
-0.00050 21 
-0.00047 21 
-0.00203 9 
-0.00205 9 
-0.00070 21 
-1),00238 9 
0.0000<) 1 

Despl. en Y (MINI Nudo 

-0.000 24 
-0.002 22 
-0.002 22 
-0.000 24 
-0.000 24 
--0. 002 22 
-0.002 23 
--0.002 22 

Despl. en X (MINI Nudo 

o. 0(•) l 
--O. 001 24 
-t), 001 24 
0.000 
0.000 1 

-o. 001 24 
0,01}.) 1 

-0.035 24 

Barra MO!ll. Fiexionante (MINI Barra 
Ton-m 

29 -131.20 ló 
35 -4:. 92 9 
35 -38. 83 9 
29 -126.24 16 
29 -1:1.20 16 
35 -60.0B 9 
29 -147.6.3 19 
ló -81.43 4 

Barra Fza. Cortante \MINI Barra 
Ton 

21 -11.26 5 
7 -2b.51 9 
7 -23.99 9 

21 -11.50 5 
21 -11.26 5 
7 -37.12 9 

21 -34. 86 6 
4 -36.85 2: 



Cond1cion Fza. Axial <MAXl Barra 
De carga Ton 

1 30.60 16 
2 3.76 • ., 
3 3.40 3 
4 30.9ú 16 
5 30.60 16 
6 < O' • .Jo"-0 o 
7 6.76 1 
8 6.76 • o 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 1 . Nudo Momento en Z 
Ton-m 

1 131.20 
2 118. 47 
3 116.54 
4 123.45 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 2 
Nudo Momento en Z 

Ton-.. 

1 -B. 78 
2 1. 80 
3 -l.79 
4 8.81 

+++++ REACCIONES, CONDIC!DN DE CARGA 3 
· Nudo Mooen to en Z 

Ton-• 

1 -7. 94 
2 l.62 
3 -1.61 
4 7.96 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z 

Tan-m 

1 126.24 
2 117.98 
• 117.98 o 

4 126.24 

+++++ REACCíONES. CONDICION DE CARGA 5 
Nudo Mooento en Z 

Ton-m 

131.20 
2 118.47 
3 116.54 
4 123. 45 

+++++ REACCIONES. CONDIC!ON DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z 

Ton-m 

-12. 30 
2 2.53 
3 -2.50 
4 12.34 

.+•++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Molen to en Z 

Ton-o 

130.14 
2 131.57 
3 128.02 

ANALISIS ESTRUCTURl't DE ~ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO St:Fi!EMBRE 1999 Q=3 
Mari:o : ED!Fl EJES 2.3, 4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:48:26 

Fza. Axial (MHO Barra 
Ton 

-29.61 19 
-234. 'lil 17 
-215.05 17 
-30.90 19 
-29.61 19 

-328.86 17 
-252.64 18 
-252. 97 17 

Fuer::a en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

-30.60 -25.86 
-13.83 -27.79 

14.82 -27.:5 
29.61 -23. 92 

Fuerza en Y Fuerz.a en X 
Ton Ton 

137. 09 7.78 
237 .14 -2.50 
236.82 2.Sú 
137. ll) -7.78 

Fuer:a en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

125.93 7.03 
217.29 - ') ')C ............ 
216.99 2.25 
125.94 -7.04 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

-30. <¡;] -24.28 
-14.92 -27.40 

14. 92 -27.41) 
30.90 -24.28 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

-30.60 -25.86 
-13.63 -27.79 
14.82 -27.25 
29.61 -23.92 

Fuerza en Y Fuer:a en i 
Ton Ton 

191.93 10.89 
33:.oo -3.50 
331. 55 3.50 
191.95 -10.90 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

104.~-4 -18. 98 
222.óO -32.61 
255. !l -27.66 



+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en Z 

Ton-t1 

4 147.63 

++tt+ REACCIONES, CONDICION DE CARGA B 
Nudo Mot1ento en Z 

Ton-• 

-147.60 
2 -128.00 
3 -131.55 
4 -130.11 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE HARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEl1BRE 1999 lr-3 
Marco : EDIFl EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:49:38 

Fuerza en Y Fuerza en X 
ion Ton 

172.53 -34.45 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Too 

172.52 34.45 
255.43 27.66 
222.28 3:.ó2 
104.55 18.97 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE 11ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 ll=3 
"arco : EDIFl EJES 2.3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,nora : 15:50::>7 

Hffffffff'lllllllllffffff N o T A s fffft+H+Hfft+tffffffffHH 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : O si el nudo SI ouede desolazarse 
1 s1 el nudo NO pueae desplazarse. 

-TiPO DE BARRii : O momentos en A y B no nulos 
1 e:<tN!mO A articulado, mooento en B no nuio 
2 extremo b articulado; 110111ento en A no nulo 
3 ambos extremos articulados. 

-LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS IECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

-LAS FUERZAS EXTERNAS. LOS [€SPLAZAMIENTOS Y LA COHPROBAf:ION DEL EllUILIEl\IO 
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISIDVI GLOBAL. 

--EN LOS NJDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS t<O ES NULA. EXISTE UNA REi\CCION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI SE INDICAN !REFERENCIADA AL SIST'"eMA 
GLOBAL!. 

--CONVENCIOll DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

" v(+) 

' ' 

(-

+ : 

: \_,' 
: x(+i 
:-------) 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

... y'(+) A y' (1') 

' ' ' ' ' ' 

'· + : 
I 

\_/ 

:" (+) ' ' ' 

\ 
+ : 

I 
\_! 

><' (+) 
:-----; - => :-----> 

A BAARA 6 



6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 
Tels. 593-4419 Í 

Edil CID li-12 Desa. 404 593-281 l K 
Col. Torres de Hixcaac 593-3lbl 1 --- CP 01490 Hx1co D.F. Fa>. 593-4419 ' 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Proyecta : CURSO SEPTIE11BRE 1999 Q=3 
Marca : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha !U-27-19'19 ,hora : 15:51:48 

Barras 55 
Nudos 3ó 
Cond1c1ones de carqa 4 
Ca•b1nacianes de carga 4 
Fuerzas en Ton 
Longitudes en • 

...++++ DA TOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coord. en X Caard. en Y Restr. {giro, en X, en Vl Nudo Caard. en X Caard. en Y Restr. (gira, en X. en Yl 

m • • • 
0.000 0.000 1 1 1 o 12.000 0.000 • 3 24.000 0.000 1 1 1 4 36.000 0.000 ' ' 5 48.000 0.000 1 1 1 6 60.000 0.000 1 

7 0.000 4.000 _¡) o o 8 12.000 4.000 v o o 
9 24.000 4. 001) o o o 10 3ó.OOO 4.000 (l o o 

11 48.000 4.00ú o o o 12 b0.000 4.000 o o o 
13 o.ooo 7.500 o o o 14 12.000 7.500 o o (1 
15 24.000 7. 500 o o o 16 36.000 7.500 o (• o 
17 48.000 7.500 o o o 18 60.000 7.500 o 1) o 
19 0.000 11.000 o o o 20 12.000 11.000 o o o 
21 24.000 11.000 o o o -- 36.000 11.()i)Q o o o " ?• 48.000 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 o 1) o 
27 24.000 14.500 o o o 28 36.000 14.500 o (1 o 
29 48.000 14.500 o o o 30 60.000 14.500 o o o 
31 o, l)()i) 18.000 o o o ., 12.000 18.000 o o o ,_ 
33 24.000 18.000 o o o 34 36.000 18.000 o 1) o 
35 48.0()1) 18.000 o 1) o 3b b0.000 18.000 o o o 

Barra Ori9en Destina Tipa Longitud C(Cartantei 
+++.+ DA TOS DE LAS BARRAS 

Barra Ori9en Destino Tipa Lon9itud c ([ortantei 
• rn -· 

1 7 8 o 12.000 0.016 2 8 9 o 12.000 O.Olb 
3 9 10 1) 1:.000 O.Olé 4 10 11 o 12.000 0.016 
5 11 12 o 12.000 0.016 6 13 14 o 12.000 0.016 
7 14 15 o 12. 01)1) O.O lb 8 15 16 o 12.()1)0 0.016 
9 16 17 o 12.000 0.016 10 17 18 o 12.000 0.016 

11 19 20 o 12.000 0.016 12 20 21 o 12.01)0 0.016 
13 21 22 o 12.000 0.016 14 22 ,. o 12.001) 0.016 "" 15 23 24 1) 1:.000 0.016 16 25 26 o 12.01)0 0.016 
17 26 27 o 12.000 0.016 18 27 28 o 12.000 O.Olb 
19 28 29 o 12.000 0.016 20 29 30 o 12. l)()ij 0.016 
21 31 32 o 12.000 0.008 22 'r".'I 33 o 12.000 0.008 ,. 
23 33 34 o 12.000 0.008 24 34 35 o 12.000 0.008 
25 35 36 o 12.000 0.008 26 1 7 o 4.000 0.018 
27 2 8 o 4.000 0.018 . 28 • 9 o 4.000 0.018 ' 29 4 10 1) 4.000 0.018 30 5 11 o 4.000 0.018 
31 6 12 o 4.000 0. 018 32 7 13 o 3.50{l 0.023 
33 8 14 o 3.SOV 0.023 34 9 15 o 3.500 0.023 
35 10 16 o 3.500 0.023 3ó 11 17 o 3.500 0.023 
37 12 18 o 3.500 0.023 38 13 19 o 3.51)1) 0.023 
39 14 20 o 3. 500 0.023 40 15 21 o 3.500 0.023 
41 16 22 o 3.5<~) 0.023 42 17 23 o 3.500 0.023 
43 18 24 1) 3.500 0.023 44 19 25 1) 3.500 0.023 
45 20 2b o 3.500 0.023 46 21 27 o 3.500 0.023 
47 22 28 o 3.5')) 0.023 48 23 29 1) 3.500 0.023 
49 24 30 o 3.500 0.023 50 25 31 o 3.500 0.023 
51 "' " l) 3. 5()1) 0.023 52 27 33 o 3.500 0.023 -º ,. 
53 28 34 o 3.500 0.023 54 29 35 o 3.500 0.023 
55 30 36 o 3.500 0.0:'.3 



ANit. IS l S ESTRUCTlilAL OE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
11arco : EDIF 1 EJES A y O 
Fecha : 10-27-199'1 ,hora : 15:52:22 

++++. DA TOS DE LAS BARRAS 
Barra Inercia Area l'lod. Elas. Nu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. .. ·4 • "2 Ton /m M m '4 1 "·: Ton /~ '•, l. 

(;, 00171 0.0184 2.039E+-07 0.30 3.29 ' 2 0.00171 0.0184 2.03\'E+-07 i).30 3.29 
3 0.00171 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 4 0.00171 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 • 0.00171 0.0184 2.039E+-07 0.30 3.29 6 0.00171 0.0164 2.039E+07 ú.30 3.29 J 

7 0.00171 0.0184 2.039E+-07 0.30 3.29 8 o. 00171 0.0184 2.039E+07 o. e.o 3.29 
9 0.00171 0.0184 2.IJ39E+07 0.30 3.29 10 0.0017! 0.0184 2.039E+07 (1, 3(1 3.29 

11 0.00171 0.0184 2.039E+-07 0.30 3.29 12 o. 00171 0.0184 2.039E+07 ¡), 3Ct 3.29 
13 o. 00171 0.0164 2.039E+-07 0.30 3.29 14 0.00171 0.(1184 2. 039E+ij7 ü.30 3.29 
15 0.00171 0.0184 2.039E•07 0.30 3.29 ló 1), 00171 0.0184 2.039E+07 !),31) 3.29 
17 0.00171 0.0184 2.039E+()7 0.30 3.29 18 o. 00171 0.0184 2.ú39E+07 0.31) 3.:9 
19 0.00171 0.0184 2.039E+-07 0.30 3.29 20 o. 00171 0.0184 2. 039E+<l7 0.30 3.29 
21 0.00082 0.0106 2.039E+-07 0.30 1.89 22 0.00082 0.0106 2.039E+07 0.3lj 1.89 .,,, 0.00082 0.0106 2.039E+-07 0.30 1.89 24 O.il0082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 •J 

25 0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 26 0.00184 0.0807 2.039E+07 •), 31) 1.58 
27 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 28 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.31) 1.58 
29 0.00184 0.0807 2.039E+()7 0.30 1.58 30 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
31 0.00184 0.0807 2.0.19E+07 o. 30 1.58 32 O.Qill64 0.0807 Z.039E+07 0.30 l.58 
":'~ 0.00164 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 34 0.00184 o. 0807 2.039E+07 0.30 1.58 ~ 

35 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 3b o. 00184 0.0807 2.039E+07 t).30 1.58 
37 0.00184 0.0807 2.039E+-07 0.30 1.58 38 0.00184 0.08-07 2.039E•07 0.30 1.58 
39 0.00184 0.0807 2.~+-07 0.30 1.58 40 0.00184 0.0807 2.039E+-07 o. 3•) 1.58 
41 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 42 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
43 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 44 0.00137 0.0637 2.039E<t07 0.30 1.68 
45 0.00137 O.úbo/ 2.039E+07 0.30 1.68 4b ü.00137 0.0637 2.039E+-07 0.30 1.bB 
47 0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 48 0.00137 0.0637 2. 039E+07 o. 30 1.68 
49 o. 00137 O.Ob37 2.039E+-07 0.30 l.bB SQ o. 00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
51 0.00137 0.0637 2.039E+<J7 0.30 1.68 52 0.00137 0.0637 2.039E+i)7 t),30 1.68 
53 0.00137 0.0637 2.039E+-07 0.30 1.68 54 0.1J0137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
SS 0.00137 o. 0637 2. 039E+-07 0.30 1.68 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cond icum l 
Fuer:as uniformes en barras O , fuerzas concentradas en barras o 
'lomentos concentrados en barras O , fuerzas y mooeotos en nudos 5 

Fuerzas v 10111entos en los nudos condicion de carca 1 
Fuerza • Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo l'lo•ento en·z Fuerza. en V Fuerza en X 

Ton -• Ton Ton Ton m Ton Ton 

31 0.00 0.00 4:.11 : 25 0.00 o.oo 45.10 
19 0.00 o.oo 34.21 4 13 0.00 0.00 ".l'T -"T ....... .,}.,) 
7 0.00 0.00 lZ.44 

+++.+ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Coodición 2 
Fuerzas uniformes en barras 25 • fuerzas concentradas en barras o 
~0111eOtos concentrados en barras O ~ fuerzas y 1101:entos en nudos 30 

Fuerza A Barra llaoni tud Distancia A 
Fuerzas uniformes en las barras, condicion de caroa 2 
Distancia B ANGULO Fuerza • Barra 11aonitud Distancia A Distancia B ANGULO 

Tan-/1 • • grados Ton"im • m grados 

21 -0.88 o.oo 12.00 90.0 2 22 -0.88 0.00 12.00 90.0 
3 r ·" -0.88 o. 00 12.00 90.0 4 24 -o. 88 o. 00 12.00 90.0 
5 25 -0.88 ü.OO 12.00 90.0 6 1 -2.35 0.00 12.00 90.0 
7 2 -2.35 o.oo 12.00 90.0 8 3 -2.35 0.00 12.00 90.0 
9 4 -:.35 o. 1)0 12.00 90.0 10 5 -2.35 0.00 12.00 90.0 

11 6 -2.35 o.oo 12.00 90.0 12 7 -2.35 0.00 12.00 90.0 
13 8 -2.35 o.oo 12.00 90.0 14 9 -2.35 0.00 12.00 90.0 
15 10 -2.35 0.00 12.00 90.0 16 11 -2.35 0.00 12.00 90.0 
17 12 -2.35 0.00 12.00 91).0 18 13 -2.35 0.00 12.00 90.0 
19 14 -2.35 o.oo 12.00 90.0 20 15 -2.35 o.oo 12.00 90.0 
21 16 -2.35 o.oo 12.00 90.0 22 17 -2.35 0.00 12.00 90.0 
23 18 -:.35 o.oo 12.00 90.0 24 19 -2.35 0.00 12.00 90.0 
25 20 -2.35 o.oo 12.00 90.0 



ANALISIS ESIBl.JCTURAL DE "AROJS Pl.A'lOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEl1ERE 199'1 Q=3 
lldrco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-2i-1999 ,hora : 15:53:52 

Fuerza 1 Nudo Momento en Z 
Fuerzas v oamentos en los nudos cond1c1on de caroa 

Fuerza en X Fuerza en Y Fuerza 1 Nudo Mamen to en· Z 
2 
Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton .,. Ton Ton Ton. • Tan lar. 

1 1 0.00 -2.57 O.üO 2 " 1).00 -2.57 0.l)ü • 3 3 o.oo -2.57 ú.00 4 4 0.00 -:.57 0.00 
5 5 0.00 -2.57 0.00 b ó 0.00 -2.57 0.00 
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 0.!)0 -2.24 o. 00 
9 9 o.oo -2.24 0.00 10 10 0.00 -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 '" '" 0.00 -2.:4 <). 0<) 
13 13 0.00 -2.24 o.oc 14 14 ú.00 -:.24 0.00 
15 15 0.00 -2.24 o.oo lb ló 0.00 -'.:.24 l), 1)(1 
17 17 0.00 -2.24 0.00 18 18 0.00 -2.24 0.00 
19 19 o.oc -1. 77 0.00 20 20 0.00 -1. 77 1), 01) 
21 21 o.oc -1. 77 0.00 22 2: o.oc -1.n o. (I(¡ 
23 23 0.00 -1.77 0.00 24 24 O.Otl -1.77 0.00 
25 25 o.oc -1. 77 0.00 2b ?' 

"º 0.00 -1.n 0.00 
27 27 0.00 -1. 77 0.00 28 28 0.00 -1. 7¡ O.Oü 
29 29 0.00 -i. 77 0.00 30 3<) 0.00 -l.i7 0.00 

+++++ CAKACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condic1on 3 
Fuerzas uniformes en barras 25 , fuerzas concentradas en barras (¡ 
11omentos concentraaos en barras O , fuerzas y llO<llentos en nudos 30 

Fuerzas unifo,....s en las barras, cond1cion de caroa 3 
Fuerza 11 Barra lldoni tud Distancia A Distancia B Al<'SULO Fuerza 1 Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULO 

Ton./• 4 • grados Ton· 1m · • m grados 

1 1 -2.24 0.00 12.00 90.0 2 2 -2.24 0.00 12.0ü 90.0 
3 3 -2.24 0.00 12.00 90.0 4 4 -2.24 0.00 12.00 90.0 
5 5 -2.24 o.oo 12.00 90.0 b b -2.24 o.oo 12.00 90.0 ' 7 7 -2.24 0.00 12.00 90.0 8 8 -2.24 o.oo 12.00 90.0 
9 9 -2.24 o.oo 12.00 90.0 10 10 -2.24 0.00 12.00 90;0 

11 11 -2.24 0.00 12.00 90.0 12 12 -2.24 0.00 1:.00 90.0 
13 13 -Z.24 0.00 12.00 90.0 14 14 -2.24 o.oc 12.0ú 91).1) 
15 15 -2.24 0.00 12.00 90.0 lb ló -2.24 0.00 12.00 90.0 
17 17 -2.24 0.00 12.00 90.0 18 18 -2.24 0.00 12.00 91).0 
19 19 -2.24 0.00 12.00 90.0 20 20 -2.24 O.O(• 12.00 90.0 
21 21 -0.83 fJ.00 12.0C 90.0 22 22 -0.83 0.00 12.00 90;0 
23 23 -0.83 0.00 12.00 90.0 24 24 --O. 83 0.00 12.00 90.0 
25 25 --0.83 o.oo 1:.00 90.0 

Fuerzas y 10111entos en los nudos condicion de caroa 3 
Fuerza t Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en·z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -• Ton Ton Ton • Ton Ton 

º·ºº -2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.00 
3 3 0.00 -2.57 0.00 4- 4 0.00 -2.57 0.00 
5 5 0.00 -2.57 0.00 b 6 0.00 -2.57 o.oo 
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 0.00 -2.24 o.oo 
9 9 0.00 -2.24 0.00 10 10 0.00 -2.24 o.oc 

11 11 0.00 -2.24 1).00 12 12 o.oc -2.24 0.01) 
13 13 o.oc -2.24 0.00 14 14 0.00 -2.24 0.00 
15 15 0.00 -2.24 o.oo lb ló 0.00 -2.24 o.oo 
17 17 0.00 -2.24 o.oo 18 18 0.(IQ -2.24 0.00 
19 19 0.00 -l. 77 0.00 20 20 0.00 -1. i7 0.00 
21 21 o. 00 -1. 77 o.oo 22 22 0.00 -1. 77 o.oo 
23 23 o.oo -1.n 0.00 24 24 O.Otl -1. 77 o.oo 
25 25 0.00 -i. 77 0.00 26 26 0.00 -1. i7 0.00 
27 27 0.0<l -1. 77 1),1)) 28 28 0.00 -1. 77 

º·ºº 29 29 0.00 -1. 77 0.00 30 30 0.00 -1. 77 0.00 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condición 4 
Fuerzas uniformes en barras O , fuerzas concentradas en barras o 
11oiaentos concentrados en barras O 1 fuerzas y oamentos en nudos 30 

- Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4 
uer:a 1 Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Mollento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -a Ton Ton Ton 1 Ton Ton 

31 o.oc 0.00 b.45 2 32 0.00 O.Otl b.45 



Fuerza 1 Nudo l1o11ento en Z 
Ton -m 

3 33 0.00 
5 35 0.00 
i 25 0.00 
9 27 0.00 

11 29 11.00 
13 19 0.00 
15 21 0.00 
17 ?• 

"" 0.00 
19 13 0.00 
21 15 0.00 
23 17 0.00 
25 7 0.00 
27 9 0.00 
29 11 o.oo 

ANALISIS ES'IROCTUR!'l. DE l1ARCOS PLANGS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 IF3 
Mari:o : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-19'19 ,hora : 15:54:49 

4 Fuerzas y momentos en los nudos coodicion de carga 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo l'loaento en Z Fuerza en Y 

Ton 

0.00 
0.00 
1).00 
o.oo 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

Ton Ton • Ton 

b.45 4 34 0.00 
b.45 ó 3b 0.00 
6.54 8 26 0.00 
6.54 10 28 o.oo 
6.54 12 30 0.00 
5.59 14 20 0.00 
5.59 16 22 o.oo 
5.59 18 24 0.00 
3.61 20 14 0.00 
3.61 22 ló 0.00 
3.61 24 i8 0.00 
1. 72 26 8 0.00 
l. 72 28 10 0.00 
l. 72 30 12 0.00 

+++++ Di\TOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

-- Combinación de caroa # 1 , forsada por : . -
1 de la condición 1 
O de la condición 2 
O de la condicion 3 
O de la condición 4 
~- Co•b1nacion de carga 4 2 , formada por : 

O de la condición 1 
1.4 de la condición 2 
O de la condicion 3 
O de la condicion 4 
-- Combinación de carga 1 3 . formada por : 

O de la candic1ón 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condicion 3 
1.1 de la condicion 4 
~- Combinacion de carga 1 4 , formaaa por : 

O de la condicion 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condicion 3 

-1.1 de la condición 4 

Ton 

0.00 
o.oo 
0.00 
ú.0.) 
1).00 
0.00 
Ct. j)I) 
0.00 
0.00 

º·ºº 0.1)) 
0.00 
0,0(1 
0.00 

Fuer:a en X 

6.45 
6.45 
6.54 
6.54 
o.54 
o ºO ..J • .J, 

5.59 
5.59 
3.61 
3.ol 
3.61 
1. 72 
1.72 
!. ;: 



Entrepiso 

5 
4 
3 
2 

., 

6 OH S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edil cio A-12 Desp. 404 
Col. Torres de Hi>coac 
CP 01490 H>1co D.F. 

Tels. 593-4419 i 
. 593-28ll R 

593-3161 ~ 
Fa•. 593-4419 I 

ANALISIS ESTRUCTURAL !:€ HAAC05 PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF l EJES A V o 
Fecha : 10-27-1999 ,hoi·a : 15:56: 13 

Rigideces de Entreoiso 
Fuerza Cortante Desol. total Oespl. re!. Rigidez 
Ton Ton m m Ton /o 

42. 17 42.17 0.0464 0.0057 7.354.6 
45.10 87.27 o. 0407 0.0087 10,051.5 
34.21 121.48 0.0320 0.0108 11,24•).3 
23.33 144.81 0.0212 0.0119 12,166.3 
12.44 157.25 0.0093 0.0093 16,908.6 



Desolazamientos 

6 O" S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edi' cio A-12 Deso. 404 
Col. Torres de "ixccac 
CF 01490 Mx1co D.F. 

¡[ 

Tels. 593-4419 i 
593-2811 11 

593-3161 i 
Fax. 593-4419 1 

ANALISIS ESTRUCTUR~ !:€ i'IARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 ;hora : 15:56:31 

Ccnd1c1on Giro en Z (Ml\XI Nudo Giro en Z (MINI Nudo 
De carga Rads. Rads. 

1 0.00000 1 -0.00::;09 1: 
2 0.00040 30 -0.00040 25 
3 0.00038 30 -0.00038 25 
4 0.00000 l -0.00270 " '" 5 0.00000 1 -0.00309 13 
6 1).00056 30 -0.00056 25 
7 0.00000 1 -0.00324 7 
8 0.00324 12 0.00000 l 

Cond1cion Despl. en Y (Ml\XI Nudo Desol. en Y lMINI Nudo 
De carga m 

l 0.000 31 -<).000 36 
2 0.000 1 -0.001 35 
' º·ººº 1 -0.001 35 , 

.4 0.000 31 -0.000 36 
s 0.000 31 -0.000 .'6 
6 0.000 l -o. 001 35 
7 1),000 1 -0.001 '" '" 8 0.000 1 -o. 001 35 

Cond1c1on Despl. en X ll'IAXI Nudo Despl. en X <MINI Nudo 
De carga • 

1 o.oso 31 0.000 l 
2 0.001 31 -0.()l)l 3é 
3 O.•lOl 31 -0.001 3é 
4 0. 042 36 0.000 l 
5 1), 050 31 o. 000 l 
6 0.00! 31 -o. 001 36 
7 0.047 31 o. 001) 1 
8 0.000 1 -<).047 3é 

Eleoentos 11ec~icos 
Condicion Moo. Flex1onante lMAXI Barra "°"· Flexionante lMINI Barra 

De carga Ton-• Ton-.. 

1 49.98 ~ -82.22 27 "" 2 13.93 49 -30.00 ló 
3 13.30 49 -28.65 16 
4 44.81) 33 -73.33 29 
5 49.98 .J.J -82.22 27 
6 19.50 49 -42.00 16 
7 50.07 33 -81.26 30 
8 81.26 27 -74.94 10 

Ccndicion Fza. Cortante lMAXl Barra F:a. Cortante lMINI Barra 
De carga Ton Ten 

l 29. l l 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 ó 
6 20.40 20 -20.40 16 
7 29.33 33 -:!2.64 6 
8 22.64 10 -29.33 36 



ANAl.JSIS ESTRUCTURAL DE PIAACOS PLANOS 
Provee to : CURSO SEPTIEIUIRE 19'19 ll=3 
rlari:o : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-19'19 ,hora : 15:56:45 

--~dic10n Fza. Axial !11AXl Barra Fza. AKial !MJN) Barra 
" carQa Ton Ton 

1 28.44 ?' .o -40.47 lb 
2 2.70 1 -132.70 27 
3 2.58 1 -127.01 27 
4 24.59 26 -24.59 31 
s 28.44 26 -40.47 lb 
b 3.79 1 -185. 79 .:...' 
7 6.39 1 -141.56 27 
8 6.39 s -141.56 30 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1 
Nudo l'locento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-.i Ton Ton 

1 75.77 -28. 44 -23.41 
2 82.22 2. 90 -29.11 
3 80.35 O.b3 -28.3b 
4 78.Bb o.so -27.81 
5 i7.b5 -1.48 -27.43 
b bB.77 25.89 -21.12 

+++++ REACCIONES, COND !C ION DE CARGA 2 ~ 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-ti Ton Ton 

1 -6.Bb 70.61 4.72 
2 -0.79 135.27 0.32 
3 --0. 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, CONDJCION DE CARGA 3 '· 
Nudo Momento en Z Fuer:a en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 -6.55 b7.87 4.51 
2 -0.76 129.57 0.30 
3 -0.30 128.28 0.14 
4 1).30 128.28 --0.14 
5 0.76 129.57 --0. 3( 
6 ó.55 bl.87 -4.51 

+++++ REACCIONES, COND!CION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton...,. Ton Ton 

65. !b -24.59 -20.03 
' 73.12 l.b8 -25.84 L 

3 73.33 --0.03 -25.Bb 
4 73.33 0.03 -25.8b 
5 7:.12 -1.b8 -25.84 
6 b5.16 24.59 -20.03 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 5 
Nudo Moaento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-e Ton Ton 

7S.i7 -28.44 -23.41 
2 82.22 2.90 -29.11 
3 80.35 0.63 -28.3b 
4 78.Bb 0.50 -27.81 
5 77.65 -1.48 -27.43 
b bB. 77 25.89 -21.12 

+++++ REACCIONES. COND!C!ON DE CARGA b 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-. Ton Ton 

1 -9.61 98.BS 6.61 
' -1.11 189.38 0.44 • 



+++++ REACC!DNES, CONDICION DE CARGA ó 
Nudo llomento en Z 

Ton-o 

3 -0.44 
4 0.44 
5 1. 11 
6 9.61 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7 
Nudo l'lomen to en 1 

Ton-.. 

1 64.47 
2 79.60 
3 80.34 
4 80. 9'l 
5 81.26 
6 78.89 

+++++ REACCIONES. CONDIC!ON DE CARtlA 8 
Nudo l1o1ento en Z 

Ton-~ 

1 -78.89 
o -81.26 
' -80.99 ' 4 -80.34 
5 -79.60 
6 -64.47 

AIW..ISIS ESTRUCTIJRAL DE MRCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPT!El1BRE 19'19 Q=3 
l'larco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-19'19 ,hora : 15:57:23 

Fuerza en Y Fuer:a en X 
Ton Ton 

187.48 0.21 
187.48 --0.:1 
189.38 -ú.44 
98.85 -ó.61 

Fuerza en Y Fuerza en ! 
Ton Ton 

47.61 -17.07 
144.38 -28.09 
141.07 -28.29 
141.15 -28.60 
140. 68 -28.75 
101. 70 -26.99 

Fuerza en Y Fuer:a en X 
Ton Ton 

101. 70 26.99 
140.68 28.75 
141.15 28.óO 
141.07 28.29 
144.38 28.09 
47.61 17.07 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIOORE 1999 ll=3 
Plareo : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:58:55 

f-f+f++fii-*11111111+****** N O T A S +l+f++t++t1111111•1111111•1• 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : O s1 el nudo SI puede desolazarse 
1 si el nudo NO oueae aespla:arse. 

-TIPO DE BARRA : O mcaentcs en A v B no nulos 
1 extremo A articulado, oomento en B no nulo 
2 extremo b articulaQo, •omento en A no nulo 
3 ambos extremos articulados. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS EL.E11ENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERto'\S, LOS DESPLAZAl'IIENTOS Y LA COllPROBACION DEL EOOIL!BR!O 
NO~. ESTA REFERENCIADO AL SISTEl'IA SLOBAL 

-EN LOS NUDOS DONDE LA SUl1ATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION 
CON LAS ~ISl'IAS CARACTERISTICAS QUE AH! SE INDICAN IREFERENCIADI\ AL SISTEMA 
GLOBALl. 

-CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA SLOBAL : 

,.. y(+) ,_ -, . : 
/ 

: \_/ 
: x(+) 
:--------) 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

A y'(+) 

. : 
/ 

\_i 

,, y'(+) 

(-
\ . : 

' ' 

I ,_, 
x'(+) : x'(+) 

,------) ======:.==> :------) 
A BARRA B 



u 
6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Tels. 593-4419 i 
Edi' cio A-12 Oeso. 404 593-2811 
Col. Torres de Mixcoac 593-3161 ! 
CP 01490 Mxico D.F. Fax. 593-4419 ! 

ANALISIS ESTRUCTUPJI.. DE MARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES B v C 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 16:00:22 

Barras 55 
Nudos 36 
Condiciones de carQa 4 
Cat1b1naciones de carga 4 
Fuerzas en Ton 
Longitudes en 1 

++++< DA TOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coord. en X Coord. en v Restr. !giro, en X. en VI ttldo Coord. en X Coord. en Y Restr. (giro. en X, en Y) 

• • • m 

1 0.000 0.000 1 1 1 2 12.000 0.000 1 1 1 
3 24.000 1).000 1 1 1 4 36.000 o. ooo 1 1 1 
5 48.00<) 0.000 1 1 1 6 60.000 0.000 ' 1 1 • 
7 0.000 4.000 o o o B 12.000 4.000 o 0 o 
9 24.000 4.000 o o o 10 36.000 4.000 t'· ü o , 

11 48.000 4.000 o o o 12 60.000 4. 000 o 1) o 
13 0.000 7.500 o o o 14 12.000 7.500 o L} (1 

15 24.000 7.500 1) o 1) 16 36.000 7.500 o (\ o 
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 11.000 o o o 22 36. 000 11.000 o o o 
23 48.000 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 o o o 
27 24.000 14. 500 o o o 28 36.000 14.500 o o () 

29 48.000 14.500 o o o 30 60.0!)0 14.500 o 1) o 
31 0.000 18.000 o o o 32 12.000 18.000 iJ 1) 0 
33 24.000 18.000 o o o 34 36.000 18.000 o o o 
35 48.000 18.000 o o o 3ó 60.001) 18.00-0 o o t) 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 
Barra Origen Destino Tioa Longitud C!Cortantel Barra Or19en Destino Tipo Longitud C \Cortante) 

m m 

7 8 o 1:.000 0.016 2 B 9 o 12.000 0.016 
3 9 10 o 12.000 0.016 4 10 11 o 12.000 0.016 
5 11 12 o 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. Qú(J 0.016 10 17 18 o 12. 00<) 0.016 

11 19 20 t) 12.000 1).016 12 20 21 t) 12.000 0.016 
13 21 22 1) 12.000 0.016 14 22 ,. o 12.000 0.016 

~-
15 23 24 o 12.000 0.016 16 25 26 o 12.000 0.016 
17 26 27 o 12.000 0.016 18 27 28 (i 12.000 . 0.016 
19 28 29 o 1:.000 0.016 20 29 30 o 12.001) 0.016 
21 31 'º o 12.000 0.008 22 32 33 o 12.000 0.008 •J4 

23 33 34 0 12.000 0.008 24 34 35 o 12.000 0.008 
25 35 36 o 12.000 O.OúB 26 1 7 o 4.000 0.018 
27 o 8 o 4.000 0.018 28 ' 9 o 4.000 0.018 .. " 29 4 10 o 4.000 0.018 30 5 11 o 4.01)1) 0.018 
31 ó 12 o 4.000 0.018 32 7 13 1) 3.500 0.023 
n 8 14 o 3.500 0.023 34 9 15 o 3.50(: 0.023 ,, 
35 10 16 o 3. 5<)Q 0.023 36 11 17 1) 3.500 0.023 
37 12 18 o 3.500 0.023 38 13 19 o 3.500 0.023 
39 14 :o o 3.500 0.023 40 15 21 1) 3. 51)1) 0.023 
41 16 22 o 3.500 0.023 42 17 ,. o 3.500 0.023 "" 43 18 o· o 3.500 0.023 44 19 25 o 3.5tl0 0.023 •• 45 20 o' o 3.500 0.023 46 21 27 o 3.500 0.023 •• 47 22 28 o 3. 5t)I) 0.023 48 º' ... , 29 o 3.500 0.023 
49 24 30 o 3.500 0.023 so 25 31 o 3.500 0.023 
51 26 'º .,. o 3.5-00 0.023 52 27 33 o 3.500 0.023 
53 28 34 o 3.SOO 0.023 54 29 35 o 3.500 0.023 
55 30 36 1) 3.500 0.023 



ANALISIS ESTR\JCTIJW. DE l1ARCOS PLAllJS 
Provecto : ClFSO SEPTIE!11lRE 1999 Q=3 
l!ari:o : ED IF 1 EJES B V e 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 16:00:Só 

+H++ DA TOS DE LAS BARRAS 
~- 'rra Inercia Area Pbl. Elas. Nu F. F. &arra Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. 

e ·'4 m ,2 Too /m A2 • A4 • '2 Ton /1 " . 
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,:zq 4 0.00170 0.0184 2.039E+.J7 0.30 3.29 , 
5 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 6 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
7 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 8 0. llOl 70 0.0184 2.039E-.-07 1).30 3.29 
9 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 10 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 • ?Q .:i ... , 

11 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 12 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 ~ .,Q 
'"''~' 

13 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 14 0.1M70 0.0184 Z.039E+07 0.31) ~ '":Q 
•Jo .. ' 

15 0.00170 0.0184 2.039E-.-07 0.30 3,:zq 16 0.00170 o. 0184 2.039E-t-i)7 1),30 ' 'JC -.1 ..... 

17 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 18 0.00170 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
19 0.00170 1), 0184 2.039E+07 o. 3<) 3.29 20 0.00170 0.0184 2.039E.,..l7 0.30 3.29 
21 0. 00082 O. OIOó 2.039E+07 0.30 1.89 22 0.00082 0.0106 2.039E+07 C.3ü 1.89 
23 0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 24 0.00082 0.0106 2.039E-.-07 0.3ü 1.89 
25 0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 26 0.1)1)184 0.0807 2.039E+<)7 0.30 1.58 
27 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 28 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
29 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 30 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
31 0.00184 0.0807 2.<l39E+07 0.30 1.58 32 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
33 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 34 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
35 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 36 0.00158 0.0706 2.039E+07 ü.30 1.61) 
37 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 38 0.00184 0.0807 2.039E+l)7 0.30 1.58 
39 0.00158 o. 0706 2.039E+07 0.30 1.60 40 0.00158 0.070b 2.039E+07 1),30 1.60 
41 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 42 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
43 1),00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 44 0.00137 1).0637 2.039E+07 o. 30 1.68 
45 0.<)1)158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 46 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
47 0.00158 o. 0706 2.039E+07 0.30 1.60 48 o. 00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
49 0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 50 0.00137 o. Oó-37 2.039E+07 t).30 1.68 
51 0.1)1)158 0.1)706 2.039E+07 0.30 1.60 52 0.00158 0.0706 2.039E+<l7 0.30 1.60 
53 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 54 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
55 0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 ·, 

+H++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condición 1 
_,. 

Fuer:as uniformes en barras O , fuerzas concentradas en barras o 
11otlentos concentrados en barras O , fuerzas y momentos en nudos 5 

Fuerzas v momentos en los nudos cond1c1on de carca 1 
Fuerza 1 Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en·¡ Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton -• Ton Too Ton • Too Ton ' '· 
1 31 0.00 o.oo 42.17 o 25 0.00 0.00 45.10 • 
3 19 0.00 0.00 34.21 4 13 0.00 0.00 ,_ -

.L.),..;.,) 

5 7 •).00 0.00 12.44 

+H++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cond1cion 2 
Fuerzas uniformes en barras 25 , fuer:as concentradas en barras o 
r.omentos concentrados en barras O , fuer:as y 1101Dentos en nudos 30 

Fuerza 1 &arra l!aoni tud Distancia A 
Fuerzas uniformes en las barras1 condicion de carga 2 
Distancia B ANGULO Fuer:a 4 Barra Haonitud Distancia A Distancia B AN6ULO 

Ton-/1 • • grados Ton-lm m • grados 

1 2i -!. 51) 0.00 12.00 90.ó 2 22 -1.50 0.00 12.00 90.0 
' " -1.50 v.oo 12.00 90.0 4 24 -1.50 0.00 12.00 90.0 J ., 
s 25 -1. '5;) <), 00 12.00 90.0 6 1 -2.06 O.O!) 12.<)I) 90.0 
7 2 -2.06 o.oo 12.00 90.0 8 ' -2.06 0.00 12.00 90.0 , 
\' 4 -2.0é o.oo 12.00 90.0 10 5 -2.06 0.00 12.00 90. 0 

11 6 -2.06 0.00 12.00 90.0 12 7 -2.06 0.00 12.00 90.0 
13 8 -2.06 0.00 12.00 90.0 14 9 -2.06 0.00 12.00 90.0 
15 10 -2.06 0.00 12.00 90.0 16 11 -2.06 0.00 12.00 90.0 
17 1: -2.06 0.00 12.00 90.0 18 13 -2.06 0.00 12.00 90.0 
19 14 -2.0b 0.00 12.00 90.0 21) 15 -2.06 0.00 12.00 90.0 
21 16 -2.0b 0.00 12.00 9•), I) 22 17 -2.06 0.1)1) 12.00 90.0 
23 18 -2.06 0.00 12.00 90.0 24 19 -2.06 1).00 12.00 90.0 
25 20 -2.0é 0.00 12.00 90.0 ,.. 



"uerza 1 Nudo Momento en Z 
Tan -~ 

1 i), 00 
3 3 <). 01) 
5 5 O.<JO 
i i 0.00 
9 9 O.O•) 

11 11 0.00 
13 " ú.00 ., 
15 15 o .. Jo 
17 17 0.00 
19 19 0.0•) 
21 21 0.00 
23 23 1).00 
25 25 0.00 
27 27 0.1)0 
29 29 0.00 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~CQS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 ll=: 
Marco : EDIF 1 EJES B V e 
Fecha : 11)-27-1999 .hora : 10:04:48 

Fuerzas v 10111entos en los nudos condician de caraa 2 
Fuerza en Y Fuer:a en X Fuerza 1 Nudo Momento en-¡ 

Ton Ton Ton · o Ton 
Fuer::a en Y Fuer::a en ) 

Ton 

-2.57 ú.00 2 2 0.00 -:'..24 0.00 
-2.24 1), 1)1) 4 4 O.<:•O -2.24 0.01) 
-2.24 0.00 b 6 0.00 -:.57 O.Oü 
-2.24 0.1)0 8 8 !), 1)1) -1.9e 0.00 
-í.96 o. oo 10 10 1). 00 -l. 9o 0.01) 
-1.96 0.1)0 12 1: 0.00 -Z.24 t),:)l) 
-2.24 0.00 14 14 o. (l(¡ -1.96 1),1)0 

-1.96 0.1)1) 16 16 0, I)(¡ -l.9o t~·.ou 
-1.96 ü.00 18 18 0.00 -:::.2.+ (l,l\1 
-1. 77 Q,1)1) 2<) 21) 1). 00 -l.9o (;, (l!) 
-1. 96 º·ºº 22 22 0.00 -1.96 t),00 
-1.96 0.00 24 24 0.00 -1. 77 o.uo 
-1. 77 0.00 26 2b 0.01; -1.96 l), 00 
-1.96 0.1)0 :s 28 0.1~) -l.9o 0.00 
,-l.96 0.00 30 30 0.00 -i. 77 º·ºº 

+++++ CARACTER!SíCAS DE LAS FUERZAS. Cond¡c1on 3 
Fuer:as uniformes en barras ,. 

.J fuerzas concentradas en barras o 
Mementos concentraoas en barras o . fuer:as :• mamen tos en nudos _,_, 

Fuerzas uniformes en las barras. condicion de carGa 3 
Fuerza# Barra Maonitud D1star.c1a A Distancia B ANGULO Fuerza t Barra Maan1tuc D1stanc1a A Distancia B ANG'JLG 

Ton"1m 11 m grados Ton"1m m m grados 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
í9 
" "' ,.,, 
-~ :s 

3 
5 
i 
9 

11 
13 
l~· 
17 
·o !. 

-1.87 
-1.87 
-1.87 
-1.87 
-1.87 
-1.87 
-1.87 
-1.67 
-1.87 
-1.87 
-1.42 
-:.42 
-1.4: 

Fuer:< # Nudo Momento en t.. 

,. 
5 
7 
9 

l l 
1: 
15 
17 
19 
21 
º' •" 
º" .J 

27 
:9 

·uerza 1 

Ton -m 

ü.üO 
3 0.00 
• ü.Oü w 

1 ij, 1)0 
9 l), I)(¡ 

l 1 lj, ()>) 
13 0.01) 
15 0.00 
17 0.00 
19 0.00 
21 0.00 
.o l).00 
:s 0.00 
27 O.Oü 
:9 o. t)l) 

Nudo Momento en Z 
Ton -• 

31 1). 00 

1), 00 
o. 1)1) 
0.00 
ú.00 
ü.00 
ú. Q(l 

º·º'' 0.00 
O. Oü 
0.00 
o.oo 
!J.Oü 
o.oo 

12.00 90.0 
12.1)0 90.0 
l:. oo 90. 0 
12. 0(1 90. i) 
12.00 91).0 
l:. 00 9ü. o 
1:.01) 9ü.V 
12. 00 90") 
1:.00 9,\1j 
12.01) 90.ü 
1:. 00 9(;. 0 
12.0ü 90.0 
12.0ü 9ü.(• 

2 
4 
6 
8 

14 
io 
18 
2ü 
22 ,, 
"' 

2 
4 
6 
8 

1 (i 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
Z4 

-1.87 
-1.87 
-1.67 
-1.87 
-1. 87 
-1.87 
-1. 87 
-1.87 
-!.Si 
-1.87 
-1.42 
-1 • .;2 

Fuer:as v momentos en ios nudos cond1cion de car~a 
Fuer:a en Y Fuer:a en X Fuerza i Nudo Momento en ·z 

Ton Tan Ton m Ton 

-2.57 ('. 00 o o. 00 --2.24 0.(;1) 4. 4 O.G<) 
-:.:4 i).00 6 6 (i, 1)0 
-2.24 O. 00 8 8 0.00 
-1. 96 1).1~) 10 10 0.00 
-1.96 0.00 12 12 0.00 
-2.24 0.00 14 14 o.oo 
-1. 96 0.00 lb 16 0.00 
-1.96 0.00 18 18 0.00 
-1. 77 0.00 20 20 0.00 
-1. 96 0.00 :2 "º 0.00 
-1.96 0.00 24 24 o.oo 
-1. 77 0.00 26 26 o.oo 
-1.96 0.00 28 28 0.00 
-1. 96 0.00 30 30 0.00 

+.+++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cand1c1or. 4 

., 

0.00 
ü.00 
ü.00 
ú. 1)0 

o.°'' 
0.00 
o.oo 
0.00 
o.!)!) 
0.00 
0.0(• 
0.00 

Fuerza er, Y 
Tan 

-2.24 
-2.24 
-2.57 
-1.96 
-1.96 
-:.24 
-t.96 
-l.9o 
-2.24 
-1.96 
-1. 96 
-1. 77 
-1.96 
-1.96 
-l. 77 

Fuerzas uniformes en barras o • fuerzas concentradas en barras 
Momentos concentraoos en barras o 

' 
fuerzas y 1omentos er. nudos 

Fuer:as y m0111entos en las nudos condicion de car~! 
Fuerza en Y Fuer:a en X Fuerza 11 Nudo Momento en L 

Ton Ton Ton m Ton 

0.00 6. !l 2 0.1)1) 

4 
Fuerza en Y 

Ton 

0.00 

1:.0() 
i2. 00 
1:.üc 
12,IJÜ 
L:.1)(1 
12.(i(: 
1:.00 
í2.. ov 
1:.üo 
12. (JI) 
1.:.. Oü 
1:.00 

91).1) 
90.(i 
9(J,!) 
91).1) 
9:J. o 
90.0 
90.0 
90J: 
9(:. ü 
90.0 
91), ü 
9(l. Í) 

Fuer:a en X 

0.00 
o. 01) 
0. 00 
1). 01) 
o. oo 
0.00 
(¡, 00 
i).00 
0.00 
(¡, 00 
0. 00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

o .. .._.\} 

Fuer:a en X 

6. !l 



ANALISIS ESTRUCTURrt. DE 11ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!F 1 !::JES B v C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : ló:05:45 

Fuerzas v momentos en los nudos candicicn de caraa 4 
Fuerza 1 Iludo Momento en ¡ Fuerza en Y Fuerza en X l'uer:a 1 Nudo Mooento en·¡ Fuer:a en Y 

Ton 

-
' 5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
27 
29 

33 
35 
25 
27 
'2'I 
19 
21 
23 
13 
15 
17 
7 
9 

11 

Ton -m Ton Ton Ton · • Ton 

0.00 
o.oo 
0.00 
0.00 
0.00 
o.oc 
1), 00 
0.00 
0.00 
0.0ú 
0.00 
0.00 
0.1)0 
0.00 

0.00 
ú.(;(i 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
O.O<) 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

6.11 
b.11 
ó.4!1 
6.43 
6.4!1 
4.56 
4.Só 
4.50 
3.:4 
3.24 
3.24 
1.32 
1.32 
1.32 

4 
6 
B 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 

34 
36 
26 
28 
30 
20 
" '-'-
?' _ .. 
14 
lb 
18 
B 

10 
12 

1). 00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.1)0 
0.00 
t), l}t) 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
o. (llj 

+t-TT+ DATOS DE LAS COl'IElNi\CIONES DE CAo6A 

---- Comb1nac1on de Car<)a # 1 ' formada cor : 

1 de la condicion 1 
Ci de la cond1c1on 2 
O de ia cond1c1on 3 
O de la condic1on 4 

--- Cambinacion de carga # 2 , formaoa cor : 

O de la condicion 1 
1.4 de la cond1cion 2 
O de ia cand1c1ón 3 
1) de la cond1c1on 4 
--- Comb1nacion de carga # J , formada por : 

ü de la conoicion l 
O de la cond1cion 2 
1.1 de la candic1on 3 
1.1 de la condicion 4 
-- Combinac1on de carga i 4 , formada por : 

O oe la condicion 1 
O de la ccnd1c~on 2 
1.1 oe la condicion 3 

-1.l de la cond1c1on 4 

0.00 
0.0(1 
0.;ft) 
0.00 
1), O<:· 
O.Oü 
ú. Oü 
O.Oü 
0,(.,) 
0.1)(• 
0.00 
o.e·;, 
o. i)(! 
t),t)j 

Fuer:a en ). 

o. ¡ 1 
e;, 11 
6. 48 
6.48 
b.48 
4.5~ 
4.56 
4.56 
3.24 
.3.:4 
3.24 
1.32 
1.3: 
1.32 



R 2 o i d e e e s 
Entreo1sa Fuerza Cortante 

Ton Ton 

5 42.17 42.17 
4 45.10 87.27 
3 34.21 121.48 
2 23.33 144.81 
l 12.44 1:;7 -~ 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 
íl 
¡¡ 

Tels. 593-4419 U 
Edil ClD A-12 Deso. 404 
Col. Torres de Mir.coac · 
CP 01490 Mx1co D.F. 

• 59:0-281i 
593-3161 i 

Fax. 593-4419 ~ 

ANALISIS ESTRUCTUR!t. DE MAHCOS PLANOS 
Provecto : CURSC SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EO IF 1 EJES B V c 
Fecha : l0-27-1999 .hora : lo:v7: 29 

de Entreo1so 
Desol. total Desol. rei. 

• • 
0.0475 ij.0057 
ú.0419 0.0085 
1).0334 o. 0111 
0.0223 0.0124 
0.0099 0.0099 

Riaioe: 
Ton . ío 

7.461. 7 
10,321.3 
10. 921.2 
11.683.5 
15.915.7 



Desolazam1entas 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

EdiJ ClO !.-12 Deso. 404 
Col. Torres de ~iecoac 
CP 01490 Mxico D.F. 

u 
Tels. 593-4419 H 

. 593-2811 
593-3161 i 

Fa:<. 593-4419 ! 

ANALISIS ESTRUC~ DE t!ARCOS PViNOS 
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 Q~3 
Marco : ED!F l EJES B V e 
Fecha : 1<!-27-1999 .hoi·a : 16:07:42 

Condición Gira en Z lr.AXi Nudo Gira en Z {MINI Nudo 
lie carga Raos. Rads. 

f). OOüOO -0.00325 7 
2 O.OOOóó 36 -o. 1)0Qóó 31 
3 o. 00063 36 -l).000ó3 31 
4 !J. O<XKJO 1 -Ji. 00259 13 
5 o. 0001)0 1 4).00325 7 
6 o. 00092 36 -0.00092 31 
7 0.00000 1 -o. 00309 7 

' B 0.00309 12 0.00000 l 

Candicion Despl. en Y {f'IAXI Nudo Dese!. en Y {MINI Nudo 
De carga • 

0.000 31 -0.001) 3b 
o 0.000 1 -ú. 001 ;e 
• ' ww 
7 o.ooo -o. 001 35 w 

4 0.000 ;• ,¡ -0.000 36 
5 º·ººº 31 -l). 000 3ó 
6 0.000 1 -0.001 ;e 

·;w 

7 o. O<ill l -0.001 3: 
B 0.000 l -ú. 001 ;e .;, 

Candicion Desoi. en X {f'IA!I Nudo Desol. en ; {MINI Nudo 
De carga ~ 

O.OSI 31 o. 000 
2 0.001 31 -<).001 3o 
3 0.001 31 -0.001 wC 
4 O.ü40 36 1), t)l)t) 
e 0.051 31 o. 1)(() 1 

" ' 6 0.001 31 -0.001 36 
7 0.045 31 ü.000 
B 0.000 l -0.045 3ei 

Eleaentas llecan1cos 
Condicíon Mom. Flex.1onante lMAXI Barra Nom. Flexionan te !MIW Barra 

De carQa ion-m Too-o 

1 50.12 33 -80.31 26 
2 14.SB 55 -26.24 16 
3 11.77 55 -23.85 16 
4 41.16 ;• -63.07 31 N 

5 50.12 .... -B0.31 26 ~; 

6 20.41 55 -!.ó. 73 16 
7 45.90 " -75.43 31 "" B 75.43 26 -66.66 10 

Condicion F:a. Cortante {MAXI Barra F:a. Cortante lM!NI Barra 
De carga Tan Ton 

28. 99 n -7. 9ii 6 
2 12. 74 20 -12.74 16 
3 11.SB 2ü -11.58 16 
4 23.90 33 -ó.44 6 
5 :B.99 :;: -7.9ü 6 
6 17.S.3 20 -17.83 ló , 26. 76 " -19.65 o w 

e 19.65 10 -26. 76 3ó 



_Cl?ndic1on 
, carga 

1 
o 
3 
4 
5 
ó 
7 
9 

Fza. Axial tMAXI Barra 
Ton 

:s. 73 26 
? -· 1 ~·~~ 4 

:.14 1 
23.12 26 
28. 73 2b 
3.30 1 
6.64 1 
6.64 5 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA l 
Nuco Mo11ento en Z 

Ton-• 

1 90.31 
o 77.39 :¡ 75.75 , 
4 74.4: 
5 73.3.3 
6 73.'29 

ANAL!SIS ESIBUCTUAA'.. DE "AACOS PLANOS 
Provecta : CURSO SEFTIEMBRE 199; Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES B y c 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : l6:ü7:58 

Fza. A::1al !MINI Barra 
Too 

-41. 38 16 
-125. 95 27 
-115. 89 3ü 
-23.12 31 
-41.38 lb 

-176.33 27 
-129.41 27 
-129.41 31) 

Fuer:a en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

-28.73 -24.93 
3.13 -28.29 
0.62 -27.57 
0.51 -27.07 

-1. 72 -26.76 
26.19 -22.63 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CAAGA 2~ 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-6.06 67.44 4.16 
o -1).62 128.20 0.25 • 
' -0.25 126.98 0.12 v 

4 0.25 126.96 -0.12 
s 0.62 128. 20 -0.25 
6 6.06 67.44 -4. lo 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGk 3 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 -5.51 62.59 3.79 
o -0.57 118.13 0.23 • 
3 -0.23 111.0: 0.11 
4 0.23 lí7. 02 -1).11 
e 0.57 118.13 -0.2: ,J 

6 5.51 62.59 -3.78 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 4 
Nudo Mol\lefl\o en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton ion 

1 63.07 -23.12 -19.42 
2 62.76 l. 76 -22.86 
3 62.95 -<). 04 -22.85 
4 6:.95 0.04 -22.85 
5 62.76 -1. 76 -:2.B6 
6 63.iJ7 23.12 -19.42 

..++++ REACCIONES. COND!C!ON DE CARGA 5 
Nuao M.oiaento en Z Fuerza en V Fuerza en X 

Tan-r. Ton Ton 

80.31 -28.7: -24.93 
' 77.39 3.13 -28.29 • 
3 75. 75 0.62 -27.57 
4 74.42 0.51 -27.07 
5 73.33 -1. 72 -26.70 
6 73.'29 26.19 -22.63 

+++++ REACCIONES, COND!C!ON DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuerza en V Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

./ -8.48 94.42 5.a3 
2 -0.87 179.47 0.35 



+++++ REACCIONES, CONDICION DE c.1RGA 6 
Nudo Momento en Z 

Ton-• 

3 -0.35 
4 0.35 
5 0.87 
6 8.48 

++++• REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en Z 

Ton"111 
, .. .,.? 
(¡), . .J ... 

: 68.41 
3 69.00 
4 69.49 
5 69. 6ii 
ó 75.43 

+++++ REACCIONES, CDNDICION DE CARGA 8 
Nudo l'lamento en Z 

Ton-. 

1 -75.43 
2 -69.óii 
3 -69.49 
4 -69.0ü 
5 -68. 41 
6 -63.32 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTI~E l999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES & y e 
Fecha : 10-27-1999 ,haf-a : 16:09:22 

Fuer:a en V Fuerza en X 
Ton Ton 

177.77 o ~., . " 
177. 77 -<J.17 
179.47 -0.!5 
94.42 -5.83 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

43.42 -17.20 
131.88 -24.89 
128.68 -25. ül 
128.76 -25.26 
128.01 -25.39 
94.29 -25.52 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

94.29 'jt; ~., ......... .::. 
128.01 25.39 
128.76 25.2ó 
128.bS 25.01 
131.68 24.89 
43.42 17.20 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE 11ARCOS FLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIE11!1RE 1999 ll=3 
~ari:o : EDIF 1 EJES B y C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : ló: 10:21 

--RESTRICCIONES DEL NUOO : O s1 el nudo SI ouede desclazarse 
l s1 el nudo NO ouecte desoiazarse. 

--TIPO DE BARRA : O momentos en A v B no nulos 
i e:<tremo A articulado, oomento en B no nulo 
2 e:<tremo b articulado, momento en A no nuio 
3 ambos extremos articulados. 

--LAS FlJ'ERZAS EXTERNAS Y LOS El...El1ENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS! LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA CO~ROBACION DEL EilüIUBliIO 
NOOAL, ESTA REF"t.RENC ADO AL SISTEMA 6LOB"-. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SUl1ATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AH! SE INDICAN !REFERENClADA ~ SISTEMA 
GLOBAL!. 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOB~ : 

" v(+i 

+ : 
/ 

\_! 
x(+i 

:----------) 
-CDNVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LQC{L : 

• y'(+) 

<-

.'\ v' (+/ 

+ : 
I 

\_/ 

.. (+) 

' . 
' <.-

\ 
+ : 

I 
\_/ 

x' t•I 
---) > :-------· 

A BARRA 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzaán Fuentes hoja 1 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEllBRE DE 1999 CON AHALISIS ESTATICO 

--- CARACTERISTíCA5 GENERALES ---

Nollllre áe la obra : EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEMBRE DE !999 CON ANt!LISIS ESTATICO 

Ubicacion llEXJCO D.F. 

Fecha SEPTIEMBRE DE 1999 

Fuerzas en TON 

LonQitudes en M 

Número de ni ve les 5 

b 5t'UOO al que oertenece 

Zona donde est~ ubicada ' !Terreno de trans1ciool 

Factor de camoortamiento stsmico (Q) en x 3 

en y 3 

Estructura regular 

Número de oarcos en X 

Si 

4 

NUoero de marcos en Y 6 

- CARACTERISTICAS DE LOS NIVELES 

Nivel Peso Altura Cent ro de carcas Máxima dimensión 
en X en ~ en X en Y 

TON M M M M M 

5 934.50 18.00 30.00 !Z.50 60.00 25.00 

4 1.240.50 14. 51) 30.1)) 12.50 ó0.01) 25.00 

3 1.240.50 11. 00 30.00 12.50 60.1)0 :5.00 

2 1.240.50 7.50 30.00 12.50 60.00 25.00 

~.240.5t) 4.01) 3'). w 12.50 60.00 25.00 

----- CARACTERISTICAS DE LOS MARCOS ----

Dirección X Di rece ion y 
Marco ldenti ficacion Posicion identi ficacion Posicion 

M M 

l Marco A 0.001) Harca 1 0.000 
' Marco B 9. 0<)0 ·Marco : 12. •JO<) 
3 Marco C lb.000 Marco 3 24.000 
4 Marco D 25.0QO Marco 4 3o.1)(i0 
5 llarco 5 48.000 
6 Marco o 60. Ól)) 

Marca Marco A Marco Marco B Marco Marco C 
Entreoiso Riaide: Entreoisa R101dez Entrepiso Riaidez 

TON IM TON IM TON IM 

5 7' 354. 90 • 7.462.10 5 7,462.10 .J 

4 10.051.30 4 10.321.~j 4 10.321.00 

' ll.24•l.4ú 3 10.921.30 3 11). 921. 30 
2 12.16ó.30 2 ll.683.40 2 11.ó83. 40 
1 ló,908.61) 15. 915. 70 1 15.915.70 

Cortantes 
en X en Y 

TON TON 

0.01) O.úü 

o. oo 0.00 

0.00 0.00 

0.00 0.00 

1).00 1),1)) 

Marco Marco D 
Entrepiso Rioidez 

TON IM 

5 7.354.90 
4 10.051.30 
3 11,240.41) 
2 12.166.30 

16,908.60 



DISTRIBUCION POi TORSION In!. Alberto Guzmán Fuentes hoja 2 . 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEllBRE DE 1999 CON AHALISIS ESTATICO 

Marco Marco 1 Marco Marco 2 Marco Marco 3 Marco Marco 4 
Entreo1so Rioidez Entreoiso Rioidez Entrepiso Riaide: Entreo1so 

,,-~ TON 7M TON 7M 

5 5.:m.7o 5 S.337.40 
4 8,96ó.60 4 a. 953. lü 
3 11.145.20 3 10,950.00 
2 14.029. 70 2 13.666.20 

24,094.40 23.238.20 

Marco Marco S Marco Marco 6 
Entrepiso Rigide: Entreoiso Ria1dez 

TON 7M TON 7M 

s 5,337.40 s 5.371.70 
4 e:9s3.10 4 0. %6.b<l 
3 10,950.00 ' 11:145.20 , 
2 13,666.20 2 14.029.70 
1 23;238.20 1 24.094.40 

--- RESULTADOS DEL ANALISIS ESTATICO 

ReQlamento utilizado 

Coeficiente sísmico 

Coeficiente sísmico reducido 

Pesa total de la estructura 

Cortante en la base, 

(C/QI, en x = 

en y = 

= 

en x = 

en v = 

RCDF-1987 

.1066667 

.1066667 

5896.5 TON 

628.96 TON 

628.9ó TON 

TON 7M 

5 ~.:37.40 
4 8.953.10 
' 10, 9SO. 00 , 
2 13.bóó.20 
1 23.238.20 

.<ff Se anal 1za en la direcc1on X can las cortantes obtenidas con el r09lamenta 

1111+ Se analiza en la direccion Y can las cortantes aoten1dos con el regla•.enta 

N1vei Fuerza Cortante Fuer:a Cortante Pas1c1on de la cortante 
(entreoisoi en X en X en 1 en ·¡ en X en \ 

TON TON TON TON M M 

5 168.68 168. óB 168.68 168.68 30.01) 12.50 

4 160.38 349.06 180.38 349.06 30.00 l::'. so 

3 136.84 485.% 136.84 485. 9<l 30.00 1~.5t) 

2 93.30 579.20 93.30 579.20 30.00 12.50 

49.76 628.96 49. 76 028. 9ó 30.01) 12.50 

----- RESULTADOS DEL ANALISIS POR TORSI(}; ----

s 
4 
3 
" 1 

R1oidez 
TON 7M 

5.337. 4ü 
8.953.10 

10.950.00 
13.oóó.20 
2:::,238.21) 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzaán Fuentes hoja 3 -
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEl!BRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA El ENTREPISO 1 5 r1qidez tors1t11al l.599322E+Q? 

Dir. Rigidez Cortante Centro de 
Torsión 

M 

Posición de 
la cortante 

Excentr. 
teórica 
M 

M.b. Dim. 
en olanta 

M 

Excentricidades de diseño 
1.50e +<l,lOb 1.00e- O.!Ob 

Momentos de tors10 

TON /M " M M 
X 29,634.00 

TON 
168.68 
168.68 

30.00 
12.50 

30.00 0.00 
-0,1)(¡ 

60.00 
:s.oo 

6.01) -6.00 
TON -11 

-4:Cl.7 
1.012.1 y 32,093.00 12.50 -2.50 2.50 

Marco 

Marco A 

Marco B 

Marco C 

Marco D -

Marco 

Marco 1 

Harca 2 

Harca 3 

Marco 4 

Marco S 

Marco b 

rioide: Y it Torsión Torsion Torsión Torsión Directo Directo 0.30>torsion Total 
TON- /M M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

7,354.9ü -12.50 

7,462.10 -3.50 

7.462.10 3.50 

7,354.90 l:C.50 

2.42 
-2.42 
0.69 

-0.69 
-0.69 

1),69 
-2.42 

-5.82 
5.82 

-1.65 
1.65 
1.óS 

-1.65 
5.62 

2. 42 -5.132 

2.42 

0.69 

0.69 

Z.42 

5.82 

1.65 

1.65 

5.82 

41.87 

42.48 

42.48 

41.87 

44.29 

43.16 

43.16 

44.29 

46.04 

ü.50 4).o6 

0.5(! 

1. 75 

r1aidez 
TON- /M 

) jt Torsión Torsión Tors1on Torsión Directo Directo 0.3<l•torsion Total 
M en Y en X en Y en X TON +taren Y en X TON 

S.371. 70 -3Q,1)J 

S,337.40 -18.00 

5,337.40 -o.oo 
5.337.40 6.00 

S,337.40 18.00 

S.371. 70 30.00 

-10.20 
10.20 
-6.08 
6.08 

-2.03 
2.03 
2.03 

-2.03 
6.08 

-6.08 
lli. 20 

-11).21) 

4.25 
-4.25 
2.53 

-2.53 
0.84 

-0.84 
-0.84 
0.84 

_.., c;1 ... """ 
:. 5.3 

-4.25 
4.25 

10.20 

6.08 

2.03 

2.03 

6.08 

10.20 

4.25 

2.5.3 

0.84 

0.84 

2.53 

4.2'5 

2s.:: 
28.0S 

28.0S 

28.05 

26.05 

28.23 

36.43 

34.13 

30.08 

3<). 08 

34.13 

38.43 -

1.27 39.71 

0.76 34.89 

0.25 -rr. -r-r 
·-~J·· ,.,,~ 

0.25 3ü.33 

ü.76 34.89 

1.:7 39.71 

DlSiRIBUCiON OE CORTANTES PARA EL ENTREPISO A 4 rigidez tors1onal 2.598001E+07 

421. 1 

-1.01:.1 

D1r. R1gide: Cortante Centro de 
Tarsion 
M 

Posicion de 
la cortante 

~ 

Excentr. 
teor1ca 
M 

Max. D1m. Excentl'!cidaoes de diseño 
en olanta 1.SOe -.<J.10b l.OOe- 0.100 

Momentos de torsión 

TON /M M M M 
X 40. 744.61) 

TON 
349.0ó 
349.06 

3<). l)O 
12.50 

30.00 
l:.so 

0.00 
-ú.00 

60.1)) 
25.00 

6.00 
-:.50 

-6.00 
:.so 

TON -M 
-872.7 

2,094.4 Y s:, 740.60 

Marco 

Marco A 

Marca B 

Marco C 

Marca D 

Marco 

Marca 1 

Marca : 

Marco 3 

Marco 4 

riaide: Y jt Torsion Torsion Torsion Torsion Directo Directo o.:.Qitorsion Total 
TON- /M M en X en Y en X en Y TON +ter en X en Y TON 

10.051.30 -12.50 

10.321.(ll) -3. 50 

10,321.00 3.50 

10,051.31) 12.51) 

4 ~" 
-4.22 

1. :1 
-1.21 
-l. 21 
l. 21 

-4·-" 
't ..... L 

-10.13 
10.13 
-2. 91 
2.91 
:.91 

-2.91 
111.13 

-lú.13 

4.~2 

1. 21 

1.21 

10.13 

2.91 

2.91 

lú.13 

86.11 

88.42 

88.4: 

60. ll 

90.33 

89.63 

89.63 

90.33 

3.04 

0.87 

0.87 

3.04 

93.ri 

90.51 

90.51 

93.37 

; jt Torsion Torsion Torsion Torsión Directo Directo l),30•tars1on Total 
M en Y en X en Y en l TON +ter en Y en X TON 

B. 9óó.b0 -30.00 

8.953.10 -18.00 

B,95-3.10 -6.00 

8,953.10 6.0(• 

-:1.6:; 
21.óo; 

-1:.99 
12.99 
-4.:: 
4.33 
4.33 

-4.33 

9.04 
-9.04 
5.41 

-5.41 
1.80 

-i.80 
-1.80 
1.80 

21.69 

12. 9" 

4.33 

4.33 

9. 04 

5.41 

1.80 

1.8(> 

58.24 

58. IS 

58.15 

58.15 

79.92 

71.14 

62.48 

62.48 

2.71 

l.62 

0.54 

0.54 

82.63 

72.76 

63.02 

872. 7 
-2.094.4 



DISTRIBUCJON POR TORSION Jng. Alberto Guzlán Fuentes hoja 4 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEllBI!E DE 1999 CON AHALISJS ESTATICO 

Marco 5 

Marco 6 

8.953. JI) 18.00 

8,966.61) 3-0.00 

12.99 
-12.99 
21.69 

-21.69 

-5.41 
5.41 

-9.04 
9.04 

12.99 

21.69 

5.41 

9.04 

3TR!BUC!ON DE CORiANTES PARA EL ENTREPISO i 3 rigide: torsicinal 3.17255óE+-07 

58.15 71.14 1.62 ::. 76 

58.24 i9.92 :.71 82.ó3 

Oír. Rigidez 

TON /M 

Cortante Centro de 
Torsion 
M 

Pos1c1on de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teonca 
M 

Mar.. Dio. 
en olanta 

M 

E<centriciaades de diseño 
1.50e +-0.lOb 1.00e- 0.10b 

Momentos de torsion 

M M 
X 44.323.40 

TON 
485.91) 
4BS.90 

3-0.00 
12.50 

30.00 
12.50 

0.00 
0.00 

60.00 
25.00 

6.00 -6.0<) 
TON -11 

1.214.B 
2.915.4 y 66,090.40 2.50 -2.50 

Marca 

Marca A 

Marca B 

Marca C 

Marca D 

Piare a 

Marca 1 

!'tarco 2 

Marco 3 

Marco 4 

Marco 5 

·reo 6 

r1a1de: 
mr m Y jt Torsion Torsión Torsion Torsion Directo Directo 0.30•tarsion Total 

M en X en Y en X en Y TON +ter en X en \ TON 

11,240.40 -12.50 

10,921.30 -3.50 

10,921.30 3.50 

11.240.40 12.5<) 

-5.38 
5.38 

-1.46 
1.46 
1.46 

-1. 46 
5.38 

-5.38 

-12.91 
12. 91 
-3.51 
3.51 
3.51 

-3.51 
12.91 

-12.91 

5.38 

1.46 

1.4o 

5.3S 

12. 91 

3.51 

3.51 

1:.91 

123.22 

119. 73 

119.73 

123.~ 

128.60 

121.19 

121.19 

128.60 

3.87 

1.05 

1.t)5 

3.87 

1::. 48 

122.:4 

12:.24 

13:.48 

riaidez 
TON- /M 

X jt Tors1on Torsion Tarsion Torsion Directo Directo 0.30>\orsion Total 
M en Y ·- en X en Y en X TON +tor en Y en ,( TON 

11,145.20 -30.00 

10,950.00 -18.00 

10,950.00 -b.00 

10,950.üO 6.00 

10,950.01) 18.00 

11,145.20 3ú.OO 

-3-0.73 
30.73 

-18.11 
18.11 
-6.04 
6.04 
6.ú4 

-6.04 
18.11 

-18.11 
30.73 

-30.73 

-1:.so 
12.80 
-7.55 
7.55 

-2.5'.2 
o <? '-•J ... 
2.52 

-2.52 
7.55 

-7.55 
12.BO 

-12.80 

30.73 

18.11 

6.04 

6.04 

18. 11 

30.73 

12. 81) 

7.55 

2.52 

2.52 

7.55 

12.80 

81.94 

80.51 

80.51 

80.51 

80.51 

81.94 

112.67 

98.62 

86.54 

86.54 

98.62 

112.67 

3.84 

:.26 

0.75 

0.7:; 

'J 'f .. ......... 
3.84 

116.51 

100.88 

87.3-0 

87.30 

li)).88 

116.51 

D!STRJBUCION DE CORTANTES PARA EL ENiREPISO 1 2 rigide: tars1onal 3.918134E+07 

-1.214.B 
-2.915.4 

Dir. Rigiaez Cortante Centro de 
Torsion 
M 

F·osición de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teor1ca 
M 
-0.01) 

Máx. Dim. 
en olanta 

M 

Excentricidades de diseña 
1.50e +0.lOb 1.ooe- O.IOb 

Momentos ae torsion 

TON /N M M 
X 47,ó99.4ü 

TON 
579.20 
579.20 

30.00 
12.50 

30.00 
12.50 

60.01) 
25.00 

-6.00 6.00 
iON -M 

-1.448.0 
y 82. 724.20 --0.00 -2.50 2.50 -3.475.2 

Marco 

Marca A 

Marco B 

Marca C 

Marca D 

Marco 

Marca 1 

Marca : 

r101de: Y ¡t Torsion Torsión Tarsion Torsión Directa Directo 0.30<torsion Total 
TON. /M M en! en Y en X en Y TON +taren X en Y TON 

12.1óó.30 -1:.so 

11,683.40 -3.50 

11.683.40 3.50 

12. lóó.30 12.51) 

5.62 
-5.62 

1.51 
-1.51 
-1.51 
1.51 

-5.6~ 
5.62 

13.49 
-13.49 

3.é3 
-3.63 
-3.ó3 
3.63 

-!3.49 
13.49 

5.62 

1.51 

l. 51 

5.62 

13.49 

3.6.3 

3.ó: 

13.49 

147.73 

141.87 

141.87 

147.73 

153.35 

143.38 

143.38 

153.35 

4.05 

1.09 

1.09 

4.05 

157 .40 

144.47 

144.47 

157.40 

r1aidez 
TO!i. /M 

X jt Torsion Torsion Tarsion Torsion Directa Directo 0.30•torsion Total 
M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

14,029.70 -30.00 

1:.666.20 -18.00 

J7.~ 
-37. 3.3 
21.82 

-21. 82 

15.55 
-15.55 

9.09 
-9.09 

J?.33 

21.82 

15.55 

9.09 

98.2: 

95.69 

135.:;6 

117.50 

4.67 140.23 

2.73 120.23 

1,448.0 
3,475.2 

., 

'· 
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11arco 3 13,bóó.20 -ó.00 7.27 3.03 7.27 3.03 95.69 10:.96 0.11 1':-3.87 
-7.27 -3.03 

Harca 4 13.666.20 6.00 -7.27 -3.03 7.27 3.03 95.69 102. 96. 0.91 10:.9; 
7.27 3.03 

Marco 5 13.éóó. 20 18.00 -21.82 -9.09 21.82 9.fJ'I 95.69 117.50 -" -· 1.;) 120.23 
21.82 9.09 

11arco 6 14,029.70 30.00 -37 .33 -15.55 ~.:3 15.55 98.23 E.5.56 4.67 140.:3 
37.33 15.55 

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA El ENTREPISO 1 1 ri9idez torsicr.al 6.57753E..il7 

Dir. R19idez Cortante Centro de Pos1cion de Excertr. Hax. D1m. Excertricidades de diseño Momentos de torsion 
Tors1on la cortante teorica en planta 1.50e +O. !Ob !.úOe- <l. !Ob 

TON /H TON H M M M ~ M TON -l'i 
X ó5,ó48.60 628.96 30.00 30.00 -0.00 60.00 -6.00 b.1)1) 1.572.4 -1,572.4 
'í 141.141. 61 628.96 12.50 12.50 0.00 25.00 2.50 -2.50 -.:. 77:.a 3.77:.B 

Harca rigidez y Jt Torsion Torsion Tors1on Torsion Directo Directo 0.3ifttors1on Total 
TON /M M en X en y en X en Y T[l¡ +ter en X en "( TON 

Marco A 16,908.60 -12.50 -5.05 12.13 5.05 12.13 16:.w 167.05 3.64 170.69 
S.05 -12.13 

Marco B 15,915.70 -3.50 -1.33 3.20 1.33 3.:0 15~.48 15;;.0: 0.96 154.n 
1.33 -3.21) 

Harca e 15.915.70 3.50 1.33 -:.:o 1.33 :.20 152. 48 153.8: o. 90 154. 77 
-1.33 3.20 

Marco D 16.908.60 12.50 s. Q5--- -12.13 5.05 12.13 162.00 167.05 3.64 170.69 
-5.05 1:.13 

Marco rioide: X J t Torsion Torsion Torsion Torsión Directo Directo 0.30Jtorsi6n Total mr m M en y en X en Y en X TON +ter er Y en X TON 

Marco 1 24,094.40 -30.00 41.47 -17.28 41.47 17.28 107.::7 148.84 5.18 154.03 
-41.47 17.28 

Marco 2 23,238.20 -18.00 24.00 -10.00 24.00 10.00 103.55 127.55 3.00 130.55 
-24.00 10.00 

Marco 3" 23.238.20 -6.00 8.00 -3.3.3 8.00 3.:3 103.55 111.55 1. 00 1!2.55 
-8.00 3.33 

Marco 4 23.238.:0 6.0Q -8.00 3.33 8.00 3.33 103.55 111.55 !. Oü 112.55 
8.00 -3.33 

Marco 5 23.238.20 18.00 -24.00 10.00 24.00 10.00 103.55 127.55 3.1)(1 130.55 
24.00 -!ü.00 

Marco b 24.094.40 30.00 -41.47 17.28 41.47 17.28 1<)7.37 148.84 5.18 154.03 
41.47 -17.28 

----- DESPLAZAMIENTOS DE TODA LA ESTRUCTURA ----

D1recc10fl X 

Nivel Altura Al tura de Cortante Rig1de: Iles~íazamiento Desola:amiento Q • Despl. Q • Oesol. li • D/H 
En treo. entrec1sa ·e la ti va ·Total Relativo Total Relativo 

M M TON TON /M M M M M 
s 18.00 3.50 168.68 29.634.00 O.O! 0.05 0.017 0.141 0.005 
4 14.50 3.50 349.0o 40. 744.60 0.01 0.04 0.026 0.124 o. l.;(17 
3 11. 00 3.50 485.90 44.323.40 0.01 0.03 0.033 0.098 (;. 009 
2 7. 50 3. 5(1 579.20 47,699.40 O.O! 0.02 o. 036 0.065 0.010 

4, l)i) 4.00 628.96 65,648.60 0.01 0.01 0.029 0.029 (;,\)ú7 

D1recc1on Y 

Ni './el Altura Altura de Cortante Rigidez Ilesolazamiento Desnla:amiento a • Despl. Q * Desol. a • D/H 
En treo. entreoiso helat1vo Total Relativo Total Rel¡¡tivo 

M M TON TON /M M M M M 
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5 18.00 3.50 168.óB 32.093.00 0.01 0.03 0.016 0.092 .üúS 
4 14.50 3.50 349.06 53,745.60 O.O! 0.03 0.019 0.076 .(<06 
' 11.00 .3.50 485.90 66,090.40 O.O! 0.02 0.022 O.OSó .006 J 

,.--.... 2 7.50 3.50 579.20 82,724.20 0.01 O.<ll •l.021 0.034 .ü(16 
l 4.00 4.00 628.96 141.141.ól 0.00 o. 01) 0.013 ú.013 • t)0.:. 

-----RESUMEN DE RESULTADOS EN LOS MRCOS -----

- Marco : Marro A ( direccion ¡ i 

Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante Rioidez Des. rel. Des. tot. Q•D re!. QfD tot. Q•D!H trel.: (Entrepiso) M M TON TON TON 7M M M M M 
5 18.00 3. 5<) 4ó.04 4ó.04 7,354.90 1),006 0.051) 0.019 0.151 0.0054 
4 14.50 3.50 47.33 93.37 10.051.3(1 0.009 0.044 0.028 0.13: •l. 008ü 
3 11.00 3.50 39.11 132.48 11,240.40 0.012 o. 035 0.035 o. 1')4 O. Olül 
2 7.50 3.50 24.92 157.40 12,166.30 0.013 0.023 0.039 0.069 0.0111 
1 4.00 4. 00 13.29 170.69 16;908.60 0.010 0.010 0.030 0.•)30 0.0076 

- Marco : Marco B ( direcc1on ¡ l 

Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante Ria1dez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. QfD tot. Q•liiH lr·el. I 
(Entreoisol M M TON TON TON 7M M M M M 

5 18.00 3.50 43.66 43.66 7.4ó:.tü 0.006 0.048 •l. 018 <J.144 1).005<) 
4 14.50 3.50 46.85 90.51 10.~21.!)0 0.01)9 ú.042 0.:)26 0.120 1).0075 
3 11. 00 3.50 31. 74 12:. 24 10. 921 •. 3!) o. 011 0.033 0.034 0.100 0.0096 
2 7.50 3.51) 22.22 144.47 11.683.40 0.012 o """""' .U- 0.037 0.066 0.0106 
1 4. 00 4.00 10.31 154.77 15.915.70 0.010 o. 010 0.029 0.029 0.0073 

-- Marco : Marco C ( direccion X l 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante Ri~1dez Des. rel. Des. tot. QfD re!. Q•D tot. Q•D/H lrel. i 
(Entreoiscl M M TON TON TON 1M M M M M 

5 18.00 3.50 43.66 43. 66 7. 462.10 0.006 0.048 0.018 0.14.I 0.0050 
4 14.50 3.50 46.85 90.51 10,321.00 0.009 0.042 0.026 0.126 0.0075" 
' 11. 00 3.50 31. 74 122.24 10,921.30 0.011 0.033 0.034 0.100 0.0096 J 

" 7.50 3.50 ')") .... ., 144.47 11,683.40 0.012 0.022 0.037 O.Oob 0.01fJ6 ..... " 
.. - l 4.00 4.00 10.31 154.77 15,915.70 0.010 0. 010 0.029 0.029 0.1XJ73 

· Marco : Marca D ( direccion X i 
··~ 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante fii11dez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. QtD tot. Q+DíH (re l. l 
<Entreoisol M M TON TON TON M M M M M 

5 18.00 3.5•) 4ó.04 4ó.04 7.354.90 0.006 0.050 0.019 0.151 0.0054 
4 14.50 3.50 47.33 93.37 10.051.30 !},009 0.044 0.028 0.132 0.0080 
' 11. 01) 3.50 39.11 132. 48 11. 240. 40 0.012 0.035 0.035 0.104 0.0101 , 
' 7.50 3.Sü 24.92 157.40 12,166.30 0.013 t), 023 0.039 0.069 0.0111 '-

4.00 4.0íJ 13.29 170.69 ló,908.60 0.010 0.010 0.030 o. 03{¡ 0.0076 

--- Marco : Marco 1 ( dirección Y ) 

Nivel Al tura H en treo Fuerza Cortante RJOidez Des. ·r.1. Des. tot. Q•D re!. Q>D tot. Q•D/H lrel. l 
(Entreoisal M M T~ TON TON IM M ~ M M 

• 18.1)) 3.50 39.71 39. 71 5.371. 70 0.007 0.043 0.022 0.130 O.Otl63 " 4 14.50 3.50 42.92 82.ó.3 8,966.óú 0.009 0.036 0.028 0.108 l).1)079 
' 11.00 3.50 33.88 116.51 11.145.20 0.010 o. 027 0.031 0.081 0.0090 w 

:: 7.50 :.so Z3.7~ 140.23 14.029.70 0.010 0.016 0.030 0.049 0.0086 
4.00 4.1)0 1:.ao 154.03 24,•)94.40 0.006 o. 006 0.019 0.019 0.0048 

--- Marco : Marco : i dirección Y i 

Nivel Al tura H en treo Fuerza Cortar.te R1aidez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. Q1D tot. Q->0/H (rel.1 
!Entrepiso! M M TON TON TON IM M M M M 

5 18.00 3.50 34.89 :4.89 5.337.40 0.007 0.038 0.020 0.115 0.01)56 
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4 14.5<) 3.5ü 37.87 72.70 8.953.11) 0.008 0.032 O.ü2-l 1), 095 0.(1(171) 
3 11. Q(¡ 3.50 28.12 100.88 lü.950.00 O.Oü9 0.024 0.0:0 (·. ü71 ü.0(¡7:; 
2 7 .50 3.50 19.35 1211.23 13,6bó.20 o. 0<)9 0.014 0.026 0.04:0 0.00~ 

4.00 4.00 10.32 130.55 23.238.20 0.006 0.006 0.017 0. 017 t), 00.¡2 

- Marco : 11arco 3 ( d1reccion Y ) 

tlivel Altura H entreo Fuerza Cortante nioidez Des. rel. Des. tot. 11+0 re!. il•D tat. Q•D/H (rel.) 
!Entrepiso! M M TON TON TON iM M M M M 

5 18.00 3.50 30.33 30.3.3 5.337.4-0 0.006 0.033 0.017 t).099 O.<X>49 
' 14.50 3.50 32.69 63.02 8.953.10 O.Oü7 O.Oc7 0.021 o.oa: !). OObü , , 11.00 3.50 24.28 87.30 10.950.00 0. 008 0.020 0.024 0.061 •).t))ó8 " 2 7.50 3.50 16.57 103.87 13,666.:o 0.008 O.ti12 '.;.0:3 ü.037 :),1)(165 

1 4.00 4. 00 8.69 112.55 23.238.20 0.005 o. 005 0.015 0.:)lS (:,1)1)36 

- Marco: Marco 4 ! direccion Y 1 

Nivel Al tura H entreo Fuerza Cortante Rioidez Des. re!. Des. tat. Q•D re!. il•D tot. Q<DiH {rel. 1 
!Entreoisal M M TON TON TON 7M M M M M 

• 18. 00 3.50 30.33 30.33 5.337.40 0.006 0.033 O.tl! 7 o. 0º9 0.1)049 " 4 14.50 3.50 32.69 63.0:2 8,953.10 o. f;l.)7 ú.1)27 0.021 0.082 0.006ü 
3 11. (l<j 3.50 24.28 8Z.3Q 1Q,'!5'l.OO 0.008 0.020 0.024 ü.061 0.0068 
2 7.50 3.50 16.57 l0.;.81 L;.ooo.20 0.008 0.012 0.023 0.037 o. 0065 

4.00 4.00 8.69 11~.55 23,238.20 o. 005 0.005 0.015 1).015 0.003b 

-- Marca : Marca 5 1 dirección Y / 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante Rioiaez Des. re!. Des. tat. Q•D rel. QID tot. O•DIH 1rel,} 
!Entreoisol M M TON TON TON 7M M M M M 

o 18.00 3.50 34.99 34.89 5.337.4-0 0.007 o. 038 0.020 0.115 0.0056 " 4 14.50 3.50 37.87 72. 7ó 8.953.lú 0.008 0.032 0.024 (;,095 0.0070 ,. 1 !. 00 3.50 28.12 10<).88 10,950.00 o. 009 0.024 ü.028 0.071 0.0079 " 2 7.50 3.50 19.35 120.~3 13:666.20 0.009 0.014 0.026 0.043 0.0075 
1 4. i)t) 4,tjQ 10.3: 130.55 23,238.20 0.006 0.006 O.tl17 0.017 1). t)t)42 

- Marco : Marco 6 ! direcc1on Y 1 

Nivel Al tura H entrea Fuer:a Cortante Riaide: iles. re!. Des. tat. QID rel. Q•D tot. O•DIH lrel.) 
{Entreoisoi M M T01'! TON TON IM M M M M 

5 16.00 :.so 39.71 39.71 5, 371. 71) 0.007 0.043 o. 022 0.130 0.0063 
4 14.50 3.50 42.92 82.6: 8,966.60 0.009 o. (¡36 0.028 0.108 0.0079 
3 11.00 3.50 :!-3.88 116.51 11,145.20 0.010 1).027 0.031 0.081 0.<)090 
2 7.50 3.5(: 23.72 14-0.:3 14,029.70 0.010 0.016 0.030 0.049 0.0086 

4.00 4.00 13.80 154.03 24.094.40 0.1)1)6 o.ooo 0.019 t).019 0.0048 
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---- CARACTEfilSTICAS GENERALES ---

.mora de la obra : EDIFICIO l CURSO SEPTIEl'IBRE DE 1999 CON ANALISIS DltwlICO 

Ubicacion : llEXICO D.F. 

Fecha : SEPTIEMBRE DE 1999 

Fuerzas en TON 

Longitudes en M 

Número de niveles 5 

b Grupo al que oertenece 

Zona donde est~ ubicada 2 (Terreno de transic1ónl 

Factor de comoortamiento s1sm1co (Ql en x 3 

en y 3 

Estructura ragular 

Nútlero de oarcos en X 

Número de marcos en Y 

Si 

6 

-. -- CARACTERIST!CAS DE LOS NIVELES ------

Nivel Peso Al tura Centro de caroas Máxima d1mension 
en X en Y en X en Y 

TON M M M M M 

5 934.50 18.00 30.00 12.50 "º·ºº 25.t)) 

4 1,240.50 14.50 30.t}ü 1:.50 60.t)Q 25.00 

3 1.240.50 11.00 30.00 12.50 6ü.ü0 25.üO 

2 1.240.50 7.50 30.00 1:.so b•).00 25.00 

1, 240. 50 4.•~l 30.1)0 12. 51) 6ü.OO 25.00 

---- CAAACTEJ\iSTICAS llf LOS MARCOS -----

D1recc1on X D1recc1on y 
Marco Identi flcac1on Posicion !denti ficacion Pos1c1on 

M M 

1 Marco A O.OOü Marco i 0.000 
2 Marco B 9. Qi)(' Marco : 12.0t~) 

' Marco C 16.l~lO 11arco 3 24. f)Qi) • 
4 Marco D 25.úúü Marco 4 3ó.1)1)t) 
5 Marco 5 48.000 
o Marco 6 60. (J(JQ 

Marco Marco A Marco Marco B 11arco Marco C 
Entrepiso Rio1dez Entrepiso ~iQ1dez tn!rEOiSo Rio1de:: 

TON /M TON IM TON iM 

5 7,::54.90 5 7.462.10 5 7.462.10 
4 10.051.30 4 10, 32!. 00 4 lú.321.0ü 
3 11. 241), 40 3 !t),921.3(¡ 3 í0,9::'.1.30 
2 12.166.30 2 11.683.40 ' 11.68:..40 . 
1 10, 908.ov 15. 915. 70 15,910.70 

' ... ~· 

Cortantes 
en X en Y 

TON TON 

141.53 149.27 

291.:3 ::'.92.SZ 

409.06 399.44 

490.48 467.96 

529.38 497.16 

Marco Marco D 
Entreoiso Rioiae: 

TON )M 

• 7.354.90 • 
4 10.051.3(1 
3 11.241).41) 
2 12, 166.30 

16.908.60 
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llarco Marco 1 Marco Marco 2 Marco Marco : Marco Marco ' 
Entreoí so R191oez Entreptso R1oide: Entreo1so R191oe' Entr!!lltso R1oioe: 

TON /M TON 7M 

5 5.371.70 5 5.:37.40 
4 8.966.60 4 8, 953.10 
3 11,145.:o ' 10, 95<i. 00 , 
2 14,029.70 2 13.óóé.20 
1 24,094.40 ::::~ :38. 20 

Marco Marco 5 Marco Marco b 
Entreo1so Rigioez Entreo1so R101de: 

TON IM . TOI< IM 

5 5,3.';7. 40 < 5.371. /(J , 
4 B,9~3.10 4 a.96o.oú 
3 10,950.00 3 11,145.20 
2 13.666.20 4 14.029.70 

23,238.it) 24; 1)94. 40 

--~-~ RESlA.TADOS DEL ANALISíS ESTATICO 

Reqlamento utili:ado 

Coeficiente s1sm1co 

Cnei1ciente s1sm1co reoucioo 

Peso total de la estructura 

Cortante en la base. 

<CíQi, 

RCDF-1987 

= .32 

en x = .1066667 

en y = .10666ó7 

= 5896.5 TON 

en x = 628.96 TON 

er. '! = 628. 96 TON 

TON IM 

5. 337. 4é' 
8,953.10 

10: 95<j, 00 
13,ó66.::0 
23.2:!.a.:o 

H+H Se anai1:a en la direcc1on X con l~s cortantes proporcionados 

+l+i~ Se anal1za en la direcc1on Y con los cortantes prooarc1onaaos 

Nivel Fuer: a Cortante Fuer:;:a Cortante Pos1cion dP ia cortante 
lentreo1sol en X en X en Y en y en X en Y 

TON TON TON TON ~ M 

5 141.53 141.S.: 149.:7 149.27 30.00 12.50 

4 149.70 291.23 14~.:5 292.52 30.00 12.50 

3 117.83 409,t)ó 106. i¡;: 399.44 30.00 12.50 

2 81.42 490.48 óB.52 467.96 3V.OO 12.50 

38.90 529.38 29. 20 497 .16 30.0ú 12.51) 

~~~~ RESlA.TADOS DEL ANALiSIS POR TORSION -----~---

TON IM 

5.33~ . .ff; 
8.9~3.lü 

lü,951),1)(' 
13.6t>6.2ü 
:3. ::a. Ztj 
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DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO 1 5 rig1de: tors1onal 1.5993:2E+o7 

.---.íiir. Rigidez Cortante Centro de 
Torsión 
M 

Posición de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teórica. 
M 

M.\:<. Dim. 
en olanta 

M 

Excentr1c1dades áe d1;eno 
l. Süe +O. 10tJ l. O<ll'- 1). 1 üb 

Momentcs de tors1on 
TON /M 

X 29.i>34.00 
y 32,093.01) 

Marco 

Marco A 

Marce B 

Marco C 

Marco D 

Marco 

Marco 1 

Marca 2 

ria1dez 
TOtf /M 

i,354.90 

7.462.10 

7,462.10 

7,354.90 

r1g1dez 
TON /H 

5,371. 70 

5,337.41) 

TOtl 
141.53 
149.27 

y jt 
M 

-12.50 

-i.50 

3.50 

12.50 

i it 
M 

-30.00 

-18.1~) 

ftarco 3 5.337.4Ct -6. 00 

Marco 4 

Marco 5 

Marco 6 

5.3.37.4() 

5.337.41) 

5.371. 7l) 

6.0!) 

18.00 

30. 00 

30.00 
i2.50 

Torsión 
en X 

-2.03 
2.v: 

-0.58 
0.58 
C.58 

-0.58 
2.03 

-2.03 

Torsión 
en y 

-9.02 
9.02 

-5.3S­
S.3B 

-1. 79 
l. 79 
l. 79 

-1.79 
5.38 

-5.38 
9.02 

-9.02 

30.00 
12.50 

Tarsion 
en Y 

-5.15 
5.15 

-l. 46 
1.46 
l. 46 

-1.46 
5.15 

-5.15 

Torsión 
en X 

-3.57 
3.57 

-2. 13 
2.13 

-<), 71 
0.71 
0.71 

-o. 71 
2.13 

-2.13 
3.57 

-3.57 

0.1)0 
0.1)) 

Torsion 
en X 

2.03 

1).58 

0.58 

2.03 

Tors1on 
en Y 

9.02 

5.38 

1.79 

l. 79 

5.38 

9.02 

60.1)) 
25.00 

Torsion 
en Y 

5.15 

1.46 

1.46 

5.15 

Torsion 
en X 

3.57 

:.13 

0.71 

0.71 

2.13 

3.57 

M H TON -M 
o.00 -a.Oú 
:.su -2.50 

Directo 
TON 

35.13 

35.64 

:::;.04 

35.13 

Directo 
TON 

24.96 

24.83 

24.83 

24.83 

24.83 

24.98 

íhrecto 
+tor en X 

Ti.16 

36.22 

36.22 

37.16 

Directo 
+tor en Y 

34.01 

30.21 
..,. ·~ 

.LO.O.;. 

2o.62 

.}!). 21 

34.01 

0.30•tors1on 
en Y 

l. 54 

0.44 

0.44 

~.54 

0.30•torsion 
en X 

O.ó4 

ü.2> 

0.21 

0.64 

1.07 

3~3.2 -"!.53.S 
89~.o -895.c 

Totai 
TON 

:!.S. 70 

:!.6. 66 

38. 70 

Totai 
TON 

35.08 

30.84 

26.B.3 

26.83 

30.84 

35.08. 

.DISTRIBUCIQN DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO 11 4 rig1de: tors1onal 2.598001E+07 

Rigidez Cortante Centro de 
Tors1on 
M 

Posicion de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teor1ca 
M 

Max. Dim. 
en olanta 

M 

Excentricidades de diseño 
1.SiJe .i). !Ob i.OOe- 1J. lvb 

Momentos de torsión 

y 

TON íM 
40.744.60 
s:. 745.60 

TON 
:91.23 
29:.52 

/'larca 

Marce A 

Marco B 

Marca C 

Marco D 

ria1dez 
TON. íM 

Y ., J. 
M 

1:).051.30 -12.50 

10.:21.1)i) -3.50 

10.321.00 3.50 

10.1)51.30 12.50 

30. i)(l 
le.SO 

iors1on 
"" X 

' º" ..io.J.:.. 

-3.52 
1. 01 

-1.0l 
-1.01 
l. 01 

-3.52 
3.52 

30.00 
12. 5ü 

Torsión 
en Y 

-8.49 
8.49 

-2.44 
2.44 
2.44 

-2.44 
8.49 

-8.49 

o.oo 
-0.00 

Torsian 
en X 

3.52 

l. 01 

l. 01 

60. 00 
~5.00 

M ~ 
6. 01) -ó. 00 

-2.5(1 2.50 

TO~ -M 
-728.1 

l, 755.1 

Tors1on Directo Directo O.iOttorsian Total 
en Y TON 

8.49 

2.44 

2.44 

8.49 

71.84 

73.n 

73. 77 

71.84 

+tar en X en Y TON 

75.36 

74.78 

74.78 

75.36 

0.73 

2.55 

77.91 

75.52 

75.52 

77.91 

Marco rioide: 
iON. /M 

X ¡t Tors1on Torsion Tors1on Torsión Directo Directo 1J.30ttors1on Total 

Marco 1 

Marco 2 

Marco 3 

Marco 4 

M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

8.9bó.6ü -30.1)) 

6.953.10 -18.00 

B. 953.10 -6. ü•l 

8. 953.10 6.00 

-18.17 
18.!7 

-10.89 
10.89 
-3.63 
3.63 
3.b3 

-3.63 

7.54 
-7.54 
4.52 

-4.52 
l. 51 

-1.51 
-1.51 

1. 51 

19.li 

10.89 

3.ó3 

3.i>3 

7.54 

4.52 

1.51 

1.51 

48.80 

48.73 

48.73 

48.73 

66.97 

59.62 

52.36 

" O' í,. .... o 

1.35 

0.45 

0.45 

69.24 

60.97 

52.81 

52.81 

728.1 
-i.755.1 



DISTRIBUCION POR TORSION Ing. Alberto Guzaan Fuentes hoja 4 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEllBRE DE 1999 CON ANALISIS DINA!llCO 

llarca 5 

Marca 6 

8,953.10 18.00 

S,9óó.60 3ü.OO 

10.89 
-10.89 
18.17 

-18.17 

-4.52 
4.52 

-7.54 
7.54 

10.89 4.52 

18.17 7.54 

OISTRIBUCION DE CORTANTES PARA a ENTREPISO t 3 r191de: tars1onal 3.172556E.,;7 

48. 73 

48.80 

59.6: 

66.97 

\ -re: 
••.• •,J 

o:¡.:4 

Oír. Rigidez Cortante Centro de 
Tars1on 

Pos1c1on de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teórica 
M 

Max. Dim. 
en planta 

M 

Excentr1cidaáes de diseño 
l.50e +O. !Ob l.O•)e- 0.10b 

Momentos de tors1on 

TON /M M M M 
X 44.323. 40 

TON 
409.06 
399.44 

30.00 
12.50 

30.00 
12.50 

0.00 
0.00 

60.00 
25.00 

6.00 -6.00 
TON -M 

1.022.7 
2.39tt.o y óó,090.40 2.5ü -:'..5ü 

Marco 

Marca A 

Marca B 

Marca C 

Marca O 

Marco 

Marco 1 

Marco 2 

llarco 3 

Marco 4 

Marca 5 

· Marco ó 

rigide: Y jt Tors1on Tars1on Tarsion Tarsion Directo Directa O.:!-Oftors1on Total 
TON /M M en l en Y en X en Y TON +ter en ¡ en Y TON 

11,240.40 -12.50 

10,921.30 -3.50 

10.921.30 3.50 

11,240.40 12.50 

-4.53 
4.53 

-!.23 
l.23 
1.23 

-!.23 
4.53 

-4.53 

-10.61 
10.ól 
-2.89 
2.89 
2.89 

-2.89 
10.61 

-10.61 

4.53 

1.23 

1.23 

4.53 

10.él 

2.89 

:.89 

10.ól 

103.74 108.27 3.18 111.45 

100. 79 to:. o: 0.87 102.89 

100.79 102.02 1),87 10:.89 

103.74 3.18 111. 45 

rio1de: 
iON- /M 

X Jt Torsior. Torsion Torsión Tarsion Directo Directa 0.30<tors1on Total 
M en Y -- en X en Y en X TON +ter en Y en X TON 

11~ 145.21
) -3!).f)I) 

10,950.00 -18.00 

10,950.00 -6.00 

10.950.00 b.00 

lü,950.00 18.00 

11,145.20 30.00 

-25.26 
25.26 

-14.89 
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 

-6.35 
10.78 

-l(o.76 

25.26 

14.89 

4.96 

4.96 

14.89 

25.2b 

10. 78 

6.35 

2.12 

2.12 

6.35 

10.78 

ó7.3o 

66.18 

óé.18 

óé.18 

66.16 

67.36 

92.o: 

81.07 

71.14 

71.14 

81.07 

92.62 

1. 91 

0.64 

O.o4 

1.91 

~5.85 

82.98 

71. 78 

71. 78 

s::. 9!l 

95.~ 

DISTRIBUCION DE CORT"l'ITES PARA EL ENTREPISO 1 2 rigide: torsianal 3.918134E+07 

-1.02:.7 
-Z~39b.6 

D1r. Ri9ide: Cortante Centro de 
Tors1on 
M 

f'os1cion de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teorica 
M 
-0.00 

Max. Dim. 
en Planta 

M 

Excentricidades de diseña 
1.50e +O. lOb 1.00e- O. lOb 

~!omentos de tars1on 

TON IM 
) 47.619.40 
y s:. 724. :ü 

Marco 

Marca A 

Marro B 

Marco C 

Marca O 

Marca 

Marca 1 

Marco 2 

r1oide: 
Totf /M 

1:, lóó.30 

11.68.3. 41) 

11.68.3.40 

rioide: 
TOtf iM 

14,i)29. 70 

TON 
49ü.48 
467.96 

30.1~) 
12.50 

30.00 
12.50 -0.00 

60.00 
25.00 

M M 
-ó.üO ó.01) 
-Z.50 2.5ü 

TON -11 
-1.226.2 
-Z.807.8 

Y Jt Tars1on Tors1on Tarsion Tars10n Directo Directa O.:;Q>tors1on Total 
M en X en Y en X en Y TON +ter en X en \' TON 

-12.Sü 4.76 
-4.76 

-3.50 1.28 
-1.28 

3.50 -1.28 
1.28 

12.50 -4.76 
4.76 

X ;t iors1on 
11 en Y 

-30.00 30.16 
-30.lo 

-18.iXi 17.63 
-17.63 

10. 90 
-11).90 

2.93 
-2.93 
-2.93 
2.93 

-10.90 
10. 90 

Torsion 
en X 

13.17 
-13.17 

7.70 
-7.7() 

4.76 10.90 125.10 129.86 3.27 

1.28 2.93 Dl.14 lcl.42 0.86 

1.28 2.93 120.14 121.42 0.88 

4.76 10.90 125.10 129.86 3.27 

iors1ón Tors1on Directo Directo 1),31Jttors1Cn 
en Y en i TON +ter en Y en i 

30. lo 1:: .• 17 79.36 109.53 3. 95 

17.63 7.70 77.31 94.94 2.31 

133.13 

lZ:.30 

122.31) 

133.13 

Total 
TON 

113.413 

97.25 

1,226.2 
2,807.8 



DISTRIBUCION POR TORSION In¡. Alberto Guz..tn Fuentes hoja 5 ----
EDIFICIO 1 CURS(J SEPTIEIIBRE DE 1999 CON AHIJ.ISIS DIHAlllCO 

llarco 3 13.6oa.20 -6.00 5.88 2.57 
-5.88 -2.57 

5.88 o <" 
~ . ..;/ 77.31 83.16 O.i7 63.75 

Marco 4 13,666.20 6.()) -5.88 -2.57 
5.88 2.57 

5.88 2.57 7i.31 83.18 ('. 77 s:-.95 
'CO 5 13,bbo.20 18.00 -17.63 -7.70 17.63 7.70 77.31 94.94 :.:.1 91.:5 

17.63 7. 70 
ud.rco b 14,029.70 30.00 -30.16 -13.17 30.ló 13.17 79.36 109.5: 3.95 113. 48 

3ú.16 13.17 

DISTRIBUCION OE CORTANTES PARA EL ENTREPISG 1 l ri9ide: torsional 6.57753E+07 

D1r. R19ide: Cortante Centro de Posición de Excentr. l'lax. Di< .. Excentricidades oe diseño Mooentos de tors1on 
Tors1on la cortante teórica en olanta l.50e +0. !iib 1.0üe- •).10o 

TON IM TON M M M M M M TON -M 
X 65.648.60 529.38 3t). 0(1 30.00 -ü.00 60.00 -6.00 6.00 1.323.4 -1,323.4 
y 141, 14i.61 497. ló 12.50 12.50 (J.00 :s.oo 2.50 -2.5(! -2.983.0 2,98:.0 

Marco rrnide: y jt Torsion Tors1on Tors1on Tors1on Directo Directo 0.30•tar;1on Total 
TON- /M M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

Marco A 16, 908.6•) -1:.50 -4.25 9.59 4.25 9.59 130.35 140.60 2.68 143.'18 
4.25 -9.59 

Marco B 15.915.70 -3.50 -1.12 2.53 1.1: 2.53 128.34 129.46 !).76 130.Z: 
1.12 -2.53 

Marco c 15, 915. 70 3.50 1.12 -2.53 1.12 :.53 128.34 129.46 (;.76 Dl.2c 
-1.12 2.53 

Marco D 16,908.60 12.50 4.25 -9.59 4.25 9.59 136.35 140.60 ::.as 14:.48 
-4.25 9.59 

Marca rigidez X ¡t Tors1on Tors1on Torsión Tors1on Directo Directo •i.30•tars1an Total 
TON /M H en Y en X en y en X TON +tor en Y en X TON 

Harca 1 24.094.40 -30.00 32.iB -14.54 32.78 14.54 84.87 117.o5 4.36 122.01 
-32.78 14.54 

' ' Marco 2 23,238.20 -18.00 18. 97 -8.42 18.97 8.4: 81.85 100.82 2.5::: 11)3.35 " -18.97 8.42 '~ 

11arco 3 23,238.20 -6.00 , •o -2.81 ' •o 2.81 81.85 88.18 0.84 89.02 o • .:i .. o • .J .. 
-ó.32 2.81 

ca 4 23.238.20 6.00 -6.32 2.81 6.32 2.81 81.85 88.18 0.84 89.02 
6.32 -2.81 

.. drco 5 23,238.20 18.00 -18.97 8.4: 18.97 8.42 81.85 100.8: "". !::') 103.35 .:. • ..i ... 

18.97 -8.42 ' ".' 
Marco 6 24.094.40 30.00 -32.78 14.54 32. 78 14.54 84.87 117.65 4.36 122.01 ,,• 

32. 78 -14.54 ,,_, 

----- DESPLAZAMIENTOS OE TODA LA ESTRUCTURA.----
~ 

Direcc1on X 

Nivel Al tura Al tura de Cortante R191dez Desplazamiento Desolazamiento Q • Desol. Q • Desol. Q • D/H 
Ent"10. entreo1so Relativo ·fatal Relativo Total F:elat1vo 

H M TON TON íM M M H M 
5 18.00 3.50 141.03 29,634.00 O.üO Q,1)4 0.014 0.118 0.004 
4 14. 51) 3.50 291.23 40,744.60 O.O! 0.03 0.021 0.11)4 0.006 
3 11.1}) 3.50 409.0ó 44.323.40 O.O! O.ü3 0.028 0.083 0. 008 
'- 7.50 .3.51) 490.48 47,699.41) º")! 0.02 0. 031 0.055 0.009 

4.00 4.00 529.38 65,648.60 O.O! O.O! 0.024 0.024 <l. 006 

D1recc1on Y 

Nivel Hi tura Al tura de Cortante R1gide: Desola:am1ento Desolazam1ento Q • Desol. Q • Despi. Q • D/H 
En treo. entreo1so t\eiativo Total Relativo Total Relailvo 

M M íON TON /M H M M H 



DISTRIBUCION POR TORSION In~. Alberto GuZllán Fuentes hoja 6 
EDIFI 10 1 CURSO SEPTIEHBRE DE 1999 CDN AHALISIS DlNAftlCO 

5 18.00 3.50 149.27 32.~3.00 0.00 0.03 0.014 (i. 07ó (l.1).:14 
4 14.50 3.50 292.52 53,745.óO o. 01 0.02 0.016 1J.úó2 (·. ()1)5 
3 ll.Oú 3.50 399.44 66,~0.4(¡ 0.01 0.02 0.018 0.1)40 (¡, 1)(:5 
2 7.50 3.50 467.96 82. 724.20 O.O! O.O! 0.017 0.028 0.005 
l 4.00 4.00 497.16 141.141.ól 0.00 0.00 0.011 O.Oll ü. 0(13 

----RESUMEN DE RESULTADOS EN LOS 11ARCOS ---

-- Marco : Marco A ( dirección X l 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante R1~1dez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. Q+D tat. Q•D/H írel. l 
!Entrepiso! M M TON TON Tm~ M M M M M 

5 18.00 .3.50 38. 70 38.70 7,354. 91) o. ()l)5 o.o4: 0.016 0.127 ü. (1<J45 
4 14.50 3. sv 39.21 77.91 10,051.30 0.008 0.037 O.ü:3 O. lll ü.OOoó 
3 11.00 3.50 31.54 111.45 11,240.40 0.010 o.o:; 0.030 0.088 0.0085 
" 7.50 3.50 21.68 133.13 12,166.30 0.011 0.019 0.1)33 0.<)58 ü.<)Q94 
l 4.00 4. 00 10.34 143.48 ló,908.60 0.008 0.01)8 0.025 (;, 0:5 O.ü064 

-- Marco : Marco B i direccion X l 

Nivel Altura H entreo Fuer:a Cortante Riaide: Des. re!. Des. tot. O•O re!. Q•D tot. Q+D/H trel. i 
!Entreo1sol M M TON TON TON 7M M M M M 

5 18.00 3.50 36.66 36.66 7,462.10 0.005 0.040 0.015 0.1:1 !). 01)42 
4 14.50 3.50 38.Bó 75.52 10,321.00 0.007 o.o:s ú.022 0.i06 l).00ó3 
.) 11.00 3.50 27.38 102.89 10.921.30 O.<)Q9 0.028 0.028 ú.08ol 0.0081 
2 7.50 3.50 19. 41 122.30 11.683.40 li.010 0.019 O.O~! 0.056 O.üü90 

4.01) 4. 00 7.92 130.:: 15,915.70 0.008 O.OOB 0.0:5 0.0:5 1).0061 

-- Marco : Marco C ! dirección X l 

Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante RiQ1dez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. Q+D tot. Q+D/H (rel.1 
(Entrepiso! M M TON TON TON 7M M M M M 

5 18.00 . 3.50 36.66. 36.66 7,462.10 0.005 0.040 0.015 0.121 0.0042 
4 14.50 3.50 38.Bó 75.52 lú,321.00 0.007 0.035 0.022 0.1<)6 0.0063 
3 11.00 3.50 27.38 102.89 10,921.30 o. ()l)9 0.028 0.1)28 ú.084 0.0081 
2 7.50 3.50 19.41 122.31) 11;683.40 ú.010 0.019 0.031 0.056 0.0090 
1 4.00 4. 00 7.92 130. 22 15, 915. 71) 0.008 1).008 0.025 o.o:s 0.0061 

- Marco : Marco D ( dirección X l 

Nivel Altura H entreo Fuer:a Cortante Ri~ide: Des. re!. Des. tot. O•D re!. Q•D tot. Q•D/H (re!. l 
(Entrepiso) M· M TON TON TON M M M M M 

• 18.00 3.50 38.70 38.70 7,354.90 0.005 0.042 0.016 0.127 O.i~)45 _, 
4 14.50 3.50 39.21 77. 91 10,051.30 0.008 ú.037 0.023 0.111 0.<l066 

' 11.01) 3.50 33.54 111.45 11;240.40 0.010 0.029 0.030 0.088 0.0085 
2 7.50 3.50 :1.68 13~.13 12.166.31) 0.011 0.019 0.033 0.058 0.0094 
l 4.00 4.<lO 10.34 143.48 16;908.60 0.008 1). 008 0.025 0.0:5 0.0064 

- Marco : Marce 1 í direccion Y i 

Nivel Al tura H entreo Fuerza Cortante Rio1dez Des.-·rel. Des. tot. Q•D rel. Q+D tot. Q+D/H (re!. l 
(Entreoisol M M TON TON TON IM M H M H 

5 18. ()l) 3.51) 35.08 35.08 5.371.70 1).007 o.o:<> 0. 020 0.108 0.01)56 
4 14.50 3.50 34.16 69.24 8.966.60 o.oos 0.029 0.023 O.IJB8 O.OObó 
' 11.fX• 3.50 26.ól 95.85 11,145.20 0.009 o. 02'.2 0.026 1).065 0.0074 o 

~ 7.50 3.50 17.63 11:.48 14.029.7(1 0.008 0.013 0.024 0.039 0.0069 
4.01) 4.<lO 8.54 122.01 24.094.41) 0.1)05 0.01)5 0.015 0.015 0.0038 

-- Marco : Marco e e d1reccion Y l 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante Rio1óe: Des. re!. Des. tot. Q•D re!. Q+D tot. Q•D/H (re!. l 
!Entreoisol M M TON TON TON 7M M M M H 

5 18.00 3.50 30.84 30.84 5,337.40 o. 006 0.032 0. 017 0.095 O. li050 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto GuZ11in Fuentes hoja 7 

4 14.50 .50 30.13 b0.97 8. 953.10 0.007 v. Ocb o. 020 (:.078 . 01)50 
3 11.00 .50 22.00 02.% t0.95o.w 0.008 0.019 0.ü23 ( 1,1)57 .(1ü.:i5 
2 7.50 .50 14.27 97.25 13.666.20 0.007 0.012 0.021 0.0~5 .OOói 

~=-- 4.00 ·ºº 6.10 103. 35 23, 238. 20 r,, 004 0.1)1)4 O.ü13 0.013 ,i)Ü33 

Marco : !'tarco 3 ( direccion Y 1 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante Riaidez Des. re!. Des. tot. QtD rel. QtD tot. QtD/H (rel.) 
IEntrep1sol M M TON TON TON IM M M M M • 18.00 3.50 26.83 26.83 5,337.40 0.005 0.027 0.01: 0.082 0.004: J 

4 14.50 3.50 25.98 52.81 s; '153.10 º·ººº 0.022 0.018 ú. Oó7 0.0051 
3 11.00 3.50 18.97 71. 78 lO, 95<). 00 0.007 0.017 1),020 0.1)5(• ú.0056 
" 7.50 3.50 1:.10 83.95 t:;666.20 0.006 0.010 0.018 V.03ü 0.0053 
1 4.00 4.(JO 5.07 89.02 23,238.20 0.004 1),004 1), 011 ú.011 ü.Oü29 

- Marco: Marco 4 ( direccion Y 1 

Nivel Al tura H entreo Fuerza Cortante füoide: Des. rei. Des. tot. Q•D re!. Q•D tot. QtD/H \re l. l 
(Entrepiso) M M TON TON TON IM M M M H 

5 18.00 3.50 :o.83 26.83 5.3..../.40 0.005 0.027 0.015 0.08: ú.0043 
4 14.50 3.:-0 25.98 52.81 e; 953, 10 0.006 o.o:: 0.018 0.067 0.0051 
3 11.00 3.50 18.97 11.7a liJ,950.00 0.007 0.017 0.020 o. 050 ü.1)056 ., 
2 7.50 3.5ú 12.18 83.95 13.66b.20 0.006 0.010 0.018 0.030 ,;,oos: 
1 4.00 4.00 5.07 89. 02 ¡3, 2::.a. 20 0.004 0.004 O.üll 0.011 ü.:)029 

-- Marco : Marco 5 ( d1recc1ón Y l 

Nivel Al tura H entreo Fuerza Cortante Rio1de: Des. re!. Des. tot. Q+D rel. O<O tot. il*DíH (rel.: 
(Entreoisol M N TON TON TON 7M N M M N 

5 18.00 3.51) 3V.84 31).84 5.:07.40 0.1)1)6 0.03: O.ü17 ,),095 ü.1)!)51) 
4 14.50 3.50 30.1: 60.97 8, 953.10 0.007 0.026 0.020 O.ü78 ü.0058 "' ; 
' 11. (¡¡) 3.50 2:2.1)0 82.98 !0,95l).00 0.008 0.019 0.023 0.057 (1,1)1)65 ., 
2 7.50 3.50 14.27 97.25 13,66o.20 i;.007 0.012 0.021 0.035 0.0061 .'(· 
1 4.00 4.00 6.10 103.35 23.:38.20 0.004 ü.004 1).013 0.013 (;, 003:/t •' \: .. 

- ~.arce : Marco 6 ( dirección Y 1 !·:.-" ... 
Nivel Altura H entreo .Fuerza Cortante R101dez Des. re!. Des. tot. O•D re!. O<D tot. O•útH \re l. l 

'Entreoisol M M TON TON TON IH M M M M •. 18.00 .50 35.08 35.08 5,371.70 0.007 0.036 0.020 0.108 0.0056 >'J.: w 

4 14.50 .so ::-4.16 69.24 B.966.6-0 0.008 •i.029 0.0'.:3 o. osa 0.0066 
3 11. 00 .50 ·;. 26.61 95.85 11.145.20 0.009 ú.022 0.026 0.065 0.00741¡¡ '.'t. 

2 7.Sü .5ú 17.63 113. 48 l4.029. 70 0.008 0.013 0.024 0.039 1), 0069;¡: 
' 

•. . 
1 4.1~) .oo s.s• 1::. 01 24. 1)94. 40 o. 1)05 0.005 0.015 0.015 t},t)0~.8¡,, 



Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 Oct :7-99, lo:43, ho¡a 1 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura ------- Edi hc10 1 

Ubicac1on ------------ Mxico L 
Drrecc:1en oe and.iis1s - :.:. 
Numero de niveles --- 5 

----- Datos Generales -----

F'royec'to 

Ubicac1on 

Fecha. 

Número de niveles 

Zona. 

Gruoo 

Factor de comoorta­
-miento sismico 

Estructura regular 

Ed1f1c10 1 

M::ico D.F. 

Septiemora 1999 

5 

2 <Terreno de tr~ans1c1on> 

b 

3 

Dirección de an~l1s1s 

----- Datos de los Niveles -----

1\11vel ?dtut'2. F'eso Ri91de::. 
( m) <Ton) <Ton/cm) 

~ 18. C)(J 934. 5(l 29o.34 __, 

4 14. 5t:.• 1. 24(J. 5(l 4t)7. 45 

,_:, 11.(it) 1. ~4l). 5(1 443.23 

~ - 5(1 1. ~4(1. 5(> 476.99 - . 
i 4. C)l:! l " 24l=J. 5(i 656.49 

F'eso total. de la es t ri_tc tLtra S.89o.5<) Ton 



Modo 

5 

4 

~ 
"J 

2 

1 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura -------- Ed1 ~1c10 ! 

Ubicacion -------- 11:<ico D.F. 
D1recc100 de analis1s - :( 
Numero de niveles ---- 5 

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona 2 Terreno de transicion 

Ta = . 3 
Tb = 1 . 5 
r = . 666óoó7 
e = 7~ . ·-·-
e - 7~ . -··-
Q = ::: 
Q = .,.:. 

e /Q = . l(l6o667 

----- Características modales -----

periodo FrecLtencia Coef. Coef. part. e Q c/w· a 
\seg) (radísegi par t. /w.'.!: (1 /g i '· i/9) \cm/seg.::: ) 

t),. 17319 ..... , ,...,º (),. 130849 (). 1)t)(J()99 f). 2186 ~ 154t.:· 11:i 1..:¡.~· 91..? . s 1 ·-.,:.o • ...;_._, ~- " . 
¡). 21):255 31. o: (¡. l 661 •:i'71 (¡. t)(i(J l 73 l). 24.2(i 

,., 
35<):. (_· . 11)31) 1(>1 • t):'. ~-

1:1. ~5858 :24 "' 31:1 1). 196591 i). i)(l(l3-::::. 1)" 2869 -, 7--i ..... q \~' . 1 ( 15:; lo::. ::.r ...... _,' 

(). 3t1951 16 •. 13 <). 236198 1). !)(l(.1Cf(18 i),. 32C)1:• 3. ()(l(!(J 1 _., • 1067 1•)4.64 

1. u5t: .. :S5 s. 95 t) • .27<)252 (!. (H)/ 043 i). 32(it_l 3. (l(H)(• (.1 ~ l(lo7 1<_-,4. 64 

Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

Modo Nivel Forma. Desplazamiento [)esp lazam1en"to Cortante 
(entrepiso) Modal total relativo 

5 <cml (cm) (ton) 
~ 1). 115(H) 1). (ii)l 138 o. 0(1481-3 1. 43 __, 

4 -•:\ .. 37156 -1) .. l)C)3676 -CJ.011514 -4.69 
C• (). 792::::: e). (.•(i7838 O. 01884E: 8.35 

" -l. 11::95 -o. 011<)10 -(J. (121)9()::; -9.97 
1 1 • (1(¡()()(J (¡. (ii)989::: (l. (n)989::: 6.49 

Mooo Nivel Forma Desola;;:amiento Despla::amiento Cortante 
(en treo iscJ) Modal total relativo 

4 (cm) <cm) <ton! 
~ -(J. 5(i261 -(i .. (H)87 65 -(i,.1)2711:: -8.03 -' 

4 1. í)S: 1 l 0.018348 ¡j. ():;5(175 14.29 
3 _.- qc::-o-i-:r 

\),.,._¡,...__. -(i. 1)16728 -(.1. 1) 13681 -6.CJ6 
-'- -(l. 17474 -(). ()1)3(14 7 -e). t)~C1466 -9.77 
1 1 .. !)(11)(¡(¡ (l. <)174:::9 Ci.017439 11. 45 • 

'" 



Modo Nivel 
\entrepiso) -·-· 

~ 

'"' 
4 
. .,;. ,., 
1 

Modo Nl\/E•l 

(entreoiso) 
.., 
~ 

5 
4 
,. 
-., 
1 

Modo Nivel 
(entreoiso) 

1 
5 
4 ,, 
.., 
1 

Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Forma 
Modal 

1.19832 
-l.C)/6(,3 
-(;. 75840 

¡). 811 i)6 
l. • \)1:1(1<)(l 

Forma 
Modal 

·==· <)3366 
-(i. 33.257 

1 • 1 7::;23 
l. 68647 
1 • (H) (H) (l 

Forma 
Modal 

4.85918 
4. 3C)688 
3.43256 
2.~8256 
1 • t)(i()(H) 

Desolaz.am1ento 
total 
<cm1 
(l. (1412:::: 

-o. <)37<)16 
-1). <j26091 

o. 0279(ll 
o. 0344(10 

Desola::::am1ento 
total 
(cm) 

-o. 193163 
-(l. 1)31588 

(1. 111436 
0 .. 16(1185 
0.094983 

Desola::amiento 
total 
~cm) 

3.886273 
3.444556 
2.745289 
1.825547 
i) .. 799~/Sl:.1 

Estructura------- Edif1c1 
llti1cacíon ---------- M:nco D.F 
D1reccíon de anal1sís - x 
Numero de niveles ---- 5 

De ::;o .t a~a1111 en to 
relat1\/C1 

1.cm) 

(>. l)78~~~~:s 
-(!. () 1 (19¿4 
-(1. <)5-:::;9c;i:_ 
-(i. (h:J6499 

(l. t)344()(J 

Desala::::am1ento 
rel¿:it1vo 

(cm> 
-1~'. '16157 4· 
-(1. l ·+::.1~ 1 25 

-(l. (J487 4c; 
C1 • (JbS.21. 1 .:::. 

Deso .La=.am ien te 
rela.t1vo 

<.cml 
(•. 4~·17::~ 
(). 69S1~6 7 
(J. 91974~-:.. 

(_J .. 79978:_·, 

Cortante 

~ton ,1 

23. 15 
-4.45 

-:::::. • 9::. 
-3. 1 i) 
2::.55 

Cot'tan te 

( tor,' 
-47.88 
-58. 2~7 

-'.21.,:Jl 
:~1 . .l(I 

1::ortante 

(ton) 
1 :::ei. 9,_ 
284. 'i'l 
4(1-7. 60 

489.28 
5::5. <)4 

RESPUESTAS MODALES, desplazamientos 

Nivel. 
<entrE'PlSO) 

Desola=am1entos Relativos 
Dinamico Estático 

Despla=amientos Totales 
Dinamico Estatico 

(cm) (cm) í cm) icm) 

~ (¡. 4--,· e). 5692 7 891 ::: 4.o945 _, I, b JO 

4 e). 7148 <). 8567 7 4451) ·-·. 4. 1 ,...,e::'_,. ... ...:.....J._• 

,, (• .. 9229 1 .0963 ..::. . 71+77 3 .. 2686 

.., 
1. t)283 1. 214::: 1 8328 "' 1723 . ~-

1 (). 8i.J64 (:. 9581 1). 8(i64 1). 9581 



Análisis Sismico-'Dinámico· RCDF-87 · Uct 27-1~. 1~:44. ho.ia ~ 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura ------- Ed1 fic10 i 
Ub1cacion ------- Mx1:0 D.F. 
Direcc1on de anAl1s1s - :< 

Numero de niveles --- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes 

Nivel Cm· tan te FLler::a 
er1 tr·e- Estatico Dinamico Estdt ica. D1nei.1n1·=a 
-oiso (Ton.' •.Ton) ( i-on) ( 1 on,. 

~ 168.68 141.53 168.68 141.53 ,_¡ 

4 ::A9. 06 '.291 .. :::::: 181).38 l•+S1
• 7C• 

·-· 485. 9c_ 1 4(J9. C16 136.84 117 .. a::=: 

~ 579. 2(1 490.48 9::;. 3<) 81. .+ :2 ~ 

1 628 .. 96 529 .. 38 4'7'.-7.':J 3E.. '7'(¡ 

. ..:. 



An lisis S sMico Din Mico RCDF-87, Autor : F. Monroy H., v-2.0 Ago. 92 

¿ 
I 
/, 
f 
/ 

' ,•' ,•,. 1 ,• 

r 
1 

f 
\ 

\ 

' 

l 
' 

,.,.,.,.,.,.,.,. 

Estructura : Edificio 1, dir. x 
Modo(s) : 1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 

/ 
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An lisis S s111ico Din 111ico R(f~s?, Autor: F. Monroy M., v-2.0 Ago. d2 

") .. 

--------@;:-- . .. -.. 
---... __ 

-~;i 
._ -- ---... 

------------::ir') --
---------

-------

----------------------

----------___ ""-::1;; --
---------~) 

---- ---------
---------- .. 

Estructura : Edificio 1, dir. x 
Modo(s) : 4 5 

Para continuar presione cualquier tecla 



Análisis Sismico Dinámico RCDF~87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura-~----~-~ Edif1r· 
~1cac1on -------- l1:<1co 
D1recc1ór. de anal1sis - y 
Numero de n1veies -- 5 

----- Datos Generales -----

F' t•ovec to Ed1fLcio 1 

iJb lC¿:l.C 10r1 M>-. lCO 

Fecha Seot1embre de 1999 

Numero de niveles 5 

Zona 2 (Terreno de tr2ns1c10n) 

Grupo b 

Fa.c:tor de compot'ta .. --
-m1ento sism1co J 

Estructura· regular' sSi 

Dit'ecc1on de análisis v 

----- Datos de los Niveles -----

Nivel 

~ 

'-' 

.+ 

-·-· 
' -
1 

F'eso tot¿\l 

~11 tLlra. F-·eso 
l m) 1. Ton) 

18. (l(• 9:,4. 51=1 

14 y 5(1 1. 24(1 .. 51) 

11.(11_; 1 ~ 24(). ~(¡ 

: • 51J 1 .. ::4t). 5(i 

4. 1)(¡ i. _::4(1. 5(1 

de la estrLtCtLtra 

R191de:: 
í1on,1cm) 

537.46 

06(' .. 91) 

8:':7. :24· 

1 ' 411 • 42 

5.896 .. 5() Ton 



Modo 

5 

4 

. .,;. 

::' 

1 

Análisis S1smico Dinámico RCDF-87 üc~ :::::-9~. lo:5~. noJa : 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

.Estructura --------- Ed1 t1ca: l 
ll:licac1on --------- M:.¡1co 
Direccion oe anal1s1s - ! 
Numero de n1veies --- ~ 

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona 2 Tet~reno de transición 

Ta = . 3 
Tb = 1 . 5 ,. - . 6660667 
e = 7~ . ·-·-
e = . 32 
Cl = 3 
Q = 7 ·-· 

.-e /Q = . 1C)66667 

----- Características modales -----

oer1odo F recLtenc i a. Coef. Coef. o ar t. e Q c/Gl a 
(se9) (rad/seg) pat•t. /w2 (1/g) 1/9). (cm/seq2 ) 

l). 1:;198 47.61 1:1. 29<)938 \). (l(l1) 1 '.28 o . 1 ¡3;:_;6 1 n 8798 ' ' t~!'7'8:::: 96. 85. 

(\. 16712 37. 6ü \_! • 
1 -,-... ~ ...... , 

!) n l)l:!(J 1 :.:::; 1:1 • 21:37 ~ l 14i !) • l •) 11 99 lo· I _,..._ -'·-·' . 
(i. 2.'.21)8(1 28". 4,,, l) • 1 71)68(! (l. (11)(1'.21 1 (l. '.2566 -- 472(> 1). 1(138 101 .85 ...:. .. 

1~¡ • ::::0--='=1 19'. (J4 (!. 17.2185 (l. l)(l()475 (¡. 32i)(l :::: .• l:1(n)() (_' . 11_107 104. 64 

1_,. F3.::.'.4·t::: ..., . 62 t) .. 19'.2964 (). (1(1332'.2 1) ,, 32(Jf) 3 .. (H)(1(1 (•. 1(167 104. o4 

Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

Mod CJ t-~1...,:e:L Forma Deso laz¿..,,lliento l)esolazam1ento Cm·tante 
(entreo1sa) Modal to10al re 1 at l "l0 

5 \Cm) (c111) \ton) 
= <). 1)1586 (; .. 000197 u .. (11) 1 326 C•. 43 ·-' 
4 -(.1 • <)9(J8:=: -i) - <)(J 1 129 -(J .. ()(l5'.23t) --· 81 

(.1. 3298.S i) .. (J(l41(l1 o . (il35:::.C1 8.94 
-i). 75853 -i) .. 0(J9429 -o. O::='.:l.(3o1 -18. <)8 

1 1. ¡)(J(i(l(i 1). (ll~431 (J .. ¡) l '..24 31 17 .. 55 

1"1o.:io l'-11vel Forma De·::;o la=arr1-1ento Despla::am12nto Cortante 
(entreo130) Modal tc1ta 1 t'ela.t 1 va 

.¡ (.=m) (cm> <ton:• 
5 -(¡ n :.c1Lll6 -(1 .. (1Ci:::69o -(1. (i l 5St)9 -4.98 
.¡ (i. 9721~14 (l .. •)1181'.:.: 1). (•31)(¡::_5 16. 14 _., 498/(! -(). (il8212 -1) .. (i2484(1 -16.42 ·- .. 

(•. 54.542 (; .. l=Jt)6o28 -(!u t)(J55::4 -4.57 
1 1 . 1)(Jl~J(J(l (). (11::15:: i). (il'.2152 l I ,. 15 

.. 
.. 



Modo 

3 

Modo 

~ 

"' 

Modo 

1 

Nivel 
(entreoiso) 

5 
4 

"' ~ 
~ 

< 

' 

Nivel 
(entreoiso) 

~ 

'-' 
4 

3 -. 
1 

l\lt\lel 
tentreo1:;0, 

~ 
_; 

4 

·-' 

1 

Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 ü::-;: ::--:r=. 16:5~. híJJQ : 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Forma 
Modal 

l. ::::::144. 
-1.87716 

1.46838 
1. 1)(•1:!1_lC) 

Forma 
11odal 

-3.21217 
C). 245::'.:3 
.2. 1t)(J59 

~- 15185 
1 . 1)(H)(H) 

F ot'ma 
Mod¿¡_) 

7.11 .. ~:1 4 
5. 888C)9 
4. 351)95 
'.2. b 1738 
1 • t.11)1)1)(1 

E~tructura ------- Ea1 f1c1w 

Ub icac ion -------- Nx lea 
Direcc1on oe anCilisis - y 
Numero de niveles --- 5 

Desolazamiento Desola~am1ent2 Cortante 
tot<J.l 
(Cm) 

Ü. C)28711 
-o. (¡4(12'7'7 
-(J .. 0<)4 73(l 

1). 0315'.22 
1).1:121...+07 

Despla::am1ento 
total 
<.cm) 
-ü~159598 

(l. (.112189 
ü. 11:r43ó8 
0.106916 
\). <)49685 

Desol¿¡.zam1ento 
tota.l 
(crn) 
2.47327.2 
2 .. t)46856 
1. 51 '.25()5 
l). '1'<:•9871 
l). 347626 

relat1 ./·~ 
(cm,1 

(• .. \~\t'-=?(J(l::; 

-(¡ ~ \~J.35::iei -i 

O. 1) 1 (•1)S:í 

(.1. :=1'.21..:+o ~ 

Desp la:::am i ent·= 
relat1\'0 

< crn) 
-1=i. 1717E:.....-
-(l .. t 19:.:'. 1 ~7 ~· 
-(.;. (l(1254: 

(J. (>57'.23u 
1). C>4S'oE::s 

Deso la.:::aff11en te• 
rela.t1\1 c. 

~CtT1) 

(¡ .. 4::t,•t 1 5 
(¡. 534,::;5¡ 
(J. 0(1203•¡ 
(¡ .. 56'.2:'.4 1.S 
(i .. 3470:..::'.CJ 

(ton) 

-19. 1:: 
-·2:::.96 

8. :::.:: 
..... . _.,. -
.:,.\). _.1.1 

l:orta.nte 

~ton; 
e-e:- ~ .... 

-._}._). l -· 

-.:¡9.54 
-1. 68 
47.34 
71). 1 3 

Corta.nte 

tton; 
136.8: 
.28:1 • 1 9 
398.::8 
465 .. 11 
491) .. 65 

----- RESPUESTAS MODALES. desplazamientos 

N l ·.;el 
(entreo1so) 

Despla:::am1entos Relativos 
Dinam1co Estatico 

Desola:::amiento3 Totales 
Dinam1co E~ta~1co 

(cm) (cm} (cm) 

5 C). 525b '.2.4786 :::. (>561 

o. 54lt:: (r ~ 6495 :: .. 5305 

1) .. ·735: 1.516~ 1.8810 

1). 5657 1) .. /C)(i'.: 0.9167 1.1458 

1 (l. ::.s:::: C·~ 4456 !). 4456 



Análisis Slsmico'Dfnámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Oct :7-99 1 16:54, hoJa ' 

Estructura ------- Ed1f~c10 1 
lilicacion M:~1co 

Direccion de anal1s1s - y 
Numero de niveles -- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes 

Nivel Cortante 
entt'e- Est~tico Dinamice 
-oiso <Ton) 'Ton) 

5 168. 68 149. 27 

4 ..... "c,i 1)6 29'.::. ~~ ... :.'"+ ' • _,~ 

3 485. 9(i ::.99. 44 

~ 579. 2(i 467. 9.~ -
1 628. 96 497 .. 1~ 

Fi_ler::::a 
Estat1c:a 

í "J on) 

1.sa. os 

180.38 

13o.84 

93 .. 3(J 

49.70 

D1n3.m1c.::i. 
( 1 ar.: 

149.:7 

1t)6. q3 

68. 5:2 

A! 



\._ · An lisis S sMico Din Mico RCL. J7, Autor: F. Monroy M., v-2.0 Ago. , 
r 

,• 

Estructura : Edificio 1, dir. y 
Modo(s) : 1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 



~. An 1 is is S sMico Din Mico R-i-87, Autor : F. Monroy M., v-2. 0 Ag, 32 

Estructura : Edificio 1, dir. y 
Modo(s) : 4 5 

Para continuar presione cualquier tecla 





CONTENIDO 

.- PLANTA TIPO 

.- PERSPECTIVA EN RENDER SOLIDO 

.- PERSPECTIVA EN MODO ALAMBRE 

.- GEOMETRIA DE MARCOS 

.- GRAFICA DE DESPLAZAMIENTOS 

.- GRAFICAS DE MbMENTOS 

.- GRAFICAS DE CORTANTES 

.- LISTADO DE DESPLAZAMIENTOS 

.- LISTADO DE ELEMENTOS MECANICOS 

.- LISTADO DE.DISEÑO 
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~ CYPE 
IMÉXICO 

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 • 
DESCRIPCION: 

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS 

lnerc.Tor. lnerc.y 
cm4 cm4 

lnerc.z 
cm4 

5816.790 939007.331 183727.687 
3778.193 830476.053 158492.708 
2571.963 741546.093 136894.271 
224.156 170568 988 9902. 799 
153.169 119986001- 2936132 
40.796 81775.428 1736.209 
40.796 81775.428 1736.209 

MATERIALES UTILIZADOS 

Sección 
cm2 

807.440 Acero. C-1. Perfil simple (CURSO) 
706.000 Acero. C-2. Perfil simple (CURSO) 
637.000 Acero, C·3. Perfil simple (CURSO) 
184.480 Acero. T-1. Perfil simple (CURSO) 
140 480. Acero. T-2, Perfil simple (CURSO) 
105 920 Acero. T-3, Perfil simple (CURSO) 
105.920 Acero. T-S. Perfil simple (CURSO) 

Mód.Elást. Mód.El.Trans. Lim.Elás.\F'c Co.Dilat. Peso Espec. Material 
(Kgicm2) (Kgicm2) (Kg/cm2) (m/m"C) (Kg/dm3) 

'100000.00 807692.31 2548.42 1.2e-005 7.85 Acero (A36) 

Ca. 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" 



MARCO B 

1 2 3 4 5 6 

T-3 T-3 T-3 T-3 T-3 
28 

!"' 
UI T-2 T-2 T-2 T-2 T-2 

27 
!"' 
UI J-2 T-2 T-2 T-2 T-2 

26 
!"' 
UI T-2 T-2 T-2 T-2 T-2 

25 
!"' 
UI T-2 T-2 T-2 T-2 T-2 

24 

~ o • 7 

93 99 17 23 
12 12 12 12 12 

, ·~. '"'.t >\ f•. 

Diseño Columna B-2 Tipo C-2 

..., .. 



" ... " ... 

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 
establecidos 



.... 
U1 

.... 
U1 ,,. 

U1 

Cargas vivas en los niyeles de entrepiso 
calculadas a pártir de'·'1os patrones de carga 
ya establecidos 

: ' .,•i ' .t__:;.· .. 



1 CYPE 
IMÉXICO 

Diseño de Co1umna 
Ubicada en los eJes B y 2 Entre Nivel 1 y Nivel 2, 
Resultados de las envolventes del Programa (Datos para el Dise~oJ. 

:o.QL¡o: 
ENVOLVENTE IAce~o L4m1nadol 

O L -399.0448 -171.7726 -21.9624 
1/2 L -397.6870 -176.8991 -21.9624 
l L -396.3291 -176.0260 -21.9006 

BARRAS 

200/201 

FLECHA MAXIHA ABSOLUTA y 
fLECHA HAXIMA RELATIVA y 

POS. (mJ 

o. 875 

Flecha t!Dlnl 

0.28 
L/(>10001 

Ty 

22.4763 
22.4763 
22.5147 

J.1850 
3.1850 
3 1849 

"' 

8294 -0.0966 0.0869 5.8155 
1.8294 -0.0966 0.0869 0.2418 
7.8294 -0.0866 0.0869 -12.(1730 

FLECHA KAXIHA ABSOLUTA 
FLECHA KAXIMA RELATIVA 

FLECHA ACTIVA ABSOLUTA y 
FLECHA ACTIVA RELATIVA y 

POS. (m) 

o. 875 

Flecha tmmJ 

o. 02 
L/ (>1000\ 

POS. (mi 

87S 

Flecha t1<:1nl 

o. 54 
L/ (>1000) 

BARRAS ESFUERZO MAXIMO DE DISEÑO EN COLUMNA B-2 

M¡ 

14.5300 -40.33: 
O.B2e5 .013 

-5.3318 -36 985 
. ~ 39 

fLECHA ACTIVA ABSO~LlTA 
FLECHA ACTIVA RELATrv;. 

POS. tml 

o. 875 

Flecha 1mi:.l 

S. Ol 
L/ t>J00l" 

ESF. () APROV. {%) POS. (m/ N(Tnl Ty(Tn) TzlTnJ Mt(Tn·ml My{Tn·m) M:.(Tn·ml 

200/201 0.2987 29.87 0.000 -269.5799 22.4763 5.0482 0.0436 9.2868 41.7474 

NtJDO~ 

200 

20! 

COMBINACION 
COMBINAClON 
COMBINACION 

COMBINACION 

lDesplazam. 
!Desplazam. 
(Desplazam. 

íDe.!lplazam. 

COMBINACION 5 CDesplazam. 

COMBINACION IDesplazam. I 

CCMB!NACION lDesplaiam. 

COMBINACION iDesplazam. 

COMBINAC!ON ~ \Desplazam. 

CC.>MB:NACrON ;o iDesplazam. 

ENVO!:.'~NTE tDesplazam. J 

CóHBINACION 
CQMBINAC:c:; 
CC!'!BINAC:ON 

COMBINAC!ON 

COMBINACION 

COMBINAC!ON 

COMBINACION 

CCl'!B:NA.C!ON 

COMBINACION 

rt•esolaiam. 
!Desp!a::a:r •. 
lt•espla:.;.m. 

(Desplazam. 

Wesplazam. 1 

IDesplazam 

(Desplazam. J 

rnesplazam. 1 

CCl'!BlNAC!ON 10 (Desplazam. 

ENVOLVENTE (r•espl11zam. l 

º·ºººº o. 0000 

º·ºººº º·ºººº o. 0000 
o. 0000 

º·ºººº 0.0000 
o. 0000 
o. 0000 

º·ºººº º·ºººº o 0000 

o.ºººº o 0000 
o 0000 

ºººº ººº"' 0000 
o. uooo 

o ºººº o 0000 
o uuO(l 

0000 
0.0000 
o 0000 

0000 
0.0000 

º·ºººº 0000 

o ºººº o 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0001 
o 0000 

000! 
0000 
ooo: 

DESPLAZAMIENTOS CEJES GENERALES) 

DY tml 

-0,0001 
-0.0001 
-0.0001 
0.0000 

-o. 0001 
-o. 0001 
-o. 0001 

- '· 0001 
-o. 0001 
-o. 0001 
-0.0079 
-0.0075 
-o. 0000 
-0.0075 
0.0074 
0.0079 
0.0074 
0.0078 

-o. 0080 
0.0078 

0.0000 
0.0000 

o.ºººº o.ºººº 
-0.000! 
o 0000 

0000 
u. 0000 

-0.0001 
o 0000 

-o. 0186 
-0.0091 
-0.0186 
-o 0091 
o. 0091 
o. 0185 
0.0090 
o. 0185 

-o. 0186 
o. 0185 

DZ lml 

-o. 0007 
-0.0010 
-o. 0007 
-o. 0007 
-0.0010 
-0.0010 
-o. 0007 
-0.0007 
-0.0010 
-o. 001 o 
-o. 0007 
-0.0007 
-0.0010 
-o 0010 
-0.0007 
-o 0007 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0007 

-o. 0011 
-o 0016 
-o 0011 
-o. 0011 
-o 0016 
-o 0016 
-o. 0011 
-o. 0011 
·0.0016 
-0.0016 
·0.0011 
-0.0011 
-o 0016 
-o 0016 
-o 00! l 
-o 0011 
-0.0016 
-0.0016 
-0.0016 
-o. 0011 

Gl<. 1 radl 

0.0000 
o. 0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 

0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0022 
o 0023 
o 002: 
o 0023 

-o 0023 
-o 0022 
-0.0023 
-o 002: 
-o 0023 

0023 

o 000(' 

º·ºººº 
º·ºººº 
º·ºººº O. u O O O 

º·ºººº o. 0000 

ºººº 0000 
o 0000 
o. 0012 
0.0025 
0.0012 
0.0025 

-o 0025 
-o. 0012 
-0.0025 
-0.0012 
-0.0025 
o. 0025 

GY1radl 

0.0001 
o 0001 
0.0001 
o 0001 

0001 
o. 0001 
0.0001 
o. 0001 
0.0001 
0.0001 
0.0000 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
0.0001 
0.0001 
o. 0001 
o 0000 

0001 

.0000 
o 0001 
o 0000 

ºººº o 0001 
0.0001 
0.0000 
0.0000 

0001 
o 0001 
o 0000 
0.0000 
0.0001 
0.0001 
0.0001 
0.0001 
0.0001 
0.0001 

º·ºººº 0.0001 

GZ 1 r¡¡d: 

o 0000 
0000 
0000 
0000 
0000 

O. OOOLI 
i) 0000 
u 00(J(' 

o ººº'-' 
u 00l1(1 

-'1, 1)011 
-o 0007 
-o 001l 
-u 0007 
o 0007 

0010 
0007 

. uo l () 
-o 0011 

U.0010 

o. uooo 
O, C:)Ou 

o.ººº'' 
. 0000 

u 0000 

ºººº 0000 
0000 

o 0000 
o 0000 

-o 0019 
-o 0012 
-o 0019 
-o 0012 

o. 0012 
o. 0019 
o 0012 
0.0019 

-0.0019 
o 0019 

H;oódn>mo Co_;.¡.,. 06t7o Méxóc~. D.F. T.I., (~~ 2;; 79_ 
0

33 fu, (5) 272 80 63 http,//www.CfP<·""" 



Según N.T.C. (México, D.F.) 
··~ 

se realiza análisis de los efectos de 2° orden 
Acción sismica según X 
Acción sismica según Y 

Grupo B (grado de seguridad intermedio) 
Zona sísmica: Tipo II: Terreno intermedio 
Factor de comportamiento sísmico: 3.00 

T Lx Ly !Mx ! My : Hipótesis X ( 1) ! Hipót:esis Y ( 1) 

¡Modo l:l.381io.0002:1 10 %i80.72 %lR = 3 iR 3 
!A 0.981 m/s2 'A = 0.981 m/s2 
'D 47.413 mm 'D = 47.413 mm 

-----------·---- ---·---- ---- -·-·· - .... 

·Modo 2'1.369·0.0084'1 iO %:1.81 % ,R 3 'R 3 
;A 0.981 m/s2 ,A 0.981 m/s2 
:o 46.599 mm 'D 46.599 mm 

-------· 
i 1 

'Modo 3.1.12710.0006!1 io %!8.47 % iR 3 !R = 3 
! A 0.981 m/s2: A = 0.981 m/s2 

!O 31.5568 mrniD = 31.5568 mm 

!Modo 4 ' i < L %!0.03 % 'R 3 iR 3 1.043:0.101~¡0.9948¡0 = 1 

!A = o. 981 m/s2!A 0.981 m/s2 
~D = 27.0317 mrn\D 27.0317 mm 

' 

1Modo 5 '0.989•0.0068',l \O % : l. 42 % \R = 3 R = 3 
IA = 0.981 m/s2 A = 0.981 m/s2 
'D = 24.2938 mm D 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 = Coeficient:e del modo, equivale al desplazamiento máximo del grado 
de libertad dinámico. 

,Masa Y 

1 1 
1Masa total desplazada, 

1 

92.44 % 

., 
.. 

" 



1 CYPE 
IMÉXICO 

COEFS. DE PARTICIPACION SISMICOS 

T 1segl Sismo X Sismo Y 

Modo 1 1.381320 0.000235 1. 000000 
Modo 2 1.369411 0.008396 o. 999965 
Modo 3 1.126917 0.000633 1. 000000 
Modo ' 1.042994 0.101408 0.994845 
Modo 5 0.988766 0.006761 0.999977 

;;-;,Cálculo de sismo según N.LL (México D.F.) E3 

":: • '""e f"' V t.., 1 ....... ~h· ~'!' 5~7 o~o.cho 302 Col. Hioódromo Condna 06170 Mmco, D.F. Tel.: (S} 272 72 33 Fax: (5) 272 80 63 http://www.cype.com 



CYPE 
IMÉXICO 

Diseño de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel 1 Tipo T-2 
CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS 

lnerc Tor ln8fC y lnerc z Secoón 
cm4 c:m4 cm4 c:m2 

153169 119986001 2936132 140480 Acero.T-2.Pertil111nple{CURSO) 

MATERIALES UTILIZADOS 

M6d.Elást Mód El Trans L1m Elás.\F'c Co D1lal Peso Espec Matenal 
(Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (mlm"C) (Kg/dm3J 

2100000 00 807692 31 2548 42 1 28-005 7.85 Acero (A36) 

BARRAS DESCRIPCION 

Peso Volumen Longitud Co Pand ~ Co Pand.xz 0111 AA Sup D1slAIT.lnf 
. {Kg) (m3) (m) (m) (m) 

206/212 Acero (A36). T-2 (CURSO) 
1323 32 o 169 12 00 1 00 1 00 

BARRAS ... EsruERZ.OS CI:JES LOCALES) {Tnl ITn·ml 

' Ty " HL Hy 

:oor::: ., ,., 
ENVOLVENTE !Acero Laminado) 

,, ..,., 
o L o. 5638 720i -0.0619. 0.0619 -l?.4239 -2.4599 0.0000 º·ºººº -54.0535 15.6200 -o 
1/2 L o 5630 1. 1201 -0.0619 º· 0619 -s .1s1 a 5.1518 o. 0000 0.0000 7.5827 17.4147 -o 
l L 0.5638 l. '7~07 -0.0619 o. 0619 2.4599 17.4239 0.0000 0.0000 -54.0383 15. 6050 -o 

BARRAS ESFUERZO MAXIMO 

ESF. ( l APROV.(%) POS.(m) N(Tn) Ty(Tn) .Tz(Tn) Mt{Tn·rn) 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 MAXJMA. RELATIVA z FLECHA ACTIVA RELATIVA y FLECHA ACTIVA RELATIVA z 

POS(m) Flectla(mm) POS(m) Flecha( mm) POS(m) Flectla(mm) POS(m) Fleclla(mm) 

206/212 9.600 1.29 4 200 6.36 9.600 2.57 3.000 5.96 
U(>1000) U(>1000) U(>1000) U(>1000) 

f~¡ 
.~· 
~· '· ;111'. 
~¡Y 

M:: 

'·i 
.~J. 

J69G 0.3702 t~ 0014 (1. 0017 
3728 u. 313; ... ~ .. 

Mz(Tn·m) 

0.3700 

~"' " ' 

-...oi;: u~"ric:o. S.A. OE C.V. ~" l~urciirntir' Sur 527 ~a.dio 302 Col. Hi~mo ConclW 06170 Méx1c6;D.F. Tel.: (5) !7! 17. 33 Fax: (S) !72 80 63 http://Www.cype.coin 
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1 CYPE 
IMÉXICO 

NUDOS 

206 
Ca-u!INACION 
COMBINACION 
COMBINACION 

COMBINACION 

COMB!NAC:ON 

COMBINAC:JN 

COMBINACJON 

COHB!NACION 

!Desplazam l 
!Desplazam 1 
(!Jesplazam.) 

(De:splazam. I 

!Desplatan:.) 

IDesplazam. 

:oesplazam 

IDesplazam 

!Desplazam. J 

CC»l:BINACION 10 (Desplazam. 

ENVOLVENTE IDesplazam.l 

COHBINAC:ON 
COMBINACION 
COMBINAClON 

COMBINACION 

(Desplazam. 1 
(Desplazarr .• 1 
!Desplazan •. 1 

1 Desplazam. J 

CCMSINACION 5 \Desplazam. 

COMBINAClON (Oesplazam. J 

(Desplazam. l 

COHBINACION (Desplazdl!l. l 

COMBINAC!ON IDesplazam. l 

CCMBINAC:ON 10 fDesplazam. 

ENVOLVENTE rnespla:am.) 

COEFS. DE PARTICIPACION 

Modo 1 
Modo 2 
Modo 3 
Modo 4 
Modo5 

T (seg) Sismo X Sismo Y 

1.381320 
1 369411 
1.126917 
1.042994 
0.988766 

0.000235 
0.008396 
0.000633 
0.101408 
0.006761 

1 000000 
0.999965 
1.000000 
0.994845 
0.999977 

DX (In) 

0.0000 
0.0000 

o ºººº o 0000 

º·ºººº o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 

º·ºººº 
º·ºººº 
o 0000 

0000 
o 0000 

º·ºººº 0.0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 

º·ºººº 0.0000 
0.0000. 
0.0000 

0000 
o 0000 

0000 
0000 

o 0000 
0000 

o. 0000 
0.0000 

DESPI.AZ.AMIENTOS 1EJES GENERALES 1 

OYOn) 

o 000(1 

o ºººº o 0000 
o .0000 
o 0000 
0.0000 
0.0000 
o 0000 

0000 
o 0000 

-o 0081 
-o 0063 
-o 0081 
-o 0063 
o 0063 

0080 
o 0063 
o 0080 

-o 0001 
0080 

0.0000 

º·ºººº 
º·ºººº 0.0000 

0000 
0000 

o 0000 
o 0000 
0.0000 
0.0000 

-0.0000 
-o 0077 
-o 0080 
-o 0017 
o 0011 

0081 
0077 
0081 

-o ººªº 
0081 

DZ tml 

-0.0001 
-o 0010 
-o 0001 

-o ººº' -o 0010 
-o. 001 o 
-o 0007 
-o 0007 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0007 
-o 0007 
-0.0010 
-o 0010 
-o 0007 
-o 0007 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0007 

-o 0007 
-o 001 o 
-o 0007 
-0.0007 
-0.0010 
-0.0010 
-0.0007 
-0.0007 
-0.0010 
-o 0010 
-o 0001 
-o 0007 
-o 0010 
-o 0010 
-o 0007 
-0.0007 
-0.0010 
-0.0010 
-o 0010 
-o 0007 

GX (rad) 

º·ºººº 
º·ºººº 0.0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
o oooc 
o. 0016 
o. 0024 
o. 0018 
0.0024 

-0.0023 
-0.0018 
-0.0023 
-0.0018 
-0.0023 

0.0024 

n.oooo 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 

º·ºººº o. 0022 
o. 0023 
0.0022 
0.0023 

-0.0024 
-o 0023 
-o 0024 
-o 0023 
-0.0024 
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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 país referido en el diseño de estructuras de todo tipo. 

El AISC adopta tres métodos de diseñC'· Diseño Elástico o Diseño por Esfuerzos 
Permisibles (Allowable Stress Design), Diseño Plástico (Plastic 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 límite, 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 princ1p1os 
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, analíticos y 
experimentales, relacionados con el diseño y cmportamiento de elementos y estructuras 
de acero y las aportaciones personales d& un grupo de profesionales que intervinieron 
en su elaboración. 

En este curso se incluyen ejemplos de dh;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 actualizac1on 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 



'.\'lÉTODOS DE DISEÑO E.'\ ESTRlíCTUR.\.S DE ACERO 

l. D!SE:\10 EL4STJCO O D!SDYO POR ESFUERZOS PEllA!!SJBLES (~L!.OIY-lRLE 
STRESS DES!G1\'; J\1an11a/ A!SC-ASD-1989; 

fsF 
Esfuerzo ac111ame s Esfuer~o pen111s1ble 

~ .· _.\ 
T~. T = C'vi - cv 

2. D!SL7VO POR FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA (LOAD AND 
RESJSTANCE FACTOR DESIGN, Jv1ANU4L AISC-LRFD-1993) 

Ejec10 de accwness Resis1encia de diseno 
(Fac/or de carga)( Acción) s (Factor de red11cc1ón)(ResIS1encia 110111i11a!) 

I¡,Q,sr/JRn ~-F, ~ 
J·_,. o 

T,, ' {- -f T,, 
. 1 

' T ,J, F ' 9,,n=v1: ·y.-ig T,, = I.2D - 1.6 L 
T,, = l. -ID 

3. D!SESO POR ESTADOS LL'vilfE (1VORV4S fÉCNíCAS COMPLE\-íENl>UUAS 
l'Al~.-1 [)JSEiYO Y C0i'./SIRUCCJÓN DE ESTRUCTURAS :'vfETAL!CAS-
RUji . .41\·IEVIO DE CONSTRUCCIONES PARA EL D!SflUTO !EDE!IAL) 

I::fec/o de acciones s Resi.1·1encia de diseno 

CM-CI' <- ---,> C!vf 7 cv 

Ci\J e· CV 

' FC (Ci'v! 7 CV,) R, 

(Fr< = 0.90) 

(FR =O. 75) 

FC 0
- l. -1 (¡mra carga muer/a y viva) 

Estado lí111i1e de flujo 
plás11co en la secció11101al 
Es1ado !ímile de frac//ira en 
en la sección 11e1a 

', 
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Con este método se determina la seguridad "real" contra el colapso, pero no se obt;ene información 
sobre el comportamiento sobre el componam1ento de Ja estructura en condiciones de servicio. No es 
aplicable cuando la falla se presenta sin las defr-nnac1ones plásticas necesarias para que se forme el 
mecanismo de colapso: por ejemplo, en estructuras sometidas a ur. número muy elevado de ciclos de 
carga. o cuando la falla es por alguna íorma de inestabilidad. 

3. Diseño basado en Estados Límite (Diseño por Factores de Carga y Resistencia) 
El enfoque más racional del problema de segundad estructura! requiere una evaluación estadística de 
la naturaleza aleatoria de las variables que determinan la res1s1enc1a de :as estructuras. por un ladó:' y 
oe las que pueden ocasionar su falla (las más importantes son las cargas) por el otro. Después. 
utilizando la teoría de probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemente bajo. c¡ue depende, 
entre otros factores, de la importancia de la estructJía y del r:esgo de que su falla ocas;ones la 
pérdida de vidas. 

• DISE:i~O DE: ::.STRUCTURAS METÁLICAS 
héc;:or Soto Rocrisu.:z 



MÉTODOS DE DISEÑO 

El Objetivo del diseño estructural es obtener estructuras que tengan una probabilidad aceptable, que 
debe ser uniforme para todas las construcciones del mismo tipo, de no volverse ir1serv1bles durante 
cierto perieco de tiempo especificado, der.ominado vida útil de la estructura. temer.do en cuenta, al 
mismo tiempo, la operación de la edificación, la estética y la economia relacionada con el costo total. 
que debe incluir costos de diseño, construcción, mantenimiento y reparación. Para obtener una 
seguridad adecuada en las estructuras se requiere una combinación correcta de métodos oe diseño. 
calidad de materiales y proceaimientos de fabricación y montaJe. :On las etapas de diseño se ont:ene 
la seguridad buscada tomando como las medidas necesanas para que no se alcance ningun lim.te de 
utilidad estructural. 

1. Método elástico (Diseño por Esfuerzos Permisibles o Diseño Elástico) 
Este método que se ha utilizado desde princ1p1os del presente siglo, en Méxicc, sigue siendo utilizado 
en la actualidad. Consiste en calcular mediante un análisis elástico, las acciones internas que 
producen las solicitaciones de servicio (o de trabajo) en los diversos elementos estructurales. y en 
comparar los esfuerzos máximos ocasionados por esas acciones, determinaaos también por métodos 
elásticos. con los permisibles o de trabajo que se obtienen div1d1endo ciertos esfuerzos caracteristicos 
(de fluencia, de falla por inestabilidad) entre un coeficiente de segundad. 

¡¡· L' 
-'-,.,. s 

Cargas de trabajo 

Esfuerzo f./Jáxin10 

T ---z==s---~ 

~V .- \Jl 

Acciones internas 
(momentos flexionantes) 

cr / \ 
_ 1· i Gr,. ! 

G mOx - ('5) (\.O C.)' ) 

Esfuerzo ?ermisible 

Este método es util para predecir el cDmportamiento de las estructuras en condiciones de servicio, 
pero en muchos casos no permite estudia:-:as en las cercanías cel colapso, que se presenta fuera del 
intervalo elástico, cuando la ley de Hooke ya no rige las relaciones entre esfuerzos y deformaciones 
Cua;-,do esto ocurre, no puede deterr..:narse la seguridad de la estructura respecto a la falla 

2. Método Plástico 
Cuando las acciones que obra:i en L.:na secc1ó:i tra:isversal p;-oducen ia plast1f¡cación ccrr.pleta del 
matenal de que está compuesta se forma una articulación plástica, c;ue puede admitir rotaciones 
importantes bajo momento constante. Cuando aumenta la carga se produce una red1stnbuc1ón de 
momentos y la falla se presenta cuando aparecen articulaciones pláticas suficientes para que la 
estructura CDrrpleta, o una parte de ella. se comierta en un rrecan:srno. Cuando se ut1l1za el diseño 
plastico. los e!ementos que componen la estructura se dimensior.an de manera que ésta falle cuando 
obren scbrc el!a :as cargas ae traoajo mu1t1pli::ndas ;::or u;i n..Jmero mayor que la ur.idad, al que se 
llama factor de carga. 

• DISEÑO DE =sTRUCTURAS METÁLICAS 
rié.::or Soto Rodrigue;: 
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INVOLUCRillOS EN UNA OBR~ DE ACERO 

PROPIETARIO (P) 

PROYECTISTA ARQúTIECTO!\"ICO O ARQUITECTO (A) 

PROYECTISTA ESTRUCTURAL, DISEÑADOR O CALClJLISTA (PE) 

GEOTECNISTA (G) 

PROYECTISTA DE INSTALACIOi'iES (PI) 

SUPERVISOR (S) 

DIRECTOR RESPONSABLE DE OBR.\ (DRO) 

CORRESPONSABLES (C) 
CORRESPONSABLE EN SEGURJDAD ESTRUCTURAL (CSE) 
CORRESPONSABLE EN INSTALACIONES (CI) 
CORRRSPONSABLE EN DESARROLLO URBANO Y ARQUITECTÓNICO (CDUA) 

PRODUCTORES DE ACERO (PA) 

FABRICANTE DE ESTRUCTURAS !\JET.:\.LICAS (FEM) 

MONTADOR (M) 

AUTORIDAD (LICENCIA, REGLAl\fENTOS , NORMAS Y ESPECIFIC.!..CIONES 
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% de las conexiones soldadas presentaron 

fallas de tipo frágil 

COMPORTAMIE1VTO: 
• Inadecuado 

Kobe, Japón, Enero de 1995. 

ESTADISTICA: 
• Daños severos en varios edificios de acero 
• Mismas causas que en Northridge 
• Deficiencias en supervision 

C01WPORTA1l1IENTO: 
• 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, GENERA.DOS 
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 TRIAXIA.LES 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 
ALMACEN 
EMBARQUE 

.• i. 



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISEÑO Y CONSTRUCCION 
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO 

Costo del acero (materia prima) e insumos (tornillería, 
soldadura, arandelas, pintura, etc.) 

Ubicación del país en zona sísmica o asísn1ica 

Disponibilidad de perfiles lantinados (placa, perfiles 
estructurales y perfiles fonnados 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 
nletálicas especializados 

Normas y especificaciones disponibles para diseño en acero 

Experienc~a eQ,.diseño y construcción de estructuras ele acero 

Pron1oción del uso del acero en la construcción 

Iniciativa ele los arquitectos para proyectar con acero 



~, RECOMENDACIONES GENERALES SOBRE LA 
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS 

POCO PESO 

SENCILLEZ, SIMETÍA Y REGULARIDAD EN PLANTA 

PLANTAS POCO ALARGADAS 

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEV ACION 

UNIFORMIDAD EN LA DISTRIBUCION DE RESISTENCIA, RIGIDEZ, 
DUCTILIDAD -;-HIPERESTATICIDAD Y LINEAS ESCALONADAS DE 
DEFENSA ESTRUCTURAL 

FORMACION DE ARTICULACIONES PLASTICAS EN ELEMENTOS 
HORIZONTALES ANTES QUE EN LOS VERTICALES EN CASO~ DE · 
SISMOS EXCEPCIONALES 

PROPIEDADES DINAMICAS DE LA ESTRUCTURA ADECUADAS AL 
TERRENO 

. . -, 

CONGRUENCIA ENTRE LO PROYECTADO Y LO CONSTRUIDO ,.1 
,( 
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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 SATISFACTORIO 

9. FUERZAS SÍSMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES 

10. GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTl':JA 

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: '' ' .. , 
16. PREFABRICACIÓN 

1'7, DIMENSIONES MENORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE 
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE CONCRETO 

18. RECUPERACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

... 

• !) 



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 ·r 

30. MAYOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUCTURALES 
~:· 

.. 1?i 

31. INGENIERÍA ESTRUCTURAL, SÍSMICA Y MECÁNICA DE SUELOS DE 
VANGUARDIA ' .. 

¡·: 

.) 
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DESVENTAJAS 

EL ACERO ESTRUCTURAL EN MÉXICO ES CARO 

TEMPERATURA 

CORROSIÓN 

VIBRACIÓN 

FLEXIBILIDAD 

ESBELTEZ DE LAS SECCIONES 

MAYOR CALIDAD DE SUPERVISIÓN 

PLAZOS DE ENTREGA DEL ACERO DEMASIADO LARGOS 

FABRICACIÓN PRECISA 

FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES 
<l) 

FALTA DE CONOCIMIENTO EN EL DISEÑO EN ACERO DE LOS 
PROGRAMAS DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERÍA CIVIL 

'; 

·.:_ 
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FACTORES QUE INFLUYEN EN EL 
COMPORTAMIENTO DUCTIL DEL ACERO 

ESTRUCTURAL 

ALTO CONTENIDO DE CARBONO 
Al aumentar el contenido de carbono aumenta la resistencia y 
disminuye la ductilidad (contenido normal, del orden del 0.25o/o) 

. 
BAJAS TEMPERATURAS 
Las propiedades mecánicas y fisicas de la mayor parte de los aceros 
estructurales usuales se conservan sin cambio sólo en un .intervalo de 
temperaturas relativatnente 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 Ja fractura del 1naterial, bajo esfuerzo 
relativan1ente reducidos, después de un número suficientemente 
grande de aplicaciones de Ja carga, que pueden o no incluir cambios 
de signo en los esfuerzos 

FALLA FRÁGIL 
Rúptura sin deformaciones plásticas previas, suele estar asociada 
con temperaturas bajas. También influyen en ella el estado de 
esfuerzos a que esté sometida Ja pieza, la existencia de muescas o 
ranuras y Ja velocidad de aplicación de Ja carga 

<;\ 
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FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA 
DE ACERO TENGA UN COMPORTA!\HENTO 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 
importantes que tienen el aspecto de un torcimiento o formas de ondulaciones 
según el elemento solicitado. 

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSIOÑ 
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 
ARl\:IADO 
SOLDADURA 
PINTURA 
ALl\'lACEN 
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 
Pern1itir 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 nlás sencilla sea la conexión n1enos probabilidades hay 
de que ésta tenga puntos críticos que atenten contra ·1a 
estabilidad de la estructura durante sismos fuertes. 

CONTINUIDAD 
El empleo de juntas que aseguren un grado de continuidad 
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de 
diseñar la estructura como conti.nua. 

PROTECCION CONTRA EL INTEi'ff PERISAfO E INCENDIO 
Las juntas deben protegerse contra la acción de la corrosión y 
los efectos de un incendio. La corrosión de los elen1entos de 
acero puede ser un proble1na grave en regiones litorales donde 
es necesario tomar precauciones especiales, evitando que los 
elen1entos de acero queden expuestos al 1nedio an1biente. 

,., 
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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 elen1entos de 
un~aj ~· 

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.CONEXIONESSOLDADASATORNILLADAS 
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.CONEXIONESSOLDADASATORNILLADAS 
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 cori 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 inediante soldadura de penetración completa y sirve de asiento 
para apoyar la viga durante el inontaje. 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 colun1na con soldadura de penetración c01npleta 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 <l) 

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 de patines 
gruesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan 
directamente al patír de la columna mediante soldaduras de 
penetración completa. El alina de la viga se atornilla o se suelda en 
cainpo 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 l. 
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 tomillos de alta 
resistencia. La única soldadura que se aplica en campo, con robots 
automatizados, es la del empalme de columnas. 
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Conexiones típicas viga-columna utilizadas comunmente en paises localizados en 
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1.- conexión usual en México 
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CRITlCAL POINTS 

(a) 

Conexión típica de California 
antes del sismo de N orthridge 

r 

t 
(b) 

Conexión típica utilizada en México 

1 
CHITICAL l>OINTS 

1 

(b) 

Conexión tipo arbol usada en Japón Conexión atornillada usual en México 

(b) 

Conexión con placa de extremo 
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 
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

..• · MATERl.AL 
:. < .... ,...: ::.>· •......... : 

. 

Acero 
Estructural 

Nota: 

··.•.-· .. :·:'.NORMAS·.·· ·· 

-

·NOM,.,: ·· ... ASTM: 

B 254 

B 177 
Grado 8 

B 282 

8284 

B 199 

6200 

B 99 

B 347· 

-

6277 

A36 

A53 
Gr. B 

A242 

A441 

A500 

A501 

A514 

A5;29 

A570 
Gr.40, 

·45 y 50 

A572 

A588 

A606 

A607 

A618 

A709 

A852 

NOM Norma Oficial Mexicana. 

.. :DGN0NOM.· 

Acero estructural. 

Tubos de acero con o sin coslura. negros 
o galvanizados por 1nmcrs16n en caliente. 

Acero estructural de baja aleación y alla 
resistencia. 

Acero estructural de alta resistencia y 
baja aleación al manganeso-vanadio. 

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, llmite de nuencia 
mlnimo de 42 ksi. 

Acero l~mina y tira de acero al carbona 
laminadas en caliente, de calidad estru­
ctural. 

Acera de alla resistencia y ba¡a aleación 
. al columbio-vanadio, de calidad estructu­
ral. 

Acero estructural de alta resistencia y 
baja aleación, con limite de fluencia m lni­
mo de 50 ksi y con un espesor de 4 pulg. 

Acero, lámina y tira de baja aleación y alta 
resistencia, laminada en cahente y en 
fria, con resistencia a la corrosión 
atmosférica mejorada. 

Acero, lámina y tira de baja aleación y alta 
resistencia, al columbio o vanadio. o am­
bos, laminados en caliente y en fria.· 

Tubo estructural con o sin costura de alla 
resistencia y baja aleación laminado en 
caliente. 

Acero estructural para puentes. 

Placa de acero estructural de baia 
aleación, templada y endurecida con \Imi­
te de fluencia m1n1mo, de 70 ksi y con un 
espesor de 4 pulg, 

" 

. · .. ASTM 

Structural StceJ. 

Pipe, Steel. Btack and Hot-dipped, Zinc­
coated Welded and Seam1ess Steel Pipe. 

High-strength Low-al!oy Structural Steel. 

High-strength Low-al!oy Structural Man­
ganese Vanadium Steel. 

Cold-formed Welded and seamless 
Carbon Steel Structural Tubmg in Rou­
nds and Shapes. 

Hot-formed Welded and Seamless 
Carbon Steel Structural Tubing. 

High-yie!d Strength, Quenched and 
tempered Alloy-Steel Plate, Suitable far 
Welding. 

Slructural Steel w1th 42 ksi minimum 
Yield Point. 

Steel,Sheet and Strip, Carbon; Hot-rolled, 
Structural Quality. 

High-strcnglh. Low-al!oy Columbium-Va-. 
nadium Steels of Structural Quahty . 

High-strength Low-a!loy StructUral Steel . 
with 50 ksi Minimum Yield Point to 4 in 
Thick. :-~-

Sleel, Sheet and Strip, High-strength, 
Low-altoy, Hot·ro!led and Cold-rolled, with 
lmproved Atmosphenc Corrosion 
Resistance. 

Steel, Sheet and Strip, Hlgh-strength, 
Low-alloy, Columbium or Vanad1um, ar 
both, Hot-rolled and Cold·rolled. 

Hot-formed Welded and Seamiess High­
strength Low-alloy Struclural Tublng. 

·. .;~ 
Structurat Steel far Brldges. ' ~ 
Quenched and Tempered Low-altoy 
Structural Steel Plate wilh 70 ksi 
M1nimum Yield Strength to 4 in. thick. 

ASTM Amencan Society ar Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) Para aceros fabricados según las normas del 
Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano {ABS), Instituto Americano del Petróleo {API), Sociedad de Ingenieros de la 

Industria Automotriz (SAE). lnst1luto Americano del Hierro y el Acero. (A\Sl). y Estándar Británico (BS), se recomienda consultar a Altos 
Hornos de México (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHMSA-1996). 

·• 



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN.ACERO 

. - : - ·. :' ·- 'NÓRMAS 
... 

-:::. . TITULO DE LAS NORMAS . __ ., .•. 
.MATERIAL .. 

.. :.--· 
• ·AsrM· NOM ........ ··.DGN:NOM. ASTM 

B 352 A27 Piezas coladas de acero al carbono de M1ld-to-mcdium-strength Carbon-stecl 
Gr. 65-35 Gr. 65-35 ba1a y mediana resistencia püra aphcación Castings for General Apphcations. 

Aceros general. 
Fundidos 

B 353 A148 Piezas coladas de acero de alta resis· 
Gr. B0-50 Gr. 80-50 tenc1a para uso estructural. High-strcngth Steel Castings ror Slructu-

ral Purposes. 

Aceros A66B Aceros forjados al carbono y de aleación Steel Forg1ngs Carbon and Alloy far 
foqados • para uso mdustnal general. General lnduslnal Use. 

Remaches A502 Remaches de acero estructural. Steel Structural Rivets. 

H-116'' A307 Tornillos y espárragos de acero al carbono Carbon Steel Bolls and Studs, 60 ksi 
con resistencia a Ja tensión de 60 ks1. Tensile Strength. 

H-124" A325 Tornillos de alla resistencia para uniones High-strength Bolts for Structural Steel 
de acero estructural. Joints. 

--·-
Tornillos, 
arandelas A449 Tornillos y espárragos de acero templado y Quenched and Tempered Steel Bolts and 

y endurecido. Studs. 
Tuercas 

H-123" A490 Tornillos de acero estructural con Heat-treated Steel Structural Bolts, 150 
tratamiento térmico, con resistencia ks1 Min. tensi!e Strength. 
mlnima a la tensión de 1 SO ksi. 

A563 Tuercas de acero de aleación, y al Carbon and Alloy Steel Nuts. 
carbono. 

F436 Arandelas de acero endurecidas. Hardened Steel Washers. 

A36 Acero estructural. Structural Sleel. 
, 

A194 Tuercas de acero al carbono de aleación y Carbon and AUoy Steel Nuts far Bolts far 
Gr. 7 al carbono para tornillos de alta presión y H1gh-pressure and High-temperature 

elevada temperatura de servicio. Service. 
1 

A354 Tornillos de acero de aleación, templados Quenchcd and Tempered Alloy Steel Bol. 
y revenidos, espárragos y otros ts, Studs and other Ex1ernally Threaded 

Pernos ae anclaje sujetadores, roscados externamente. Fasteners. 
y barras roscadas 

A449 Tormllos y espárragos de acero templado y Quenched and tempered Steel Bolts and 
endurecido. Sluds. 

A5B8 Acero estructural de alta resistencia y baja High-strength Low-alloy Structural Steel 
aleación con llm1te de fluencia mínimo de w1th SO ksl mmimum Yield Point to 4 1n. 

: SO ksi y con un espesor máximo de 4 pulg. Th1ck. . 
' \) 

A667 Tornillos y espárragos de acero de alta High·strength Non-headed Steel Bolts and 
resistencia, sin cabeza. Studs. 

\ 

Nota: 

NOM Norma Oficial Mexicana. 
ASTM American Soc1ety of Testmg Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) 
Para aceros fabricados según las normas del Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Americano r 
Petróleo (API), Sociedad de Ingenieros de la lndustna Automotriz (SAE), Instituto Americano del Hierro y el Acero. (AISI), y Estándar Bri 
(BS), se recomienda consultar a Altos Hornos de México (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHM~. 
1996). ... . .,, 

.-



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

·NORMAS TJTUlO DE.LAS NORMAS 

. MATERIAL. 
.. ., ,. 

'· .... 
NOM ASTl!<1 DGN;NOM,'. 

H 77 AWS AS.1 Electrodos de acero al carbono, recubiertos. 

para soldadura por arco cléctr1co 

H 86 AWS AS.5 Electrodos de acero de ba¡a aleación, recu-

biertos, para soldadura por arco eléctrico. 

H 97 AWSAS.17 Electrodos desnudos de acero al bajo 

carbono y fundentes para soldadura de arco 

sumergido. 

H99 AWS AS.18 Metales de aporte de acero al car~ono para 

soldadura por arco protegido con gas. 

AWSAS.20 Electrodos de acero al carbono para 

Metales ae soldadura por arco con electrodo tubular 

Aportación 
-; 

continuo. 

y 
Fundentes AWSA523 Electrodos desnudos de acero de baja 

para ·- aleacl6n y fundentes para soldadura de arco 

Soldadura sumergido . 

.. 
AWSAS.28 Metales de aporte de acero de baja aleación 

para soldadura por arco protegido con gas. 

' 

AW'JAS.29 Electrooos de acero de ba¡a aleacion para 

soldadura por arco con electrodo tubular 

continuo. 

Notas: 

NOM Norma Of1c1al Mexicana. 

ASTM American Soc1ety of Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) 
AWS Sociedad Americana de la Soldadura. 

ASTM 

Spcc1ficat1on far Covcred Carbon Stccl Are 

Wcldmg Elcctrodcs. 

SpecH1cat1on fer Low-alloy Steel Covered 

Are Weld1ng Electrodes. 

Specmcat1on far Garban Stecl Electrodes 

and Fluxes far Submergea-Arc Weld1ng 

Specification far Garban Steel Filler Metals 

far Gas-Sh1elded Are Weld1ng. 

Spec1f1calton for Carbon Steel Electrodes 

for Flux-Cored Are Welding. 

' -. 

Spccif1cat1on for Low-alloy Steel Eleclrodes 

and F!uxes fer Submerged are Weld1ng. 

Specification far Low-alloy Sleel,Filler Me-

tals far Gas-shieldcd Are Welding. 

Speciftcation far Low-alloy Steel Electrodes 

fer Flux-cored Are Weld1ng. 

Para aceros fabncados según las normas del Comité de Regls~ro Naval LLOYDºS, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Americano del 

Petróleo (API), Sociedad de !ngen1.eros de !a Industria Automotriz (SAE), lnslltuto Americano del Hierro y et Acero. {AlSI), y Estándar Bntán1co 

( BS). se recomienda consultar a Altos Hornos ce t..-1éx1co (AHMSA) Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHMSA-

1996). 



Propiedades 
n1ecánicas 

Esfuerzo 
NORMA Esfuerzo mínimo de 

de fl:..:er.cia ruptura en 

(k¡;/cm') tensión 
(k¡;/cm') 

NOM-B-254 
4080 

(ASTM A36) 2530 a 
5625 

NOM-B-177, 
Grado B 4220 2460 

(A53, Gr.B) 

• Cuando se especifica 
•• Véase la norma para más detalles 

PROPIEDADES l\IECANICAS, usos y COMPOSICION QUil\IICA DE LOS 
ACEROS ESTRUCTURALES 

Composición química(%) 

Porciento de 
Grupo por alargamiento Fonna del 

lJsos principales n1a1crial mínimo en espesor e Mn p s 
Si 

probeta de 2 Máx. Máx. Máx. Máx. 

Pulg. 
(%) 

Perfiles 0.26 0.04 0.05 

!lasta 3/4" 
incl. 

0.25 0.04 0.05 
' 

Más de 3/4" O.SO-
a 1-1!2" 0.25 l.20 0.04 0.05 

'· incl. 

Más de 1-1/2" 0.80- 0.15-
Placa ~ 2-1/2" 0.26 1.20 0.04 0.05 0.40 

incl. 
Con::.trucción 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-
a 8" incl. 1.20 

0.04 0.05 0.15-
0.40 

!lasta 3/4" 0.26 
incl 

0.04 0.05 

Placas y Más de 3/4" 0.60-. 
barras a 1-1/2" 0.27 o 90 0.04 0.05 

incl. 

Más de 1-1/2" 0.28 0.60- 0.04 o 05 
a 4" incl. 0.90 

Similar al acero r\-36 .. Tubos (NOM B-254) para 
aplicaciones en estructuras a 

B .. 
; base de tubos. 

1 

1 

Cu V 
Mín. Mín. 

0.20• 

0.20• 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20• 

0.20• 

0.20• 



Continuación 

" 

Propiedades 
mcc:lnicJ..S 

f:sfucrzo 
NORMA Esfuerzo 1níni1no de 

de fluencia ruptura en 

(kg/cm~ tensión 
(kg/cm) 

4920 3520 

4710 3235 

NOM-B-282 
(A242) 4430 2950 

4920 352Ó 

4710 3235 

4430 2950 

4920 3520 

4710 3235 

4430 2950 

NOM-B-284 
(A441) 4220 2810 

4920 3520 

4710 3235 

4430 2950 

•• Véase la norma para n1ás detalles 

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIJ\IICA DE LOS 
ACEROS ESTRUCTURALES 

Composición quírnica (%) 

Porciento de 
Grupo por alargan1icnto Forma del 

lJsos principales material n1Ínin10 en espesor e Mn p s 
Si 

probeta de 2 Mi'- Má"t. Máx. Máx. 

Pulg. 
(%) 

.. hasta 3/4''. 020 1.35 0.04 0.05 ... incl. 
Placas 

21 y más de 3/4 a 0.20 1.35 0.04 0.05 
barras Fines e.structuralcs en 1-1/2" incl. 

general, construcción más de 1-1/2" 
21 soldada, atornillada. y 0.20 1.35 0.04 0.05 

a 4" incl. 
rernachada .. 1 0.20 1.35 0.04 0.05 .. Perfiles 

11 estructurales , 0.20 1.35 0.04 0.05 

21 lll 0.20 1.35 0.04 0.05 
--.. hasta 3/4" 0.22 O.SS- 0.04 0.05 0.4 

in'cl. 1.25 .. Placa.> 
y 

más de 3/4" 
1·112" incl. 

0.22 0.85-
1.25 

0.04 0.05 0.4 

24 barras más de 1-1/2" 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 
a 4" incl. 1.25 

Uso estructural en general; 
más de 4" construcción soldada, 0.85-

24 0.22 0.04 0.05 0.4 
atornillada y remachada a 8" incl. 1.25 

•• ' 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 ' 1.25 

•• Perfiles o 85-11 022 004 0.05 0.4 estructurales 1 25 

24 lI1 0.22 0.85-
1.25 

0.04 0.05 0.4 

) 

Cu V 
Mín. Mín. 

o 20 

0.20 

0.20 

020 

0.20 

0.20 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

0.20 0.02 

o 20 0.02 
1 
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PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL 
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA 

LA CONSTRUCCION CON ACERO 

_x_ - --m--- -- - _x_ 

Angulo de lados iguales 
o desiguales 

Canales estándar Vigas 1 estándar 

Perfiles APS Perfiles CPS Perfiles IPS 



1 '/ // / // // /A 

X X --- ---11---- --

1///// /////1 

Vigas I rectangular 

Perfiles IPR 

.Y 

X X -- - --m- -- - --

y 

Perfil 1 compuesto 
(hecho con tres placas soldadas) 

Perfiles IPC 

y 

X X 
-- - ----1i:l1-- -- - --

y 

T estructural 

Perfiles TPR 



y 

,, / // // 

~ 
~ 

X X X 1 X X -¡- X ,, 

~ 
T-1/ 

// // .. ,, -J'} 

yl yl 
yl 

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 cajón 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 



y 

X X X X 

' 

Dos canales soldadas en caj6n Dos canales soldadas en espalda 

Secciones compuestas 



y y 

__x_ _ --l _____ X _____ X 

Polín estructural Tens-hyl Perfil z 

Perfiles formados en' frío 
' 



PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS 

Nombre Designación Usos rnús 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA AI-IMSA IMCA inconvenientes 

Perfiles Se usa 111ucho en 
V 

cuerdas diagonales 
1 co1ncrciaics: 

1 1, 1 v., ll/2, 2, 21/i, y n1ontantcs de 

1 
Angulo Angulo tic Al'S LI y 3 pulg de ala. arn1;-idura.." de techo ., 
pcdil lados Perfiles o d e p i so • ala x t:1.tnaí10 X 

X.- ,-c-·L -·-··X estándar igu<ilcs espesor espesor estructurales: contravcntcos, 

i 4, 5 y 6 colun1n::l..c; e.le cclosín 

' pulg de ala y en cajón, 
y elementos de 

- conexión, cte. 

V 
~ 1 

1 Angulo Angulo <le 1\l'S LD 

-l--x perfil lados altLC\ X ~- lan1ai10 x 4 x3y6x4 Misn1os usos que el 
X- cstúndar desiguales pulg de ala anterior 

1 espesor espesor 
1 

-
V 

V . r rabaja n<lo_ .. COlllO ,.,___, 
viga ·~S pésima,· en p e a ni b i o como ll¡ Canales 

Perfil C 
CPS CE 

3, 4, 6, 3, !O y 12 sección 
' perfil ' . peralte X 

compuesta 
X-· {-·-X estándar 

·peralte X 
pulg de peralte (colu111na) trabaja 

' estándar peso peso 
C!J condiciones 

1 
ideales 

!:::= 
y . 

Co1110 visa trabajn 
en fonna adecu:ida, 
no obstante 

V presenta problc1nil.!l 

'r Vigas al ha ce r 1 as 
:1 1 l'erGJ 1 

IPS JE 
3, 4, 5, 6, 7 y s conexiones. 

' perfil estándar 
peralte x peralte x 

pulg de peralte En Guac.Jalajara X-·- -·-X 

' c~túndar peso peso tiene rn u eh a 
' dc1nanda, ya que se ' 

~.~ profusa1ncntc 
' 

u~a 

V en Jos sistc1nns de 
piso a base de 
vigueta y bovcc.Jill:l 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
IMCA Instituto Mexicano de. la Construcción en Acero, A.C. 



. -.- ronti1111aci6n 

PERFILES ESTRUCTÚRALES MEXICANOS 

\ 

Perfil 

y 

_____J ,1 '-----

y 

y 

Nombre 

AHMSA 

Perfil IPR 

2 

Perfil Tl'R 

Tubo 
circular 

Perfil 
Estructural 
Rectangular 

o 
Perfil 

'l\1bular 
Rectangular 

IMCA 

Perfil 1 
rectangular 

Perfil T 
r~ctangular 

Tubo 
circular 

Tubo 
cuadrac.lo o 
rcct:1ngul.1r 

Designación 

AHMSA 

Il'R 
peralte x 
ancho de 

patín x peso 

Tl'R 
peralte x 
ancho de 

patín x peso 

Dillr.ictro 
exterior x 
espesor de 

pared 

PER 
o 

l'TR 
Indo x lado 

X espesor 
(Designación 

HYLSA) 

IMCA 

IR 
peralte X 

peso 

TR 
peralte x 

peso 

oc 
diár11ctro 

exterior x 
esp_csor de 

p..'lred 

OR 
tantafios x 

espesor 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
•1CA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero A.C. 

Disponibiliuad 

6, 8, 10, 12, 14, 16 
y 18 pulg de 

pnralle 
(22 tan1aflo.s 
disponibles) 

Se ob1iencn 
cortanJo lns 

pclii!cs a11tc1in1cs 
a la 1nitad de su 

peralte. 
DisponibilidaJ 

conc.licionada a In 
fabricación e.le los 

perfiles ll'R. 

1/2, 3/4, 1, l Y4, 
2, 21/i, 3, 31/2, 4, 

5, 6, 8, 10, 12, 14, 
16, is, 20, 24, :io, 
36, 42, 48, 56 y 60 
pulg ele di:ín1elro 

'l'ubo Cl:ad1 ado: 
1, 11/1, l:YA, 21/2, 3 y 

3Yi de lado. 
1'ubo rccta11gular: 

3x2,4x2 
y 4 x 3 de Indos 

Usos más 
comunes e 

inconvenientes 

Se ha populariz:1do 
su uso con10 viga. 
No es una sección 
ideal para colurnna 
pero si e.s n1cjor 
que el perfil IPS. 
La forn1a de Ja 
sección facilita las 
conexiones con 
otros clcn1cnto.s 

Su uso p1inc.:ipal es 
en cucrd~1s de 
annaduras 

S e u s :i 
profusa111entc en 
estructuras 
cspctnles 

Cuerdas, diagonales 
y 1nontantes e.le 
armadur:is, 
estructuras ,,_ 
cspoc1alcs, postes, 
cte. 'l'icnc ciertos 
problemas en la 
aplicación de 
soldaduras por sus 
espesores tan 
delgados 

,. 



Contiluuición 

PERFILES ESTRUCTURALES l\1EXICANOS 

Nombre Designación Usos más 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvenientes 

Largueros de techo 
y y de p a re d 
1 

(elc1ncntos 
i Ll 

C10al perfil secundarios de una 
1 ligero dos Perfil C CPL.2 CF 4, 5, 6, 7, s. 9, 10 estructura ligera en 

X-·-·~ -·--X patines forn1ado en peralte pcrnltc X y 12 pulg de i11stalncioncs 

' atiesados frío calibre peral le industrinlcs). :L__ri 1'iene problernas 

' y cuando se suelda 

y t-.1is111os uso ... y 

Lr-i1 observación que el -- . 
1 Z perfil 

Perfil Z Zl'L2 ZF Mis[nos peraltes nntcrior, aunque en 
1 ligero 

fornuido en pe ralle peralte x que el perfil 
Jos ú1Lin1os af1os su 

X-·-·- 1-·-·-x dos patines e 111 p 1 e o h a 
! atiesados frío calibre anterior 

disrninuicJo :l_r] considcrab lcr11en te 

' 
/ 

' y \ 

t-.1úlliplcs usos: 
·M j'·e m b · r o s 

' 5x20y6x20 
con1pucstos (vigas, 
colurnnas), placas 

CJ Plancha Ancho X J\ncho x pies de ancho y de base pnra 
o Placa largo x largo_ x largo. Los columnas, 

placa espesor cspc.,.¡;>r cspC-"Orcs van de cubreplac.1.'i, pl;icas 
- - 3/16 a 2 pulg de conexión, 

e e 1 o s [ a s . 
;itiesadorcs, 
dinfr:igrnas, etc. 

D . -
~ Anclas en pi neas 

y de base para 

1 J<cdondo Difünetro os Y4 de pulg de 
colu1nn;t.o;, cclosíns 

Acero 
1 redondo sólido liso di:ín1etro diá111ctro de arrnac.luras, 

x· .. ·-·-· -· X ·- t i r a 11 t e s 1 . 
1 contravcntcos, cte. 

... 
y 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
IMCA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero, A.C. 



¿que hay de común entre 

GALVAK, 
le ofrece: 

•Apoyo técnico 
• Excelente resistencia estructural 

• Reducción de los tiempos de 
construcción 

• Fácii:.instalación 
• Colados simultáneos de entrepisos y 

cubiertas 
•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 metálico de Galvak 
MONTERREY. N. L. 
Oficinas Generales y Planta 
Ave. de la Juventud #340 Ntc. 
Col. Cuauti!Cmoc 
C. P. GG'150 
San N1colfls de tos Gnrzo. N. L. 
Tcls.:1613G9·01·00. 353·01·00 
Fax. (8) 350-56·13 

Oficina Técnica 
Tcb.:(0) 353·93·57 

{0) 350·90:-~4 

Fox. 16) 330·G0·51 

MEXICO IZTAPALAPA 
Cereales# 19 Esq. con 
Calz. Ermita lztapalapa 
Col. Gran1as Esmeralcta 
C. P. 09810 
Tcls.: (5) 501 ·63·22, 

58"65·30, 
501 ·07-25, 
670-43·13 

Fax. (5) 502-77·51 

CONSTRUYA CON LO MEJOR, CONSTRUYA CON PRODUCTOS Y CALIDAD 0 GOL\IOK 

GUADALAJARA, JAL. 
Ave. Washinglon # 440·444 
Zona lndustnal 
Sector Rclorma 
C.P.444160 
Tcls.: (3) 619-17·17, 

619·39'65. G 19· 18· 77 
Fnx. (3) 619-60·60 

·' 

·. 



Ejc:111plo l. (J!cular !Js prop1edJdes g.eoménicas (propied:ides de diseño) de !a co!umn=i de sección transversal l. hecha 

con rres pk1cJ.!' soidadas <!cero NOM-B-254 (.A..~TM A.36). que se muestra en la fig.urJ.. 

T 

X__,, 

t.,v 1 

1 i . \ 
: - - ·-1'!''""' 1 el 
1 1 
1 1 

..L 

T 
Sección transversal 

i.f 

Columna de tres plac:is.;;oldadas del ejemplo 

Solución 

AreJ. de l:i sección transversal. A 

.·I = lbflJ- (d-llji t,.. = 60 x -1 -1 - (80-2x-l.-1)2.5 = 706 cm2 

(Pcoo =O /85rl =O. 7 85 x 706 = 55-1 2 kg/m) 

ivto111cnto de inercia con respecto al eje X-X (eje de mayor resistencia), lx 

o bien aplicando el teorema de los CJCS paralelos 

d =sao 
b¡= 600 
fu,= 15 
'f = .¡.¡ 

Dimensiones. en mn1 

I ' ~ d2 -Í6Dx-l.-l3\I (71.23x2.5J. '[ •.¡ 60 -3-321 830 .¡-6 .¡ .-_·=L..fo.i..2_..J.=.:\.ll)-
12 

-~-+x.t1.~= 1c111 

~lódulo de sección el:istico Sx 

S = 11_._ = :Cx850 476 = 20 762 cm; 
' d 80 

R;:':.dio de ;;1ro r.\-

- --- = 3.J.3 Cl11 '. 
__ 1tj_ =~'S30.Jí6 

' V .1 106 

:Vlon1e:ito de 1ncrc1a Jlrededor del CJe Y-Y (eje de 111cnor resistencia), ~v 

,- . -¡ /j j 3-j. .¡ 
!, = .'·'2b~t/-(d-2t¡iti,1=-¡2x60 x•i.-1+180-2x-l-1}2.5 =158-193cm . 1:~ ) _; 12_ 

us:-indo ~! ccore1na de los ejes paralelos. 

,· ' . 60' 1 (-1 , , -i ) 1 - 71 -..-t.t I ._.\._.) -158 '9' 4 
- -· ·---· • - ... J cm 

i 1 l.., i I" ' - ) -

\, 

' 



Coeficientes de flexión. B> y By 

.-/ 706 -1 
El' = -- = --- = 0.03.J cm 

s,,,1 20162 

B.1· = -"- = j06_ =0 IJ.J 
s\. s 1sJ 

-1 cn1 

i'vlodu!o de sccc1on clti.stico ·~\' 

21. lx/58-193_.,
83 

; 
S, == ·¡~. = -- --

6
-
0
-- - ) - CJI/ 

R:idio de glro r\. · 

1, 
r1 = 

-1 
-.- 1541493 =l5_0cm 

706 

Cunstantc de rorslón de Satn VcnJni J 

Constante de torsión por alabeo Cw 

. I :: I 3 
, 'J',)J e = -----

' l,.h 1,.(d-1¡;-= --- = ~---~-\, -:. -1 .1 .1 

Rac!to di.:: giro r r 

158.193(80-.J .1/ = ??6 '611 '0 6 _ _ -t --1 Clll 

.1 

Racho ck: giro de la sección que con1prende e! patin de compresión : un sexto del ó.re:i' de! .:i.hn:::i. c:n con1présión. 

to111ancio con respecto a un t:jc en el pl.:!.rro de! ahna. 

/'¡ 

"""" • '°"'''"'00 z----'~ w " : V i 
~/i,l 

1,. 

·/,,. 
.-1. - . . 6 

I ¡ h; 
_L2 __ 

. h¡' l:-:- ¿t,,.(d-~tl) 

~ ... \rea del aln1a coinprcsión 

--- 12 =!6.-lc111 

60 · .1 - I ' '(80 ' - · .JJ _\: _¡, 6.:..) ___ \:--1 • 

0:10111cnto de lncrci:i po!ar respecto al centro de cortante. lp 

Í f' = Í ,. - f_1• = 830 -176 - / 58 ..t9J = 988 969 Cl1l.; 



_ .J2.-: '.EL:: .:, ¡, .: _ ,.f].~ /2 O-!Ox¡o3x226 461 /./O /
1 

/· 10: 
L11 - -.- ,J-.-. -. \'. - '.Ji - .\ r - -¡ O 11---º'-'--0-,-----, --\, - \ 1 - , .' = ¡ -55 (..'/'1 

.\¡11l11 1 70./00:cJ,.,3 

En secciones Ja1111n::H..!01S soldacbs de .sección transversal l. t.:1111b1én pueden uu!iZJ.rsi:! las ecuacion~s snnp!ificadas 

s1~uientes: 

6 55 (//" 
L .. = J-3]¡- =/162cr11 

6.55 dr L 

L, = 
6 55xSOxl5 

.\'" I: J Ox4 . ..i 
!- .. J+J.o-' =i 786c111 

Lo<i rcsult:idos obcen1Gos co:1 !::is ecuaciones :·cr'endJs son casi iguales. 

En la tigura Sigui~:lte se indican los resultados. El Nt-DElv!-Vll contiene tablas de Ji1nensiones y propiedades de 

pcrtiles estructur.J.lcs soidados en las que-aparecen sus propied::ides '.d~efio de detenn1n::idas de acuerdo con el 

proc:;:din1ie11to p~·escncado ~n ~ste eJen1plo. 

Resu!tados 

. ..\ = i06 cm= 
(Peso= 554.2 kg/r.1) 
d!A, = 0.30 cm·' 
'~ = 830 476 cmJ 
S, = :20 i62 cm:; 
r\ = :34.3 cm 
!Y= 158 ..i93 cn1J 
S"= 5 283 cm; 
:-, = 15.0 cm 
f = 3 7iS cm~ 

Z, = 23 145 cm3 

Z, = S 031 cm' 
X, =·no 990 k~'cm' (AISC-LR.FD) 
X,= 2.SxlO·' cm'/kg (AISC-LR.FD) 
X,=3.21 ó3.16 (NTC-1995) 
X, = 1.0 ó 0.934 (NTC-1995) 
L" = l 142ó 1 162cm(NTC-1995) 
L. = 1 i55 ó 1 iS6 cm (NTC-199') 

C",, =e,= :226 46! 140 cmº 
r7 = 16.4cm 

E11 l::i not::ic10n di.! l.1s t!Spt!c1fic::iciones :.\ISC. l:i. constante Je ::il.:ibeo se denota. con los símbolos Cw y en !.:is nonn::i.s 
NTC-1995 con !as lerr::is Cu. , 



Para que un perfil tipo 1 se califique como secoón tipo l. las relaaones <:nchO/grueso de patines y alma 
no deben exceder los valores de la tabla 2.3.1. Valores máximos adm1S1bles de las relac::ones 
ana10/grueso. 

Descnpcién del .element() 
1 

Sección tipo 2 
.. dÍseño Dlásticol 

1 

540 540 
Patines de secoones 1, H ó T, )F, = 

- I v.7 
de canales. en fiexión 

.J 2 530 

1 

3 500 5 300 
Almas en fiexión ¡¡: = .J2 530 

105 .¡ 

Las relaciones ancho-grueso de patines y alma son 
o d 

- 1-=4.7</0] -=40.8<1054 
21 J '· 

La seccón es upo 2 y, la ecnaaón.3.3 1 es válida " ... ~- . 
Se iguala el momento cM diseño con el momento resistente 

donde: ...,_, 
f.!!.}= FCxw = / . ./w 

Se sustituyen valores· 

w= 

.V.; Á';;L' ---= F" Z r· 8 ,, .I' \ 

"-1..; .. , 8 FR z A F\' 

e.V= UL' 

8x0.9,...J80x2 530x/0" 1 

600' 
Carga de diseño total que soporta la viga 

1r= J.73>t6=10.: Ton 

Momento resistente 
.\IR =FRZ,F, =09x480x25.'0xfu' = /09Tm 

Resultados 

Especificación o norma 

AISC-ASD-1989 
NTC-1995 

carga total 
. on 
92 
10.4 

1 



.... -:;:;;;;;,.~-;_-----~-~-------- - ----··-· ____ ..... ---- -·· - ... 

r 
d 5 370 1 

-=-11 
,f .r:-_\ ,\ 

J. 
ruando - ,; O. 16 

F, 

d 
2 150:.jF, 

J. 
ruando - _., O. 16 

En nuestro caso. 

J. 

r 

p 

A 
o y 

J • 
Como- O. ·1a ecuaaón aplicable se simplifica 

'f F,v 

I 

d 5 370 

:.jF,. 

5 370 

.J 2 530 

j) d" 
107 y 

t..:· ~ 

Longitud entre soportes lat"erales del patín en compreSióci. 

r-·,,. 

o 

31.3. 

0.66 
.¡¡ .¡ .,· I O 7 < .i:...~~ 

El patin superior del perfil esta soportado lateralmente en toca su longitud. Como la secaón es 
compacta, el esfuerzo de ílex:Jón permisible es: 

F, = 0.66 F, = 0.66 x 2 530 = i 670 kg-cm' 

Se iguala el momento flexionante má.ximo con el momento resistente de la sección, 
Afmiu = ,\/R 

8 

tt• = 

La carga total que reS<ste la viga, es: 

§xl670x~/6x/0" 1 

60o' 

8 F,S, 

1 : 
µ,, 

~ 1.5•,;r' m 

W = w/ = 1 5~ x6 = 9.2 Ton 

En el Manual AHMSA de Construcaón en Acero, edición 1996, Capitulo IX, Capaadad de Carga de 
Perfiles Estructurales, Grafica NÓ15, pagina 255. viga simplemente apoyada oon carga uniformemente 
repanida, para un perfil IPR, IR o V"! 305 x 32 8 (12 x 22) de acero NOM-B-254 (ASTM A36) de 600 cm 
de daro. se obtiene una carga total de 9.2 Ton 

2 Normas NTC-1995 
Acaones de diseño 

La condiaón que debe cumplirse es: 

Si la secaón de la viga es tipo 1 6 2, el momento resistente de diseño se determina con la ecuación 
3 3.1 de las normas. 

Clasificaaón de la sección 

· De acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1969. aquí se toma el peralte ;;l'"d_ ,t..//'-#- . 

' 

' 



EVALUACION PQSTS\SMICA OE LA 3E·'.JURIO.A~ !:Si~cc-uR.AL :JE =-~IF,c;...::c~i~~ 

• • • • 

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 primer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la 

soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de 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. 

52 

., 
., 



En relación a conexiones atomillaqas, los daños pueden ser detectados más fácilmente. pues la 

forma 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: 

~ O))??>-
\J~--~--~ 

-\ f@ 
~-:::::::&;::::::::::::::::::::: -

u....;._¡ 
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Fig. 6. 9 Daños típicos en conexiones remachadas (Salman -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 manifiesta con la 

fluencia o deformación de los tomillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de 

los tomillos 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 influye de 

manera directa. ya que se reduce el área neta. lo cual ongma que la resistencia disminuya ~ 

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos. 
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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 dificiles 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. 6.1 O: 

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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alumna con la inferior. Esta falla reoresenta 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. 

2.- Fractura de los patines. 

3.- Pandeo del alma. 

-l - Fractura del alma. 

5.- Pandeo lateral de la sección. 

La fluencia 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 capacidad 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: 

3 

• • • • 
• • • • 

3 

~--2 

4 

Fig. 6.12 Daños típicos en columnas (SAC, 1994) 

l.- Fracturas en el patín 

56 



E'IALUACION POS7SISMlCA DE LA SEGURIDAC =:sTRUCTl..'R..AL. ::·E ==·;Fe .:.(.Ct,::3 

2.· Desprendimiento de una sección del patín 

3 .· Desgarramiento laminar del patín 

4.- Pandeo del patín 

El daño identificado 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 daños 

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 patin. 

La revisión de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la unión 

entre la estructura y la cimentación. por lo 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% 

===> Clasificación C 

=> Clasificación A 

==> Clasificación B 

===> Clasificación C 
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La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de daño en elementos de acero 

estructural. 

TABLA 6A- CRITERIOS PARA DETER.i'\1INAR EL GRADO DE DAÑOS DE 
ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTUR.\.L. 

GRADO ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES 

I Sin defectos visibles. 

II Con defonnaciones dentro de las tolerancias que establecen las nonnas para 
fabricación y montaje de estructuras de acero. 

IlI Con defonnaciones ligeramente superiores a las nonnales. 

IV En vigas o columnas que fonnan parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible 
fonnación de articulaciones plásticas. 

V En vigas o columnas que fonnan parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible 
fonnación de articulaciones plásticas. 
En vigas de alma abierta que fonnan 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 algun 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. 
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Foto 13 (Ber1ero el al, 199~¡ 
Cri1erio V 
Griela a lravés de placa 
base 

Foto 14 1 Berlero et al. 199~¡ 
Crirerio l · 
Fractura en comraventeos 
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TIPOS DE TORNILLOS Y 
CONEXIONES ATORNILLADAS. 

l " 

·~~!}Tornillos A-307 o estándar. 
~:P7 ~:!) To~nillos ~-325 y A-490 de alta 
~~._, · · res1stenc1a. 

··~ + De tipo arlastamiento: cuando existe 
~-- ' 

·-,/" ~ ,:' co~tacto entre las partes conectadas y el 
. ·.•• ~ sujetador. .. 

~~--- .... . '-

., 



;¡;:~~~i7"'1 
~' 

-.. ~> 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.J : 

Calcular la capacidad a la tensión de los siguientes elementos y conectores. 

o o 
o 

o o 

Sespríi;SO 
,f--,.C---

1 

1 

'e 

9 TOR. 0 =22.2 (A-325 AL APLAST.) 

Tornando como base los esfuerzos permisibles siguientes; se realizará la revisión en ambos casos: 

ft = 0.6 fy = 1520 kg/cm2 sobre el área total 

ft = 0.5 fu= 2040 kg!cm2 sobre el área neta efectiva 

-Revisión del área total de la c:anal. 

T max = 39.29 x 1520 = '9721 k¡ • S9.1 Ton. 

-Revisión del área neta de la caoal. 
> 

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-c bn = 30.5 • 2.6 = 27.9 cm. 

Analizando la trayectoria d-e-b-c 
52 

bn=30.5-(2x2.6)+ =26.4cm 
4 X 5.9 

Analizando la trayectoria d-e-b-f-g : 
. 52 52 
b.=30.5-3(2.6)+ +--=24.8 cm ~ rige. 

4x5.9 4x6 



Area neta= 39.29-1(3 x 2.6 x O. 72)1 + (2.1 x O. 72) = 3S.2 cm2
. 

Arca neta efectiva= 3S.2 x O.IS = 29.9 cm2. 

T max = 29 9 x 2040 = 60996 kg " 61 Ton 

-Re,is1ón del :ire3 neta de la placa 

bn = 35.5 • (3 x 2.6) + 2.1=29 8 cm~ rige. 

An = 29.8 x 1.27 = 37.8 cm2. 

An = Ae en placas de conexión, pero An :S O. SS Ag 

Ag ~ 35.5 X 1.27 = 45.09 an2. 

0.85 Ag = 38.33 cm2.> A0 ~ 37.8 cm2. 

:. el área será de 37.8 cm2. 

Tmax = 37.8 x 2040 = 77112 kg "' 77 Ton. 

-Revisión del blooue de cortante. 
...Long. a cortante 

/ 
. 1 

1 

' 1 

40 50 so so so so 40 
Á¿ A¿ --;t:- ;Á1 ;;J< ;\/ ,,; / ,,, 

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 = 

((36x1224)+(9.5x2040)]0.72=45680 kg::: 45.7Ton. 



-Revisión del cortante en los tom1llos 

Fv = 1480 kg/cm2. (Toe. A-325 cortante en :írca roscada) 

Area de tor. = 22.2 mm= 3.88 cm2. 

Capacidad de un tomillo= 1480 x 3.88 = 5742 kg. 

Capacidad de la conexión= 5742 x 9 = 51678kg=S1.7 Ton. 

-Revisión de la capacidad al aplasumiento. 

Fp = 1.5 x 4080 = 6120 kg/cm2. 

tmm = O. 72 cm (de la canal). 

Diámetro tomillo = 22 .2 cm 

Capacidad al aplastamicr.¡c. Jr tomillo= 2.22 x 0.72 x 6120 =9782 kglan2. 

Capacidad de la conexión= 9 x 9782 = 88038 kg = 82.04 Ton. 

Resumiendo nos encontramos con las siguientes capacidades: 

• Para 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 Tmax = 77 Ton. 

• Por el bloque de cortante r_., 45.7 Ton . 
• . 

• Por capacidad de los tomillos"""""= 51. 7 Ton. 

• Por capacidad al aplaslamiento Tmax = 82.04 Ton. 

La capacidad máxima del conjunto será: = 45.7 Ton. 



ESPESOR DE ELECTRODO E-60.XX ELECTRODO E-70.XX 
SOLDADURA 

3 mm 265 kg/cm 310 kg/cm 

4mm 355 kg/cm 415 kg/cm 

5mm 445 kg/cm 520 kg/cm 

6mm 535 kg/cm 625 kg/cm 

8mm 115 kg/cm 830 kg/cm 

!Omm 890 kg/cm 1040 kg/cm 

12mm 1070 kg/cm 1250 kg/cm 

14mm 1250 kg/cm 1455 kg/cm 

16mm 1430 kg/cm 1665 kg/cm 

18mm 1605 lllcm 1875 br/cm 

TABLA2.l 

DISTANOA MINIMA AL BORDE (mm). 

'· 

DIAMETRO NOMINAL BORDES BORDES LAMINADOS DE 
DEL TORNILLO (mm). o PLACAS, PERFILES 

CIZALLADOS o 
O BARRAS. 

13 22 19 

16 29 22 

19 32 25 

22 38 29 

25 44 
., 
o~ 

29 51 38 

32 57 41 

más de 32 l. 75 "diametro. 1.25 x diámetro. 

TABLA 2.5 



Los esfuerzos permisibles en (Kg/cm2) de las tres clases de tomillos antes mencionados son: 

CORTANTE PERMISIBLE Kg/cmZ 

CONEXJON POR FRICCION 

TORNILLO TENSION CONEXION AGUJEROS AGROS. AGROS ALARGADOS 
PERi\4. POR ESTANDAR ALARGADOS LARGOS. 

(Kl!/cm2) A?LASTAM. CORTOS. 
CARGA CARGA 
TRANSV. PARALELA. 

TORNILLO 1410 700 
A-307 
TOR. A-32S 3090 1480 1200 !OSO 840 700 
ROSCAS 
DENTRO 
DEL 
PLANO DE 
CORTE 
TOR. A-325 3090 2110 1200 1050 840 700 
ROSCAS 
FUERA 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 1 

TOR. A-t90 3800 ! l9~0 1480 1270 1050 910 
ROSCAS 
DENTRO 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 
TOR. A-490 3800 2810 1480 1270 1050 910 
ROSCAS 
FUERA 
DEL 
PLANO DE 
CORTE. 

TABLA2.J 
• 

En base a éstos esfuerzos permisibles, podríamos calcular la resistencia al cortante simpie de los 
tomillos· de diámetros comerciales, para el caso de conexiones de tipo aplastanuento con la rosca dentro 
del plano de corte. que es la condición más critica 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 tomillos áe alta resistencia 
usados en coocxiones 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 pnmerc les torrullos. ya 
que si se coloca primero la soldadura. ésta puede interferir para lograr el apriete de los torrul!os 
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•• RESISTENCIAS DE LOS 
CORDONES DE SOLDADURA 

{!~ Esfuerzo cortante permisible para 
sold:aduras de filete en el área neta 
efectiva: F per = 0.3(Resist. Nominal del 
materic! 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 
DESCRIPCION DEL ELEMENTO. REU\ClON LIMITE DE US RELACIONES bit 

ANCHO. 
ESPESOR. 

COMPACTAS 
Patines a fle>..1on• ele vigas roladas ele bit 545/ F, 
.--iilcs l v canales. 
Paunes a llc:xion de vtgas !Oldadas de bit 545/ Fy 
perfiles l. 

Puntales fonnados por dos angulas en bit No 
contacto continuo o placas que sobrcsalg8ll 
de las trabes o colwnnas roladas; aucsadorcs 
de trabes armadas 
Angulas o p¡acas que sobresalgan de trabes bit No 
armadas, columnas compuestas u otros 
elementos a comprCSlón; patines de trabes 
armadas ru1etos a com~ón. 
Almas de tes d/t No 

Elementos no auesados simplemente bit No 
apoyados a lo largo de un eje, tales como 
;xitines de >igas fonnadas por un ""'110 o 
angulas dobles con separadores y sccciooes 
de forma trar.sv.,..,.J o en estrella. 
~allncs de ca1on~ ..:uadrados y rectangUl.vca bit 

1595/ .. /F; 
" !!CCGlOllCS cstrUCtUralcs h~ ele 
ospcsorcs wuformes su¡eus a compresión 
por flexión. pacncs con cubrep;acas y placas 
~ cnm: !in.,.. ele sujetadores y 
soldadura 
Anchos no soportados de cubreplacas bit No 
ocrforadas con 8JZU1cros de acceso sucesivos. 
Cualqwcr otro elemcnlO aucsado en bit No 
compresión wufonne y soportado can 
re.pecto a dos c¡cs. 

h/tw 
Almas • compresión por tkxi6n. dlt 5370/ ,JF; 
a 

111\w 
Almas con flexión y wmpaióa drtw Para fa/ F.¡ (0.16 
combinados. 

'370/~'F,0-3 74/~ 'F,) > 

Para fa/F, )0.16 

2150/,JF; 
Secclmes CU'Culares huecas en compresión Dlt 232000/F, 
llXJ.al V flCXJÓil. 

TABLA3.2 
a Para vi@llS Ju'bridas usar el esfuerzo del patio Fyr en Jugar de Fy. 
b Calcular el área oot.a ele la plaal en el agujero m.ls ancho. 

NO COMPACTAS 

soo/ F, a 

800/ F1J. Kc 
e 

soo/ Fy 

800/ Fy 

065/ .JFy 

63sj F1 

20C1Jj. F, 

2655/ .JFy 

2120/ ¡¡:; 

6370//F; 

c Para el disct'!o de secciones esbeltas que excedan el limite de las no compactas ver apéndice 85 del A.l.S.C. 
d ver además la sección F3. l. 

e IC = 
4

.0S si 11/1)70, dcotromodo Kc=l.0 
e (lilf )0.46 
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g) El tamaño cfccuvo de la garganta de una solda®­
ra de penetración pa11:1al es el indicado en la tabla 
5.2.1. 

h) El tamaño cfecuvo de la garganta de una soldadura 
acampanada. depositada entre dos banas de sección 
transversal circular, o entre una barra y una placa. 
cuya cora ex tenor esie al nivel de la superficie de la 
barra. es el indicado en la tabla 5.1.2. Para verificar 
que la garganta se obucnc de una manera consistente 
se obtendrán muestras de sccc1oncs transversales en 
puntos determinados al azar. 

Pueden utilizarse tamaños de la garganta efectiva mayo­
res que los de la tabla 5 .2.2. si el fabricante demuestra 
que puede obtener esas gorganw efectivas. Para ello se 
cortara la soldadura normalmente a su eie. en la sección 
media y en los extremos. y se medirá la garganta. Se 
preparará un número de muestras suficiente para 
a~cgurarsc de que se obucnc el tamaño d~ la garganta 
deseada. 

5.2.5 R~sist~rteia d~ dis~ño 

La r.-isiencia de diseño de las·•oldaduras es igual al menor de 

los productos F 0 F "" y F 0 F s· donde F "" y F s son. respccliva­
mente. las rcs1S1enc1as norrunales del metal base y del metal del 
electrodo. 

En la tabla 5.2.3 se proporcionan los valores de F 
0

• F MB' Fs y 
dcma.~ 1nfonnación peruncnte. 

Las soldaduras utilizadas en estructuras que deban ser capaces 
de .;;00<>rtar un nlimc:ro grande de rcpcuC1oncsdecargadurante 
su vida útil se d1señaríin teniendo en cuenta la posibilidad de 
falla por fauga. 

5.2.6 Combinación dt soldaduras 

Si en una iunta se combi:ian dos o más soldaduras de til'OI 
diferentes. ~ rcslSlencia de dise~o de la combinación 
deterrruna calculando por separado la resistencia de cada ..:: 
de ellas, con respecto al eje del grupo. 

5.2.7 Tamaño m1itimo dt soldaduras dt ptnttrac16n parcÍ41 

El tamaño efectivo mínimo de la garganta de una soldadura de 
penetración parcial será el que se indica en la tabla 3.2.4. El 
tamaño de la soldadura queda detenninado por la más iTl1ts.i 
de las panes unidas, pero no es nccesanoque exceda del '"1tso 
de la parte más delgada. excepto cuando los cálculo. de 
resistencia indiquen que se necesita un tamallo mayor. Enesi. 
caso debe tenerse especial cuidado para proporc1orw UQ 

prccalenwruento suficiente para obtener una soldadura sana_ 

5.2. 8 Soldaduras dt filtre 

·a) Tamaño lftinilno. Los tamaños núntmos admisibles 
de soldaduras de filete son los que se muesL"all en la 
tab~5.2.5. El tamaño de la soldadura queda dete"'1j.. 
nado por la más gruesa de las panes unidas. pero lO 

es necesario que exceda del grueso de la panc mj¡ 

delgada. excepto cuando los cálculos indiquen que,. 
necesita un tamaño mayor. En este caso debe tenerse 
especial cuidado para proporcionar un P~cn­
tamienro suficiente para obtener una soldadura sana. 

b) Tamaño máximo. El tamaño m:ix1mo de las soldadu­
ras de filete colocada• a lo largo de los bordes de 
placas o perfiles es: 

En los bordes de matenal de grueso menor de 6.3 mm ( l/4"), 
el grueso del ma1enal. 

TABLA s.:.J. RESISTENCIAS DE DISE~O DE SOLDADCRAS 

TIPOS DE SOLDADL'RAS Y MATERIAL FACTOR DE RESISTE:'\CIA 1 SIVEL DE RESISTENCIA (2) 13) 
FOR~A DE TRABAJO 11) RESISTENCIA F, NOMINAL F "ªo F 5 REQL.ERIDA EN LA SOLDAOl:RA 

SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA(~) 

T en~1ón normal al área Det>e us.ar.;e soldJdura 
etecuva compatible con e1 metal ba~ 

Comprensión normal al 
área efectiva Metal 

0.90 F Puede usarse soldadura de 
T ens1ón o comprcs1ón Base ' res1stenc1a 12ual o menor 
paralela al eje de Ja que la de la soldadura 
soldadura compauble con el metal 

base 
Cortante en el área Me1aJ Base 0.90 0.60 F 
efccuva Electrodo o.so 0.60 FL~X 
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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 

0.90 F Tensión o compresión 
' paralela al eje de la base 

soldadura 

Conante paralelo al eJe Metal Ba•e (6) 
0.75 0.60 FEXX d• la soldadura Electrodo 

SOLDADURAS DE FILETE (4) 

Cortante 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 (4\ 

Cortante paralelo a las Metal base (6) 
superficies de falla 1 en 
el área efectiva) 

Electrodo 0.75 

F - E,.fUC"rzo de fluencia m1n1mo cspcc11icaao del metal base. 

F - Esfuerzo m1nrmo especificado de rupcura en tcnsion del metal base. 
~~xx·-Clób1l1c.1C1ón del electrodo (Kg/cm;J 

P:ara dcfinic10n de áreas y tamaños efectivos vtue !5.2 . .C. 
Para -soldadura compaublc con el metal ba.-.c" vcue S.2.2.1. 

0.60 FEXX 

Puerle usarse soldadura de 
resistencia igual o menor 
que la soldadura compatible· 
con el metal base 

Puerle usarse sold¡,dura de 
rcs1stenc1a igual o menor 
que la soldadura 
compatible con el metal base 

Puede usarse soldadura de 
re5istencia igual o menor 
que la soldadura 
compatible con el metal ba.<e 

U7 
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J Puc..ic uuhUl"C sokJadur¡,¡ cuya rcs1slCnc1a corresponda" una clas1ficac1ón un nivel mai; alto c700 k¡p'cm2J que la soldi(Jura compaublc con el metal base. 
' P:ira loe; arc;11nUK "Pº" úc soldauura veac;c :"i.2.3. 

~ so1daduras de filete o de pcnctracuin parc1a.I que uee ~ sf clcmcn1os componentes de miembros compuCstos. tales como las que unen el alma y im 
patine-e; uc lac; 1rabcs M"ft'lild.u. te d1'iCñan 'i1n ICACrCll acaaaahlszos de ten'li1on o compre~1ón. paralelos al CJe de las c;oldaouras. que l'lay en los clemcn1m 
conectaoos. 
El diseño del metal base 4ucda n:g1úo pnr la pmm die cae~ .,en aphcable en cad.J c.a'n p.Jn1cular. 
Cuando la falla 'iCa por ruptura a lo largo l.ie a& RJ«l&ia • cmunle, a f'CSi~renc1a Oc J,..eñu "era 1~ual a F R (0.b F ~) A.11e. donde F R =O. 7S y A"' es el ira 
neta en con.ante í An: !li 4 ). 

TABLA 5.2.4 
TA!"1AÑOS EFECTIVOS DE LA GA&GANTA 

DE SOLDADURAS DE PENETRACIOKPARCIAL 

E.~pesor de la más gruesa 
de las panes unidas 

(rrun) 

Hasta 6.3. inclusive 
Más de 6.3 hasta 12.7 
Más de 12.7 hasta 19.1 
Más de 19.1 hasta 38.1 
Más de 38.1 hasta 57 
Más de 57 hasta 152 
Más de 152 

Tamaño efectivo mínimo 
de la garganta 

(mm) 

3.2 
4.8 
6.3 
7.9 
9.5 

12.7 
15.9 

TABLA 5.2.S 
TAMAÑOS l\UNIMOS DE SOLDADURAS DE FILETE 

Espesor de la mas gruesa 
de las partes unidas 

(mm) 

Hasta 6.3. 1nclus1ve 

Más de 6.3 hasta 12. 7 

M:is de 12.7 ha<ta 19.1 

· M:isde 19.I 

Tamaño 1 r11in1mo 
del filete 

(mm) 

3.2 

4.8 

6.3 

7.9 

1 Dimensión de la pierna Jel filete de soldadura. 

,, 
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TABLA S.3.1 
TENSION MINIMA EN TORNILLOS 

DE ALTA RESISTENCIA (TON) 

Diametro del tornillo Tornillos 
mm (Pulg.) A325 

12.7rl/2) 5.4 
!·'.' 9 (5/8¡ 8.6 
19.1 (3/-1) 12.7 
2:.2 (7/8) 17.7 
25 4 ( 1) 23.1 
28.6(1 1/8) 25.4 
:11.8(1114) 32.~ 

J-l.9(1J/8) 38.6 
J8. I ( 1 1 /2) 46.7 

5.J Turnillos. barras roscadas y rtmachts 

Tomillos 
A490 

. 6.8 
10.9 
15.9 
22.2 
29.0 
J6.3 
46.J 
5-1.9 
67.1 

Ec;ta c;ecc1ón se refiere al diseño de tomillos. barras roscadas y 
remaches. utilizados como conccrorcs. 

5.3. J Tornillos dtt alta resistencia 

Loi;; torn1Jlo.., de alta rec;111aenc1a que~ consiGeran aquí deben 
c;;a111;,facer Jo, rcqu1o;,1to..-. th: alguna de lac; clas1ficac1onc!>. ASTM· 
A325 o ASTM·A490. 

Todus lu< tornillos A325 o A490 deben apretarse hasta que 

haya en ello' una ten•ión nn menor que la indicada en 11 tabla 
5 .J. l. El apriete puede hacer.e con el métoJo de l• vuelta de la 
tuerca. por med;o de un indicador directo de tcnc;icín o utiliun· 
do llave.• adecuadamente calibradas. 

5.3.2 A rea re.,·isttntt efectiva ul uplustum1ento 

El área re~1stcnte efectiva al apla~tamiento de tomillo!<!, ~rrair. 
roscada• y remaches .se calcula multiplicando su d1amctro por 
la longitud de apla.•tam1en10. que e• el grue<o de la placa en l• 
que están t:olat:ados. St los remache• o tomillo• \un de cabcz.a 
embutida. parJ calcular la longitud de aplast;imi<nto se resta la 
muad de la profundidad de Ja cabcz.a. 

5.3.3 Rt!Sl.'ittncia de di.ftñn tn tensión n cnnantc 

La r<:sistencia de diseño de tomillos y barras m'IC•da.• es igual 
al producto del factor de r<:sistcncia F 1 por el ár<:a nominal de 
\a ~CCCIÓn tran.~versal de Ja pane del V:ÍSlago no Rl\.Cada y J'IOr 
la resistencia nominal que com:spondc a esa pan e de 1 vastago. 
Los factores de rc.•istencta y Ju re5istenc1as nominales se dan 
en la tabla 5.3.2. Los tomi110& de alta resistencia que trabajen 
en tensión cbrccta se dimensionarán de manera que su resisten. 
c1a requerida media. calculada tomando como ba."' el úu 
nominal del tomillo y sin considerar las tensiones producida..\ 
al apretarlo. no ex.ceda la re~is1enc1a de diseño. U íuer1.:1 
aplicada en el tomillo •er.i la •urna de la producida por la.• 
~argas ex.temas factonzadas mas las tensiones ~uc puedan 
resultar de la acción de palanca ocasionada por la Ccfórmación 
de las panes conectadas. 

TABLA 5.3.2 RESISTENCIA DE DISEÑO DE REMACHES. TOR.'l¡ILLOS Y BARRAS ROSCADAS 

la 1 ricia ea tensión Reo;o1!i.tencia al conante 
Elemenroi;. de unión en concA1one' por aplastamiento 

Factor Res1stenc1a Factor Resi~tenc1a 

de resistencia. F R nominal. kg/cm:: de re1¡,1i;.tent.:1a. F R nominal. kg/cm2 

Tomillos A307 3160' 11 O.óO 1 90(JÍ,. J ' 

Tomillos A325. cuando la rosca 
no c<;.tá fuera de los planos de cone 6330 38cxJ'll 

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 ~150°~ 

Tomillos A490. cuando la ro•ca es· 0.75 0.65 
tá fuera de los planos de cone 7900 6330°1 

Panes roscadas. cuando la rosca no 
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está fuera de los planos de cQJtC 0.75 Fu111 0.45 Fu 
-._: 

Panes mscadas, cuando la rosca es· 
tá fuera de los planos de cone 0.75 Fu<1> 0.60 Fu 

Remaches A502, grado l. colocados 
en caliente 3160 253()1ll 

Remaches A502. grados 2 y 3, colo-
cados en caliente 4200 33g()lll 

e 11 Carga csW.ca únicamente. 
t:i Se pcrmne 4ue la rosea este en los planos de cone 
1 ' 1 Cuando paca unir miembros en tensión se cmptcen conc11ones par aplastamiento COft tom1Uos o remaches colocadOI en una longitud. medida. parale"""­

a 14. J1recc1ón de la fucru.. mayor que l 2S cm. los valores tabulados se red1JC1rán en 20 por ciento. 
l...1 nomcnc1.&lura ut1huu.t. para designar a IO'i tomillos y remaches es de A.S.T.M. 

TABLA S.3.3 S.3.4 Resisrencia de diseño enjul'llas que trabajan porfriccifio 

RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE, 
EN KG/CM', DE TORNILLOS EN CONEXIONES 
EN LAS QUE EL DESLIZAMIENTO ES CRITICO 

La resiste ne ia de diseño de un tomillo de una junu. que no deba · 
deslizar bajo cargas de trabajo es 1¡ual al producto del factor de ' 
resistencia F R = 1.0 por la res15tencia nominal al cnnante dad¡ 
en la u.blaS.3.3, en kg/cm'. y por el área nominal de la pane 00 
mscada del vástago del tomillo. La rcs1S1enc1a óe diS<OO dclit 
ser igual o mayor que el efecto máximo prod•1cido por las 
cargas de servicio. 

Tipo 

de lomillo 

A325 

A490 

Rcs1stenc1a nominal al cortante 

Agu)CIOS 
sobred1mcns1onados 

AguJ<"" y alargados 
estándar conos1 

1230 1050 

1550 1340 ti» 

Otros elementos componentes de estas juntas se dimensiOlllrill 
bajo cargas de diseño, siguiendo las recomendacione.< aplica. 
bles. Cuando se usen agujeros sobrcd1mensionados o alarg1-
dos, la conexión debe satisfacer tamb1en los rcqu1s1tos del 
illciso S.3.7. 

Para lim1tac1oncc; en el uso de agujeros sobredimcnsionatos y 
alargados vCase la scc. 5.3.7. 

Cuando un tomillo de una conexión que no debe deslizar bajo 
"8JllS de trabajo está someudo a una fuerza de tensión de 
aliseño T,. la resistencia norrunal al cortante de la tabla 5.3.3 se 
multiplica por un factor de reducción igual a ( 1 · T,rr,). donde 
Tbes la fuerza de pretensión especificada (ver tabla 5.3.1). 

TABLA S.3.4 
ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, f

1
, PARA TORNILLOS 

O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KG/C:\1:2) 

DESCR!PC!ON DE LOS LAS ROSCA NO ESTA FUERA DE LA ROSCA ESTA FlJERA DE 
ELEMENTOS DE UNION LOS PLANOS DE CORTE LOS PLANOS DE CORTE 

TORNILLOS A307 2140. u r. s 2110 

TORNILLOS A325 
1 

S980 • 1.8 r. s 4780 5980. 1A r. s •780 

TORNll.LOS A490 74SO- 1.8 f S 4780 
' 

74SO. 1.• r. s •180 

PARTES ROSCADAS. 
TORNILLOS A449 CON D!AMETRO 0.73 F · l.8 f S0.S6F O. 73 F · 1.4 f s 0.S6 F 

.\1AYOR QUE 38.1 MM(! 1/2") ' ' ' ' ' ' 

REMACHES A~O:. GRADO J 3090 • 1.3 f' s 2390 

REMACHES A502. GRADO :? 
1 

4150. 1.3 f, s 3160 
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650/ fi. o 45 cm cuando están en tresbolillo: esta< . -
mayor de 32 veces el grue<a de la placa má< ddgada_ 

233 
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<0parac1ones pueden aumentarse en 25 por ciento cuando la 
placa o perfil es intenor. En los extremos. la separación no 
debe exceder de cuatro veces el diámetro del remache o 
tomillo, en una longitud igual a 1.5 veces el ancho total del 
miembro. 

En nucmbros en tensión. la separación máx1rr:.aentre remaches 
o tom1llo<. medida en la dirección de las fuerzas. no excederá 
de 60 cm. excepto cuando se demuestre qu~ una separación 
mayor no afecta el comportamiento <ausfactorio del miembro. 

La separación emre remaches o tomillos colocados normal­
mente a la dirección de las fuerzas de compresión no debe ser 

F es el esfuerzo de fluencia mímmo garantizado del matenal , 
de la placa o perfil. 

TABLA 5.J.7 
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DE UN AGUJERO 

ESTANDAR lll AL BORDE DE LA PARTE CONECTADA 

DIAMETRO NOMINAL DEL BORDES CORTADOS BORDES LAMINADOS DE PERFILES. PLACAS O 
REMACHE O TORNILLO CON CIZALLA SOLERAS. O BORDES CORTADOS CON SOPLETE"' 

MM PULG MM PULG MM PULG 

12.7 112 :?:?.~ 7/8 19.1 3/4 
15.9 518 28.6 1-1/8 :2.z 7/8 
19.1 ]/4 ] 1.8 1-1/4 25.4 1 
2'.!.2 7/8 38.I 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- \,'2 
3 LR 1-1/4 57.2 2-1/4 41.3 1-5/8 

1 MAS DE 31.8 MAS DE 1-1/4 1.75 x DIAMETRO 1.25 X DIAMETRO 

'' 
1 Para agujeros sobrcdimcns1onados o alargados los valores de esta tabla se incrementarán en las canudades C.., dada.~ en la tabla 

5.3.8. -
1

::
1 Todas las d1stanc1as al borde de et;ta columna pueden reducirse en 3 mm f 1 /8") cuando el agujero está en un punto en el que 

h" esfuerzos no exceden del 25% del «fuerzo máximo perrrusible en el elemento. 
º' Pueden reducirse a 31.8 mm ( 1 1/4") en los extremos de ángulos de cone.,ón de viga;_ 

TABLA 5.3.8 
VALORES l>EL INCREMENTO DE DIST.-\:-;CJ.-\ AL BORDE C. 

DIAMETRO NOMINAL AGUJEROS 
->.GUEROS ALARGADOS" 

DEL TORNILLO. d. SOBREDIMENSIONADOS PERPENDICLL-\RES AL BORDE 

CORTOS LARGOS (11 PARALELOS AL BORDE 

MM PULG MM PULG MM PCLG 

s :2.2 s 7/8 L5 1/16 ).~ 1/8 
25-4 1 3.::? 1/8 J.:? 118 O.i5 d o 

2 28.ó 2 1-111! 3.::? 1/8 4.8 3116 

( 1) Cuando la longitud del aguJeroc~ menor que la máxima pennl'1blc (ver 1abl.i. 5.3.5 ). (":puede dl'm1nu1f'C en la m11.i.d de¡._ diferencia enue 
la longnud max1ma permi51ble y la long11ud real del agujero. 
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Ejemplo .Determinar la carga uniformemente repartida que resiste en condiciones adecuadas de 
trabajo, un perfil IPR. IR o W 305 x 32.8 (12 , 22) NOM-8-254 ó ASTM A-36 (F, • 2 530 kg cm') 
utilizado como viga libremenle apoyada de 6 m de daro, soport3da lateralmente en teda su ICX"Qitud 
mediante un sistema de piso estructura/ compuesto acero-conceto. tipo Ga/vadeck 25. Utilizar las 
Espeaflcaaones AISC-ASD-1989 y las Normas NTC-1995 considerando que la viga forma parte de 
una constru:oón del grupo B. No tomar en cuenta el efecto del sistema de p¡so (sección compuesta). 

• 
- . '' 

_-;: .-
S..• ... ·-'. 
: .. ·:: , ..... 

. 
====,,;.'= - •: "" .. ·~···"-~:s" :::::= ,,__ ~~-;:.:~.«· .... , 

l ., 
Solución:, . . . , .... ·--
Espeaflcaciones Al SC-ASD-1989 
1 Momento fleXJonante méXJmo 

:,..,. ;.a 

"r~j~ 

,\/ ~ 
8 

2 Momento flexionanle resistente 

donde: 

F, es el esfuerzo de flexión perm1s1ble y S,, el moou!o de seceón elástico de la secaón transve~1~,,¡,./ rF 
refendo al eje de mayor momento de rneraa (e1e x-x). 

fo.60~ (~~ne,;..-~ 
~ = l 0.66 F_.., (s~cc1ón compacte) 

3. Criterio de secaón compacta. 

De acuerdo oon las ;;:speofrcaciones AISC-ASD-1989, para que un miembro de secaón transversa/ 1, 
sea considerado compacto. debe cumplir los siguientes requisitos: 

3. 1 Los patines están unrcos con e! alma o almas en forma continua. 

3.2 La relaaón ar.é'.c;espesor de los elementos no atiesados del ,eatin en compresión. no es mayor de 
j.¡j . 
-- , de acuerdo con la TablJ 85.1 Relaciones ancho/grueso para elementos en compres.en, 
~ 
E'speciflcaciones AISC-ASD-1989. 

/e, 1 

" / b.;., ;f 
1 

5-15 

fF: 
~ 10.S 

10.2 
./i</0.8 

2 X !.OS 

3 3 La relación peralte/grueso del alma no excede el valor correspondiente. que se determina oon las 
ecuaciones de la Tabla 85.1 {speciflcaciones AISC-ASD-1989. 



.Uvl R -1x26.S 
P = -- = = Jí.9Ton 

l 6 

La carga concentrada que se le puede aplicar a la viga soldada del ejemplo es 17.9 Ton . 

, 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Hcctor Soto Rodriguez 

.... 

. . 



Ejemplo .Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la carga perr.iisible que puede soportar una.viga armaaa 

hecha con tres placas soldadas de acero NOM-8-254 (ASTM A36) de ;::,=2 530 kgicm2
• libremente apoyada de 5 m. 

de daro. La viga está soportada lateralmente en los <::poyos y en el centro del daro. 

= 

1 
7 

Diagrama de momentos flex1onantes 

SOLUCIÓN· . , 
Características geométricas de la sección transversal 

l 30.x /.27J. · ·l · 0.95 X 37 ~6; 
j.t = 2 [ .- - 30 X Í ]Í X J9J6j" ~ -----

l 12 J 12 

S, = 
/, 32 í .¡7 

d 2 ~o· 2 

2. Diseño por flexión. 

1 637 cm3 

La cond1c16n que debe wmplirse es la siguiente: 

Es dear: 

/ 

-1.\-/ mat 
P=---

L 

.\fmat 

s 
' 

3] 7_;7 CIJI~ 

P!.... 
¡:b 

..: s.t 

..: .\In 

Verificación de s1 el miembro es compacto y está contraventeado adecuacamente. 

a). Los patines estan un1c:os con e! a\ma, mediante soldadura ccntinua de filete 

-·. 

Perfil l sold~do 

i 
_L 

-, '-

b). Las rc!~ciones élílcho-grucso cie ios clcmcn1os que cornpcnen la sección transversal de! miembro no deben 

exceder las relaciones ancho-gnJeso de la Tabla 8.5 1 . Especif1cac:ones AISC-.;SD-1989, correspondientes a 

secciones compactas 
Yt ~ ;.,1.1 

i 
c. 95 

--l!f-.-'J'X 

Jb 

1 
! ,Yo 
; 

i 
l 

,f u,¡;'",,.aq,,._,.., fa< ~ 

pannl's: 

b.r 30 

21_1 2xi2í 

alma. 

•i'v!ANUAL PAR.A DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

b 5-!5 5"5 
l J.8 < 10.8 



d. ./O 

0.95 
= ./2.1 < 

b 5 3i0 

-= ~F, 
j 370 

= 107 

e) La longitud no soportada lateralmente del patín en compresión, L,=300 cm no debe exceder el valor de!.._, es cear: 

Rige el valor menor. t.._=381 cm. 

Esfuerzo de flexión perm1s1ble, F. 

Lb 5. L" 
6./0b ¡ 6-10 x 30 

.¡¡; = .. / 2 530 
381 cm 

1.//O000 

(d.· A¡)Fy 

1./10000• 
531 cm 

Como b.:. 2:.i es mayor que 5~5~F,. pero menor que soo,fF; el a1ma es compacta y Lb< ~.el esfuerzo ce flexión 

permisible F0 se:.cefcula con la ecuación (F1~ las Espeaficaaones AISC-ASD-1989: 

·. [ o IF: 
F,. 0.79-o.ooo:c-' :-

. '. \1 ·. 
- • _.' V ,... " 

donde: 

./.05 
k 
' (h.· {,, !'-'6 

Si /¡ • 1,. > 70 

En caso contrano: Kr = 1.0 

En este ejemplo: 

./O 
;, {,. I? : -- . < 70 

0.95 

./ 05 
k, 

(./2.1 ¡'•6 
o--. •e 

Luego: 

/ 63S ~g cnr 

Momento resistente 

Carga permisible total 

•MANUAL PAR.A DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!CAS 
Héctor Soto Rodríguez 

(F1-4) 



1.3 Coeficientes numéncos: 

c, = 0. 70 , C2 = 0.60 y C3 =0.20 

Módulo de elasticidad del concreto: 

E - w;.J ·-¡" v1 en lb/W y;· __ en ksi . • · - '\!. ~ . 

donde: 
. 3 3 

w peso volumétrico del concreto= 1 600 kg/m (100 /lb/ft ) 

Ec=l0(;15 ··./"'3.5x70.3=13:'320kg. cn1: 

Fmy = 2 530 + IJ.7 (4 200)-{31.81155.5) + 0.6 (250)(2 8381155.5) ;:_5 870 kg!cm' 

Em = 2 039 X 1 o' + 0.2 (í 31 520) (2 8381155.5) = 2 519 070 kc;/c:n' 

Resistencia de Diseño 

Se determina con las fórmulas ::2-1 a <::2-4 con A0 =A,, r m. r1 2ú.3 c11e,, F1 = F ym y E= Em: q, = 

0.85 

(m: 0.3 X 55: 16.5 >Jx: 15.4 Cm 

rm = 0.3 v 55 = 16.5 > r, = 6 3 cm .· r = 16.5 cm 

2. 1 Cálculo del parámetro oe esbeltez de la columna i.: 

,:. = Ki. = / F,. = ..!!!!__ i 5 870 =O JI 

' r,7 \ih'
111 

!65:7V:.5JIJOIO 

2.2 Esfuerzo critico· 

Como).,= 0.37 < í.5, se utii:za la fórmula (::2-2) para determina: el esfuerzo critico:=" 

( .: "1 

Fer= \_0658/' )Fmy 

( 0.37:\ .., 
Fa = 1 0.658 j5 870 = 5 543 i<g!cm· ' / . 

e 85 x 155.5 _,. 5 543 x 10·3 = 732.8 Ten 

~be Pn = 733 Ton 

3) Normas NTC-1995: 

3.1 Módulo de elasticidad del concreto E, 

Concreto clase 1 



~ 

1 
~ 

l 
) 

9 
í, 
' ·~ 

(3.6.1) 

31.8 2 838 ' 
F,,. = 2 530- 0.7 x./ 200--+0.6 xO.í x250 -- = 5 321 kg/cm· 

" 155.3 155.5 

R, se determina con las ecuaciones 3.2. 1 a 3.2.5, con A, =A,, FR=0.85, Q=í.O, r=rm. r-y=·-.~,. y 

E=Emy· con n=1.4 (véase inciso 3.2.2 1). 

3 4 Cálculo del parámetro de esbeltez/.: 

AL ; .::-,,, 1• ./00 f 

;.=-,-. 11-'E = 16'\;-_-,--:--o-,~-70_0_0 
1 ,. /// .... .. 

0.33./ 

, F\. 
· · ., .,,._ - 1 " ~ F l"r; · ~~-, ~ ~ ·l/11··1·R.,;:,. ,.··:'R 

._ [1-;:"-01s") · 

5 32lxl55.5x085xl0.3 

[?,e= J 683] ton 

[1-033.¡°' -O 1505 ]~ 

F1 Ar FR = 5 321x155.5 x 0.85 x 10'3 = 703.3 ton> 683.2 

La reistenc;a de diseño de la columna es 

R, = 683 2 Ton 

. Especificación 

Al SC-ASD-1989 

AISC-LRFD-1993 

NTC-1995 

Resul~ados 

Capaadad (Ton) 

p = 500 

1p~ ?;-. = 733 

R, = 583.2 

(3 2. 1) ' 

El primer método de diseño proporciona res1stenc1a de "trabajo" y los otros dos, resistencias 

"ultimas" 



·::·"._..,.~ 

propiedades modificadas Fmy y Em 

En las ecuaciones anteriores, 

' 
E =E~cE -· 'l .i, : 

tn J e ~ , 
• .r ~ 

( 12-1) 

( 12-2) 

Fmr valor mcdif1cado del esfuerzo de fluencia que se utiliza en el calculo de la res1stenc1a 

de la columna compuesta, kg/cm2 

Fr 

F,,. 

A, 

A, 

Ac 

f~ 

C1, C2 C3 

esfuerzo de íluenc1a mínimo especificado del acero del perfil. kg/cm2 

esfuerzo de fluencia mínimo especificado de las barras de reTu_erzo lo_ngitudinal. kg/c>n° 

area ~e las barras de refuerzo long1tud1nales.- cm2 

area de acero, cm2 

area de concFeto, cm2 

resistenc:a especificada del concreto en compresión, kg/cm2 

coeficientes numéricos: para perfiles ahogacos en ccncreto. c, =O. 7. c2 = 0.6 y e,= 0.2 

Módulo de elast:c:dac del concreto 

E = 1v
1 

j ,/1·-' : ~·.' en Jblft3 y 1'' en ksi 
i: w r e 

donde: 

w peso volumétnco éel concreto= 1 600 kg!m3 1100 !blft3
) 

E,= 10013 
.,/ 3.j ·' 70.3 = 131 520 kglcm2 

luego: 

Fmy = 2 530 + 0.7 (4 200) (31.81155.5) + 0.6 (250) (2 8381155 5)"'5 870 kglcm2 

Em = 2.039x105 
+ 0.2 (131. 520) (2 8381155.5) = 2 519 070 kglcm2 

Resistencia de Diseño 

Se determina con las fórmulas E2-1 a E2-4 con A0=A,.r.~. ry2 O 3 dflex. Fy = Fym y E= Em: 9,=0 85 

r m = O. 3 X 55 = 16. 5 > rx = 15. 4 cm 

rm =0.3\"55=165>r¡=6.3cm .. r= 16.5cm 

1 Calculo del parámetro de esbeltez de la columna;. 

1.2 Esfuerzo critico: 

Como;""= 0.37 < 1.5. se utiliza la ecuación (E2-2) para determinar el esfuerzo critico Fe,: 



0 P - o· A F - o· A " ,O 85x 1 5.o- .o-, .:::: .o-43x ',e-:; = 7-:::?. ·º ton '-"e n - . e r; cr - . e s • e O · • . ,,.: v ...,_ ..... 

2) Especificaciones AISC-ASD-1989:­

Esfuerzo de compresión axial permisible 

9, Pn = 733 Ton 

F, se determina con las ecuaciones (E2-1) ó (E2-2). con Fy = Fmy. E=Em y r = rm 

Coeficiente de pandeo y relaciones de esbeltez: 

I 

!2:r-' X] 5J9 070 
= 1/ = 92 

j j 870 " 

KL -!OC 
-=--=2-: . .2 

Como KUr = 24.2 < C, = 92, se utiliza Ja ecuación (E2-1): 

i ( ?_¡ ?1: l 
1 ' - ·-' 1 - ,_º 11----.,\JÓ/ 

i_ ] X 9]" J 
5 3(KLír) (,\.Lír) 3 

5 3 
,,_ ., 1 -,5 

X .:.'1'.~ .:."T.-
-~ 

- 8C, sc1 

' - 8 X !)2 8 X !J~j 

P = F.,A = 3 214' 155.5x 10··' = 499S Ton~ 500 Ton 

3) Normas NTC-1995 

3. 1 Módulo de elasticidad del concreto E, 

Concreto clase 1 

P = 500 Ton 

E,= i-1 ooo~;;'. = 74 ooo ,1:50 = 221 360 kglcm2 

3.2 .0 ropiedades mcaif1cadas Fmy y Em: 

Los coeficientes numéncos e,, c2 y c3 son los mismos de las Especificaciones AISC-LRFD-í993. 

3 3 Res1stenc:a ce GISeño R,· 

.1 
E =E-e.e· ::_._ 

111 ; ._' 

.-![ 

~- 2 S3S J 
E = 2 039 :< ul + 0.2 x 221 361.l -- 1

1 
= 2 847 ooo l<g/cm2 

m L Jj55-1 

Estas especrf:cac:ones no incluyen el diseño de columnas compuestas acero y concreto. 

(3.6 2) 

Para determinar la caoacidad de carga axial en condicrones de traba¡o de Ja columna compuesta, se aplicara el mismo 
proced1mrento que el de Jas normas AJSC-LRFD-1933. 



Luego: 

!fPn= ,PA0F"= 0.85x94.84x 1 651x10"3=133 Ton 

Método 11. 

Se utiliza la tabla 3-36, M-AISC-LRFD-1993-VI, pag. 6-147, Esfuerzos de diseño para m1er;-;~ros 

en compresión ae acero con esfuerzo de fluencia especificado Fy = 36 Ksi = 2 530 k¡;!c:n 2 y 

,p,=0.85. 

Para (KUrJ, = 90 

Luego: 

0F" = 19. 98 Ksi = 1 -105 kg!cm2 

ll!Pn = 9Ag{ F,,J= ~~ 8-ix1 405x10"3= 7 33 Ton 

Método 111: 

Se utilizan las tablas de columnas de la Parte 3, M-AISC-LRF'D-1993-VI. La resistencia de c1seño 

en compresión de los perfiles de 305 mm (12 pulg.) se encuentra en la pág. 3-24 y 3-25 Estas 

tablas proporcionan los valores de óPn. en función de la longitud efectiva KL y de! esfuerzo ae 

fluencia espec1f1cado F,. De la pág. 3-25, 

Para el perfil W12x50 (305x74.5), con (KL)x = 15 ft.= 457 cm ~ 450 cm, (Pn = 289 Kips= 131.2 T 

NOTAS: 

1. Para usar aicec:amente las tablas de columnas, debe entrarse con la relación de esbeltez 

máxima. que no siempre corresponde al p<Jndeo alrededor del eJe de menor momento de 

inercia (eJe y). 

2. Las tablas de cc!umnas no incluyen :odas los perfiles !an1inados :=stas ayudas de C1seño 

solamente con'.:er.en los perfiles tipo W utilizados com~nmente como columnas 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS i'vfET ALICAS 
Héctor Soto Rodri;,'11ez 



Ejemplo MC-5 .Calcular, de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, AISC-LRC:D-1993 

y normas NTC-1995, la capacidad de carga axial y las resistencias de diseño de una columna 

compuesta. cuadrada, de 55 cm de lado, longitud efectiva igual a 4.0 m, con un perfil IPR. IR ó W 

356x122.1 (14x82) Utilizar concreto f',=250 kg/cm2 (f',=3.5 ksi), de peso volumétnco 1 6CO kg1m3 

(100 \b/f\3
). fabricado de acuerdo con la norma ASTM C33; cuando se utilicen las Normas J•.ffC-

1995, el c::increto sera clase 1 y el acero de refuer20 r,,=4 200 kg/cm 2 (f;,=60ksi), acero estructural 

NOM-8-254 (ASTM A36) El refuerzo longitudinal consiste en 4 barrns No 10, y los estnbcs son 

barras dei No 3 ; 35 cm centro a centro (e.a.e.). En este ejemplo no se diseñan las ba:ras 

longitudinales ni los estribos de la columna. 

550 

" 
1 

'---... ,·-. - 1 

" 
; :, -· i: - . 
1•: ,,, ,., 

:...,<: '¡-
. !'-

Columna compuesta del ejemplo MC-5 

SOLUCIÓN: 

1) Especificaciones AISC-LRFD-1993: 

r_ 

El concreto que recubre el perfil de acero esta reforzado con estribos y barras tong1tudinales. El 

área de la sección transversal de cada una de las barra que forman los refuerzos. longitudinal y 

transversal. no es menor de O 09 cm2 por cada 5 cm de separación entre barras 

A ""n = 0.09x43/5 =O. 77 cm2 

Las barras de 32 mm, utilizadas para el refuerzo lcng1tudinal de la columna, tienen un área de 

7.94 cm'. No es necesanoo que 1as barras long1tud1nales cumplan el requisito de que l<:J scpa1·<ición 

entre ellas no exceda de 213 de la dimensión menor de la columna.El recubnrrnento del refuerzo 

es, cuando 1Tienos. de 40 mm, medidos al borde exterior de las barras colocadas por fuera. 

Área total oe: refce.rzo long1tudrnal A. 1 = 4 barras Ne iO = 4.~7.9A=3A1.8 cm2 

Área total c!s !a cciumna = 55:<55 = 3 025 cm 2 

Porcentaje de las barras de acero longitudinal: 31 .8/3 025 = 0.0105 = 1.1 o/o 

Porcentaje del perfil de acero= (155.5_/ 3 025) x1CO = 5.1% > 4% correcto 

Área neta de concreto= 3 025 - 155.5 - 31.8 = 2 838 cm' 

1 lb/f1 
3 = 16 kg/m3 



Como ta mayor relación de esbeltez ( !!:!:.. ) = 9¡ es menor que C,, el esfuerzo de compres1on perm1s1bte 
r Y 

F, se determina con la ecuación (E2:_;;) de ta Especificaciones AJSC-ASD-1989, o su valor se encuentra 

en ta's ayudas de disel'lo, M-DEM-Vtl ó M-IMCA-Vll. 

F, = 1 081 kglcm' 

6.5 Carga permisible 

P = F,A X /(}1 =1081X14.8 XJ0-1 = 16 ton >>.9.8 T¡;,.¡ 

6.6. Cuerda inferior ,,, 
La cuerda inferior está formada por dos perfiles PER. PTR o OR mm 38 x 2.8 (1.5xO.1.18,gi;tg), con las 

dimens1cnes siguientes: 

. --.,' · _\ ;' . .J Clll: __ _¿ ______ ~ -'"'-_,..,:1_-~ -

La condic:ón que se debe cumplir es la siguiente: 

•ºR > F (fuer:a en la cuerda inferior) 

/,SF, 

P, s0.6F =2 //Oi;g/cm' 
A > 

P, = 0.6 F,A > F = 10.4 Ton 

p R = O. 6 X i, -18 X 3 51 5 X 1 o·' = 1 5.8 > F = 1 o .¡ Ton Sobrado 

6. 7 - D1agcnales. 

Las ciagonates son perfiles PER. PT u OR 51 x 2.8 (2 x 0.118). Por facilidad de fabncación todas las 

diagonales son iguales ,la fuerza max1ma en condiciones de traba¡o de estcs e:ementos es de 4 074 kg 

(compresión;. Sus propiedades para diseño son: A = 5. l i cm:. r =/ 93 cm. 

Longitud 

Re!ac:ón c'e esbeltez: 

L=.J2=1 . ./lm 

K L 1 )( ¡ 4 ! ---== 73 
1.9) 

F, = 1 -132 kglcm' ~ 

¡yi 

p = F, A X JO'' = J.¡32 X 5. 11 X JO'' = i 3 Y> ./, 07 

Se acepta et perfil propuesto para todas las diagonales de la armadura 

6.8 - Mcntantes. 

Sobrado 

La armacura tiene únicamente dos montantes; se utilizan perfiles iguales que los de las diagonales 

longitudes son iguales al peralte de ta armadura. 

,....--~ 

Jljo 

?ER. PTR u OR 51:r2.811101 (2•0 
.\.:ota.:1011c!s .:n nun 

Sus 
\ 



Ejemplo cs. Determinar, 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 ae longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM A36). La columna está articulada en los dos 

extremos y no tiene ningún soporte lateral a lo largo de ella. 

1 

1 i "!:O .., 

Columna IPR, IR o W del ejemplo 

SOLUCION: 

Método l. 

. -: -..... ~~::' = ... =,,:;:::;;;;:::=::; 
Acotac:ones en mm 

A= 94.84 cm2 

rx = 13.16 C;Ti 

.r,=~Ocm 

Píopieaaaes ce diseño 

Se utilizan las ecuaciones del Capitulo E, Espec:frcacicnes AISC-LRFD-íS93 La re',acion de 

esoelte: ae !a columna, es: 

( 
f.."f, ! 
-1 

r ) 
' 

J5,(j 
= -.-.- = 3-1.2 

: .; .! 6 

(KL), =(KL),. = 450 cm 

Rige el pandeo alrededor del eJe de menor res1stenc1a 

( ,r.:L) ,-• 
i,_ r j 

·' 

-!50 = -- = 1)1) o 
5 

No era realmente ncces<Jrio calcular (KUr),, pues:o que (KL), = (KL}y, por lo tanto rr~e e! radio ry. 

que es r:1enor que rx 

Cálculo oe ; .. , (parametro de esoeltez de la coiumna) 

l\.i. ! F, 90 ! ~ 530 
/.,=-1-=-: =101 

r;r Y E :e \!2.03~x!O':.: 

Como ;., = 1 01 es menor que 1.5. la columna se encuentra en el intervalo de comportamiento 

inelastico, y el esfuerzo eritreo F" se determina con la ecuación (E2-2) 

F" = (0.658;.;) Fy 

F"= 0.658 1·ª1
- x 2 530 = 1 651 kglcm2 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!CAS 
Héctor Soto Rodríguez 

(E2-2) 
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¡:¡ tra"1o critico en el 5-7 (y el simétrico 7 -9) en el que P=9 792 kg = 9.8 ton. (compresión): !es perfiles de 

!as cuercas estan unrdos entre sí en los nudos. 

--·~....:....:..: 

- ' 
.-1 = 7 ./0 C!fl 

r = ] . ./../c111 

'. 
i ¡ 

: ! 

1 
.1 

. : . ' 

' --!--
!.--..... -

--·----~~-·'--~---'-'··~-

. ¿, ...r-

: - ' 

Proo1ecades geométricas del perfil armado. de la cuerda superior. 

A = 2 x i. ~O = N.8 cm' r,. = 2 . ./.-1 cm 

J , _, ) , ' r
1
. ::::r ,,-- + x - =: . .J./- -r- ( 2 .5.J T 3 .175) · = 6 .2 J cm 

6.2. Cá!culc de las relaciones de esbeltez. 

.. "'- J../ S C/11: 

rJ. '=" } -J./ CIJI 

~os nudos 1,7 y 13 están impedidos de desplazarse lateralmente. Los perfiles de la cueraa superior están 

unidos er.:re si en todos los nudos y en los puntos medios de los tableros de la armadura Se tomará el 

factor ce 1.cng1tud efectiva K = 1, ccrres,oond·1ente a barras ar11culadas en ambos extremos 

1 X 200 
=---=82 

2 .4 4 . 

La relac:Cr. de esbeltez critica es 

KL\ 
-,-) 

97 

1 ' ó 00 
6 .:: 1 

= 9 7 

6.3 - Rev!s1Cn de la relación ancho grueso. 

b 2 000 
- <----==-:;: 33./ 
t ~F_1 

El panceo !cea! no es critico. 

b 6.35-3:.-0.32 
- -""--'---'-''--- l 7 < 33.7 

0.3 1 s 

6 4 - Ob!end6n del esfuerzo de compresión axial permisible. F,. 

KL 1
1 lx!OO 

-1 = ---= 41 
r )

1 
2.44 

,'J,--:J E /2::-: xl.039 ... JOº 
C = :-- = \; = IOi (acero NOM-B-199 o ASTM A500, Fy = 3515 kglcm') 

e ¡· F ' 3 515 
'1 ·, 



PE?.. PTR:..: OR 51 )(2 S rrur. (~)(G I 1• pu!&.) 

Re1ac:cnes de esbeltez 

, 

KL /xlOO 
-=---=52 

r i.93 
Fa= I 690 kg/cm: 

.:-~erza ,cermis1b!e ..... __ . 
/¡;., /• 

?;¡=Fa A= l 690 x j,J J x J0-3 = 8 6,;of(> R~ = 3 5_:.díÍ.(reacctón en apo;.os; 

- Determinación del peso de la armadura. 

Cuerca supenor(CSJ = 12 x:: x 5 8.; = /./O 16 kg 

Cuerda inferior (C!) = ! :: x ~ x 2 95 = 70 80 

Diagonales (DJ = 12 x 1 .; J x .¡O= 67.68 

Mcélaétes (.\[¡ = 2 x ! x .¡ = 8 oo 
286.6.; kg 

::n ei. c<Jtalogo PER- Hylsa se indica un pese total de la armadura de 288 kg 

8 - Peso ce la armadura por metro cuadraoo (PI lil') 

::ss 
,;; = -, "- = : .: i:g / n1 

:.:, 

288 -
1? = -- = .: Kg /ni· 

J2x6 

En e: anal1s:s de cargas se estimó un peso orop10 de la acmadura de 25 kg/m 2 En las ayudas de diseño 

aei ~ .. 1.o.~:.i'~1-VI!, se presenta la soluc:ón de armaduras horizontales de cuerdas paralelas ~ipo Hylsa. para 

d1fere11tes claros E:i este e1emplo se han revisado oerfiles Ceterm1nados para una caís;a mayor; como es 

lós_;1c::J. estan sobracos. 

No se :~mo en CL.'enta el peso de la soldaCura, el cual se puede :cmar conservadcramente igual af 3Q/c Ce! pese total de ta 
armacura 
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1 Barra T T T 
1 F=-. -= 
1 

1 

~ 
1 

! 
i' 
fl 

~ 
11 

seno .. . 
(kg) 

1-2 2 880 
1 

2-3 
1 

2 880 
1 

3-4 1 728 

4-5 1 728 1 

1 

5-{i 
1 

576 
1 

6-7 
1 

576 1 
1 

& = 45° sen 45° = O. 707 

- El signo negativo 1nc!'1ca compresión . 

.,. E: srgno positivo significa tensión. 

5.2. Fuerzas maximas en las cuerdas 

sen 45" 

: (kg). 

+ 4 074 

- 4 074 

+ 2 444 

- 2 444 

+ 815 

- 815 

J..fl T 

Barra 5-7 ~i momento méximo ocurre en el punto 7. centro del claro de la armadura y su valor es. 

.~Ímr.• = f] .f56 - 5?6)6 · f f5:(J-:; =!O 368 l:g - ni 

Momento ~ex1onante en el punto 6. 

,\f = (3 J56 - 5í6)5 - 1 !52(3-1) = 9 ;92 kg,- m 

Cuerda super'1or (barra 5-7) ) 

M 9 792 
F = - = -- = 9 792 kg (cornpresión) 

H I 

wLJ 
= -- = 10 368 kg .-'m 

8 
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Cuerda 1nfenor (barra 6-8) 

M JO 368 
F = - = --- =JO 368 kg (tensión) 

H J .. 

Revisión de los perfiles de las barras. 

En el catálogo PER-Hylsa, página 11, se indica la solución de la armadura igual a ésta, con una carga 

uniforme de 700 kg/m; cuerda supenor. cuerda infenor, diagonales y montantes, para las lo091tudes de 

pandeo de la cuerda supenor de U2 y U3 (6 y~ m, respectivamente). Para esta armadura se 1nd1ca un 

peso de 288 kg (23.98 kg/m). De acuerdo con el análisis de cargas efectuado al pnncip10 del ejemplo, la 

carga uniformemente repartida es w = 576 kg/m y el peso supuesto de la armadura es 25 kgim1 En la 

tabla s1gu1ente se indica~ los perfiles Hylsa de la armadura del ejemplo. 

/• 
1 

es 
, 1 

1 Tamaño x 
1 

espesor 

mmx in x in 

mm 

1

64x3.2 2.5x0.1 

258 

1 

Cl 

• 1 amaño x 

espesor 

mmx 1n x 1n 

mm 

38x2. 1.5x0.1 

1 

8 . 18 

l o . ·M .. 

1 

Tamaño x Tamaño x espesor 

espesor 

¡mmx 1n x in 1 mm x mr.1 1n x rn 

mm 

51x2.8 2x0.1 51x2.8 2x0 118 

18 

B es el color de 1denl1ficaoón del perfil. en este caso tOdos son blancos. 

6.1 - Cuerda supenor. 

La cuerca supenor está formada por dos perfiles PER, PTR u OR 64 x 3.2 mm (2.5 x 0.125-pulg.), con las 

d1mens1ones y propiedades geométncas que se dan adelante. Deben analizarse tres pos1b1l1dades de 

pandeo. para determinar cuál es la critica. en dos 1nterv1ene la sección completa. formada por los dos 

perfiles P:OR. 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 sección completa 

pandeo airededor del eje y de un solo tubo 

L= 2.0 m. 

L= 6.0 m. 

L= 1.0 m 

Las :res longitudes libres de pandeo corresponden . respectivamente, a la distancia entre nudos de la 

armadura 'a separación entre secciones soportadas lateralmente y la d1stanc1a. entre puntos de unión de 

los tubos que forman las cuerdas de la armadura. 

En el catalogo Hylsa están tabulados los radios de giro de un solo tubo alrededor de los ejes x y y. 

--.~~{::~~~~ii~~1~:-::,\·~:;~;~¡~:;;f:.),~;::~;::,7?~:•~-i'.'· '~:;?,;::~~rf"f"'J"t~~::~·;:,·~~;~~~~~:0;;1~1f'.'.ff1~· .~ ;:~:_;?.~~:;e-.";,._ i-: J,.: ·:·~ .• ~ .-;::_~.; , 



Ejemplo .Revisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas tipo Hy1sa (armadura.Warren)' que se 

muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas. superior e infenor, como las diagonales, son PER. 

PR u OR. Las cuerdas están formadas por perfiles dobles. las diagonales y montantes por uno solo. El 

acero con el que se fabrican los perfiles señalados está regido por la norma NOM-B-199. Grado B (ASTM 

A500) y el esfuerzo de fluencia es F, = 3 515 kg/cm2 (50 ksi o 50 000 lbftn2
). Las dimensiones y 

propiedades para el diseño de los elementos que forman la armadura. se han tornado de los catálogos de 

Hy1sa. 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 caracteristicas geométricas de los tubos se han tomado del catálogo PER 

Hylsa La separación entre armaduras es de 6 rn. Utilizar las especificaciones AISC-ASD-1989. 

/ ' -t • ,.----.. 

1 • - • ;.- • <:'" , ', •i' • r.- · -• .,"":' ·I ·¡ 

~~-/~~\/'\/-~</";·/'l·:~,j~~ 
~- - - ! ~ 

_:~:-~_, ._ 
Solución 
-~~ 

1.- Dimensiones de la armadura. 

Claro (L) = 12 m Peralte (/-0 = U12 = 1 rn 

Espac:arn1ento de las diagonales 

Diagonales externas H = 1 rn 

Diagonales internas 2H = 2 m 

Numero de espacios ·entre diagonales 

5 espacios de 2m y 2 espacios de 1 m = 12 rn 

Separación entre armaduras = 6 m 

:,--.• "1. 
1 f 

~,J.., 

Para designar los elementos de las armaduras. en los catálogos de Hylsa se ha establecido la 

nomenclatura siguiente: 

PIM' = Peso de la armadura en kgirn' 

P = Peso de la armadura en kg 

es= cuerda superior 

CI = cuerda inferior 

O= diagonal LP = Longitud de pandeo de la cuerda superior. 

En nues::o caso. la geometría y las dimensiones de la armadura que se revisará son. 

- 3 

; J " / "'"':/' '",,,/' 6_ / ---
1 

-- :__:¡_ -
2.- Análisis de cargas. 

·~ 2.1.- Carga muerta 

1 

J 

---·,_ "/ 
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Lámrna galvanizada. cal. 22 

Largueros y contraventeo (supuesto) 

Armadura (supuesto) 

Carga muerta total (CM) 

2.2 - Carga vrva (CV) 

Carga total gravitacional (CM + CV) 

3. Determinación de las cargas en los nudos 

Para nudos interiores 

Para nudos extremos 

8 kgtm' . 

3 

25 

36 kg/m2 

60 

96 kg/m2 

p = 96 X 2 X 6 = 1 152 kg 

p = 576 kg 

La carga uniformemente repartida. rgual a 96x6 = 576 kg/m. produce un momento nexionante máximo 

wL: 576 x 122 

.\1=-=---
8 8 

/0368kg-m 
, 

4. Reaccrones en los apoyos. '-.~~· 

wl 576x/2 
R = R 8 = - = 3 -156 kg 

" . 2 2 

5 Fuerzas en las barras. ~ 

De acuerdo con la figura anterror. 

.\ /\ 

'\ f/\ ~/ 
"\ -1,, • .,,:f~ "'f 

\ /', \ I 

__ M ml ~ 
T m.:u o Cm.U 

H 

Compresrón en la cuerda superror y tensrón en inferior. 

T T 
F~--= i./iT 

sen e sen ./5° 
Fuerzas en las diagonales 

5 1Fuerzas en las diagonales 

1 

e , 

T 

. -

La figura srgurente muestra los valores de la fuerza cortante a lo largo del claro de la armadura. 



9. Tubo circular OC (d·1ametro nominal 254 mm, 10 in) 

Des1$.n.a~ién 1 A Peso r, 

1 
(cm'¡ (kglm) (cm) 

KUr, l F11 ·, ·P . ! .· 
(kglcrr.'1 (Ton) ., 

' 1 
,1 

1 

76.83 60.31 9.33 1J 273x1C\10.75x3/8) 
11 

42 i 338 102.8>90 

10 Ár.gulos de lados iguales en espalda, APS ó LI. 

Como en estos miembros el radio de giro r1 es mayor que r, . se usará el radio de giro con respec:o al eje X-X, 

ya que. 

rKL.' r ), > (J.:.L r !,. 

, 
~ 

i! l 
.. 

.·_ KlÍrx-· .. :· ! -~ Designación· A ·\ ?e~~- ¡ ... r,. ., F, 
·l . . 

~ 
.. ¡ 

' (cm') · (kglm) \ ic.71) (k-···· .... ~i" (Ton) 
!I 

., 
i ¡ ' . ~- "''·. ¡ 

1 1 -

:1 
í 27xí 9(5x5x3/4) 

1 
89.54 70.24 

1 
3.84 102 

1 
894 

1 se 1 <90 
1 1 

' 
1 1 

!I 152x16(6xt;x5/8) 
1 

91.74 
1 

72.1 
1 

4.67 
1 

84 
1 

1 047 
1 

96 1 >90 
11 

11. Angulas de lados desiguales en espalda. f..PS o LD. ala maycr honzontal, separaoos 1 O mnr (3/S 1n) 

Se util1zariln los valores menores de las prco1ecades de diseño de los ángulos. 

De~rgnación k Peso r, r, (KUr), F, P(Ton) 

(crii') (kglm) (cm) (cm) 

1 
(kglcm') 

i 

1 

. ' ' x-x x·:.. 
' 
1 

··, 
90 :1 203x152..: l 3(3x6x1/2) 87 1 62 37 4 55 9 37 86 1 031 

¡1 

1j 203x1S2x19{3x6x3/'1) í23 38 100 78 4.47 9.5 87 1 024 131.5>90 

í2. Angu!os de lados desiguales e:-i espalc'a . .:..?s ó LO, aléls mayores en espalda (alas r:18yores verticales), 

se8aracas 10 mm (3/8 1n) 

I' ! 
1 

1 1 I · •. 

¡I Gt!s1gnación . 1 A Peso r, ! ry 

1 (~~r 1 

:·Fa. 

J 1 (cm') (kglm) 1 (cm) ' (e in) 

' ' 1 1 .. (kglcm') 
1· ' 1 

1 
1 1 ,¡ i 

1 

1 

I· 

il 1 

1. 
1 ' 

1 
' fY. ! ,, 

1 

1 

i 1 
1 1 ji ?:3Á102\ 19(8x,l;W/4) 1 109.03 85 6 6 40 3.94 99 921 

11 i 1 i 1 -

1 203x152x13(8x6x1/2) 
1 

87 10 
1 

68.37 i 6.5 1 6.2 
1 

63 1 206 
1 

1 
1 ;¡ 

' 
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1 
P(Ton) 

1 

1 
y-y 

1 
100.4>90 

' 

1 
105>90 



13. Perfil TPR ó TR 

1. 
i 
'I 1 
!¡ ,, 
!i 

i1 
¡1 203xE9 25(10x46.5) 
11 

A 

· Ícm2
) 

Peso -{- -_rx 

(kgim) t {cm) 
¡ 

' . ¡.,. . 
. .·.-

1 . 

' 
-- ·--!; 

{::) 1 (KU~)~ ¡
1

. , • F. l P(Ton) .. 1\ 

1 I (kgicm'j 1 \¡ 

69.26 ¡ 8.25 ¡ 4.67 84 ·I 1 047 92.5 >90 il 1 88.38 

.· .. ¡ i-¡---y--y------y--y---,i¡ 

14.Resumen de resultados. El perfil más !1v1ano debe soportar una c:arga de compres1on axial un peco mayor 

cue 90 Ton. 

HSS 

Tubo c:rcular OC 

2 APS 6 2LJ lados iguales 

:1 en espalda 

il . ii 2APS o 2LD lados 

:1 desiguales en espalda, lado 

!l mayor horizontal, C=·1 Omn1 

'I l. 

ii 2APS ó 2LD lados 

il desiguales en espalda. lado 

; mayor vertical 

i) 
I¡ -pR . -R :¡ 1 o 1 
l. 

il 

- 'Designación .. •• 

254 X 67A (10 X 45) 

305 X 66.9 (12 X 45) 

305x60.7 (12x40.8) 

305 X 74 4 (12x50) 

178X13 (7 X 112) 

203 X 8 (8 X 5/16) 

254 X 8 (10 X 5/16) 

273 x8 (10.75x5/16) 

127 X 19 (5 X 3/4) 

152 X 16 (6 X 5/8) 

203x152x13 (8x6x1/2) 

203x152x19 (8x6x3/4) 

203x102x19 /8x4x314) 

203x152x13 (8x6x112) 

254x69.26 (1 Ox46 5) 

Ninguno Ce los dos perfiles cumple con el criterio de diseño. 
Conforme al M'IMCA'I 

1 Peso (kg/m) 

1 

: ~67.4 

66.9 

60.7 

74.4 

62.58 

47.38 

60.0 

60.31 

70.24 

72.1 

68.37 

100 78 

85.6 

63.37 

69.26 
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, 

1 
carga permisible 

!I P· 
(ton) \1 

11 
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 

1 

i 



Ejemplo c1. Seleccionar y comparar ce acuerdo con !as Especificaaones AISc-. .;sD-1989, la secaón de 

acero mas ligera. adecuada y disponible para una columna con les siguientes tipos ce perfiles·: IPR, IR, ó W, 

IPS ó IE. tubo cuadrado HSS (Hollow Strue',ural Section), tubo circular OC, ánguios de lados iguales en 

espalda ,.'.\PS o LI, ángulos de lados ces:guales en espalda LD o APS, con las alas mayores l1orizcntales, 

angulas de lados desiguales LD o AFS, con los lados mayores verticales, perfil T?R é TR. SI la carga de 

trabaJO es S{) ten La longitud de Ja colcrr::--1a es 6 m y sus extremes, ~upenor e 1r.fericr es~2n 1mpeo1dos ae girar 

(columna con giros restnngidos en los ex:cemos). Las dimensiones extenores de les perfiles (pecalte y patin) no 

deben ser mayores de 320 mm Ut11izac .oara tedas los perfiles acero con esfuerzos ce íluencia F, = 2 530 

kg!cm' (acero NOM-B-254 o ASTM .".36). excepto para el tubo HSS, et cual tier.e un esfuerzo F, = 3 515 

kg'cm' (acero NOM-B-199). Se pueden ut1l1zar las ayudas de diseño del M-,!\ISC-ASD-1989, sin embargo este 

e1emplo se ha preparado para ilustrar e! ~coced1m1ento de diseño de miembros en compresión ut1l1zando los 

perf~es estnuctu!a1es lam1nados:cs.~·1es 

- r 

1 

1 

.. 

- .. 
1 
1 

o-

¡. 

lF 
~~ 

. -

-:.:.,_ -· 
' ·...: 1 ... : 

_T_ 
JL 

1. 

---- ' 1 ::::===i ~ 1 1 ! - - -·-1- -· ; • 1 
oJ '..) 

. . 

1. 

==::l'¡,-._, 
__ .:_¡_¡--

¡·, i 
u J 

Perfiles lam1:-ia:cs utilizados como columnas del eiemoic 

Solución: 

1.Fnc~cr ce longitud efectiva K. 

::.1 vDlcr de diseño del factor de lcn-~:~u:.: efectiva para columnas con extíemos r·2stnngidos (rotación y 

t1as:ac:::n fiJas), rec::;rnenCado en ias .~.yL:.:3s ce Drseño, del 1\/1DE1V1-Vll. 1\li-AHiViS,.'.., y rv;-irviCM-1994-\'ll. es. 

K= 0.65 

~·::! •;a)cr ~eónco es K = 0.5f 

2. Lo:.g!tud efectiva. 

.'<L= O 65 x6 00 = 390 cm 

3. Cceficientes C, 

Las secciones transversales cunplen con las cis:cs:c:ones Ce la sección. Véase tabla 85'-1, M-AJSC·ASD-1989 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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! --- G:-· '0'9 106 
C = ¡::::_= /-•· X-.; X 

' ¡ r-, V 1 5so 
= 126J (Acero NOM-8-254 ó A36) 

12.-:' x2.039x/0 6 

C = \I ' ' 3 51 j 
= 107 (Acero NOM-8-199, Grado C ó ASO) 

4 Esfuerzo de compresión axial permisible Fa. 

Ei esfuerzo F, se determina ccn las ecuaaones (E2-1) ó (E2-2) de las Espec1f123ciones AISC-ASD-1989. la 

e,ue sea aplicable. si la relación anchOi)rueso de los perfiles cumplen ccn los valores estipulacos en la Tabla 

BS-1, esoecificaciones AISC-ASD- 1989. El valor de F, se encuentra tabulado en las ayudas de diseño del 

MDEM-Vll, M-AHMSA y M-IMCA-Vll. 

5 Carga axial permisible 

I 
P=FólA x10·3 

? se ott:ene en Ton, s1 Fa esta en kg/cm1 y A en· cm: _, ." -e") ..... "" . ..., 

o ."erf1l li",'\. IR ó W 

Designación 
1 

A Peso 

1 
fy, KUry. 

1 

... F; . i p 

1 (cm') (kglm) .(cm). (i<g~~m=J 1 (íon) ' ! 1 ' 1 ! ' 

il 
254 X S7 4 (1 O X 45) 

1 

85.8 67.4 
1 

5.1 77 1 103 1 94.6>90 

' 1 

.¡ 305 X 66.9 (12 X 45) 
1 

85.2 66.9 
1 

4.9 80 1 080 92>90 [[ 
il 

'- i"erfil IPS. IE ó S 

' 
1 

1 

1 

. \ D esig!lacrón ' A Pesó 

1 

~u. . F~ p ' .r, '. /y_' . 1 I' 
1 (cm') 1 . 

(kglm)' 
:,-",. 

·' (kg/c,71:) (Ton)) (cm) ' ! 1 1 ' 
' ' 

. 1 

:\ 305x50 7 (12x40 8) 77.4 60.7 
1 

2 69 
1 

145 ~199 38.6<<90 

' 
1 

1 ~¡ 3C5x7 4 4 (l 2x50) 9•í.8 74.4 2.62 149 473 44.8<<90 
:! ' ' 
Ningún oerf1I IPS ó !C. es aaecuado 

Tuco cuadraco HSS 

Para estos perfiles rx = ry 

Desig_:iac:ón A Peso r> :::: ry 1 ·.KUry Fo p 

1 
(crrl; (.':glm) (cmj (kglcm" (Ton) 

! 
~ 73x i 78xí 3(7x7xí/2) ·I 3C 62 53 6 65 59 1 609 128.7>90 

:i 2'.J3x203x8(3x8x5/16) 60.39 47.38 7.92 49 1 1 723 104>90 

¡: 
lj 254x254x8(1 Ox1 Ox5/16) 76 77 60.0 9 98 39. 1 1 826 140>90 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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. . ·9 2d,~b~r 2x22- x1s- x! .) = 20 467 c111~ 
J = -.--.- ')1 _ "J) 

(/'"~o -- ' -

. d,~. . - . 22'] - ; Z =r l>(d,.71)-- =U9 2o(22~!.J9)-- =l;22cnr 
,\ 1 "') "') - -

. -¡ ,- . 1 
Z 

1
• = / f¡- - d 11.(b - r - 2c) = 1.59\ 

2~- - 22(25 -1.59:d) = J 246 cn; 3 

2 J L ~ J 

Longnud entre soportes l::uerJ!cs del patín en compresión. cspcc1fic::i.ciones .-\ISC-ASD-1989. sección F3 .1 

" l / F ) S./ ./OOb '' 'b - '3 ./ ·'. - 83. L~ = ,)- JOO( J i· .)J.-t - J . ;i.;_J - J cm 
• . 2 530 

Cálcu!o de !;:¡sJon!:!.itudes L11 \' Lr, normJs );TC-RDF-1995 . . . 
Longitud n1;:¡x1n1a ~lo sopÜftJ.dJ lJtcrD.lmer.te p~rJ·[1 que et miembro puede d-~~~5íi:ir·i:J ffiomento pió.suco, y 
b. lon:;aud que scp.J.rJ los intervalos Ce JDÍ!cac1ón Ce !JS ecu::i.cioncs 3.3i: .:.3.S 

E -L,, =O ?1-.-,j!J 
CZFy · 

(3.3.17) 

.. 
L = ' 91 E_ ¡ J - -:; 11 r r -· - ~ \' - ~·--'-u 

CZF,. 
(3.3.IS) 

::_ C!> :.:! rnodulo de clJSt1c1dad de! acero. c:1 kg:cn1:. Ces un cocfic¡ente ad1nH~ns1onal ·J.'..!·~ Ccµcnde de la ley.de 
\'Jriacron del 111omcnro flcx1on:::1:c J lo :.'.'l:·go del eje de la b.:trr:J de flcxion o -=~ ficxocompresión y puede 
io111:J.1s:: co11sCí\'acior.:i.rncntc 1g1:J'1 .'.'\ i:J uj::CJd. Z e! n1Uduio de scccion pl::.s;:;co. O:ji ..::1:·. :7 . es e! esfuerzo je 

:1uc11c1íl ~Je! ,1cc10 cr, :,;::: c.Y1=. i1 -.:s ~~ ;;101:·,c:no d.:: n1c;c;íl de !J sccci0n alrcdcCo:- ~:·.:i eje de n1cn0:- n1on1cnto 
de rnc:·;;¡.:i.. c:1 ...:ni·~ .i es la const.J.:1:c Je :o;s:ón de Saint \:cnar.t. en crn~. 

L,, = 0.91 2.039xl0" 
!xi 3::;-.;-,_, .:: ... -0 --·'- _•.J 

12 i/Jx~0~76 =S 75Sc111 

L, = J.:l2xS 758 = 28 ~O! cn1 

Cilculo de L.. cspec1ficociones ,\ISC-LRFD-1993 
Par.:i. SCCC!OllCS en CJ 1on 

.l 00 e 1 OOr, J./ 
~,. 

\./ r 

donde 

.\/, = F,_:S, 

(Fl-10) 

(F 1-11) 

• 



Luego: 

J 
1 

l,; 4 007100x9.0. 2046txl49.5 ;
22582

cm 

2 530xl 104 

Resultados 

¡ 
_l_ 

-, 

11 

' 

Prooiedades geométricas 
.-1 ~ ¡.¡9_j ::~1-' 
lr = 13 899 c1n.: 
s\ = / 10-1 c1nj 

J\ = 9.6 cn1 

J, = /2 Ji] Clll; 

S,. = 9i-lc1113 

r, = 9.0 c1n 

J = 20 -!6/ CIJJJ 

Zr J 32] c111 3 

Z1• = J :l./6 Clni 

longitudes 
L, 835 en: (.-\ISC-ASD) 
L., S 75S cm (NT.C-1995) 
L. 28 201 C/11(NTC-1995) 
L. 22 582 cm(AISCLRFD) 

.. 



Eje111plo ::. C:!lcui:ir l:!s propied:ides de l:l sección e:-1 co.jón de Jcero ~Oivl-B-254 (AST~t .A..36) que se 
:nut!Str:l ~n l.i figura 

"O( t-
d.v·fZ:- ' 1' 

i ~~ 

""' 1 G-tt ;-:-
'' j 1 \ , ,--
'1 
l 1 

1' 

Sol11c1ón 

.:::;•¡¡1,_,1 )::;'1y! .::9¡•.:;_.,.,)::;!19•~,,.~ 
• ' -. <.I 1,, -· ·- -- -- . .... - - . 
--·.·;.___~· 

1 :...,-.!,.,º::;::o·. 705.1 ::;:: ü. 7S5xl -!9.5 ::;:: \; i .~ ::; n1) 

_J_é 

I~ 'J~ 

__ t. 

,. 

J 

·' 

b = :.50 
d = :51 ~ 
! = .i -'.9 
e = .'U 

f ~ J . , ' ¡') ' ( / )., -: !.59 .- l (- - 1._;9:: ..:.. .... _,_..,.') ~ -'-'(-"_; - ·,, .)"9): /1 ::;:: '1 _; ~'O, 9 l'l/1' ::;::.,;.,(nt--c;, ..:...:J_,w-f- 1::;::--- :--::X u 
- ~.) .: .:. -' J 

::::iiz:!ndo el teorernJ cit.: los ejes pa:-:i.k!os 

(..,.:; -1 .:;o: \ 
.;, - '. - '\11' - "~ .. \ ... , 

- / lrJ / . '' - -· 
- - ~ 12 

"I 2xi3S99 . , 
S .. = -~ · = -----:::] 104 cn1· 

d
11 

-21 2"2-:2xl.59 

ccr. e! t~o~~:n~ de los e1es p.'.'!r;;i.lc!os 

¡ 1 "9 . ..,5~ \ ( ...,...,,.¡ .:;()~ ', 
::;:: ~! ·- .\.::_ : - :'. :::-.:..:.:..:.:..:_ · - : í::: .. 59xl O.iOS::)::;:: !2 173 cn1J 

1:? J ! : , 

:xl'2'.i3 _ 
---::;::q1..:.c:•: 

=:s 

IT ·1") ,_., 
1' 1 - j f J 

::;:: ¡'-::;:: 1---=90cn1 
\ .-1 v 1~9.5 



- . 

'd'b2 7 . ..,..,2 .¡.;¡2 ·[ -9 
J 

- 1'' ! _;\; __ J: __ J: .) o 6 ' 
= --- = = 2 4 7 Cll1 

d" + b 22- 25 

j ~• r 'l 
Z. = ri b(d,. - rh d; : = i 591 25(22 -1.59)-

22
- 1=1 322 cm· 

' ~ ~ 2 

ll~ '· f1')2 i -

Z ,- /(' .,,: ¡-9·-- "'(º- 1·91)' . .,,. _. 
1 = t! --- ..,... ( U' o - { - _; I i = ) i -.,- ..,... -- _) - .) X 1 = 1 --+b Clli 

L~ ' L- J 

Lon;nud entre sopones i:it:::-Jles del patín en compresión. cspec:ficzic:oncs r\ISC-.~\SD-! 939. sección F3 

l ' Oº(h I F ) Se ~OOb " b 33 ' - s · -~ = 0..J .¡ 11 ;· = = JJ . ./ = . ./;r._J = JJ cn1 
~ :: 53ú 

Cálcuio de IZUi longitudes L, y L,. nonnas NTC~RDF-1995 . ~·, :?o . . 
Lo11:;1tud 111ax1mJ no sopot.J.CJ. ]ll.teraln1ente p<1ri·Ia que el miembro ;J'..:cde des;:rla1!Jr·eJ 1nomcnto p!usr:co. \' 
l.1 !on:;nud que sepJra ios :~rervalos de JplicJcion de las c:cuJ.c1ones 3 3-;: 2.3 S 

E -
L11 =0.91-.-- ~l.,J 

CZFy -
(3.3.17) 

l ., 9' E r=..:.. - - -
CZF, 

(3.3.18) 

E es el, modulo de elast1c1dJ.c! del Jcero, en kg/cn1:. Ces un coefic1e:'\:c ::din1ens1on1:d que depende de IJ ley de 
v,1nJ.c1on de! 1nomento flcxior:JrHc J lo !Jrgo de! CJe de la barr"Z'. de :lcx1on o en flcxocornpresion y puede 
1011i.11se co11scrv::idor:1111cn:c 1~u::i1 J ];:¡ unrdaJ. Z el 111údulo de sc::c:on ;JiastJco. en cn1;. F. es el esfuerzo de 
llt1cnc1~1 del ,1ccro en kg·c;~i~. J, es el n1on1ento de 1ncrc1<1 de J.:i sccc:o:i Jlrcdcdor del c_1e de 111cnor n1on1c1Ho 
de 1nL·rc1a. en c:11~ y./ -:s 12. ::o;~stzi.ntc de torsión de S;:11r.t Vcn:i.nt, en ci:1~ 

L = o. 91 2.0_:>_?xl o" .. 
u !x! 322x2530 

! 2: °7J.\2Ü 4i6 = 3 i53 Clll 

l 1 = 3.22x8 758 = 2S 101 en; 

C:llculo del,. cspccific.:1c:o:-!es .-\fSC-LRFD-1993 
Par:-! SCC'CIOJlCS en CJ.'011 

' L, 

~ 007 1 OOr, J..¡ 

.\1,. 

donde 

1/, = F,/i, 

(Fi-10) 

(r 1 -1 1 J 



Ejemplo .Diseñar la viga ccntinua de tres claros iguales de 6 m c;ue se muestra en la figura. utilizando 

perfiles IPR. IR o W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) y conforme a las :Ospec1f1cac1ones AISC-LRFD-

1993. La viga está soportaca lateralmente sólo en los apoyos. La carga muerta es 1 Ton1m y la viva es 

1.2 T/m: estas cargas so~ ~cm1~ales (cargas de trabajo o de servicio). 

SOLUCIÓN: 
' Carga de diseño. 

Viga continua del ejemplo 

W .. =:l.2DD - J.6LL = .1.]x I - i 6x .1 2 = 3 1-: T tn 

Diagrama de momentos flexicnantes. 

La solución de la viga contir~a ce tres claros iguales y que soporta una carga uniformemente repartida 

es 1a s1ou1ente. 

/~ /~ ~ 

y y ... · 
,•, -

ív1omento flexlonante en el centro del claro 

.\ Ímar -"" -{; J X 3. } ~X (/ = ! J. '2 3 T-111 

Selección del perfil laminacc •:==. !Ro W 

Se escoge un perf1! lam1nacc e.e sección 1, de manera prel1mlna:-

i:.~ • . \!,: -= fJJ.~ .\fp = óh Z .• F_ .. 
·f~.\f.., ~;\[" 

•
1.f:.=9;,Z.,F, 

.\! 
7 --'-' 
~. -

f) .;; 
• ·' 1 

:'.']3 < /OJ 
1 =----

m·.- fj :J :/.] 530 

De las labias de d1mens1ones y :rcrnedades de perfiles IPR. IR o W. se propone un perfil IPR, IR ó W. 

Se rev1s<Jrá un perfil IPR, l.~ o ;i,' 245 x 44.8 (í0x30). que tiene un Z, = 531 cn1·'. l.x,,~, 0
• -liJ3 c1n3 
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-·~~· 

M,, =C, 
/ l - l 11 

( ~ 
b p 1 

.\! - .\-!, -MR ) Is.\!. 
p l -l 1 p 

r P _, 

donde: 

.11,, = F .. Z, = J 53Gx551xl(f' = 15.-13 T-m 

.11, = (F,.- F.¡S, = 12 550- 703) 551xl(f5 =9 7 Tm 

Coeficiente C, 

(F1-2) 

Para el pnmer tramo. 
.\!, 
-=O 
,\f • 

c..= 1.75 

Para el segundo tramo : 
.\!, 
-=1 
AJ, 

La cond1c1ón més desfavcrable se tiene para el pnmec tramo 

i ! 6-175 ¡¡ 
" ,-- "-!' (1'-1' 9-)' ,. ,- - -... 1.=,/~J.) .)- J.J- ./' 1i=,/J1-!ll 

'' L \6.~3-J_';j.:_; 

Como Mn es mayor que Mp, por lo tanto: 

.\In =Jlt = !3 .J3 Tn1 

Finalmente, el momento resistente es: 

.\.'i' 

ó.\!., = O.Vx l3 . .J3 ~= 12 J T1n -, J 1.23 Tn1 (Momento de diseño) 

Revisión por cortante 

i :, --=o 6 r·, .-/,, --"o 6 X~ 510 X ]6 (;X o /(j \'/(!
3 

._, 30 7 Ton 

oi -r = U SJ x 3 O 7 = :? 7 ú T O 6 ,. 3 ! 2 _,. 6 ~ 11 ] Ton 

Rev1s1ón por defJex1ón 

La carga de serv1c1o(cxar.;a muerta y viva ne factoíizadas) es . 

11'.,, .. ,,,, = 100 .. 1 ]00 = 2 ]00 kg•m 

__j = -- :::: = /.()/ Cf}/ 

J()'jf:,J /85 ,, ].Q.J') A JO(, X 7 076 

L úOO 
Deflex1ón perm1s1ble 

_j =-=-= J.67 Cl?l 

!' 360 3(;0 

Como -1 -- ! 07 cm es meí:Cí oue .:J.,-= J 67 cn1. el perfil propuesto es aaecuedo 

SOLUCIÓN: Utilizar un perill: IPR, IR o VV 254 x 44 8 (10x30) 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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Rev1s1ón del perfil segun el criteno de compacidad 

Relaciones ancho/grueso 

En la figura se indican las dimensiones del perfil propuesto, acotadas en mm 

b 1-18 5.;5· 
Patines -=--=5!<-=::=JOS 

2:. 1x i.3 /F' 
J \ \' 

h 26 .6 - 2 .... : .¡ 5 365 
1r 
7.~ ~ L 

1! A.lma ------ 28.-: <-;;::==- = i06.i 

li 
~-__./ '--· !----. -·-· 

l., o 76 . ~F, 

La sección es compacta 
¡'(<¡ 

ef¿.,z:-~ ,;.r ....,.,..., 

Calculo de !a res1stenc¡a r:cm1nal , ' . 

La tonf;it'ud no sopcilaca lateíalrñenre es Lt = 6 m y para·e~ ... -p~ii -sereccionaao, la longitud max·1ma 

:ateralrnente para la CLla! .\:',, ==.\!,-.se calcula con la ecuación_sif;uie!}te: 

2 5J5r_\' 
lp = r;::­

.,¡ F, 

~jJ)x3j 

.J2 330 
17 5 cn1 (F1-4) 

Cálculo de la longitud max1ma no soportada lateralmente para la cual.\/, 2 .1/, 

(F1-6} 

donde: 

~ :,0-9 10' -s 10' ,.,, ·-o-~ IJ:.l;J.-: ;:- : __ .) X XI ./x x_Ju XJ/,.) : \' - - ¡-- = - ,: = ]Q] 89..J k.g Cf11 
• I - 0 \, ? ,, / 1 , 

d, ¡ - _.), ..:: 

.·\·, -- ,S..(~!,' -- -i X// 1 /7-i( 33/ y _- ; , • l . =-1-1\/0 cm lk~-
- /

1
• GJJ 695 78-1;..; 10.: .<258) '-

3 j X ]Q] 39_; ' - , 
! .. = . \'1-,:1~-1-1:, JO-'(: 530-705)· =623cm 

' (2 530 -í03) 

Los valores Lp y L, se eccce.-.:can tabulados en las ayudas de diseño.En Ja tabla Load Factor Des1gn 

Selection Tnble( Selecc1éc. :e Diseño por Factores de Carga), para perfiles util1zacos como vigas, pag.4-

20, M-AISC-LRFD-1 . para 5! pe~JI propuesto de acero F,. = 26 ks: se i.1dican las longituaes Lp = 5.7 ft = 

173.8 cm y Lr = 20.3 it =5:3.7 SiTl. 

Como: 

L,~ ~1, • f., 

175 c1n -- 600cn1 - 62Jcn1 (pandeo inelástico) 

La resistencia nominal se ce1erm1na con la ecuación (F1-2) de las especificac1ones AISC-l_RFD-1993 

• MANUAL PARA DISEJ\O DE ESTRUCTURAS 1v!ETAL!CAS 
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Ejemplo .Determinar la carga máxima de diseño w,, uniformemente repartida de la viga :ibremente 

apoyada de la figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50) de acero 

NOM-B-254 o ASTM A36 y está soportada lateralmente exclusivamente en los apoyos. Suponer que la 

viga es adecuada por cortante.Utilice las Normas AISC-LRFD-1993 . 

... 
" 

( J 4 \ .(. .!.. \ '• ! l- ·, L :. • 

--------------------, 
7. i n. 

I· 

SOLUCIÓN: 

Método general 

1.- Coef1c1ente e, 

H' L: 
,\! =.\.f =-"-n 11111, 

8 

-- ------- -----------
1.g-; ~, L.l~";-.~, ;,,•37·) 

Viga del ejemplo 
:.:'. ~~~ 

J 2.5 :\.fma, 
e ----------'=...:..--~ 

b - 2.5.\1ma.i+3Af.~ -:--l.\.l 0 -:-3:'vfc 

H' L(L \ \~ L, L \ ll' L: lV L: 31t·L: 3 .il 
\! \ U ! ,/ • ! 11 ¡/ '1111 T ' ·' =. f,. =-,-l-.¡;- -_,-,,? . .¡)= -8---;-=-.?-=--.-

- _x ..,_ .)_ .., 

e = 125.\1/má T 

' 2.5.\.f ~3(0.75M )~./M -3(0.75.\.I ) -· -· -· -· 
2.- Coeficientes X 1 y X 2 

i. B ";'":) 

ivl· 
M = .\·! =--o 11/G.T 

8 

M, =Me 

/].5.\fma• . ' 
--~~-1.1~ 

j 1 .\l//W .t 

Para el perfil IPR, IR 6 W 457 x 74 5 (18 x 50), los valores de X, y X2 son 

!PR. IR ,) -157:.7-> ;, 
( l!h:5C) 

MANUAL PARA. DISEÑO DE ESTRUCiURAS METAL!CAS 

Héctor Soto Rodríguez 

A= 94.8 cm2 e,.,= 816 349 cm' 

S,=1 457 cm' E=2.039 x 10' kg/cm2 

J=51 6 cm' G=7.84 .• 10' kg/cm2 

fy=1 669 cm4 ry=4.2 cm 

Z, = 1 655 cm' 



;r /2.o39 X /0
6 

Á 7.8-i X 10' X 51.6 X 9-i.8 
r =--,1 = 13-i 852 kg i cm 

• 
1 1 -15 7 V 2 

. -ix8163-i9( 1-157 'J' - ...,, __, .\ , = ! , = 2.)-i x 1 O kg /cm 
I 669 \7.8-ix 10 x 51.6 

M, = S, u:, - f~) = 1 -157(] 530-700) x JO-' = 26.6 Ton.ni 

2 5J5r1• 2 515x-l.J 
L = =210cm. 

p jF; .. .J2 530 

r X 1 / y •• ¡:¡: L.=-,1~ 11~.1 .. , , F. ~ y ... 
e 

con FL = ·~v - F,. 

-i2x/3-iS52
1¡ 1 _,, , 

L, = ~l-y!-2.5-ixlO (2 530-700)" =626 cm 
(2 530-700) 

Los valores de L, 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 Lb=7.5 m. > L,=6.26 m., el momento nominal está dado por la ecuación (F1-í2) 

:\!,¡ = ,\{(,. ~ :\l p 

donde el momento critico elástico se determina con la ecuación (F1-13) 

- í ( -';' ¡:: 
• " 1 J ,./.:,. 1 

.\f,. = C, - 1!EJ,GJ ~¡ - ! 
Lb ~ . \ 4 ; 

i e 
' " 

La ecuaclón antenor puede escribirse en la forma 

f.}../'<: _;j/ :< JJ./ 852/1 f l3..J 852:: X 2.5-1 :< }Ü-
6 

M,.= 1¡1+ . 
150 /-l.] V 2(750 i -l.2r 

Solución 2 (Ayudas de diseño) 

:l·f(I =J../ '{011.11; e::; .\!ji= -11.9 Ton tn) 

r/J.\! 11 =O !J x 23.3 = 21.0 Ton 1n 

.\! ~ ó.\.f 
ll • JI 

8 
.$ tjJ:\!

11 
= 21 O To11.n1 

8tjA\,f
11 

8 X 2J.Q 
\\111=7= 3.0 Ton/ 111 

7 j' 

.\1ANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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Se utiliza la gráfica de la pág. 4-134, Momentos de diseño en vigas (6=0.9, c.=1.0 y Fy=36 Ks1). con 

L.=25 ft (7.5 m). Con la longitud no amostrada L.=25 ft y leyendo en el e1e vertical de la gráfica 

(momento de diseño oMn). con la curva del perfil IPR, IR ó W 18 x 50, se obtiene i/JMn=130 Kip-ft. el c~al 

es igual a 18 Ton.m 

6.\-/
11

=Cbrjl.\,f
11

=1.J-lx18=205 Ton.m::;: 9~\fP::;:S/.! 

3.- Revisión de la sección 

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 (18x50) 

La sección es compacta 

solución· 1:·
1
, = 3 O Ton I n1 

MANUAL PARA DISEÑO DE E3TRUCTURA.S METALICAS 
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8 x205 
2 9 Ton í n1 

Patines 

b¡ 19 
-=--=6.6 
2t1 ]xJ.-/5 

Alma 

~= -15.7-]x3:: 

r,. O 9 



-

r: ~j' 
. .:-/•.',_· 7 

Ejemplo .lgua! que el e¡emplo antenor, excepto que la viga. ademas de en los apoyos. esta soportada 

lateralmente en el centro del claro 

---------------- -----

Sciución: 

1.- Procedimiento genera! 

Coeficiente C, 

Como la viga esta scocr.ada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se tienen dos 

segmentos no arriostrados; para cada uno de ellos, el momento:maximo es: 

wL' 
\.1 mi,;: s 

Segmento 1-2 

\~ ~""" 
\1 t: ----· / /__.--· 

¿ ___ , _____ _ 
---------------

L/ü !.../lJ 1 /11 !..'') 

J./..: 

4 
La ecuación de momentc flexicnante para una viga libremente apoyada. con carga unrformemente 

repartida es: .. 

Para x=U8 

Para x=U4 

Para x=3U8 

wx 
.~l(x) = -(L - x) 

2 

, 

wL( L) iw( • 
,\f,=¡¡; L-S = 

128 
=005-lwL" =0-138 .\fm"' 

wL 1l L) 3wL' • 
IJ =- L--)=--=0.09375wL" =0i5 .\/ 

B 8 ../ 32 '"ax 

3wL( 3L l 15wl' • 
1-/ =-- L--j=--=Olli?wl· =093i5 11 . e 16 8 128 . - . - -ma• 



12.5 .II_ 
c.=------=----

2.5M_ Tl.if., +4.\f 8 T3.\fc 

12.5 AI,,,ax c. = = 1.30 
2.5 _\f "'tD + j X 0 . ./J8 _\,f mm T../ X 0.75 .\.f mat ~ j X 0 938 ,\f ,..a;r 

Del ejemplo anterior. Lp y L, valen· 

L.=210 cm. L,=626 cm. 

Como L. < L, < L, (2. 1 < 3. 75 < 6.26 m). el momento nominal se detemíina con la ecuación (F 1-2) 

[ 
( 11 1 r - l 

.\!" = C• JI -(.\! - ,\f ) "" ' 5. .\! 
· ' ' '~l,-L,}_ ' 

donde. 

M,=4!.9Tm M,=26.6 Tm 
, 

Mº=-1.if!"1.9·_;4L9-266/ 375 - 21 )1=.46~ ~m > M 
. L \ó.26- 2.1 _ 

Como M, es mayor que M.: 

Finalmente 

2.- Ayudas de diseño 

}'\.' = 
" 

M 0 =M,=41.9Tm 

dt.l, = 0.9x 419= 37.7! T m 

8J>.'.f. - 8x37.7J 

L' - iS 
5.-: Tonlm 

w¡,t $: j.¡ Tonfm 

Utilizando la gráfica de la página 4-130 (momtntos de diseño en vigas. con ~=0.90, c,=1.0 y F,=36 Ksl) 

del Manual AISC-L.'<FD-1993, Volumen l. con L,=12.3 (3 75 m.) y con la curva del perfil W 18 x 50. se 

obJiene un momento de diseño de ef¡M, de 232 K1p-ft (32. ·, Ton.m) 

ei,\fnCb =32.lxl.3=-117 Ton-:-~> tD:\Ip=378 T.ar._m_ 

ó.\f" = a>J\,f P = 37.8 Ton-~ 

-
8q,\.f

0 
_ 8 x37 8 

a· = 5.; ion I m " - L' - r 

Nótese que la capacidad de carga del perfil IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50), utilizado como viga 

libremente apoyada de 7.5 m de claro. con soporte lateral en el centro del claro. es casi el doble de Ja 

viga con socortes laterales exclusivamente en los apoyos 



Ejemplo .Una viga continua con dos claros iguales de 9 m cada uno, soporta una carga uniíormemente 
repartida de 4.5 Ton I m. Diseñar la viga utilizando pelilles IPR 6 W de acero NOM-8-254 (ASTM ,.:,-36) 
y de acuerco con el diseño elast1co o diseño por esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-ASD-
1989). Ade:nas de los apoyos, la viga tiene soportes laterales a distancias de: 1) 2.25 m y 2) 4.5 m. 

... = 7'· s ~'1/-

R•1~.375wL 
0 0

.e :j,25wL 
• 

' ' 
Viga, c_oP).inua del ejemplo .... ~ ..... 

SOLUCION: 

1. Viga con so¡:crtes laterales a cada 225 cm 
Diagrama ce cortantes, momentos flexionantes y deflexlones. 

e.u~·~· 

,, Go,r:'C,,,..C~ la. Ce../4/t.1S ~ 
.;. . ..4.S '"'7 

• ~~_;-Jo/CG::i /a,ee/al't:...! 
a. ,Y.$',,., 

En la pagina 79 éel Manual AHMSA para construcción en acero, ec1ción 19%. se presentan los valores· 
de los elementos mecánicos (momentos flex1onantes y fuerza cortante) para una viga continua con dos· 
claros 1Qua!es y sujeta a una carga uniformemer.te repartida De acuerdo con esta 1nfcrmac1ón. los 
diagramas refer:C:os son· 

• 

t 
íi•j~J75wl 

1 

R •l0375wl 

-·----·-··L 

-~------~· 
, 0375L ~ C 625 wl :o. 3iSwl 

- ""·------~--

:J0057~
4 

•MA?';-UAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTUR.o\S METALICAS 
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De acuerdo con los coefic1e:ites de Jos diagramas antenores, Jos elementos mecanicos ¡:ara Ja viga en 
estuoio tienen las srgurentes magnitudes. 

I 

L 

0375wL-_ /-,-..J.. 

t " 
R •) 1.25 wL:. .:¡,.,_ 6 :=t •l0375w\..-: 

' 

L 

OG25wl = .Zi"...:I 

-- ¡-
1 

O 625 wl :°.;~iS w\.. :. / 5 ~ 
-; .J. 1, . .:J 

; ' 0.75L-:. •·~?'lrt o 125wL-: .+'5.G 

k,,.:;c¿./~//'1..5-
/:i'. ..J., 

Por otro lado, el capitulo F de las Espec1ficac1ones AISC-ASD-1989 rndrca que, Jos m1emoros que 
cumpla.1 los requisitos de secc:cnes compactas y que sean cc;ntinuos sobre apoyos, pLJece:i diseñarse 
para 9/10 ce los momentos flexionantes producidos por :as caígas gravitélcionaies c:Janao estos 
momentos sean máximos en Jos puntos de apoyo. siempre ql.!e. en esos miembros. el mo:::en:o positivo 
se incremente en 1/10 del promedio de los momentos negot:vos 

Determinación del peralte de Ja viga. 
El peralte oel oerfrl se calcula de acuerdo con Ja regla practica s1gu1ente 

Peralte de vigas fabricadas con perfiles laminados= claro/15 
!. 900 

d::::-= 73.6 Jíl 
20 20 ., ~.5~ 

Se procone un perfil JPR, IR o W de 610 mm (24 1n) de peralte 
De las iélblas de d1mens1ones teóricas y propiedades para diseño de vrgCJs perfil r·cctrl:lf.~ular IPR del 
catálcgo de perf!les de EJcero. Altos Hornos de México 1994, se escoge el pcrfrl 111zis J11/1Dno ce! gcupo de 
ae 24 1n ae peréllte 

Perfrl IPR, IR ó W (24 x S)., peso. 101.184 kg ! m 
Designación IMCA' IR 610xí01.6 (24x68) 

Designación AISC. W24x68 

3. Rev1s1on de los requ1s1tos de sección compacta. 
Suponienao que el perfil propuesto es compacto y esta sopor1ado adecuadamente Cabe señalar que Ja 
mayor parte de los perfiles IPR, IR ó W que se producen en México y en los Estados Un1aos de Aménca 
cumplen los reau1s1tos de secciones compactas Por otro lado. el n1omento milximo negativo ce 45.6 Tm 
debe élJUStarse. 

Esros r.umeros son el peralte y ancho de patines ae acuerdo con la designación AHMSA 

•MANUAL PAR.A DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAUCAS 
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.. 

3. 1 Módulo de sección requerido. 

donde: 

M es el momento flex1onante , en Tm 

F, =Esfuerzo ce flexión permisible, en kg/cm' 

MR = F,S, 

.\! 
s = , 

MOt.10005 ~ 

ze 

= O 66 F, = O 66 x 2 530 = ! 670 kg..- cm' , para secciones compactas . 

./J.0-1xJ0 3 

s = 
1 670 

,,. 
,---4----

, -
í ' ', 

/ 1 € ¡, 

45.S 

M,s• O.Q ii: 45 - 41.04 T. m 

El perfil iPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un módulo de sección elastico S, = 2 j:;~ cm'> s_ .. =2 ./57 

cm' ·:;·{~~ ' 

3.2 Relación ancho J grueso 

T 
r-- lt ... 1 .05 

NI 

º' "1 I 
~, 

1 

_L 

3.3 Longitud entre soportes laterales. 

Patines: 

b ¡ 22.77 

2t 1 2xi-19 

Alma: 

d 60 3 
= = 

1,. 105 

7.6 < 108 

5i . .J < !Oi = 

5./5 S-t5 

IF = ~i2 .530 
\ )' ' 

5 370 
-

,f F,: 

5.¡5 

.J::.530 

Enseguida se revisa si la viga está arriostrada lateralmente. La condición que se debe cumplir de 
acuerdo con las especificaciones AISC-ASD-1989, es: 

6./0b , 6./0 b ¡ 
I ::; ,___!_ ::= í 2. 7 O = _1::.7 x J.2. 71 = 28Y cn1 

IF ~ . 

I s; 

~ ) ~L JJU 

1 -110 000 

1
,. d ·1 
.-¡F 
l .-1,) 

= 
1 ./JO 000 

( 
603 J:sso 

22.77 X J . ./9 / 

JJ.: Ctll 

Como la longitud no amostrada ! = 225 cm es menor que Ja menor de las longitudes calculadas 
anteriores. el perfil IPR. IR o W propuesto tiene sujeción lateral adecuada. por consiguiente el esfuerzo 
de flexión perm1s1ble supuesto para secciones compactas. utd1zodo en el cálculo del modulo de sección 
necesario. es correcto 

El momento máximo pos1t1vo de 25.5 Tm deberá incrementarse en 1110 del promedio de Jos momentos 
negativos, es decir: 

J(M,7M 8 ) 
.\! = .\1 + /O( 2 = 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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~.r •. · .. _.,;. ... , '·. 

I (0+./5.6) 
.\1 = 25.5 + JO J = 27.8 Tm 

Como el valor absoluto de este momento incrementado es menor que el valor del memento negativo 
a1ustado (41.04 Tm), no hace falta revisar los esfuerzos de flexión en esta sección de la viga. 

Diseño por cortante . 
El esfuerzo cortante en el alma de secciones laminadas debido a la fuerza cortante máxima se calcula 
con la ecuación siguiente: · 

V 

A .. 
Y' 2jJ X jQ

3 

= ./00 kg 'cm' 
dt w 60 3 X f.05 

.¡,. =./00 kg 1 cm' < F, = O . ./ F. = O . ./xc 530 = / 012 kg I cm' ·D:en 

Cálculo de los esfuerzos actuantes en la viga. . 
::1 esfuerzo de flexión se determina con el momento máximo negativo ajustado. 

' :. - M .//.0./ X /0 5 
, •• ;.~ 

f b = - :::::. ! cf26- A.:g. cn1 
s 2 52.+ 

Jb = I 626 < F, = O 66 F,. = 1 670 kg. cm' 

5 re·1is1ón pcr deflexión. 
La deflex:én máxima se calcula con la expresión siguiente· 

" o 00~7 ~,-
/ 1 

·- --¡e··--· 

0.0057 A "5 X 900' 

].039x/0:,:..76 /';O 

La deformación permisible de acuerdo con el AISC es. 

J.08 cm 

L 900 
= 2 . .5 cn1 .'.l p 

360 360 

.dma..- ~ 1 OS< .d? = 3. O cn1 Bien 

2. Viga con soportes laterales a cada 450 cm. 

C;;.rrecto 

Corno :a longitud no amostrada 1 •• ./50 cm es mayor que 314 cm (longitud calcu:ada con las 
espec1f1cac1ones AISC-ASD-1989), obviamente el perfil IP.'<, IR o W seleccionado en el punto ante11or 
tiene soportes laterales 1nsufic1entes, aunque cumpla con los demás requ1s1tos de sección compacta. En 
este caso no se permite reducir el momento flex1onante negativo y el esfuerzo de flexión perm1s1ble se 
debe reducir. Suponiendo que el esfuerzo de flexión permisible sea Fi, - OS x 0.66 r· = (J 8 x 0.66 x 

J 530·~! 350kg. cm·' (el 80% del esfuerzo de flexión permisible para secciones compactas). el modulo de 
sección requerido es. 

s 
' 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET AUCAS 
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De las tablas de dimensiones y propiedades del Manual de Ccnstrucc1óri en Acero. AISC-. .>,SD-1589 se 
esoge un perfil W 686X125.5 (27 x 84) 

Cálculo del esfuerzo de flexión actuante 

Para determinar el esfuerzo de compresión permisible en la viga, se deben consicera:- ces segmentos: 
segmentos 1y 2. En el 1, el momento flex1onante no es u;i máx1.~o abscluto, pero se prese~ta dentro de 
este, por consiguiente e! coeficiente oe flexión C:, se tomaía 1gua! a la un1dac. El radio d~ ~irO r, para el 
perfil W 27 x 84 (586x125 6) es 6.32 cm y la relación oe esbe!tez i re es · 

.~-~ r ::i./'/ ~5~ 
-7': " ¿_____:__ 5 - -· c;6' /.0 = = 71.~ 

~""'1 r-r 6.32 - -'.·~~~· 
Se/""'C4Co; 

Esta re:ac16n se. encuentra entre los valores límites establecidos en las espec:ficac:ones . .;1sC-."-SD-

1989 Véase Sección r-3, pág.5-47, M-. .\ISC-ASD-1989 

/111,.,¡o'c, = 

y F 
53 :::; 71.2 $ 

is 590x!O'C, 

~ F, 
1/9 

En las ecc;ac1ones anteriores se tomó e, ~ 1.0 y F,. ~ 2 530 kg cm'. 
De acue•do con lo antenoí, el esfuerzo perm1s1b1e se;-á el valor ínayor obtenido con las ec:..:2c:ones·(F1-
6) o (Fi-8) LJ ecuación ( Fl-8) se u:ll:z<: s1em;Jre y cu<J~co e: valor obtenido r.o sea rr.Clyc: de 0.60 r·, 
(0.60:- 2 520 =1 518 kg ! cm') 

F,.(l!rr)' ¡ 

F, = ~l: i OSOx!0 5 xCJF,. 
( F1-6) 

1 'l ' - "'0(- l ¡ '= : 
1 .:; - )J /. ·-! i - - ... 

17 ¡, = ¡ -+ 1 : .: J~O = J 38j kg 'cn1-
L3 I 080;., 10· x/ J 

8././ >: ,10·' '•' .: 
!' ;:::: = (F1-8) 

~50 xl.65 

Como e\ .'llayor valor de ~1 285 kg I cm 2
, es menor ~ue ¡-: .. =! 518 ,:::.: ·en/ (0 úO j~.). se toma 

kg/ c.11: p2.ra e! segmento 1. 
El esfuerzc ae flexién er1 este segmento es: 

3 .+90 
= 73 J J.:g ' (;'¡¡; < J j::Jj kg C!JI Ccrrectc 

= 1 385 

En el segmento 2, e! memento extrerno se preser.ta en el apoyo 8, por cons1gu1ente el coe:ic1ente de 
flexión vaie: 

c·J = 115 -- 1 o5r.\I¡:.\IJ 7 oJr_\J, ':\I:J = l.75 - 1.osr20.J/-15.6J - 01r20.: -156; = 2.16 

Como e,= 2.36 es mayor que 2.3. se toma e, =2.3 

_,1(, -UJ, ?' ,_ 

HCctor Soto Rodriguez 

¿:: '"~< . :sfi;;T; 
. -7':~ ;r:s +:> .Y.:S 

5~f4rli!.lf/(J{ .!it"f~tt.?t'O,;_ 
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·- ..... 

E' valor 1im1te 1nfenor de la relación de esbeltez, I 'r7 , de acuerdo con :a ecuac1cn (F"1-6). es 

/717x1o'c, 
1---~ 

V F, 

!7 !7 x /0
4 
x2.3 

\'
!----

2 530 

,=-:)r c0nsiguiente, en el segmento 2, ei esfuerzo permisible es . 

! .;so 
= so ./7 > - = - ~ 

rT é . .3 

F, ~0.60F, ~ 060x 25JO ~ 1 51Skg en:· 

Esfuerzo de flexión actuante 

.\1 ~5.6x!O' 
/,; ; 

s 3 ~90 
J 301kg1 crr.: 

. 

'7: r ',_.,. 

I _ - ~: "i,,:,..-1)..= J iQ/ < F:; = J 518 kg / C!JI: (F;, =O 60 f.v) correcto 
' ,;;:--. V ' 

Rev1s1c~ de la deflex1ón 

0.0057ffl' 

El 

0.0057 X ~j X 900' 

2.0/ X 106 X118 626 

Por lo tanto, el perfil propuest# para la viga es adecuado. 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!CAS 
Héctor Soto Rodríguez 

0.70 cm< ..1 = 2.5 c1n 
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En Ja figurn siguiente se mucstrn un edificio de 8 niveles que se utilizará como oficinas. Su estn.~cturac1ón 

es a bvsc oc colurnnas de sección en cajón rectangulares y vigas de sección transversal 1 (perfiles 

laminados IPR, IR ó WI, formando marcos rig1dos en dos direcciones ortogonales. Revisar de acuerdo 

con las Especif1cac1ones AISC·ASD·1989 la columna 8·2 comprendida er.tre los niveles 6 y 7. Tanto las 

columnas •: vigas son de acero NOM-B-254 (ASTM A361. Los elementos mecanicos que se indican en la 

figuru corresponden n sol1crt<1c1oncs de traba¡o En cadn !rnn10 ác column¿¡ se h<Jn nnotüdo \os momentos 

en los extremos. Todos los momentos tanto de carga vertical, como de sismo flexionan a la columna en 

curvatura doble. 
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Solucipn: 

Los elementos mecánicos en la columna corresponaen a cargas ae trabaJO. 

75 ton \ 

1 

EI 
-.~ ,- . 

- r- - ' 
" 

' - ·~·, T\f '.: t.:':~~ 
-i=_¡{-

: '::, 1"<.:· 

carga vert1ca! Sismo X + 0.30 sismo Y Sismo Y + 0.3 sismo X 

2. Características y pro¡J1cdades de la sección transversal total 

r\ "" 

~ 
¡ I' 

\
1 ' 
" 

: ' ' \'ºº !_'_·'_· _,_, 
\,'./y.~(¡ 

¡\ .'3.\'i)') 
s' = -¡ ,. -"---,-. 

( - .'. 1 ,\ 

, 

1t1.J, 11r· 

Clas1ficac1ón j;; ia sección 

Relaciones ílr.:)10-grueso 

r, 

,\ 

_J. 
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.. ¡~ y .·! 

I, 
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Las Especificaciones AISC-ASD-1989 establecen que para elementos atiesados de secciones en cajón, las 

relaciones ¡¡ncho-grueso máx:mas para que no se in1c1e el pandeo local, de acuerdo con la Tabla 8.5.1, 

son: 

Tabla 85.1 Relaciones maximas ancho/grueso de elementos en compresión 

.. 

Elémento Relación 
· ancho/ 
grueso 

1 

Putines de secciones huccns en cajón, h ! 
cu<idrndas o rcct(lngulurcs -

1 

1 
1 1 

1 

11 
1 

Aln1as en c!cn1cnfos su¡ctos ¿¡ fle>.·1ón 

11 

d 
y con1pres1ón axial comb:nadas -

1 

/.,. 

1 

1 

:..:· 
.l. ,. 

' 
... : ,. 

! I_ -, _¡ 

,- .:.1 .. :n11~: ·.1111·,.,, 

T Sección Sección 
compacta no compacta 

I úOO ] 000 --==- "+ J] -=-~./O 
I ¡;· 
\. ' .,IF,. 

1 
Para: Por a: 

Le~ o 16 
/., 

> 0.16 
¡:· ¡· F.~· 

5 375 ] 155 
{iC (1- J. 7-1 F,.) -=-= ./3 

\' /· \' ~F,. 

fJ/aGas hor::o111rile.1 (pn1111eJ) 
b 20.23 
-=--=!]? < 32.0 
/ 1.59 

J>/ncas vert1cr.ies (a!111a.,) 
b ]] o 
-~·--=IJ.S 
I J.59 

El .Jncho plílno de Jos píltJnes se :on10 igu(:! n! uncho totul de la sección menos tres veces el grueso. 

Relación rn8x1n1a ancho-grueso oara !as aln1as 

. fJr 
f " -

,¡ .·/ 

donde: 

Pr= (Para carga \'ertical + J!sn;v .\' -7- 0.3 J/J1110 }j = 75 + J 2-:::::. 87 :011 

S?r I 03 

}~ = . ""'58] kí!, :' (JJ/] 

'' / ~9. -16 ' 

! 5S2 
_. -'' " -- = 0.]3 o/(, 
·¡;· \' ] 530 

1 



Como f./F, = O.D. es mayor que 0.16, la relación máxima ancho/grueso para las almas, es 

h 2155 2155 - =--= .~ -- = ./J. o ,. 13.8 01.:. 
11- ; --o lw '\/ '1· - .).) 

La sección es compacta, y el esfuerzo de flexión permisible, es : 

Fh ~ 0.66 F,. = 0.6úx2 530' I 670 kg,. cm' 

Verificación de los requisitos adicionales oara clasificar la sección como compacta 

-

, 

¡ ' ¡ 

J 

Hcqu15Jll1-., dL' :>~CLIOllC~ en CJJO·n p:lr.1 ::.c1 
l'J,\SlÍll'lU.\;\:-. L:U!lJO l'OlllfHIC'lüS 

•·:· 

Los patines deben estar unidos continuamente a las almas. Se cumple. 

La longitud no soportada lateralmente del patin en compresión(!.,). no debe exceder ei valor de 

L,, que es el menor de los siguientes: 

.\f, I> 
l. ,, 1137 100 ·· 8./ ./Oú-' ¡­

.\1: !'_, 

( b i 
l. = 8./ ./00 l-. ) 

Fy 

.:\/1 y.\!: meno¡ y mayor de los nion1cntos en los extíen1os ae la longitud no arriostrada, tomados con 

respecto al e¡c de mayor n10:11ento do inercia del miembro. 

;\/1·.11.' es positiva, cuando \!1 y .lf_, tienen e! n11sn10 signo (fle;...1ón en curvatura doble) 

:\!/:\!:.es ncootiva, cunr¡do.1./ v \/_,tienen sif¡nos con1rur1os {fJcx1ó11 en curvi'ltura s1n1ple). 

En nuestro c<1so: 

.\/, =- ±7.01011111 .i· .\/_,= :.7.5ton111 .1/1 ~1/_, = 0933 

' 25 
L,.-= (JJ7 100 ~S./ ./ílO.\O fJ33,'}-- = -~ 133 '"' 

.' 53 /J 

]j 
/.·-S./ .J(}(}-- °"" 83-1 cm 

] 53 (} 

La longitud menor L, = 83~ cm .. es mucho mayor que la altura de la columna, 2.80 m. 

La interacción de flexión 'l com;Jres1ón esttJ l:m1tada por las ecuaciones (H1-1), (H1-2) y {H1-3) de las 

Especificoc1011es AISC·ASD· 1989. 

I .. ( ·,,_, j ,,, ( ·,,!\ 
"· (H 1-1) $ I o 

1: .. /., ; 
I i - . í /· ,. .. ·.t· .,, ... 

/· '-1 J /· n j 



l., (H 1-2) 
0.60F,. 

(H 1-3) 

Las ecuaciones (H 1-11 y IH 1 ·21 se· usan cuando f ,!F, > O. 1 5 y la ecuación (H 1-31 se pem11te uti'11zar en 

vez de las 
. . . /., 

ecuaciones rerer1aas, si - s , .. ,, 
Relación ¡;, í·., 

O. 15. 

¡,,:- :i.'>'] kg ('//( 

Para el c{Jlculo del esfuc:-zo de con1prcsión axial pcrn11sible, F:i, es nccesacro determinar primeramente !os 

f¿ictores de Jong1tu¡¡í efcc:1va K~ y K. y postcriorn1entc !as rclnc1oncs de esbeftez. 
' 

Cálculo de lus restricciones ro¡ac1011ales. 

: :-

Marco e1c B 

Nudo superior A 

.J3.5 . ./3.5 
1¡1 = 

.< ]9.5 - 3~. 1 

Marco eje 2 

Nudo superior 

-19 (j . -19 (j 

3S. I 

111 = 
I.! J \' . /.,.) 

: :--; ~· ._, : '· (S) 
i/L~.; l 

::: :, C'· 

-¡.:. 1,: ~·l· 

¡ 

1 .-, .·:;, l 
i========lr·. ).: í1 ~:.·, 

,¡ .. 
i 

~!.1 l ' " .! l' ¡ <'.J l' 1 ! 

( w!11:1111.1 l'l: , . .,ttidiu \ e-,!1ullt1!'01 a l;;1'>t' de 1n,1rcos ng1dos 
d,· l.t !Jlll' fu1·n1n p.11 te 

' ' 1' 

:!.6 

NL1ao inferior 

-:3 5 ./3.5 
1¡1 !i - := J.] 

35!1·37.5 

Nudo inferior 

1¡1 IJ = 
./9 6 .. ./9.6 

./S.3 
= ].J 

- .. · 

1, = 

1/ L::: 

.Por tratarse de una estructura iormada por marcos rig1dos sin contraventeo en dos direcciones, se usaré 

el no111ogr<in«1 de Jackson y Morela:~d. caso b (desplazamientos laterales perrn1t1dos). 

en . ..;· 



Marco eje 2 

Nudo superior 

./9.6 - ./9.6 
\l'..i .= ---- == J.6 

38.I 

Nudo inferior 

./9.6 - ./9.6 
\l'o = = 1.1 

./8.3 

Por tratarse de una estructura formada por marcos rígidos sin contraventeo en dos d1recc1ones. se usará el 

nomograma de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales permitidos). 

Marco eje B Marco eje 2 

y,= / . ./ 
;:, = 1.35 ;:, = 1.65 

Relaciones de esbeltez 
Pandeo alrededor del e1e X (Plano Y-Z) Pa,~deo alrededor de Y (Plano >;-Z) 

(
J.,:J.) /.ó5. ::so, ' 

- - ".¡~ 
,. .\ 9 6 

f, .• , , •• ''(} 

l_"_1.)I = ·'-''_e\ .;:: 

r ,. 9.0 

Como [U.Ir],= 48, es mayor que[J:J. í rl ... = 42, el plano de pandeo es el YZ. es decir la fiexión por pandeo 

se presenta alrededor del e1e X y para determinar el esfuerzo de compresión axial permisible r~. se tomará el 
valor mayor de las relaciones de esbeltez (48). 
Coeficiente < '. 

¡,_,E 
1 - " C=·--=1'61 ' y F, - . 

(acero NOM-6-254 ó ASTM A-36) 

Puesto que [!:!.Ir), =48, es menor que C, = 126.1, el pandeo ocumrá en el rango inelást1co, y por lo tanto el 
esfuerzo de compresión axial permisible se calcuia con la ecuación (E2- 1) de las Espec1~caciones AISC-ASD-
1989. 

Luego: 

!.c. - 58] 

F,, í 301 
l!../5 

, .. ,, .. 

( ' ' 1 (U.ir)·! 

l'- -.?(·: ·Y· 
' í !../ i ( J.,,/. ,, 

·' ( --) 1 ·--··) 
5 ' ,. \ r 

r .;s' 1 : /. -----··j: 530 
_'• __ ::_,_, __ ,r,_. I_'_~_ .o I 302 kg, c1112 

5 3" ../8 -/.'')'j 

,; S ... I :!ú. I 8 d ](. 13 

3 

o 15. deberán usarse las ecuilc1ones (H1-1) y (H1-2). 

Aplicando la ecuilción (H1-1) 

(r u/ t 111e1 l.\ t( )!/o/; ! /",, . 5.':i] kg ' e 11r J 

. .\ I i· 

I1i.x·- -,-. 
'" 

. {, 
f].l, ./)/(! 

I ! li./ 
58,\' .~· kg ( 111· l 1,, 

\/' 

s\. 



C = O.ú -0 . ./( ,\/ 11 ,\/ ,J ~ 0.6-0 . ./(017.2) = 0.6 

La relación de esbeltez KUr involucrada en el momento magnificador es la referida al eje de flexión, en este 

caso eJe X-X 

f.1. !:J. 
Eje de flexión -

r r, 

' 

26 5 

í[: X 2.LJ]!) X f {)r, X <J../ !i' X f (}.J 
}J, = ----------

26.5' 

o. r; 
IJ 1 = --- --= O.SV 

88 
1 - . 

271 7 

27J 7Ton 

Como el factor de amplificación calculado es menor que la unidad. se usara B, = 1.0 

Revisión de acuerdo con la ecuación (H1-1a) 

/'., º(l ,\/.,, ;\/,,,. J __ ,_ --1-- 5,/.0 
1l1r/>,, 9 <l 1b.\/nt 41b;\fm, 

Muy= O. Puesto que solamente l1ay flexocornpresión en el plano Y-Z, se omite en la ecuación anterior el 

término de flexión alrededor del eje Y-Y. 

donde: 

O. IS 
,\ f 111 7.2 

o 21 

( \ 
f'u ,)' .\J,,. __ ,_ --- . 

•l•,I',, Y •l•,,.11,,,J 
0.7,\' •O 21 ~O VY 1.11 

La sección IPR, IR ó W 406 x 74 4 (1G x 50) utilizada como columna es adecuada, según las especificaciones 

AISC-LRFD-1993. 

• MJ\NU/\L l'J\ll/\ DISEÑO DE ESTRUCTURAS I\1ETJ\LIC/\S 
Iléctor Soto lZoc.lrígucz 
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F' 11 88 
('01110 -- o-, -- =O. 78 > 0.2. se usará la ccuacu)n (fi / - Ja) 

if;11f'11 112.7 

Cálculo de Lp y L, (L• = 450 cm.) 

2515 2515x.J 
f = --r = 200 C/11 , ,, ,rF; y .JJ 530 

. "._ J !Xi.!.·I " .\", ·---
s, 2 1327 

], ()ji} X 78-/ 00(} >.. (,í), j A 'J-J.8 
- 163 V60 /,g .. C/11:: clondc: 

2 

r,.X, / r. -
L,.= _. - vf·I v' 1.\',(F,.-F,!" 

( /•_,,,.- /• ,.) 

1 .•. d':: 
C,r = -- = 

J 5./8(.//.3-J 6J' 
60!) '}./ 7 en{' 

.¡ .¡ 

, - -c,,(s·)· 60??.J7( 112; )· .1·-=-1- - =./ =IJ3xJ(r6 

- l_,. CJ . 15./8 78.JOOOx63.3 

./x 163 960 ¡ , 
L,. = ...¡ 1+ ~1-1 1.13 x J(r'12 530-703 ;- = 6.fO cm. 

(2 530-703) 

Corno Lp = 200 < Lv = 450 < L, = 640, In resistencia nominal por flexión M,,, se determina con la ecuación (F1-

3) 

. [ /.¡, - J.,, ] 
,\/,, = C,, 111 1,-! 1\1 1,- M, }(--) s ;\/ 1, 

/,, - /, /1 

donde: 

e,= 1. 75 ·I· 1.051 .11 1 .1 .11 ,; •· 0.101 1 • .11, !':; 2.3 

(' 0111 () i\ I I -· () 

¡\fl'-,-¡;· 1. 1.'.1 -=2530>:15U,\'x/0- 1 =3S.JJ'o11.111 

,1/,. - (/,.,.-!',.) .\'., -· (:!530-703)!327x/!r' ·· 2.J.2'lin 

[ 
./.5 - 2 ] 

,\fu,,,. I 75 38.2-(38.2-2-1 2)(--} - 52.V '/in 
6 -J - 2 

Puesto que M,, = 52 9 ton-rn no debe exceder M,,, M,, = M,,=38.2 T m 

Cálculo de M,u 

e 
donde: JJ,- ----?.10 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS iv!ETALICJ\S 
Héctor Soto Rodríguez 



Calculo de la resistencia de diseño 4•, !',, 

Clasificación de la sección. 

De acuerdo con LRFD-85, las secciones de acero se clasifican en compactas, no compactas y secciones 

esbeltas. Para 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 ancl10/grueso de sus elementos en compresión no deben exceder las relaciones 

máx11nas ancilo/grueso (1 0) indicadas en la tabla 85.1 de las especificaciones selíaladas . 

T 

c=.:13 

il , __ 

1 
...l. 

1 e: 

.-- : • "'16 

1 

1 

' 
1 '=""'' ! 

' ' L 

Patines 

b 18 
-~--~5.6 <, 

I 2 X /.ú 

Alma 

'l' 3-1.7-2>."33 
----- 0-2Y· 

t,, O.V7 

La sección es compacta 

Parametro de esbeltez de la columna (loe). 

Ut1l1zando la ecuación (E2-4) de las Especif1cac1ones AISC-LRFD-1993. 

)., = u. V. 
m '\ 1: 

Relaciones ele eslJeltez, 

(~l.) 
' 

/" ./50 
= --- ,_ 2ú 5 

17 
( 

1:1. j 1" ./50 
-) ~--=/J].5 

/' ./ ,. 

La mayor reloción de esbeltez, es la que se ut1l1za para calcular fo. 

112.5 {lI:? 5.Í_o_ 
~ =~ -- - '"" 1 ?(i 
.. ,. n 2.03tJ-... !Or. · -

Como!,= 1.26 es menor que 1.5, et esfuerzo critico, se determina con ta ecuación (E2-3) 

[
V.877] [0877'1 

, .. ,, = ---- , .. , .. ---: F510 
t.;. I 26- . 

De acuerdo con LRFD-E2, ta resistencia de diseño !(!, /',,, esta dada por la ecuación (E2-1) 

• M1\NU1\L l'/\R/\ DlSEÑO DE ESTRUCTUR1\S /v!ET/\LIC/\S 
Héctor Soto Rodríguez 

.5 37U ),, .. --==- = / 07 
~ /·' 



Ejemplo .Revisar con las Especificaciones AISC-LRF0-1993, si el perfil IPR, IR o W 406 x 74 4 (16 x 50) de 

¡¡cero NOM-8-254 (ASTM A36) de la columna de 4.5 m de altura, es adecuada para sopo11ar las C<J1 gas que 

actúan sob1c ella. Las carqas Que se indican correspcnden a solicitaciones de trabajo (C<Jrgas nom1mles). 
o p 

11 
li 

" 
1 7 

í'c: = :O ton (:;or.;::: mvcnc) 
fl"' 40 ton \c;cr.;:; ""e 

11 
11 
11 f; ¡,,¡""' 2 ton m (c::cr.:::;: r'l..,crtc:' 

.~~"' J ton m (::cr~:: "·,:;:'. ' 

11 
11 

4 5 r.'I 11 

" 11 

" " 11 

1 
" 11 
1; 

, I 

1 
/ 

~i-9' 
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SOLUCIÓN 

p 

!:Jemeotos Meci.n1co:J y 
ConC1c10Des lle apoyo 

Cargas facto1izadas o de diseño 

? 

D1a¿;rama e~ '-'oroe::i.Lo:3 

ficxion11otr~ 

Columna del ejemplo 

T 

e=..:·.:,¡ 

! 
L . ' 1 k'= J:. 

Perf 1 l?P I~ Ó V. 

Drmcnsooncs v 
Propocc:ide:; Gc::im'e:r11::0:; 

J.. = ::.: e crr.· 
'• - ::- .:J:i :;...-.~ 

S,.::. · ~~i e-.~ 

r, = :;.::;: cm 
• J .. ~ c.-: 

Las acciones de diseño se obtienen multipl1wndo las mrgas nominales por los factores de C<J1ga 

correspondientes 

/> 11 = l 2JJ 0 1 l ó !' 1, "" l 2x20 · I (ix-10 '· SS'/'nn 

,\/,,, = J.21\/ 0 1 /.6.\/ 1. /.]:..]1·J.óx3 ="· "7.2'lin 

¡\/" = /J¡:\f,,, 

El D1se1io poi· Fzictores de Carga y Resistencia (Especificaciones AiSC-LRFO-H1). utiliza las ccux1011cs (H1-

18) y (H·l-11;) pziril n11cmtiros somctillos s11nult<inca1ncnte esfuerzos de comp1es1611 <JX1al y momentos 

flex1oné111les. 

¡ '11 8 .\!,,, :\ I ,, 1• ¡) 11 

--· -1--·I--} s 1. i! /'aro-- ;;: () 2 
•I• f '11 !) 1ji¡,;\/1n c/1¡,;\/m 11) ¡) 11 

!'11 :\1111' ,\/,,, ¡ l u 

--11---I· --) s /. () !'ara -- s 02 
21!1 f J11 1[1¡, :\ f n• 1Jit, :\!,,\' 11) /',, 

' /',, 
Relac1on ---

c¡1 /',, 

/' /1 '"" SS '/'011 

• MANUAL !'ARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

(H1-1a) 

(H1-11J) 



· ,\/, (J5+-/)/0
6 

J = - = = 588.8 k¡; I c111 2 

• bx Sx //O./ 

M,. J]xJO' 
I = - = I 232 kg Í cnr2 

•·· s· 97-1 

¡;·br = 0.66 ¡.· 1 ~.., 0.66x2 530 ~ I 670 kg ' CJJ( 

F,"=O. 75F,.= O. 75x2 530 "'/ 890 kg!cm2 

12rr. 2 r:: 
F~, = ( )' J..:/. -

23 - --
r ' 

/2-:r. 7 x2.039.r!O" 
-------= -1 557 kg / c11i2 

23.\ -18 2 

" 

C"" = C~"-' 0
· 0.85 En los pinnas YZ y XZ no existen elementos que impidan el desplazan11cnto relativo entre 

los extremos. 

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuación IH 1-11 

OS5x58S.S 085xl }3] 
0.-15 ( 58} 1 .. ( 5.\'} ) ,, 0 . ./5 .. 0.3./3 ... 0.61" l -1" J.33 

1 1 - --··-11 670 1 / - .... - - / ~ºº 
\ -1 5571 \ 5 Y5.? 

Aplicando la ecuación IH 1 ·21 

o.).)'.\-: 0.353 O 6-/.)' - I .iS :::: J.33 
O.ú >. _: 530 I 670 i 'JUO 

Como la combinación de carg<1 que 1 ige el diseño es carga muerta, carga viva y sismo, todos los esfuerzos 

permisibles de las ecuaciones de 141teracc1ón r:,. 1-;, y 1-:.,. de acuerdo con la Sección 1.5.6 Esfuerzos causados 

por viento y sismo. del Manual de Construcción en Acero IMCA. Tomo 1, pueden incrementarse en un tercio, 

de manerél que la sccc1ó11 propucstu es adecuada de élcucrdo con el diseño por esfuerzos permisibles 

!Especificaciones IMCA· 1987 y AISC-ASD· 1989!. 

" 



=----
L. uec 

0.9 X 2 530 

De las tablas de dimensiones y propiedades de perfilei IPR. IR o VV. se propone t.::1 ~erf1! Ir R. IR ó W 

Se revisará un perfil IPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que tiene un z., ~ 53/ c·n/. :'..: .... ~ "''3 u:·· 

• M.-'u'\uAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Soro Rodríguez 
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CARGAS DE AZOTEA: 

CARGA MUERTA (CM): 
Enladri liado 
Mortero 
Relleno (tezontle) 
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 kglm' 
40 kg/m2 

40 kg/m' 
CM = 450 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 acuerdo a su uso, por RCDF: 

CVmáx = 100 kg/m' 

CARGA VIVA REDUCIDA (CVred): 
De acuerdo a su uso, por RCDF: 

CVred = 70 kg/m' 

CARGA DE TRABAJO: 
CARGA TOTAL PARA DISEÑO SISMICO: 

CM+CVmáx = 550 kg/m' +Po.Po. 
CM+CVred = 520 kg/m' + Po.Po. 

Carga perimetral 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 kg/m2 

Firme y acabado de piso 120 kg/m2 

Instalaciones, duetos y plafones 40 kg/m2 

Carga adicional por reglamento (Art. 197) 40 kcr/m' 
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 acuerdo 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 SISMICO: 

CM+CVmáx = 670 kg/m' +Po.Po 
CM+CVred = 600 kg/m' +Po.Po. 

Carga pcrimetral debido a muros de mampostería, sobre los ejes 1,6,Ay D: 
CM~= 1225 kg/m' 

Carga pcrimctral debido a muros divisorios (tablaroca), sobre los ejes 2,3,4,5,B 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 
B = 300 mm 
tp = 22 mm 
ta= 8 mm· 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm' 

Propiedades !:eométrjcas: 

A= 2(30*2.2) + (70-4.4)0.8 = 184.48 cm' 

Ixx = (0.8(70-4.4)')/12 + 2{[(30*2.2)(33.9)'] + (30*2.2')112} 
Ixx = 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 
lyy = 9 903 cm 4 

rx = (Ixx/ A)Yi 
rx = (170 569/184.48)Y2 
rx = 30.41 cm 

ry = (lyy/ A)'/, 
ry = (9 903/184.48)Y2 
ry = 7.33 cm 

Sxx = lxx/cl 
Sxx = 170 569/35 = 4 873 cm' 

Zx = 1.14 * 4 873 cm' 
Zx = 5 555 cm' 

Syy = lyy/c2 
Syy = 9 903115 = 660 cm' 

Zy = 1.14 * 660 cm' 
Zy = 752 cm' 

'{ 

~ ª r 

X 
-·- -

- 1 - +<) 

'( 



J = (1/3) (2b * tp' + h * ta3
) 

J = (1/3) (2*30*2.2' + 70*0.8') 
J = 225 cm 4 

Obtención de las relaciones anchol¡¡rueso: 

a) en patines: 

b/ 2tp = 301(2*2.2) = 6.82 

b) en almas: 

dita = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIPO 2 

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

Alma: 3500/(fy)Yi = 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: 

dita= 82 < 105.37 = 5300/(fy)'h ~ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)Yi = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 



La trabe si es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fómrnla 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/cm' = 14 054 150 kg-cm. 
Mp = 14 054 150 kg-cm * 1m/100 cm= 140 541 kg-m. 

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

Resistencia al cortante: 

Yr = Yn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si hit < 1400(k/fy)Y, ~ Vn = 0.66 fy*Aa 

donde: 
k = 5.0 + 5.0/(a/h)' 
a = Separación entre aticsadores 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)Y, = 62.2 No cumple 

b) Si 1400(k/fy)Y, < h/t < 1600(k/fy)Y, ~ Vn = {[922(fy*k)/'í]/(h/t) fAa. 

62.2 < 82 < 1600(512 530)/'í = 71.12 No cumple 

c) Si l 600(k/fy)Y2 < h/t < 2000(k/fy)Y, ~ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000(5/ 2 530)Y2 = 88.9 Si cumple 



Subcasos: 

el ) Estado limite 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,)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado limite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)/(h/t)* [ 1-(0.87)/( 1 +(a/h)')Y2)+ (0.5fy)/( 1 +(a/h)')Y, }Aa 

Vn2 = { (922(2 530*5)Y2)/(82)* [ 1-(0.87)/( I+( J 200/65.6)2)Y2] + 
(0.5*2530)/(1+(J200/65 .6)2)Y2} 56 

Vn2 = { 1 204.57 + 69.05J 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 

Vr= 6"1737 k¡; 



Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorizados: 

Combinación de carga que rige 

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

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

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

Md < Mr ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21 205 kg-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 
B = 250 mm 
tp = 22 mm 
ta= 8 mm 

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

Propiedades geométricas: 

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

Ixx = (0.8(70-4.4)3)/12 + 2{(25*2.2)(33.9)' + (25*2.2')/12} 
Ixx = 18820+ 126457 
Ixx = 145 277cm '!. 

lyy = 21(2.2*253)/12) + ((70-4.4)*0.8 3)/12 
lyy = 5729.16+ 2.8 
Iyy = 5732 cm Y.. 

rx = (Ixx/A)'h 
rx = (145277/162.48)'/i 
rx = 29.90 cm. 

ry = (Iyy/A)'h 
' ry = (5732/162.48)'/i 

ry = 5.94 cm. 

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

Zx = l. 14 * 415 1 cm' 
Zx = 4732 cm' 

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

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

H 

---~-
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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: 

dita = .65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 

Patines: 460/(fy)Yi = 9. 15 

Almas: 3500/(fy)Y, = 69.58 

Como para patines: 

TIPO 2 

540/(fy)Y, = 1O.74 

5300/(fy)Y, = 105.37 

b/(2*tp)=5.68 < 9.!5=460/(fy)Yi -+ TIPO! 

y como para almas: 

dita= 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 824 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fómmla 
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 = 1 1 971 960 kg-cm * 1 m I 1 00 cm= 1 19 720 kg-m. 

Mr = 0.9* l 19 720 = 107 748 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

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

Casos: 

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

b) Si l 400(k/fy)Y2 < h/t < 1600(k/fy)Y2 

e) Si 1 GOO(k/fy)Y, < h/t < 2000(k/fy)Y, 

d) Si 2000(k/fy)'/, < hit 

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

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

IGOO(k/fy)Y, < h/t < 2000(k/fy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 si cumple 



Subcasos: 

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

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

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)Yi)/(82)}56= 70 819 kg. 

c2 ) Estado limite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)/(h/t)* [ 1-(0.87)/( 1 +(a/h)')Y,]+ (0.5fy)/( 1 +(a/h)')Y2) Aa 

Vn2 = {(922(2530*5)Y,)/(82)* [ l-(0.87)/(1+(1200/65.6)2)Y2] + 
(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 

Vr = 63 737 k¡; 

Comparación con elementos mcc;inicos actuantes ya factorizados: 

Combinación de carga que rige 

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

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

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



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 COMPIJESTA 

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/m2 

w=2010kg/m 

Momento máximo: 
Mmáx = wl'/8 
Mmáx=2010*12'/8 
Mmáx = 36 180 kg-m 

Momento de diseño: 
Md = 1.4*36 180 kg-rn 
Md = 50 652 kg-m 

Perfil propuesto: W21X44 

Arca del perfil (At) = 83.9 cm' 

d = 525 01111 

b=l65rnm 
tp=ll.4mm 
ta= 8.9 mm 

{IR 533X65.8 kg/m) 

Utilizar: Acero A-36 fy=2530 kg/cm' 

hita= 52.5 cm/0.89 cm= 58.9 < 5366/(fy)Yi = 5366/(2530)Y, = 106. 7 ok 

-+ Distribución de esfuerzos en secciones compuestas completamente plasti fic;1das: 

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*8c = 2*8*9 cm= 144 cm +- rige 



Sea f c = 250kg/cm' 

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

f'c = [1.05 - (f*c/1250))f*c = [l .05 - (200/1250))200 = 178 kg/cm' 

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

~ f'c = 170 kg/cm' 

Peralte del bloque de compresión en la losa: 

a= (At*fy)/(bc*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 ( 1 m/1 OOcm) = 65 6"22 kg-m 

Mn = 65 622 kg- cm > Md= 50 652 kg-m ok 
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VAflos r:N F:STIUICTUHAS 11r: ACEHO COl\10 1u:s1J1.TAllO llEL 
SlSfl:O DEL 17 VE ENERO lJ[ 199-1 EN NORTIIRIDGE, CALIFORNIA 

E. Miranda 
Centro Nacional de Prevención <le l)csastrcs, t\.1éxico, D.F. 
Av. Delfin Madrigal No. 665. 04630 México. D.F. 
Alonso y Miranda, S.C. Proyecto Estrnctural 
Calle Dos No. e, Cuar!o Pise•. 0)230 ~léxico, D.F. 

RESU~!EN 

Se descri!Jc11 los principales da11os obscrvé!dos en estructuras de acero en el área tv1ctropolitn.na de Los 
J\11gelcs co1110 rcsullado del sis1110 del 17 de enero de !99~ en NurthriJgc, C'alifu1nia ri.tcscs J1..·.spu1..'::. Jcl 
sisn10. <!!llevarse a cabo inspecciones rnás dctaltadas se ha descubierto un i111portantc 11ú1ncro Je edificios con 
dalias estructurales. La rnayor panc de los daílos se han observado en contravcntcos co11céntricos, placas base 
y conc.\ioncs viga-colurnna. En un nún1cro in1portantc <le casos el dal1o ocurrió en co11c\.1oncs supucstan1entc 
d1seI1adas para dcsano!lar la capacidad de Jos elementos que a ella se conectan y que, garantizarian el que se 
pudieran dcsanollar ductilidades considerables antes de producirse cualquier daílo. Sin embargo. en muchos 
casos se otlscr\'nron faJIJs <le tipo fr<igil provo.cadas por la frncllna de IJs plncas de acero en la zona próx1n1a a 
la soldnJur3.. S:.: dcsc1 ibcn y clasifican los principales tipos de fallas fr:'1gilcs que se hn.n n.:ponado. 

ABSTR.·lCT 
711c n1au1 cla1nap,c vhsc1Tcd 111 stcc/ srructu1 es 111 thc los A ngclcs 1\fctropof1ta11 Arca as a rcsult of thc .!a111u11J' 

I 7, I 99.; 1\'01 t/11 úlgc, ( 'af IJÍirn10 t'Ot tlzquaAL' n ¡Jrcsentcd ,\fonths {~/icr thc ctu tht¡uakc• u'h1/e pc1j¿11 """}:. 111ore 

dcft.11'!.:.l ÍJi.\fJCct1on fo /u11/Jrn,r:,.r. 111~yo1 .~11 z:ctural damage has hccn .fuund 1n a significant nun:hcr oj .\lec/ 
bui!../11:; .. :.~. 1\íos1 nf thc· da111ar,e /i,u hl'cn oh \Tt'1 cd in co11ccn111c:al~1·-hrucc...·d .fru111t'S, husc plall'.\ and hcun1-
coh1111n '-on11cctions. In an 111:¡)(J1 tan! 111unhcr aj cases thc daniagc uccurrc(/ in connccr1011s that are 

,\·upposcd.:~· dc.\i,c,:nerl to lfl'i·clop tht· jlcx111al co¡1a.:11y (!f llic r11e111bcrs olla' hcd tn 11 1:ur1hcrn1orc. thesc 
conncr .. ::H1,;.1 sl1ouíd lu1ve u'c\·clo¡' s1.1~111jit"unt rotation cl11ctzllfics ht:fcne ,\hoHfng any danzagt' //ou·c1·t'I, 111 

n;any '-\;se:, hr1ttl..:fa1hac;r; H·cre uh.1c1Tcd ¡noduced hyfracturc ofthc srecl piafes c1thcr ar thc u·cld or right 
next to ll 7i;zs pc:¡Jcr dcscr1hcs anj c/a.1.1¡/i:_'.\ thc l!Ulln f)J'C'i ofh111tlcflulurcs tizar lnnc hccn rcpvrti.:.J 1n stecl 

structur¡·s 

1. Ií·;·rH.OiJUCCIO~ 
Ei sisn10 de Northri<l~c oct11riú e:!¡; Oc Enero <le 199..+ a J.:s 4:30 a.m. hora local en el \'alle Je San FcmJn<lo. 
El epicentro fue locü.lizadu :ipro.\.i1:1.1Ja1ncnle a J.<i krn al suroc.:st~ th: Nortli:id~c y 32 krn al no1oestc <..h: Los 
Angeles. Ln 111ngnituJ i\.iclJtcr <lL· este evento fue t-.1L =6.-1: ta n1ag11itud de onda. superficial r-.t5=6.8. A pesar 
de su 111cdcrada 111annitud y su coita Juraciún c! sis1110 provucú 1:1 n1ucrtc de 60 personas, el dcrrurnbe de 
v<:rios cs~ucionar11ic~tos, estruc~uras co111crciales, un cJificiu de apJrtarne111os, un edificio d~ consultorios 
rnédicos y 9 puentes carreteros. E! s1s1110, cu~.;.1 r11:ig.11itud fue la 1111s1na <le! sis1110 Je! 9 Je febrero Je 1971, 
causú Cilü;"illCS pérdidas tnatcrialc:s que lo hL"In llc\·aJo a ser la caró~trofc natural 111Js costosa <lL' la historia de 

los Estados Unidos. 
\'arios ci~ntos de accleróg1a/'v. .un actt\·ados por cstt: sisrno en el ;:'nea r-.·1ctropulitana de Lo~ ,\ngclcs. La 
máxi1na aceleración horizontal fue de.: 1.82 g que fur.: registrada en ·1 arzann.. En doce cstn.ciones se nlidicron 
aceler;.¡cioncs honzontalcs n1;.¡yorcs de 0.5 g 
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Desde el punto de vista estructural no existieron sorpresas en el daño a constn1ccioncs a hnsc ma1npostería no 
reforzada y de marcos de concreto reforzado que por su edad tenían un mal detallaJ0. Sm cmb:irgo el daílo y 
el colapso a construcciones nuevas, particularmente estacionamientos, centros comerciales y edificios de 

apartamentos, ha provocado interesantes reflexiones dentro de la comunidad de ingenieros cstrncturalcs. 
Seis de los siete de los edificios de esrncionam1en1os que sufrieron colapso estaban resuellos a base de 
concreto prefabricado. Dos de ellos fueron construidos en 1988 y otro en 1992. Todas estas eslrncturas fueron 
diseñadas con reglamentos cuya ;-:;i.Jsofia básica es el cvitJr el derrurnbc en caso d.: sisn1os intc.::nsos y el evitar 
el da1lo estructural en caso de sisn1os de magnitud moderada Quizá uno de los asp:.::ctos piir.c:j1:::ilcs C~ este 
sismo es la cnorn1c Cllntidad de dano que se produjo consid-:rnndo su n1odcrJdJ n1::~;~ir;1d 

2. DAÑO EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
A excepción de la falla de un segmento del tablero de n1arc::d0res en el est:i.dir: -~= :\n.::l:c1:r:., r.o s~ ;:ircd:~.:::on 
dem.imbes de estrucntras de acero .. A. los pocos días d~I sismo únic:1n1::nte se cnnocía de t:nas pocos edificios 
con cstn1ctura de acero con daños estructurales. En la 111cdidJ en que fue pasando ~l ti-.-n1po s:: ft!cron c!:.!ndo a 
conocer más reportes de daño en estructuras de acero. 
La detección de daño estnictural en estnicturas dt: .:iccro puede ser unri tareJ con1p!ic.1d:; y;! q~1c }41 n1ayor 
parte de los elt:rncnlos estructurales se encuentran cuhii.:rios por cli.:1111.:nll'S noMcstructuralcs co1no son 
recubrimientos· arquitectónicos y plafones. Un núrncro in1portJnte de edificios fueron pr1merJmentc 
declarados como seguros al no revelar daños noMestructur;tles, sin cn1h.:irgo semanas niás tarde una vez 
efectuadas inspecciones n1ás dctalladl.l.s se detectnron in1portantcs daños estructurales. En nHicltos casos. aún. 
cuando los elementos de rccuhrin1icnto arquitcctón1co fueron rcn1ovidos, lll detección ct~J daílo estructural fue 
difícil debido a la presenc1;:i de la protección contra 1nccndio. 
Los edificios a base de tnarcos de acero fueron Jos n1ás afectados, aunque tJmbién resultaron dañados varios 
edificios con marcos contraventeados. flasta el rnorncnto sc han detectado mds de 200 edificios con daños 
estructura 1 es. 

En el caso de estructuras d~ acc:ro resueltas a b;ise de marcos con contravcntt.:o:-. c.oncéntricos, estos últimos 
toman un porcentaje significativo de las cargas l:iteralcs debido a su altJ rigid~z en comp3r;ición a la de los 
marcos. 

CONTRA..VEtlTEO coi-1C(NTRICO 

Figura l. Pandeo Juera del plano de contra~·enteos concéntricos. 
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r-- PANDro y íRAC:TLJRA 
/ DEL CONTRAVF.NT[Q 

o 
SECCION TRANSVERSAL 

CONTRAVEN1EOS 

CONTRAVENTEO CONCENTRICO 

Fi;;:trf! 2. I'11ndco yfracturn fÍ'! corztrarcntco'i hechos a base de pcrjilc.'i tuhularcs de .'iccción cuadrada. 

2.1 Daiiu en contravcntcos.-

En cst~s estructuras se prcscntJron p1 incipalrncntc dos tipos de d:illo: ( l) Pandeo global Je los contravcnteos 
fucr'1 de su pl~no p1ovocodo por el pandeo local de las placos d·: concx1ún (ver figura I); y (2) Pandeo de los 
contr.J.'.'Clltcos en su plano. Es bien conoc1Jo que los contr<1,·cntcos concéntricos tienen un buen 
co1;1port:u11icnto llnic<1111c11tc d::11tro dt.:I 1ango elástico. Su cun1porta111it:nto incl:ístico se caracteriza por 
in1c1<irsc por pandeo lo que LlJ origen a ciclos histcréticos no s1n1étricos y de poca disipación Je energfa. 
El pJ:1tlco fue particulJm1cnte cornún en contravcntcos hechos a base tlc perfiles tubulares de sección 
cuadr~da (\cr figu1;i 2). [sic tirv de perfiles a pesar de tener igual radio de giro en sus ejes principales que los 
ha:..Cll ,p;¡rcccr at1al'.tivu:; p:i1a ser usaJos cun10 ch.:111l'lltos de co11tra\Tlltcu, tienen 111uy poca c~paciJad de 
defor:--.1ación en rango incl<.i.stico. Este tipo t!e perfiles pucJcn rracturarsc después de ocurrido el pandeo y un 
pcquciiv nú1ncru Je ciclos. lo cuzd 110 sUlo pro\·oca r::distribucil1ncs lh: fuerzas a nivel global sino puede 
provocar l:.i fall:.i de concxionl's. A pesar de la corta duración del sisnto, y por lo tanto su bajo nun1cro de 
ci¡;lu~. \'~~iio'> Je.: c .... 10~ c.:onlravi.:Jttt.:o'i suf'ii..:1011 f1actu1a 

1.2 f)::fio c11 piar.as hasc.-
()u1z:·1 el d;1ílo J\l;·1-. irnpoi!.ullc en c\11uct11r;1-. de at·ero fue el p1od1u .. ido en !:1" conc.\ioncs, el cual fue 
c;uact:.:1i1:at.lo Jlll! fallas lr{1gik·s p1odul.'.1d;1-; por l1:!cll11:1!-. en l;1 ~o!dad111a ú en el 1nctal ba"c p1ó;...i1110 a la 

solJoJura. 
se· reportaron nnporlantcs dallas a rlacas de conexión de colun1nas a c1111cntación. 'íípica111ente el daf\o 
consi~tió en fracturas de plJcas base, Ja-. cuales en algunos ca<;o-; tl·nían cspc-.orcs de hasta 3 pulgadas (7.6 
crn) Je espesor. L<L f1:1ct111a de IJ placa ha!'..: "e iniciú t'll Ja zo11a pr(1'\11na a la soldadura de los patines de la 
colu1nna y se propagú hasta el e>..trcn10 Je los p:1tincs para dcspuCs contJTHlar hacia el borde de la placa base 
en un á11gulo de aproxi1nadan1cntc 90<> (ver figura 3) 
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Figura 3. Fractura e11 la conexión de colunuzas con placas base 

2.3 Daf\o en conexiones viga-columna.-
Varios marcos de acero tuvieron ::ilannantrs fracturas en las conexiones viga-columna Aunque la m:yoriri de 
los edificios que han sido reportados con este tipo de problcn1as se encuentran en el valle de Snn rcrnando. 
este tipo de daHo tantbién ha sido reportado en otras áreas como la zona oeste de Los Angeles y S<.!nta 
Monica. Los edificios afectados típicamente fueron constn1idos dcspués de n1cdia<los de los so·s, y en general 
son edificios de ba_¡a y mediana altura, aunque se han report<1do problemas rn edificios h:istJ de '2.7 ri\'cles. 

I f\ ( iir:ll~ 

Jl r'-f7--< / 

I 
/ 

' • • 
• 

~r-- M 
¡c;;: '-

Figura 4. Detalles de conexión a 111uf!1i:nta cou1ú111ncnte c1np!c.:(ulos en l'a/1fon1ia 
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En la 111ayurí:i tic los casos. e! <..la11o St: prc:scntü c11 co11exiont:s a 1110111enlo c:n que la co11cxiU11 JL·I ahna de Ja 

trabe es atornill.:i.tla y la conexión de los p.:Hines es soldada con pcnctrn.c1or1 cornp!cta. Este tipo de conexión es 
la de mayor empico en California en los últimos 25 afios. Es importante hacer notar que la conexión entre los 
patines de la trabe y los patines de la columna se hace directamente por mediO de una soldadura de 
penetración completa, haciéndose unos cortes en el alma de la trtlbe para facilitar la colocación de )3 

soldadura. 

~\ 

1~~ 
~ A~IENTO PARA 

MONTAJE 

\ 
"" ~ASIENTO PARA 

MONTAJE 

¡.-¡r-ura 5. ('oncxioncs a FlUH?lcnto crnp/eando soldadura tanta en el alrua corno en los paíines 
•' 

-...-v'' 
' / 1', ¡ 1 

11 

/ VEq DETALL 
. / 
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, 
L/ • 

~ 

1 1 
1 ¡,:¡-¡ 

.) 
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L r 1 
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E 

·~ 

J 

SOLDADURA DE r PENETRACION 

COMPLETA 

>' 

' 
' 

DETALLE 

"---- "8ACKING 8ARw 

1 
COR1E EN EL ALMA 

Ol'" LA lHABE 

Figura 6. Detalle de colocaciún de la placa .de respaldo de las soldaduras de penetración completa 
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Aunque normaln1cntc la conexión para ton~ar el conantc (en el aln1a U<: la tr<ibe) se ac.:ostu111bra hacerse 
aton1illada como se muestra en la figura 4, en albunos casos la conexión st.' hace solduda, ya si.:n por ntt·dio d.: 
una plnca de conexión dt: cortante que vien!.! preparada de taller. o so\d<indo dircctan11!nte el ilhna di.! la trabe a 
la columna (ver figura 5). Dependiendo dd espesor do la placa a soldorsc se empica o no placa de respaldo 
(ver figura 6), la cual normalmente se deja on la conexión. 
Las fracturas se presentaron princip<ilinente en la zona de cone:\ión d:.:I patín 1nfi.:rio;, Junc¡u:.: en algunos 
casos ti.ln1hir.!n se pri.:scntaron en el patin superior Las fracturas ~e prest:ntaron en: (1) [ne! p.:iin en la zona 
próxima a la soldadura; (2) en el patín de la columna en la zona mc'dia de la sold:idurn; (.~)en el p:i:ín ce la 
colun1na en la parte inferior de Ja soldadur-a; (·i) en el patin dt: la colt:111n::i en \~parte supc:íio: de l.: sold.1dura. 
(5) en la soldadura; y (6) fractura por delamir.ación del patín de la columna. 

Í 
CORTE EN El AU.1A 
DE LA TRABF:: 

~ 

PATIN FR,\CTL'RI\ ri::::~. P.l.TIN 
DE l.A (.OLU~lNA 
( PP.RTE t,\t:.OIA) 

1-'i;:ura 7. fi-actura en el patín dt: la trahi: en /11 :.ona prúxilna a Ja soldadura y fractura en lit parte 111cdia 
del patín 1/e la col11111na. 

~---·-· "-·--- ----· -----

r CORTE FtJ El ALMP. 
DE LA TR,,,BC 

~~~:~~:·;_:>, 
_:, ~"' 

FRACTURA DEL PATIN 
DE LA COLU/..!NA 
(PARTE IN~ ERIOR 1 

r cor~TE EN El ALMA 
DE LA TRAFIE 

FH/l.l.TUl~A DEL PATIN 
Uf 1 A COl.UMNA 
( Pl,R 1 l: SUPERIOR ) 

Figura B. Fractura,¡,.¡ patín de la colu11111u en la parte inferior y en la parte s11¡1erior de/.¡ .\old1alura. 
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r con r [ EtJ (L ALM!i 
D~ LA TRABE 

_ FR/\CIUf1A DE lA 
SOLDAüUf~A 

r CORTE EN El 
DE LA TRABE 

ALMA 

\__FRAClUq;A VERTICAL 
DEL PATIN 
DE LA COLUMNA 

Figura 9. Fractura en la soldadura y fractura rertica/ en el patin de la coluttzna 

En algunos casos tras fracturar por comrleto el patín de Ja colun1na la grrcta ~e rroµagó hacia el alma de la 
colurnna con10 se n1ucstra en la figura 10. 

Tan1bién se han report1do vanos casos de fractura de la placa de cone:x1on de cortante, cuando esta estaba 
atornillc.da con el alrna de la trJbe como se muestra en la figura 11. 

)~ I" 

r:1 
1: 

íMl ~1. 1 
) I~ I" 

I 

.,, 

~ 

• 
• • ¡ fiii 

=r~ 
lL 

FRACTURA DE PATINES Y 
ALMA DE LA COLUMNA 

Figura JO. l'ro¡Jngacidn tic fu j ractura del pal in de la colunzna !tacia el a/nza tic la nzijtnu. 
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Figura J /. 1:ractura en la placa tic cn.'le.\·irín di! cortante 

3. CONCLUSIONES 

~ 

~ 
! 
~ 
L 
• 
• 1 ~ 

' L!."1-< 

~~ 
/ \ 

\_ F':"CTURA D E LA PLACA 

o~ CONEXIOtJ DE CORTP..rJTE 

El sis1no del 17 de enero di.: 199..J en NonhriJgc, Cülifurn1a produ.10 in1portJntcs d.ii'íos en !;1s c0;1c:\i0ncs ele 
estn1ctur<1s de acero. s~ hacen las siguicntc.:i conclusiones· 

• Se presentaron fallas frjgJ\c~ originadar., por fr;:ictura de !a sold.1dura o dc Jos perfiles. en concxllJncs 
diseñadas de acuerdo a las recornend.iciones de d1st:i10 sismorrcs1stcntc y a espccificac1on:..·s d:: 51.lldJdura 
vigentes. 

• Las conexiones debieron haber sido capJccs de d::s.:irro!!Jr la cnp;:i.cidad a ílexiún d:: las tr:ibcs con 
irnportantes ductilidades de rotación i.:011 ciclo~ de J11s1én.:~1:; cstJbl1.:s. sin c111bJrgo en la n1<1yoria de los 
casos las fallas fi1cron de tipo frágil. 

• Hasta el momento no se sJbe con c...:Jctitud el núrncro de edificios que presentan estos prob!cn1as. La 
magni1ud del prohlcrna no se conocer.\ hJstJ que se lleven a caho inspecciones n1tis dct:!li;::.das de todos 
Jos posibles t:difici0s a(cc!Jdos. 

• Si bien se han identificado CtL'rtos tipos de cnncx1011es co·1no lo~ n1[1s propcn'ios a esle tipo de prohl.:mas, 
así con10 algunas posihle<:; causas, se dcsconncc con t::\actnud la c<Jusa o causa de estas fallas 

• Por el n1on1i:nto 110 existen solucione~ clJras de repJrnc1ón y refucrLo para las estructuras d:-uiadas. ya que 
algunas de Ja~ soldaduras d.: la 1cparación pud1L'ran fílllar en forn1a scn1e.1ante a como lo hizo la conexión 
or1g1nal. 

• Actualmi:nre se i:stán levando a cahu investigaciones exrernncntales sohre la'\ fallas aquí descritas en la 
Universidad de C;,ilifi.~rnia en Berkeley y en 1;1 Ur.ivers1dad d.:'. Texas en J\uslln. Es proh;iblc: que pronto 
otr.is univcrsiJadi:s si: unan a estl' esfuerzo Ji:I cual es prohnhlc que .su~jan 1n0Jificncioncs irnportnntcs en 
e! d1sci10 de conL·xionL'S di: c•>trucruras dt.: ;ici..:ro en 7onas sbn11ca~ 
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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 Martíoez 

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 \'lgentes 
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 mis,mas 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. 

c) 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: 

1. 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. 
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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 mínimos para muros de carga o arristramiemos 
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 1.a colocación de ventanas y puenas 

4. Flexibilidad de diseño económico: claros grandes, vigas voladizas, 
paredes oblicuas, aberturas en el piso, características estéticas especiales y 
cargas inusuales 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 reforr.arse 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 oficinas 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 el. 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%. 

I. e riterio 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 aparición 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 normales 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 perjudiquen su capacidad para soportar cargas. .,. 

El Art. 184 del RCDF'93 señala que para efectos de deformaciones 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 de flexión horizontal (fracción 11 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 deformaciones apreciables, como los muros de 
mampostería, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran daños 
por las deformaciones de ésta. En tal caso el límite en cuestión será de 0.012." 

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

El RCDF'93 permite 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 Normas Técnicas Complementarias si se 



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 los siguientes: 

Donde: 

a) "Load and Resistance Factor Design" (L.R.F.D.): que podria traducirse 
corno 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 los estados 
límite de falla: 

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

fadm = Esfuerzo admisible 
f•ct = 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 los 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 corno 
edificaciones cuyo funcionamiento es esencial a raíz de una emergencia 
urbana ... " 

ii) Grupo B: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y 
locales comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales 
no incluidas en el Grupo A, las que se subdividen en:" 



a) Subgrupo BI: Edificaciones con altura h >= 30 m, y área A >=6000 m2
, 

para zona 1 y II o con altura h >= 15 m, y área A >=3000 m2
, para zona 111. 

b) Subgrupo B2: Las demás de este grupo. 

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

i) Estructuras tipo 1: Marcos rigidos o estructuras continuas con 
conexiones rigidas. 

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

l. Acciones: 

a) Permanentes 
b) Variables 
c) 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: 

r 

1.4 Carga Gravitacional 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: 

Articulo 203: Análisis bajo la acción de dos componentes 
horizontales ortogonales no simultáneas. 

Artículo 205: Zonas Sísmicas. 

Tipo 1: Terreno Firme 



Tipo II: 
Tipo III: 

Suelo de baja rigidez 
Arcillas blandas 

II. Análisis del Edificio Prototipo: 

Análisis estructural con el programa ET ABS (Extended Three Dimensional 
Analysis ofBuilding Systems). 



OFICINAS.PST 
UNDEF0Rf1[0 
SHAPE 

TOP AZO 
BOT NI 

OPTIONS 
HIDDEN LIPES 

! ET~BS J 



0- 0- 0-
- - I _ ___._._____ I ---+-+---

¡ _,_ 

-~ .. _....._. 

y 

Lx 
@ 

' 

l OFICINAS.PST 
UNDEFORMED 
SHAPE 

TOP AZO 
BOT N l 
OPTIONS 
SHRUNKEN 
WIRE FRAME 
ELEMENT (IXES 

ETAB~~ 
-----'----------"==== 



z 

Lx 

-o -© -G -~ -~- -e OFICINAS.PST 
5 5 5 s 5 UNOEFORMED . 

SHAPE ""' : '<'""> ""' ""' "' 
~-, 

l. 1 1 1 1 

""' "' "' ""' "' "' 1 1 1 
-

1 1 

- - - - - - TOP AZO 
1 1 1 1 1 BOT N l 

- - - - - -
1 1 1 1 1 OPTIONS 

- - - -· - -· SECTION IDS 
--- /h' /'/// //// ???· ,?, il ,,,,, WIRE FRAME 

tltM H !?> ~r ~<> 
' (.YlfTl) (""tn) (rnrn) (~tn\ 

r--1-
c - 1 \'<CC ti>CO 5 l 2 B 

-~---~---:z-~"-c~-- ~; ~~ J ETABS J 
r----- ------ ---·--·--· T- 5 7C:t• :zco 1 -~ S J ______________ __¡~=======" 



1 z 

L X 
__.J 

-0- -~- -0(- -~ -~ cy OFICINAS.PST 
1 

2 2 2 2 2 UNDEFORMEO . 
M "' ""'1" "'' "'' ~1 SHAPE l. 1 1 1 1 

~· 
.._,. "T .._,. .._,. M 

1 1 1 1 1 

--· N N N N - TOP AZO 
1 1 1 1 1 BOT NI ~ -- ' . . ' 

- N N N N -
1 1 1 1 1 OPTIONS 

-· N N "'' G• - SECTION IOS 
~-;;;;.,; /7; 'r· T/.'J- /. Tr "7//- p,/ WIRE FRAME 

, .. • " 
M.AP-C= &JE.!:. i?.> '1 e 

i --t l· B ¡, '. 
---~--

"'--e. c. e 1 e NE S. , I~ Hc,.,,,~·1 P..(....,ro) l? i:,,,,,,' h(,..,..,,) He,,,"') i> lmm) ~p(..,rn \ 1" (..,...,' 
. l-<1 11 c.-1 eco LCC ""l. zs 

1 
ETABS] C·2 eci:. ~(; "" ... -·-s-- T-1 ·¡ou '.!O.J '2 2 B 

~''t ~!!. (.- -' (ce- "'co -· b "' " ~(fJ 1 ~~ 8 
{.-"'1 C,~r- E.Oc "I "I <: s T· 2. leo 



~ -o-- -G!--- -~ z 
~-' 

~ 
1 4 4 4 y 

"' "' "' "' 
J J J 

' OFICINAS.PST 

"' ~o '"'"' "' - UNOEFORMEO . 
SHAPE 

J J J 

- - - - TOP AZO 
J J J 

BOT NI 
OPTIONS 

- - - SECTION ros -
WIRE FRAME 

J J J 

- - - -

,..---
¡'/,,,-,., 

... ,¡~ - - _;:-, ,-

~· , . 
" 

,_ 

1 1 

--- - --- !~~(~ {_~~~·-~- _l:_ ! ~-~ J 'l (, ETAl3S - ---· . -- - -------· 



.. .. 
•. 

~ 

""' 

""' 

-

-

-

//,-Y 

4 

3 

3 

3 

J 

QJ-
4 Q 

._,. ._,. 

3 

.,,. .,,. 

J 

'"" C•J 

J 

GJ <'J 

J 

r'J r J 

,,,.};:;; 
'' 

.. f, •. ,, •' ,,, 

~JE S. '2L ~. _4 0'1/\CCO$. --·-- . --- . ·---- --

-~ 
z 

~ 4 y 

""' ('~ 

3 
1 OFICINAS.PST 

""' UNDEFORMED 
SHAPE 

3 

- TOP AZO 
BOT· N l 

J . 
OPTIONS 
SECTIOI~ IDS -
WIRE FRAME 

J 

-

1717;-

" ~ 

1 :; 
--

1 
ETAl~S~ 



____ __.:."1--'-=o"-=D-="'~L:.:c=---c Al2.ió/-" o _ _o _ _,_ ________ _ 

' -
•' 

y X 

OFICINAS PST 
FRAME 
LOAOING 
LOAD I 
TOP AZO 
BOT N l 

MINIMA 
w 0 0000f ~00 
p 0 0000[+00 
M 0 0000F+00 
MAXIMA 
w 0.18S~iE+04 

p 0 1620[ -t 0~) 
M 0. 00001_ +00 

ETA8~) J 



-.~ ' 

' ' -~ 'j 

- .... - T . - .. 1 , .. - ... ¡· 1 i-¡-¡ · T . 1 ·¡ . 1 r·¡·· ¡-tf ¡ · 'T.-r-
0_4 ._=_:.:_~:-_ro - ,- - - - z "" ·ur -- -- -1- - - - -1- -- - - 1~1 ~ -- =--=[-;=--·-

... 1. .. . . 11 '. . l. . ·~ .. 1 !·K.Jd::: :11Jt -·--- ·-~'= - . .:: J : .. ..:f-i_. -~ - ~.:~..: 1-,::q~--'-1-i-;_ 
-=~:: :::: .-: :: : : ::.:..:..:: - ::_:: ~L::L1:. ::r=-·t-:::::::::t":.:: :i-i:: · ::~t::_,;: i.='·1-:: 

---- -:1·~-I- /- --t- ~- - - - _;.._ - - -4- -- , L- ~+-f- -o - - z J ~J ~ - l - - - - - - - - - - -1-t . - - -f- - - - -t- - - • 1-: -f-~ -
- - · - - - 1- -i · · · t- IF.F-· l- - -H-r' -

- f- - - - - - - - - - - - - - - - - - - -t- - - /- 1- 1 \ - -~ ~ 
0,1 1

-'- ¡\.~r- - -L---1-. -,..- -

,_ - : . ~ ~:::: ~ ~: ::~¡~._; ·¡> -~:. ~~ :::: J :~· ~. : _I:: .- -::. ~~f:: ::-:±= 
=(' ·:_:::::::'.:::::::::·--·-~, -·-- j.'::.: ·-.;:.i.r=~~R= 
t -- - - -- - - - - - - -- - - -~ ' - -- - - - - _,_ - - - -- - - t--!-1-t- ' ! 

t---t-: --·--·------·-· ----· ___ í' ______ ---1 -r-~-t-·-----t-f---:-

0.1 =! .:.:.: :: :::.'.::,.:..: --~ --= - r-,_ ... ~ ~ r¡ .. ¡± :::±¡::~ 
1

,.. ,._ . 1 . . l· L. -;-. . 
-- 1-- ¡....... 'r- - -1- - _¡_ -·-·- - -

lrb1 llk - - - .... ~I"",..., -· -·- ·- -- - 1 -

rY4-H1~~ = ----- - ---- -- . ~ --'-- 1-

r..c .,_ - ~ - '- - - - - - _. - .... 

¡- . -: :: ':: r-; 1 ¡- : .:: :: :: : :: :~ ::¡.:: : ::'.::!.:::: 
...... ,....,,. ---~----- ·--------'-------

i'f:..: -- - - - - - - - - - -,--!- - - - - - - -- -i- -- - - - -
o.• -lr-H+t+-H+t++ 1-- - >-....., ;::::: - ·~ - - - -

---------·-------·-r- - -1---1- ----------~- -- ----t- --~ -- -
.... -~· - ±l. - .. 

- . -· - --
1 

ílG. 4.1. [51'ECIHU5 U[ UIS[ÑU U[ /\CU[l!IJU /\L H.C.U.F. l'/\ll/\ 

ESIHUCTUH/15 Ull GIWl'U O, MULl ll'LJCNl LOS V/\LOH[S 



202 
24 GACETA OFICIAL DEL DEPARTAMENTO DEL D.F. 3 de diciembre de 1987 

TABLA 2.3.l YALORF.S MAX!MOS ADMISJRLES DE LAS RELAOONE> ANCHO/GRt.:ESO 

--
DfSCF:If'CWI fü [Liff!:llTO 

llASIFirA<:f!l'I !'E Lns lj[CCJO~S 

rrro 1 · Tif~ 2 T :ro ) 
ror!:!r.J PLA5TICO> .. CCIJll·;¡;¡-;¡ CNU C0.'1~:.c r ~~¡ 

R.'1.i t-:: tJiGll C•; S~NC!~lúS 'r' í.f. 
~·;óUL.OS [)[!!::'! r: COI/ ::J.i.1,F+:OOP.!S 1 

640/ ¡r; EN CCJ<fflr SJO"l· E 0.lr[JW~ Cll\'- ----- ---
rr;/!'11[\JS ~.tif'ü:\fr.t-':·i a LO Ltit..?) 

r r;: oJl!l so;. o ¡;. LÜ~ ~F:~[S L[O:i-

1 6/1Uiollii"i!. t.5 

' ... 
HTjE:AD'J\ES u TML:; f,RrMn.~s 

0(o()/ ¡¡; St'f'ORT>!Xf¿ • 1.11 J.l;!:ü) e{ U// 5&.o - ----P!>?ti;; LOIJGITUDINAC 

/U~S 11: sm 1 O!fi T ----- swFr !!(<)/ Fr 

r·mt:;:s D!: s;:cr:mrs r G 11 n 1, 
Y¡{ IA/!41.ES, [N fll!I N 

460/ fFY 510/ JrY 831)/ [FY 

Pn11t~s oc r<:mc·¿s J.¡, " o b/i y !)[ [1;1•11.f; [11 [ p¡ s 1 
EJO/ /Fy Bl(•/ {fY 83(•/ Jft f1J'J.· 11.ACnS t•F. :n~ISt.J.EN ¡;¡: 

f'HEid~jJ; Ca-ffi!Y.i~ !Ji 

F·ArJt.:s !:if srcc1CN:s r~i r'lJou, 
Lo11flllALll5 O ~Oi.l'At.;S, tli fLWO::; 

lóNJ/ /Fy 1600/ IFr :1001 FY lU!JlEPLl.["5 Mil: LINEAi Df fli· 
' »iCH.:~. Tí\loNI! lOj ú !C.lOA!iJ1.:;;,5, 

flT IESAfi..i"PIS ~~PORit;oc; 11 LO l ~J.GO . 
V: LOJ OOS !AU!ES f,'.J,'ALELLJS A ~,q .' f!Hln 

l'LJ'~':S OC SEC[ lllNE:S 1 O ~ V ~~ 
2100/ /T; 2100/ fFr 211)fJ/ fFY CfrS O:: ~fC(JON:s [U CliJ;JU1 El/ 

CG;¡<~5¡o;¡ fti<ll (J) 

llLJV,5 fN fLErlCll JSOO/ ffr :;1001 [F; 8WJ/ ffy 

Si P /P 
u y .{. 0.28, (2) Si p /P 

u y ( 0.15, Si p /P f 
u y 

o. J 5. 

11QQ (1-1.4 p /P y) 
5300 (l-7. 7 p /P y) ~(J-2.7 p /P) 

F. u ff .. u .rr. u I 
y y y 

~JIAS fli!OCOl'J'ñlMIDAS Si P/Py > 0.28, Si P /P u y > O. lS, Si p /P ) 
u y 

0.15, 

~ 3~ (l-0.371 ¡:;(l-0.59A 
-

. - p /P ) p /P ) 
~ u y u y 

y y y 

-
)[(:CJCNfS NRrllAAES l!!i:C~ 1;2000/Fy IB41X>l/ Fy 2:!".A'IOV/ •t 
fil Cü;f'P.f'S/Cl'< AYJHL lli 

(1) En miembros somr1ido!= a compresión axial no aiate la distinción basad.11 en capacidad de rotación, por lo que los limites-'~ 
de almas y patinec. de J•crfiles comprimidos axialmcnte ton loa mis111oc: para Ja& secciones tipo 1 a 3. ,. , " --.·:. 

(2) P. es la fucrz.a u.ial de di.cño. 
(3) _ Ver 2.3.5. .·...... . ...... 

.... , 

;¡ 

.. -. 
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2 •. J.li el pandeo lateral no es critico en ningún caso. 

Tipo 2 Tipo 1 

Tipo 3 

Tipo 4 

r1q 3.3.1 Relaciones momento-deflexión para vigas de diversos 
tipos. El pandeo lateral no es critico. 
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Secs. tipo 4 

8 

540/JfY 830/~ 
5300/ Fy 8000/ JFY 

( b/t) patines 

(h/t)alma 

ng J.J.2 Momentcs resistentes de disefio de vigas con secciones 
tipo i~·· El pandeo lateral no es critico. 
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Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de divers~ 
longitudes. 
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KL/r es la n'larión nr cshrlt<z efrctiva máxima de la CO· 

hrmna y (1\1./r). el 1·alor de la relación de cs!,ehoz que 
!rt'para l1JS i111rr,·ali:>i;; rif' pandee• elástico f" inelástico. 

• 
~.2.2.2 Estonn límite dr pandeo local 

C:uanrfo Ja .Cf"CCiÓn tran.c\rr.caJ .ir )a ~oJumna e< lÍpo 4, 

la rrsie;trncia ñr diseño H1: .. ,. 1lt>termina, cualquiera que 

M'a Ja forr1a cl1· la ~rrcic',n, ron10 ~il!ur: 

S~ XL/r ~ (KL/r)~ , R • 

' 

6J!.O/ 1¡Qf' 
y 

20 120 noti 
(K!./r)' 

t'JI. • O. 7S 

(3.2.4) 

0:1./r) z 

2(Kl/r)~: J 'a 

(3.2.5) 

F.n mif"mhr05- de !.'f"Cri1ln tran~'·"ro;;aJ H o re-ctan~lar 

hueca. loci vaJort:3 de H. obtenidos con les ("C~. 3 . .'.?.4 y 
3.~.5 no dPben St>r mayorC's que los obtenido!"' con la ec. 
3.2.J multipli{',:idos por ,.¡ far·tor Q. 

El área A1 y f"I r:Jrlio dr giro r de las l"'Cs. 3.2.4 y 
3.2.3 son los dr= la secci1'1n transversal total. 

Q e!' 11n fattor rlt· pan<lPo lncJ! dado y101: 

<) = Q, Q,, 

Q .. y Q,. ce ralr•d.'.ln comu 5<' indir:"" en 2.:~.6: Q. cnrre~· 
ponde aJ f'l~mrnto plano nn ari~cado que tif'ne Ja mayor 
relación h/r. En c.~crionf':: fnnuarlac. f''{cluc.ivamente por 
rlrn1enfos plano" atiesarioc; Q. ~~ !orna i~ual a la unirlad, 

~ ''n secC'io1w .. fonnat!;J..: r~clu"-iYan1ente por elementos 

plunos no ati1'"'ddn~ Q .. !-<' toma igual a la unidad. 

Columnas tuhularr-!= clr ~~rrión tr.:J:ns\·rrs.al circular. 

l.a Tf".!iistencia de diseño dt columnas de sección trans· 
\er!"al circular hu~ de paredes del_!!arlas, sometidas a 

con1pr~ión axial, que no satisfacen loo; requisitos del 

i~ciso 2.:1.2. P"'" cuya n•Jación diámf"tro/grueso de pare· 
d('!; no excrtlr ,¡,. 914 000/F,. es it?"ual al mf"nor de Jos 

val ores pro¡>01 cionados por las ces. 3.2.4 y 3.2.5, con Q = 
LO. y por la expresión: 

R .. 
e: ( -2.~ /1 

D •s el· diamelro ext .. inr del 111hn y T •l iruoso d• la 
parrriT los dos f'n Ju n1i!'>111a uni,¡aiJ rle lnn~itud; F R = 
O.iO • 

3.2.2.:1 ·);·_:rados Iímile de pan.lr·u por flexoto~ión o por 

torsión. 

En n1iemhros eomprimirlo!'O rlr :<;1•cciún transvt"rsal cou 

uno o ningún qt" rlr simetría. tales como á.neulos y tf~. 

n con doc. ejes t simet1 ia pero n111~· ha.ia ri2'.irlez tor~io· 
nal, como la· Stt-cion~ en Í1Jrma ilc cruz y las f,.,rn1a<l.ts 

por placas muy df'l~ada.c. puerie "l'r nf'rf"5ario r1·, iMr Jos 

estados límite de pandeo por flexotorsiún o por torsión. 

L<Mi proct"rlimientos para hae?r la r~\·i!'iiOn nf"l se incluyen 
en esta:- normas. 

E..c;ta sección es aplicaLJr a vi:;?ilS laminadas y a trabf"" 

formadas por placas ~ldadas. de secciOn I o en cajón, 
con dos rjr.: de 5Ünf'tría. car~ad<1~ 1·n uno de los planoc. 

de simetría. y a l:ll11alt"S con Ja.e; r:ar!!3~ ~i1uada.s en un 
plano paralelo al aln1a que pa!'a por el centro de torsiiJn, 

o rcstrin:;idas contra la rotación :ilr,..rir>rlnr df"l f"je longi· 

tudinal en la! seccionrs """ las que e-stán aplicc1.rl:ic. la~ r.ar­
~as y en los apoyos. También c5 aplicable a barr.1!:: ,~,. 

c.rcciñn transverc::a) maciza., cirr.ul.'.lr, cuadrada o rC'ctan· 

~ular. est<1s últimas íle.\.ionadac; Jlrrrl.·dor de su ~jr de 

mPn11r momento <11· inercia. y .o hJ.ria~ rie secciún tr.:1n!:>· 

\'t"r"-al circular hnf'C'.1. Todos los f"lf'mento!=-'. menci,,nados 

traba ian prinripalmf'nte """ flr.xiñn, produr.ida por car. 

¡;as lran.:-\·er.::aJ,.~ o por rnomentrys aplicados en sus ex· 
trem1Jc: la ílf':\if1n c;t" prt"!enta. cac.i cif"mprf', aron1pañada 

por fuerz1tc; cortanlf"<. 

~ .. 1. J E•tadns límitr 

F.n el rii.:rñn ñr miemhrm. en nc,iñn deh"n rnn.!iiirfcrarsc: 

los f'!=-'.tado:- Iimitf' rlP falla siguient~: 

Formación d,. . .!!.~·anism~-~~~ti~~l~in~. plás­
ticas. 

)potamiento de la rf"Sistencia a la ílexi~~ en l:i ~ccjón 
~..!_11_miel!lbi:_os. que n9_~clmite!J redi~ribuc~ de 
momentos. 

Iniciación del flujo plástico en ).1 S<"Cción critica. 

Pandeo local dd patín comprimi<ln. 

Pandeo local del alma. producido por íl-.ión. 

Pl•'5tificación del alma por cortante. 
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Pand<'O local del alma por cortante. 

T emión diagonal en el alma. 

Pandoo lateral por fiexotorsión. 

Flexión y luena cortante combinados. 

Otrao fonnao de pandoo dd alma, proclucidu por fuer. 

us transversales. 

Fatiga. 

AdrmÍI.•, deben considerarse también estados limile de 
1ervicio, de defornu1cjones y de vibraciones excesivas. 

3 .. ).2 n~istencia de diseño en flexión. 

La resistencia de diseño en flexión. Ma, de um. viga 
o trabe de eje recto y ~cción transversal constante se 
determina como ~ indica f"n los incisos siguientes. 

.'U.2.1 Miembros soportados lateralmente (L ~l.,,) 

Cuando ("} ~istC'ma de pi..a proporciona soporte lateral 
al patín superior de las vigas, debe tenene en ~nta que 
en algunos tramos el patí_n comprimido es el inferior. 
Este punto put"de ser de especial importancia en diseño 
sísmico. 

~_r_esistenci~. ~e __ diseño_ 4e _m~i:m~r~ ~ f!~_ó_?_~ 
patín comprimirlo está soportado lateralmente en forma 
conrinu~. o esta prn\·Íslo de soportes laterales con separa­
ciones L no mayrJrcs que L,., ~ igual a: 

a} Para Sf'ccion~-~po- l _o 2:_ __ _ 

MR = FRZF, = FaM, {3.3.1) 

L e> la dista~;ia entre ~=~~:i p~~in comprimido 1 
una viga ~portados lateralmeonte. 

L. es la lon~it ud máxima no soportada lateralmente pa· 
ra la que el miembro puede desarrollar todavía d mo. 
mento plástico ~ip; no se exige capacidad de rótación. 
Se calcula con al~una de la.. ocuaciones 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. .. 

Puede utiliza,.,., la teoría plástica cuando las ~oneo 
oon tipo l y la distancia entre puntDS del patín compri· 

·do soportadDS lateralmente no escede de L., en zouu 
ae formación de articulaciones plásticas asociadas con el 
mecanismo de colapso. 

- ... 
- .-·d- '.,. ~=-: 

~ ee la longitud máxima no ooportada la!eralment.e 
para la que d miembro puede desarrollar todavia el m... 
mento plútico M,, y co;,.ervarlo durante laa rotacionee 
necesarias para la formación del m"""niamo de colapso. 

Se calcula como sigue: 

Seccioneo J. 

L • 
p 

253 000 + 155 000 (M1/M) 

F 
r 
y 

y 
{3.3.2) 

Secciones rectangulares, macizas o en cajón.. 

L • 
p 

JS2 000 ~ 21! 000 (~¡/H0 ) 

F 
y 

2 t I 000 r 
r ~ v 
y •y 

(3.3.3) 

En la región adyacente a la última &rticulación plástica, 
y en zonas que se con.serven en el intervalo dástic.o al for­
marse el mecanismo de colap.90, la separación entre pun· 
t~ no soportados lateralmente dche !er tal que se cum­
plan los requisitos de la clausula ;l.3.2.2 en vigas y de la 
ae-cción 3.4 en columnas. 

En las expresiones anteriores. 

Mp = momento plástico resistente del miembro en es· 
ludio. 

M1 = el menor Oc lus momentos en los extremos del 
tramo no soporlado lateralmente. 

r 7 = radio de giro alrededor del eje de menor mo· 
mento de inercia. 

EJ cociente M1/M,. es positivo· cuando el segmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en 
curvatura doblt~ y negati,·o cuando lo hace en curvatura 
simple. 

EJ patín comprimido debe soportarse lateralmente en 
todas lu secciones en que aparezcan articulaciones pJás. 
ticas asociadas con el mecanismo de cola¡;so. 

b) Para oecciones tipo 3: 

MR = FRSF, = FaM, (3.3.4) 

s es d módulo de sección elá.stico del miembro en fie· 
ic:ón y M1 = SF7 es el momento correspondiente a ht 
iniciación de la fluencia en la aección en consideración. 

( 
' 

,1 

~ '¡f 
,¡,, 
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En secciones 1 o H flexionadas alrededor de cualquiera 

de sus ejes cent.roidales y principales puerle tomarse un 
valor de Ma comprendido entre F R ~!, y F R M, calcu· 
lado por intcrpolaciónlll11~&L teniendo en cuenta que c:!IO! 

valore~ corr~sP0'1rien:-Tesp"cti\ .. amcnte. a relacione!! an· 
cho/grueso de los patines de 

830/.!f y 540/fF:'. 
T y - y 

Si la flr·'<ÍÓn es alrededor drl eje de mayor momento rle 

in1·rcia ~f' comprobará que la relación ancho/grueso del 
alma nu excede de la qut' corresponde al valor calculado 
de ~In. para lo que se interpolará linealmente entre las 
ri:-lacione-s 

8000/¡-F";, y 5000/~, 
y - y 

correspondientes a F R ~11 y F R Mv- respectivamente. 

l\o hay limites en la lon~ituñ sin soporte lateral. en 
secciones tipo l. 2 o 3, c~audo la sección transversal es 
rircular o cuadrada, huec:i o maciza, o cuando la vig~ 
cualquiera que sea la forma de su sección tr3nsversa.I. se 
fle,.iona alrededor df"I eje de menor momento de inercia. 
Por con5iguiente, en esto!= casos la rtsistencia de diseño se 
determina con las ecu:icionec .').3.1 o 3.3.4. 

r) Para ser_::~ones. _t.~pn. i_:_ 

Cuando Llnto el alma comn el p<1tin comprimido co­
rre5poriden al tipo 4, de aruerdo con 2.3.1. el valor de MR 
5r dPft'rminJ. cnn los cril!·: ;n~ pa1 a diseOO d~·"J:efíiles de 
l..in1inJ. <ll'igad-;-·dOblados ~-fÍÍo.---

Cuando )05 patine~ cun1plan Jos _requisito.e. de las sec­
r.ionL·5 tipo l. 2 o :1. y las almas :r3n t:po -1. el ,·alor de 
'.\1R se obtendrá de acuerdo con el inci.c.o 4.5.8 de estas 
normas. 

C:uandn las almas cumplen los rPquisito5 de las seccio­

nes tipo 1, 2 o 3, y Jos patines son tipo 4, 51" distinguen 
<los casos: 

1. Si el patín comprimido esta formado por elemen­
to.e. planos no atiesado5, 

13.3.5) 

Q, S< define en 2.3.6. 

2. Si el patín comprimido está formado por elementos 
plano~ atiesados. 

_, 
(3.3.6) 

S.., módulo de scrr.ión t"fectivo del elemento, se calcula 

con d'abcho eíecti\o del patín comprimido, determinado 
1le acuerdo con 23.6, en ,.., del ancho total. El módulo de 
sección de perfiles simétricos respecto al t"je de flexión 
puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mismo 
ancho efectivo en el patin en tensión. 

Si t>I valor de ~IR calculado con .alguna de la., ecuacio­

nes 3.3.5 o 3.3.6 es mayor que el dorio por la ec. 3.3.4, 
éste será el momento r~istenti- del elemento. 

En, las expresiones anteriores. 

Fa = 0.90 

Z = módulo de !ección plástico. 

S = módulo de ~ec•:ión "."lástico. 

5~ = módulo de SC'CC'ión elá::.tir:o efecti,·o. 

:rt1P = ZF:r = momento plj5tico resi5tente de la sección~. 

M,. = SF,. = momento corrc5pondiente a la aparición 
del esfuerzo cir fluencia en la sección (Sin -eon· 
siderar ~fuerzas residuales). 

F,. = &furrzo de fluencia. 

3.3.~.2 l\.!iembros 110 5oportadoc: lateralm,..nte 

(L >l.,,). 

La resist!"ncia de flj .. i>~1•1 ,Je miembros "" flexión cuyo 
p3tÍn comprimido esta provisto tlc ~oportes laterales con 
sep::iraciones m.:i:~·ore5 que L.,, t"°' i¡?ual a: 

a) Para secciones tipo l o 2 con dos ejes de sime~ 
flexionadas alrt'drdor del eje dr mayor momento 
dr- inercia: 

M 
u 

pero no mayor que F R M, 

(2/3) M , 
p 

0.28 M 
----"'P ), 

M 
u 

(3~,7) 

H... • F M -ll R u (3.3.8) 

;, 

" 

·, 
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En vigas de sección transversal I ·o H, laminadas o he­
chas con t.;,. placas soldadas, M., momonto resistente no­
minal de la aección, cuando el pandeo lateral se inicia en 
el intervalo elástico, ea igual a: 

M • 
" 

J + < ! )2 e J 
2.6 L a (3.3.9) 

En secciones 1 o H laminadas o bochas con place, de 
dimensiones semt>jantr.s a las laminadas, puede tomarse: 

donde: 

Mu = (l/C) ¡ M~l + M~z ' (3.3.10) 

M ? a 
C-

EAt 
(L/r ) 

y 

(3.3.11) 

(3.3.12) 

En las ecuaciones anteriores F R es cJ factor de resis­
tencia, que vale 0.90. A y d son el área total y el peralte 
de la sección considerada, lT y r .• su momento de inercia 
y radio de giro respecto al eje de simetría situado en e) 

plano del alma, t el f!'"º'° Ú• patín comprimido, L la 
separación entre ptuHos de eR patín fijos lateralmente, ] 
y C. las constantr~ cir torsión de Saint \7enant y por ala­
beo de la secciOn y C. que puede tomarse conservadora­
mente iguaJ a la unidad. está dado por: 

C = 0.60 + 0.4() .M ,/M, para tramos que ae flexionan 
en curvatura alluple 

C.=- 0.60 - 0.40 M1/M2 pero no menor que 0.4, para 
tramos que oé flexionan en 
curvatura doble 

e= l.o cwmdo el momento flerionan. 
le en cualquier aea:ión den. 
In> del tramo no aoportado )a. 

teralmente es mayor que M., 
o cuando el palíD no está ao­
portado lateralmmt· de ...... 
nera efectiva en - . de loo 
e:stremos del tramo 

M1 y l\f> son, resp<'Clivamente, el menor y el mayor de 
los momentos en los extremos del tramo en estudio, loma· 
dos en valor absoluto. 

En miemhr!>ll de sección transversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) ae toma C. = O. 

L. es la longitud máxima no soportada lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todada el mo­
mento plástico Mp (no se exige capacidad dt rotación), 
y L, la longitud que separa los intcn·alos dr;.,aplicación 
de las etS. 3.3.7 y 3.3.8 (la ec. 3.3.7· .. \•álida para 

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

L. y L, se calculan eon las expresiones aiguienles: 

Miembros de sección transvt:rsal 1: 

L 
u 

L 
r 

• 
,'zv 

X 
u 

(3.3J3) 
~r + x'" 

u 

~ 
1 

+ x,, 1 (3.3.14) 
r 

E es el módulo de elasticidad del acero y G su módulo 
de clasticjdad al esfuerzo cortante; se tomarán i~uales a 
2 OW 000 kg/cm1 y 784 000 kgicm', resp<"t'tivamente. 

En las ecuaciones anteriores, 

X • ,.:?9J C 
u 

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldadas, 
de proporciones semejantes a las laminadas, pueden uti· 
Lzarse las expn:siones simplificadas 

1 

!:Ji 
dr . ' L - ---;: ,¡1 + b + x2\ 

u X u 
(3.3.15) 

u 

dr · 
L 

6.55 741 +1i 
·2. • +X r X r 

r 

(3.3.16l 

donde 

¡ 
' 
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d .,. el p.ralte de la • .,,ción y l el gruCIO de patín com· 

primido. 

~liemhros de sección traru.\crsa.1 rectangular, maciza o 
hueca: 

bJ 

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

E -
' = 2.92 -- v' I,J = 3.22 L. (3.3.18) 
.., CZF, L 

rara secciones tipo 3 o 4 con .os ejes de simetría 
y para canales en Jas que está impedida la rota­
ción alrededor del ej• longitudinal, flexionadas·al­
rededor dd eje de mayor momento de inercia: 

2 . 
Si M, < -:;- M,. 

- ·' 

O. 28 M 
V 

M 
u 

) (3.3.19) 

pero no mayor que Fn M,. para seccionc5 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 l, 2 o 3 y los patines 
S\lTI tipo 4. 

2 
SiM,> 3 M,, 

M... = F M ."E _ R u (3.3.20) 

~t .. se calcula con la ce. 3.:t9 o, cuando sean aplic:i­
hles, pueden utilizan•e las t'C~. :t'.1.10 a 3.:tl2. Estas tres 
t•cuacion~ pueden emplt-arse también para las ~nales, ha­
ci.,do en ellas •l\1,,0 = O. 

Los límites de apÜca<.:ión de las dive-rsa( ecuaciones se 
rleterminan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al 
calcular X, y X, y al oplicnr las =· 3.3.17 y 3.3.18 a 
n1irmbros de sección trans\·ersaJ rectangular hueca debe 
o;;u.stituirsc Z por S. 

Cuando los patines cumplen los requisitos de W scc­
riunt"S tipo 1, 2 o ~ y la~ almas son tipo 4, el momento 
re-sistente de diseño no debe exceder "l valor obtenido de 
acuerdo con el inci3o 4.5.8 de estas normas. 

En miembros de se"crión transversal en cajón (rectan­
gular hueca) ae toma C. = O. 

3.3.3 RC!istencio de diseñ~_al cortante. 

Este artículo ae aplica al alma (o almas, en el caao de 

· miembros de alma múltiple, como la. aeccionea en cajón) 
de vig .. · y .trabes de sección trans\'•,.,.¡ con dos ejes de 
simetría. !<>metidas a fuerzas cortantes alojadas en uno 
de Jos planos de simt·tría., que coincide con el alma cuan• 
do ésta es única o es paralelo a ellas en miembros con 
miis de u;,• alma, cuando el diseño queda regido por al· 
guno de los estad°' limite de resistencia al cortante. 

La ..... iatencia di;_~ño al_s.Q[tllll_te.....Ya. de .. una_viga __ 
o trabe de ei~ recto y sección transversal const&J1!.e, de 
secciún _b ~ ~ en_ caj~n es, 

(3.3.21) 

F R = 0.90 y \'N es la resistencia nominal. que se de­
ter1nina oomo se indica a continuación. 

Al evaluar VN se lendrá en cue-nta si la sel'"ción tiene 
una o más almas. 

a) Si ~..; 1400./ Fk ', VN • 0.66 Fy A
8 

----- - y __ 
\J.~.22) 

El alma falla por conante en el inter\.'alo de cndureci· 
miento por deform:ición. 

b) 

e) Si 

... 1600/ f'k •• 

1 

V •• 922 'f'F;k' A 
N h/t a 

-------- -
(3.3.23) 

IT h rr 
1600 y F y < t ~ 2000 V F y 

se comidera::i dos ~O!: 

el) Estado limite de iniciación del pandeo del alma 

V ª 
N 

922 .fFYk_ 
h/t 

A 
a (3.3.24) 

c2) Estado limilr de falla por tensión diagonal 

922 ff 0.870 
• [ (1 - J 

b/t yl+(a/h) z 

0.50 F 
+ l A 
~+(•/h)" • 

(3.3.25) • 

' -:S. • 
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di Si 2000 j Fk 
1 

< 
y 

se consideran dos casos: 

h 
t 

di J Estado limite de iniciación del pandoo del alma 

V • 
N 

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

a 
(3.3.26) 

d2j Estado JirnitP de falla por tensión diagonaJ 

V • 
N 

[ 1 ª' s 000 k 
(h/tJ' 

(l - 0.f.70 ) 
~l+(o/hJ' 

C.50 F 
+ ) A 
~1+(:.i/h) 'i • 

(3.3.27) 

Para podt'r toinar como l'Mado limite la falia por ten­
sión diagonal (ecs. 3.3.25 y 3.3.27) la sección debe tener 
una sola al~a (secciones I lanlinadas o formadas por ple· 
ces) y estar reforzada con D.tiesadores tran¡i;versales, dj. 
señado~ de acuerdo ron el inciso 4.5. 7. 

En las expre$iones anteriores . .\11 t•s el área del al~ 
igual al producto de ~u grueso. t, por el peralte total de 
la sC'cción, d; h es t•J pf"raht' dcJ ó!lrna r di~tancia libre 
entre palinrs); •·a" Ja .!"eparaciUr1 entre atir'sarlnr~ tTBJ16· 

ver.>a.JP~. y k un crteficiente sin dimen,.joneJ;., que se calcu· 
Ja con lLI ec. 3.:i.28. d, h y t ~I"' to111an en cm, y \'N se 
ohtienf" rn Jq::. Cuando la sección tir.ne dos o más almas, 
A. es la 3111ua de la!:i áreas. de tudas rllas. 

k ~ s. o + 5.0 
(«/h) z n.3.28) 

k se toma igual a 5.0 cuando la relación a/h es mayor 
que 3.0 o que [260/(h/t) )2, y cuando no se emplean 
atiesadorrs. En almas no atiesadas h/t no debe exceder 
de 260. ---

• 

3.3.4 Flexión y cortante combinado< 

Cuando se neee•itan atieoadon:s transvenales y el co­
ciente V D/MD está comprendido entre loa limites 

deben aatisÍ~C<!r las tres condiciones aiguientes: 
.. 

0.727 
VD 

+ o.455 v 
R 

l.O 

Ma es la resistencia de diseño en flexión, ~culada de 
acuerdo con el inciso 3.a.2.1 o 3.3.2.2, V R la resistencia 
de diseño al cortante, inciso 3.3.,, y Mn y Yn son el mo· 
mento .flexi.onante y la fucn.a cortante de diseño. 

3.4 Miembros flexocomprimidos 

En esta sección se estudia el diseño de miembros de eje 
recto y sección transversal constante, con dos ejes de si~ 

rnetría, sujetos a co1npres.ión y a flexión producida por 
mon1cntos que obran alrerlf"ñor de uno o de los dos ejes 
de simetría. Se designan, indistintamente, con las pala­
bras ª'columna"' o "elemento íle.xocomprimido". 

Para los fines de esta sección, ]as ~tructuras de l:J.s que 
forman parte los miemhr'os flexocomprimidos se clasifi­
can en "regulares" e 11irregulares". 

TJna estructura "~!!Ular"' se rnracleriza porque está 
formada por un conjunto de marcos planos, provistos o 
no de contr&\'f'nteo vertical. con o sin muroi;: rif!'idez. para· 
lelos o casi paralelos, ligados cnltt si, l'n todos los nivf"~ 

les. por sistemas de piso de resistencia y rigidez suficien· 
tec; para obligar a qu" todos los ma~oi;: y muros trahajen 
en CfJnjunto para sopona1 Jas fuerzas latrrales. produci· 
das por viento o sismo, y para proporcionar a la estruc· 
tura la ri~dez lateral neoesaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo c•rr"" verticales. Además, todos 
Jos marco~ planos deben tener características geométricas 
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben 
1er de la misma altura. aunque ésta varíe de un entre­
piso a otro. 

Una estructura ae considera "irre!!Ular" cuando los ele­
mentos que la componen no constituyen marcos planos, 
cuando éstas no pueden considerarse paralelos entre sí, 
cuando 111& oiatemas de piso no tieMn iuistencia o rigidez 
adecuadas, cuando .zonas importantos de los entrepims 
C&re«!D de diafra!'mas horizontales, cuando la geometría 
de los marcos planas difiere sustancialmente de unos a 
otros, cuanao las altnras de la columnas que forman par­
le de tm mismo entrepilo aon apreciablemente diferentes, 

. -.--.-.:<.-
. _: .. ·--. :-·-·-·.=-:.:...·~ 

····· ·--------·-·· 

1 

ji 

11 

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 

t = 8.5 910 

d = 349 550 

W310X39 2 020 

W12X26 1 640 

b = 165 1 260 

t = 9.7 880 

d = 310 500 

Sección Comouesta Sección no Comouesta 
Resistencias Factorizadas 

M,0 (kN m) '-'• l""l 
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 

'· s, 
Perfil M,'kN L' M' 

1o'mm• 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 ººº 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 5 000 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 lu 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 ººº 153 6 500 69.1 

285 887 V, 320 4 000 130 7 000 62.2 

267 871 lu 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 del libro "Composile floor Syslems" de E. Y l. Chien y J.K. Rilchie 
Ed. Canadian lnstilute of Steel Construcllon 



" e;: ? ¡ 1 1 1 1 

[ t 1 1 1 1 1 
a) Viga no compuesta b) Vigo compuesto 
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TENDENCIAS ACTUALES Y FUTURAS SOBRE EL USO DEL ACERO EN LA 

CONSTRUCCIÓN EN MÉXICO 

Ing. Héctor Soto Rodríguez 
Juárez No. 177, Col. Tlalpan 
14 000 México, D.F. 

RESUMEN 
Se presenta un análisis sobre el estado actual del ane del uso del acero como material de construcción en .estructuras 
para edificios en nuestro país, en el que se indica cuáles han sido Jos prohlemas y causas que han limnado su 
desarrollo. Se mencionan además las ventajas 'de este material cuando se utiliza en estructuras ubicadas en zonas 
sísmicas y finalmente se proponen algunas ideas y recomendaciones para incn:n1entar hl utilización th.:l acero en la 
construcción, ya que su empleo puede tener n1ayores aplicaciones en esta inJustria si se atienden adccuad3fllcnte 

varios problemas que han limitado su desarrollo. 

AllSTRACT 
After the sepcember 19-20, 1985 J\lexico earthquakes and the opening of our borders to imports, has bcen a incrcase 
in the steel construction in our country, in severa! forrns. However, there are still severa! problems wich limit the 
integral devclop1ncnt of steel struct!Jrc and ils applications in the construction. This papcr relates lhc principJJ 
prohlems ant.l son1c rcco1nn1cnda1ions to incrcasc thc cn1ployn1cnt of the stccl in ~1cxico, fundamcntally in tv1cxico 
city, whcre thc seismic bchavior of structures i~ very important. 

l. INTRODUCCIÓN 

A raíz de la apertura comercial mediante las negociaoiones para 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, 
:;:¡racterizada por Ja internacionalización del país. A partir de 1992, a pesar de que aún no se firmaba el TLC, la 
co1npetencia 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 pucnas a la tecnología de punta y de vanguardia. Por otra parte, el fin re 
!i.iglo se acerca, teniendo corno 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 
::alidad de vida en todos los aspectos. 
En el caso particular de la construcción con acero, se ha notado en nuestro país y específicamente en Ja ciudad de 
México que, como consecuencia de los graves daños que causaron Jos sismos de 1985, ésta se ha desarrollado más y 
que, después de la década de los noventas, su prá.ctica en nuestro medio es cada vez más frecuente. No obstante, 
existen todavía una serie de limltantcs que impiden el desarrollo integral de la estructura de acero, y es justamente la 
Jcscripción de ésto~. el objetivo principal de este trahajo. 

2. EL ACERO COMO MATERIAL DE CONSTRUCCIÓN 

En nuestro país, los n1atcrialcs n1á~ utilizi.ldos en la industria de la construcción son el concreto reforzado, el acero 
'itructurJI. Ja mamposrería, Y rara vez la m::idcra. El ord~n en que se han indicado corresponde a la preferencia que 

,Jarda cada uno de ellos en la construcción de estructuras para edificios de tipo urbano. En los últimos años, el 
concreto reforzado a nivel mundial es cada vez más competitivo; en Japón. Europa y Estados Unidos de América se 
están construyendo actualn1entc muchos edificios con cs1ructura de concrclo 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 desarrollo y la tecnología del concreto no son comparables con Jos de Jos paises altamenie 
desarrollados, este material ha evolucionado con mayor rapidez que el acero debido al mejoranúento de su calidad, al 
uso 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 re 
cimhrarln. r:ol!lrln. r:ur.:utr ,. nr!':ten"!ldr nu~ sunrim::r !!"' nf-.7r f.:i!'=· e.ra~c: ::1::m::ntí"i:- n~f!lh;i::acif'c: s:ir a.··lli::.a."1~ 

pnnc:paimentc en los puentes Je gr.múes c:mus. 

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 e< el NOM-B-254 (ASTM-A36), ya qu: 
actualmeme se esrán construyendo numerosos estructuras con acero ASTM-A572, inclusi\'e con ac·cro A-65. El 
primer acero utilizado en México para fines estructurales fue el ASThl-A 7. Esre tipo de acero se urilizó profusarrcnle 
en la construcción remachada, la cual fue el primer tipo de construcción en nuestro pals; posteriormente. después re 
la segunda guerra mundial cuando se desarrolló Ja soldadura. el acero A-7 fue sustituido por el A5Thl-A36, debido a 
que renía problemas de soldabilidad por su alto contenido de carbono. 

2.1 VENTAJAS 

El acero estructural, a pesar de su ele\'ado costo, es el malerial ideal para construcción. especialmente para estructuras 
ubicadas en zonas sísmicas, por las \'entajas que a continuación se indican: 
Material homogéneo. El acero es un marerial homogéneo que tiene magnfficas propiedades de resistencia, 
ductilidad, tenacidad, capacidad para absorber energía, alta resistencia a la fatigo y 
soldabilidad. De acuerdo con su aira resisrencia, dentro de ciertos límites, el acero se comporta de manera 
satisfactoria cuando está sometido a diversos tipos de esfuerzos (tensión, compresión, flexión, flexocomprcsión, 
torsión, etc.). Estas propiedades Je dan mayores niveles de seguridad a una estructura sobre todo cuando está sujeta a 
esfuerzos causados por cargas accidentales, principalrnente sisn10 o viento, ya que estas fuerzas pueden ocasionar 
inversiones de esfuerzos. 
La ductilidad del acero es una característica que indica que este material es susceptible de deformarse grandemente 
ante-s de fracturarse y es muy i1nportantc sohrc todo en estructuras construidas en zonas de aJto riesgo sfstnico, donde 
el comportamiento 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 dcfom1ación previa a éste y no 
sobreviene rcpcntinan1cntc, lo cual suele acontecer con otros materiales que tienen poca ductilidad o que son frágiles. 
Su alta resistencia a la fatiga le pcn1litc soportar muchos ciclos de carga y descarga, o hicn. <le tensión o con1presión 
antes de que sobrevenga la ruptura. Es1a propiedad tan1bién es Je mucha importancia, espccialn1cn1c en casos ti: 
condiciones de esfuerzo que aunque por su intensidad no neccsarian1cntc son grandes, su rcpetibitidad en sis1nos de 
duración considerable constiluyc un estado incipiente de falla. 
Su gran capacidad para absorber energía es especialmente útil para evaluar la resistencia a choques o impactos que 
lógicamente tienen lugar en sismos de gran intensidad. Rccordcn1os que muchos edificios que presentaron daños 
estructurales durante los sismos de 1985 fue precisamente debido al golpeteo de edificios adyacentes. 
Peso. La estructura n1ctálica pesa considerablcrr1cnte n1cnos que una esu-uctura de concreto para la misma geometría 
y cargas. El consumo de acero estructural por metro cuadrado en edificios, diseilados después de los sismos de 1985, 
indica que para un diseño adecuado dicho consumo es del orden de 80 kglml. 
Fuerzas sísn1icas proporcionaln1cnte menores. Las fuerzas sfs1nicas que actúan en la estructura de un 
edificio se detenninan multiplicando la masa de éste por su aceleración de respuesta, por lo que se desprende, que 
mientras más pequeña sea la masa del inmueble (carga muerta), menor será la vulnerabilidad al daño por sismos. El 
acero es apropiado para reducir la carga n1ucrta. Gracias a su elevada resistencia se puede au1ncntar el núrncro de pisos 
con un incremento rclativan1cntc pequeño de la carga mucna. 
Gran eficiencia constructiva. La construcción en acero se basa en procesos construclivos si111ples Y mcxlernos, 
utilizando técnicas industriales que no requieren de equipos sofisticados, lo que la ha.ce eficienle. En general, el trabajo 
de construcción de una obra resucita con acero debe representar un porcentaje i1nportante de los procesos que se llevan 
a cabo en el taller de fabricación de estructuras, qul'<lando pendiente un porcentaje n1fnimo de trahajo para el proceso 
de montaje. 
Rapidez constructiva. La rapidez en la construcción probablemente sea otra de las ventajas importantes de la 
esu-uctura de acero, ya que mientras en el lugar de la obra se está construyendo la cimentación, al mis1no tie1npo en 
taller se fabrica la estructura, quedando pendiente únicamente el montaje. 
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Mayor espacio útil. A partir del diseño arquitectónico, Ja modulación y estructuración con. base en estructura 
metálica permite manejar elementos estructurales de mayores claros y dimensiones menores, libres de columnas, 
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 el: 
Jos marcos rígidos que fonnan pane de una estru~tura metálica son menores que los de concreto, logrando con e~to la 
reducción de la altura total de un edificio, es decir, Jos 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 la' reducciones en la altura de entrepisos acumuladas en un edificio de 20 niveles son cquiv?lcntes a la altura de 2 
pisos completos, y por consiguiente, se obtiene mayor economía en Jos acabados y reves11m1.entos de los ;nuros y 
fachadas. Visto de otra manera, Ja estructura de acero permite que un edificio tenga mayor pos1b1hd~d de nur.lero el! 
pisos que uno de concreto para las mismas alturas. 
Limpieza en obra, prefabricoción, din1ensiones nlenores de los miembros estrccturnlcs de acero 
respecto a las secciones de concreto, métodos de reestructuración rápirlos 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 la etapa de montaje, 
etc., son otras ventajas que hacen muy conveniente al acero en construcciones sisn1orrcsistc_ntcs. 
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 de estructuras 
ubicadas en zonas sfsniicas, en las que se debe aprovechar al máximo las características dL: los n1ateria\cs. 

2.2 DESVENTAJAS 

Quizá la principal razón que mencionan los discñadorc~ estructurales, consultores, constructores y fabricantes para 
explicar et uso todavía 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 actualos 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 insumos 
complementarios como la soldadura, tornillerfa, pintura, por lo que el incremento de los costos del acero hace 
necesaria Ja 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. Lamentablemente el proceso general de construcción de una obra 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 .NS 
1.90; los perfiles tubulares cuadrados y rectangulares formados en frío 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 prirna es cara; mientras que en Jos 
Estados Unidos de América y Canadi.i, los n1atcriales son haralos y la n1ano de obra es cara. En estos paf ses la 
diferencia de precio de perfiles estructurales en calidad A-65, A50 y A-36 no es significa1iva, 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 tc111pcratura del orden de 600 grados centígrados, y a p;.u11r de este n1omcnto 1h::nc un co1npor1anliento plástico, es 
decir. se dcfonna sin incrc1ncn1ar los csfuerlos a que está son1c11do. La experiencia hJ dcn1o~tradu 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 ohstante lo anterior, el di~eño y la protección contra ilicendios debe ser una exigencia de los 
rcgla111cntos de construcción de todos los paf ses del mundo y dchc aplicarse de manera indistinta a edificios metálicos 
o de concreto. 

La otra desventaja importante del acero es la corrosión. Afortunadamente en estruc1uras de edificios de tipo urbano 
este p~oblema no 1.i~ne ilnponancia, dch1do a que los clcrncntos estructurales están recubiertos y por con~iguienle 
protcgulos. l.a duc11luJad, que suele ser 1<1 principal prop1cd:.id del acero durante su co1nporti.lrnicn10 en zonJs sfs1nicas, 
debe conservarse durante el proceso de con~lruccilSn con objclo de c:vitar fall<.1s de tipo frágil. 
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Vibración. Se. dice. que las cs~ct~ras de acero \.'ihran dc:111;L-,im.Jo. En Jo que se refiere a la rnayor scnsihilidaJ de las 
personas a la~ v1bracmnes Y os~1lacmnes de las estructuras mc!álicas, este aspecto es panc de un hucn discl1o, ya que 
además de sausfacerse las cond1c1ones de seguridad, se necesita cumplir con requisitos de servicio. funcionamiento y 
confort con base en Jos reglamentos vigentes. 

Flexibilidad. La may?r parte de los estructuristas y diseñadores opinan que un edificio de acero se dcfonna más que 
un~ de concreto. Las ltm1tac1oncs de las deformaciones horizontales de una cstruclura liencn varios objelivos: evitar 
d.anos en eleme?tos n.o estructurales, muros, fachadas, y desde luego prevenir el fenómeno de golpeteo en caso de 
sismo de gran intensidad. Este aspecto es básicamente de diseño y se resuelve eligiendo el sistema estructural 
adecuado al tipo de sucio, zona sísmica y características de Ja estructura. 
Otras desventajas: la esbeltez de las secciones estructurales dentro de ciertos límites ocasiona prohlcmas de 
pandeo, mayor supervisión en cada una de las etapas, etc. 

3. COI\IPORTAJ\llENTO SÍSMICO 

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 Ja parte oeste de Jos Estados Unidos re--· 
América; en nuestro país ocurre aproxi~adrunente un 8o/c de los temblores que se producen en el mundo entero. La 
historia de los temblores n1exicanos ha demostrado que en un lapso promedio de quince años ocurre un sis1no de gran 
intensidad que ocasiona muchas muertes y grandes pérdidas económicas (1957, 1979, 1985). El Dr. Emilio 
Rosenblucth Dcutsch, una de las máximas autoridades en materia de ingeniería sísmica que hubo en r..1éxico, afirmó 
que antes de que tcm1ine el presente siglo, ocurrirá en México un sismo de características similares al de los de 1985. 
Los graves daiios que causaron los sismos ocunidos hace más de nueve años fueron muy superiores a Jo esperado, 
debido entre otras causas a Ja amplificación de las ondas sísmicas en la zona lacustre de Ja capital, a Ja magnitud del 
terremoto: m:!s de cuarenta mil personas perdieron Ja vida y las pérdidas económicas fueron de más de lrcs mil 
n1illoncs tic dólares; el costo de las reparaciones de cdific.:ios que se han hecho hasta el rnon1ento representa otro tunto 
de las pérdida' económicas. A raíz de los sismos de 1985, el M.C. Enrique Martfnez Romero llevó a cabo un trabajo 
de investigación denominado "Con1pona11Jiento de las estn.1cturas de acero durante los sisnios de J 985 e11 la ciudad de 
Aféxico", en el que prcscnla los 1csullados del co111po11::11nicnto sfstnico-estructural de 102 edificios con csuuc1ura de 
acero. In1nediata1ncnte después de que se reportaron cuantiosos daiios tras los tcrre1notos de 1985, la ciudad <X 
lv1éxico se convirtió en un gigantesco laboratorio, y vinieron reconocidas autoridades en materia de ingeniería sísmica 
como H:mk Martin, Robert Hanson, James Marsh, Mark Saunders y muchos otros investigadores de todo el mundo, 
quienes opinaron y reconocieron que en f>,:1éxico existe amplia experiencia en el disciio y construcción de edificios 
1nctálicos, tanto en los aspectos e.Je ingeniería sís1nica corno estructural. A pesar <le los daños <lctcc.:tadus en varios 
edificios de acero debido a los intensos sisn1os, no solamente en f\.1éxico sino en otros países, organismos 
internacionales como el American lnstitute of Steel Co11struction (AISC), Earthquare Engi11eeri11g Research lmtitute 
(EERI), Europea11 Associatio11 for Earthquake En¡¡ineering (EAEE), lntematiorwl /ron and Steel /nstitute (//SI), 
South Africa11 lristitutc of Stecl Carwruction (SISC). por citar algunos, consideran que el acero sigue siendo el 
rncjor material que existe para construir estructuras en zonas sísmicas, ya que las lecciones aprendidas de varios 
sismos intensos en diversas partes del mundo han dcn1ostrado que el comportamiento de las estructuras n1etálicas ha 

sido satisfactorio. 
El único caso de dafi.os severos en estructuras de acero, ocasionados por si sinos recientes, es el del I 7 de enero del 
present~ oiio, en lfonhridgc California, EUA, en el que un temblor de magnitud de 6.4 (escala de Richter) causó 
in1portantes daños en estructuras metálicas, principahncnte fallas de tipo frágil en las conexiones soldadas Y fracturas 

en las placas hase de colurnnas. 
Las opiniones de algunos especialistas sobre el c.:0111porta1nicnto sístnic.:o de las estructuras de acero son las 

siguientes: . 
~1. en C. Enrique f\.lartíncz Ro1nero: "Sin duda el auge inusitado que han cohrado en la industria de la cons~ucc16n 
las estructuras e.Je acero refleja Ja fonna definitiva en que se hnn visto favorecidas por las nuevas reglarncntac.:1oncs de 
construcción, con base en su superior cumportan11cnto sfsrn1co con1parativan1entc hahlando con J;.1 tradicional 
construcción a base de concreto, que por el contrario se ha visto seriamente penalizada por los reglamentos debido a 
su mayor vulnerabilidad a Jos sismos intensos y de larga duración." 
Ing. Raúl Díaz Esquino: "La experiencia obtenida por los pasados tcmhlores de 1985 en la Cd. de México, concede 
una mayor responsabilidad a Jos arquitectos e ingenieros mexicanos y les obliga a buscar la constante actualización de 
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sus estudios, 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". 
Amaldo Gutiérrez Rodrfguez. "El ane de diseñar contra sismos no consiste en construir estructuras capaces de resistir 
sistemas de fuerzas horizontales (aunque esta capacidad es pane de un buen diseño), sino que también implica obtener 
sistemas que se caractericen por una óptima combinación de propiedades tales como resistencia, estabilidad, rigidez, 
disipación de energía, y dcfom1ación dúctil. Estas propit!<l;..1dcs pcnnitirán rt!spondcr mejor a sismos frccu~ntes Y 
moderados sin que las estructuras sufran daños significativos, y a sismos muy severos sin poner en pehgro 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 los factores básicos que dctcnninan l:::i respuesta sísmica de las 
estructuras, así como el ingenio necesario para lograr sistemas estructurales que tengan las car;:ictcrfsticas adccuo.rias". 
Como conclusión de Jo anterior, tanto en ?\1éxico como en otros países de alto riesgo sís1nico, lns estructuras de 

acero han mostrado mejor comportamiento. Existen pocos antecedentes de colapsos catastróficos de edificios eltos de 
acero por acción de sismos y sí muchos que ocurrieron en edificaciones con estructurad;! concreto. 

Algunas recomendaciones que se hicieron después de los sismos de 1985, respecto a nuevos proyectos de edilicios 
son las siguientes: poco peso, sencillez, simetlÍa y regularidad en planta y elevación, propiedades dinámicas adecuadas 
al terreno en que se desplantará la estructura, con objeto de evitar problemas de resonanoia, concordancia entre lo 
proyectado y construido, prever separaciones sístnicas u holguras, ele. A estas recomendaciones se les conoce como 
configuración cstruc1ural. Por esta razón, las condiciones dL! regularidad quc establecen los rcglan1c:ntos 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 1'-1éxico relacionada con el comportamiento del acero estructural es prácticamente nula. La 
evolución de las nonnus mexicanas para di!:>cño con acero (Nornias Técnicas Co111pfen1e11tarins para DiseFzo y 
Construcción de Estn.1cturas Aletálicas, del Regla111e11ro de Constn1ccinnes paro el Distrito Federal) ha sido posible ·~ 
gracias a las investigaciones realizadas por un pequeño gru[X) de ingenieros dedicados a la práctica profesional, quienes 
han incluido sus experiencias personales y algunas lccciont:s derivadas <le 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 Consultivo de Normalización de la Industria Sidmírgica y al lristituto 
Mexicano del Hierro y del Acero, es la institución adecuaúa para emprender acciones y hacer contribuciones efectivas 
respecto a la falta de desarrollo de la estructura de acero en Móxico. Sin embargo, desde que se constituyó en 1949 su 
participación en la solución con rel.ición al prohlcn1a antt:rior ha sido n1íniina. La Dirección General de Normas de la 
Secretarfa de Comercio y Fomento Industrial es el organismo que en nuestro país oficializa las normas que traduce el 
Cornité Consul!ivo de Nonnalización de la lndustna S1Jerúrgica de la Anierican Society far Testing Afaterials 
( ASTl\f ). El CCNIS se constituyó en 1965, y cuenta actualmente con alrededor de 400 normas sobre materiales 
(acero estructural. acero de refuerzo y presfuerzo, perfiles tubulares, placa, l:ín1ina, 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 el! 
35 años de haberse fundado, es el organismo que promueve, divulga e investiga el uso correcto del concreto 
estructural, mediante la difusión y la enseñanza ~ tecnología y conocimientos relacionados con este matcnal. En el 
cas~ de la madera, que con10 se mencionó, su uso en la construcción urbana es Jimitado, existe en Xalapa, Ver. el 
lnst1~uto de Ei.:ologfa, el cual re.dila invc!>tiga~ioncs y prui:h.1~ d¡_; lahon.llorio !>ohrc el con1portamicnto de clcn

1
cntos 

Y uniones estructur.ilcs de rnadcra, con ohjcto dc clahorar propuc~IJ~ c~pccílicas para ac!ualiLar las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras de f..1aJcra de la últitna edición del Reglamento el! 
Construcciones para el D.F. 

Sin duda alguna, l<.i investigación sohrc el prohlc111a sísn1ico y comporlamiento estructural Je las edificaciones sea Ja 
de n1::iyor interés en ~1éxico, ya 4uc cxislcn v<.irio!> centros de investigación (ln!>tiLuto de lngcniería-UNA~1 Centro 
Nacion::il de Prevención de Desastres. CENAPRED, Cenrro de Inves1igación Sísmica-Fundación Javier Barro~ Sierra 
Instituto de Investigaciones Eléctricas de Ja Comisión Federal de Electricidad, Fundación ICA, etc.) dcdi~ 
cxclus1va~entc a la .3oluc1ón de e~los prohlc1nas. Todos estos organisinos están agrup:.idos y participan activamente 
en la Soc1..:Jad f\1cx1c;.1na de lngcnicrfa E~1ructur;..1I, A C. (Sf\...11E). Sociedad ~1cxicana de Jngc.:nicrí<I Sísn1ica. A.C. 
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(SMIS) Y Sociedad Mexicana de l\lccdnica Je Sudm. A.C. (SMMS). 

~e acu~rdo con lo anterior, se puede afim1ar que en li.féxico Ja in\'cstigación en el cainpo del accru por parte ~ la 
J~dustna del ramo o por algún centro técnico es inexistente. En Europa, Estados Unidos de América, Japón, Brasil, 
''C'f1:'71J:":l~ ,. rr-~~ 1 :"'"lt:';""1~.,~:- :'" C'!"'l:"'l~~iil f;¡(" C'"ir1-:"'-.~.c ~.'"\.~:1.~1:i-ac .' ~i.c:-i!"i::l:l.'.1-ec ci:- a."!"' .. .'." r.~2.,.::i::r~ 1~~ n:0v~.cr0s de 

lll \. t'Sll~a1.·~\.'ll !t.•i..t~'l\.'ll •. h .. i\. '.:' "''\.'ll .,,·j 1.'1. 'í!' ~''l !:11tl ~·~·1111..• .!1.·i J1.··:rt.• c:'SllUt,.'!Ur:ti. rrl'lflU\." \ \."11 y J¡ \. uig:an J:..1.s Jri~i.::.l~'h.)Ot'S de 
este 1natcnal para incrementar su utilización en Ja construcción. 

S. PROMOCIÓN 

La promo.:ión en el con~cin1icnto de los perfiles cstru ... ~turJJc:'s reir rme- de ¡3_,;; cmrres;:¡_1; rrc'Ciuctor:tS y distrit'iuidoras 
?e .acero csrructural ha- sido h.:istJ hJcc rocos n1escs deficiente, aunJdJ 3 Ja carenciJ de CJt;iJ0c05 \ nl:inu::i.Jcs 
indispensables PJ.r.J. el diselio y construcción de estructuras de Jcero. - · 

La industria del acero encabezada principalmente por Altos Hornos de l\lé.,ico, S.A. de C.V., Compañía Siderúrgica 
de GuadaJajara, S.A. de C.V. e Hylsa, S.A de C.V. (estas empresas producen aproximadamente el 60'7c del acero 
:slructural en México) ha realizado esfuerzos interrumpidos con la Facultad de Ingeniería de Ja UNAM, al desarrollar 
umcamente dos proyectos con esta institución para promover el uso del acero en la industria de Ja construcci<ln: Ja 
elaboración ~el Almzual de la lndustn·a Sidcnirgica para la Construcción con Acero y el <liskeltc hase de Jatos p.'.lra el 
manual rcfcndo. Al!Os Hornos de l\lfa1co, en forma adicional. encomendó a Ja Facultad de Ingeniería Je Ja UNA!\! la 
rev1s16n de la úllirna edición del r-.1anual AHr-.tsA para Construcción en Acero. Lamentahlcmcntc por diversos 
problen1as, que no valen la pena n1encionar en este congreso. el l\1anual ISN para la Construcción con AL·cro no se 
editó, a pesar Je que ya estaba en proceso de impresión. 

6. ESPECIFICACIONES Y NORMAS PARA DISEÑO 

Las normas Y cspccíficncioncs para diseño y construcción de estructuras para edificios que se usan en 1'.1éxico se 
b::isan en norntas internacionales, principahncnte procedentes de los Estados Unidos de A111érica. De es1a m.1nera. las 
publicaciones Je! 1\111erica11 Concrete /11stit1tte (ACIJ constituyen las hascs de las NTC-CONCRETO. los ,\fanuoles 
de Consf/1,cción en 1\ccro del 1\n1crica11 lnstllutc uf Steel C'o11st111ctio11 (AISCJ. /\fanual-1\ISC-1\SD-/989 y LRf'D-
1994 (ASD son las abreviaturas de Allowable Stress Dcsign y LRFD de Load and Resistance Factor Dcsign) 
establecen los principios, criterios y aspectos funda1nentalcs para el diseño con acero. Estos 1nanuales compendian y 
sistematizan las propiedades para diseño y las ar!icacionc<; dt.! los perfiles básicos estructur;iles utilizados en la 
fabricación <le estructuras para edificios, y contienen en las especificaciones de diseño los resultados de las 
investigaciones desarrolladas a lo largo de varios años, integrando de esta rnanera la herramienta más con1plcta y 
denominada "la Biblia" de las estructuras de acero, no sólo para México sino para lalinoamérica. 
Después de los sismos de 1985, nu1uc1osos organisn1os técnicos, instituciones oficiales, centros de investigación y 
universidades Ilevaron a cabo un p1ogrnma para la actualiznción de los rcgla1ncntos de construcción de todos los 
estados y 1nunicipios de nuestro país. La conclusión de esta investigación fue que la mayor parte de Jos estados qi.x: 

cuentan con rcglan1cntos de construcción, ton1aron corno base para la elaboración de éstos al Reglan1e1110 d! 
Co1tstruccio11cs para el Disrrirv Federal; a<lcn1ás, pocos rcglarncntos estatales cuentan t:on nonnas técnicas para el 
diseño de estructuras <le acucuJo con los di versus n1atcria!es. Por lo anterior, se considera tarnbién que las normas 
mcxic;inas n1ás completas y actualizadas para el diseño y construcción con acero son las NTC-ACERO, RCDF-
1987. Latncntablcn1cntc estas nunnas no se utilizan con rnucha frecuencia. a pesar de con ellas se ohticncn diseños 
1nás cconórnicos re!>pec10 a discfios 1c;!li1ados con el criterio de esfuerzos pernlisihles. 

7. SOFTWARE l'AllA ESTI:UCTURAS l>E ACERO 

Existen en el increado un buen número de programas ec;pccializados para el análisis, diseño y detallado de estructuras, 
desarrollados en México y de procedencia estadounidense y europea (SAP 90, ETABS. STRUDL. P-FRAME, 
STAAD-llIJISDS, Revisión 17, I993, RAMSTEEL, CONXPRT-AISC, ESDS, SCALE, SteelModeler, MieasPlus 
Design, MicasPlus Mode!Drafl, SDS/2, Software IMCYC. CAD-SE. ASTE, DISEÑO-A. AutoST~UCTURAL, 
SAFE-2000, DISACERO, etc.), los cuales constituyen una herramienta indispensable y ¡x>derosa para el desarrollo 
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integral de proyectos estructurales en acero. No obstante lo anterior, muchos diseñadores están a:ostu~hrados a 
sistcrnas tradicionales de trabajo que se niegan a n1odiíicar, en parte por costun1hre, f..1lta de conoc1tn1cnto y c.C 

actualización para adoptar nuevas fonnas Je trabajo. 

8. SISTEl\IAS ESTRUCTURALES 

Los sistemas estructurales que se han utililado en ~1éxico a lo largo del desarro!lo ck: Ja estructura n1et3lica son los 

siguientes: . . _ . , 
• ·~larcos rígidos. Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto <le vista de diseno Y f~hnc:~inn 
convenientes para estructuras de poc:l altura, ya que para constn1cciones de m::!di~na o gran nltura se vuelven cnucos 
Jos efectos de las fuerzas horizontales, por lo que es necesario aumentar de manera importante las dimensior.e:> de los 
elementos estructurales para obtener IJ rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro lado, la 
ductilidad puede ocasionar úcfonn:iciones excesivas, incrcrncntando los efectos P-d:,;lla, llegando a producir f:!.llas por 

inestabilidad. 
• l\farcos contra venteados. Estructuras de menor peso y mucho más rígidas y resistentes que los marcos rígidos 
no conlravcnte.:idos. Son n1arcos con ]J adición de diagonales de contr3ven1eo concéntricas en V, X. l.a gran rigidez Y 
resis[encia de este sistcn1a pcm1He que la estructura tenga un n1cjor co1nportamicnto durante la ocurrencia de un 
sismo, reduciendo los daños, no obstante existen algunos problemas respecto al con1portamicnto de las diagonales 

bajo carga cíclica. 
• ~1nrcos con contraventeos e'\céntricos. En est.:is estructur::is. las diagonales no llegan a los nudos, por lo 
que se introducen excentricidades en las conexiones. Son estruc!uras dúctiles en !.:is que las deformaciones inclásticas 
se confinan a regiones en las que no afcc!an de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de una 

estructura. 
• !\Juros de cortante y n1arcos contra\·enteados con marcos rígidos. Es la con1hinat.:ión de los sistemas 
descritos an1criom1cnte con el uso di! muros dt.= cortante. Este ~1sten1<.1. es ei más utili1.aJo en las c~tructuras d! 
edificios altos. en las que los muros de los núcleos de elevadores, esca!~r:::is y servicios rcsis1cn las fuerzas sísmicas 
laterales y 01ra parte de las cargas sísmicas son resistidas por los marcos rígidos. E~tc siste1na resulta económico 
tan1bién para edificios de mediJna nl!ura (de JO a 20 piso~) 

9. CONSTRUC.CIÓN EN ACERO 

El lng. Osear de Buen Lópcz de HcreJia, profesor emérito de la Facultad de lngemcría de la UNAM y diseñador el:: 
prestigio internacional, indica que la construcción en acero en México ruta de más de un siglo (el Palacio de Bellas 
Artes es el ejemplo 1nás rcpresen1alivo 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 pri111era que aharca desde el siglo XIX hasta 1942, la segunda 
de 1942 a 1957, la tercera de 1957 a 1976, la cuana de 1976 a 1985, ·la quinta de 1985 hasta nuestros días. En 
general, esta clasificación obedece a la ocurrencia de sismos dt! gran intensidad que han causado graves daños y a la 
evolución, como consecuencia de Jo antenor, del reglamento de construcciones y sus correspondientes normas 
técnicas. 
El desarrollo de las estructuras de a:..·ero en la p1 imcra épot:a fue posible a Ja fundación de Fundidora de Monterrey 

-{mayo de 1900), e!'Tipresa pionera que durante muchos años produjo aceros para fines es1ruc1urales. El tipo de 
construcción utilizado en este pr11ncr pcric)l.ll fur. la construcción remachada y el ;iccro de hatalla fue obviamente el 
ASTI\1 A7. l~a Torre La1inoarncricJn;i con~tiluyc en ~1~\ico el final de la con!->lrucción rcm<.!chada. A raíz de Ja 
~egunda guerra n1undi<.!I, la indu.slIIJ siderúrgica tuvo un not'-lblc ót::~arrollo y en I 94 l se fundó Alias Hornos d; 

México, S.A. de C. V, iniciando opera.: iones en 1944, dos años después de que se publicó el segundo reglamento de 
constru.cciones en f\1éxico. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, la soldadura constituyó a panirde los 
años .cincuentas. el principal proceso para Ja fahricacil5n de elementos estructurales, desplazando con importantes 
ventajas al remache. el cual ha caídu en desuso en nuestros días. El temblor de El Angel de julio de ¡ 957 estableció 
la pauta para mod!ficarde manen dcfin1t1va el diseño sísmico: la C?. de r..téxico se LV1lificó de acuerdo con el tipo de 
:;uelo, se establec1cron reglas generales para aumentar la rigidez lateral a las estructuras de acero se limitaron Jos 
desplazamientos de entrepiso para tomar en cuenr;i los efectos de rorsión y se previeron holgu;as entre edificios 
adyaccnlcs t:on ohjc10 de cvi1.ar el gol¡x·h:o durante ~1~1110~ Je gran intcn.., 1d.id. 
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En !976 Sf" COnl:luycl la lcn·cr.i épt.1'.';) l'{lO la rulilic:H·h~n dl· orr:t \'("n;ión d1..·I n·~l:tllll'llhl de 1.:onstruc1.:innt•s. En l'.Sl:l 

versión el cambio rnás in1rortJnte t·orrcsJXJnJió a la introdu1.·t·ión del f:icrur de Uuctilit.!.1J que ~mli1e ITJucir las 
solidtacioncs sísmicas de dise?o de acuerdo con la ductilidad del sistema cslructural elegido. Eslc reglamento fue 
considerado como uno de los mas complelos y avanzados a nivel mundial y sirvió de consulta a otros países ubicados 
en zonas de allo riesgo sísmico. 
El Reglamento de Construcciones de 19~7 castiga severamente a las cstrucluras tan ro de acero como de concreto, Jos 
coeficientes slsmicos se vuch en a modificar. No obslanlc, las propiedades mtrfnsecas del acero lo hacen más idóneo 
para construcciones sismorresistentcs. 
Respecto a lo anlcrior, el lng. José Luis Sánchcz Martíncz opina: "Los sismos de 1985 hicieron ver que los 
rcglamenros para la construcción lle edificios en el Distrito federal subestin1arnn de rnancra irnporrante la intensit.11d 
que para esle tipo de movimientos del suelo cabe esperarse en la zona: en 1eorfa, rodas las conslruccioncs bien 
diseñadas de acuerdo con los reglamcnlos en vigor podrían haberse desplomado." Las lecciones aprendidas de los 
sismos de 1985 penniticron es1udiar fenómenos que anierionnente no se habían considerado y que afectaron de manera 
importante el comportan1iento sfsn1ico-cstructural de las construcciones dañadas: golpeteo, interacción suclo­
eslruclura, resonancia, configuraciun geométrica, lorsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frágiles, 
pérdida de duc1ilidad, etc.). En la ciudad de México exislen alrededor de 150 edificios mclálicos, de los cuales la 
mayor parte fueron construidos con estructura soldada. Los edificios con conexiones atornillndas son usuales en los 
Eslados Unidos de América, Japón y Europa, lugares donde la cons1rucción atornillada prcscnla mejores vcnlnJas 
desde el punto de visla de volumen y rapidez en el moninje. Asimismo, en la ciudad de México los ejemplos mí< 
represen1a1ivos de edificios con eslruclura alornillada son el Cen1ro Insurgentes y el Edificio de Mexicana re 
Aviación. 
Corno conclusión de lo anterior, en el futuro las soluciones más con\enicntcs en edificios de 1ncúiana y gran alluro. 
seguirán siendo con base en eslructuras de acero. En el pasado inmediato, los edificios de poca altura (uno y dos 
niveles), se conslruían con estructura de concreto; hoy en día, el acero empieza a dominar csle lipo de edificaciones. 
En cuanto a las estructuras n1ec:llic:i.s especiales o sofisticadas. canto las plataformas tnarinas. los pucnlcs atirant:tdos 
de grandes claros, torres de u·ans111isilin. cubiertas ligeras de naves inJustrialcs. recipientes a presión, cuyos diseíius se 
basan en una normatividad más estricta respecto a la de estructuras convencionales. el acero seguirá donlinando este 

tipo de conslrucción. 
Iniciarnos asf, lo que el Arq. Jesüs Agu1rrc Cárdenas ha lla111ado "In época del acero del !\léxico l\.1oderno". 

10. LA INDUSTRIA SIDERÚRGICA NACIONAL 

En el pasado, a cxccp~ión d1.! Fundidor.i de J\.1on!crrcy, la industria sidenírgica nu:xicana descuidó el mercado de los 
edificios de acero, abasteciendo el r11crcaJo con perfiles estructurales de muy baja calidad, precios allos, mal servicio, 
tiempos de entrega largos, nula promoción y difusión del acero como material de eonslrucción. 
El concreto reforzado do1ninó Jurante 111uchos aiios prácticarnenle la industria de la construcción, excepto la 
fabricación <le estructuras de puentes para ferrocarril y de naves industriales. A causa de la posición de la industria 
siderúrgica, principalmcnle en el pcriLxlo comprendido entre los años 1960 a 1990, el acero dejó de ocupar muchas 
aplicaciones sobre todo en construcción urbana, donde este n1aterial es el 1nás conveniente desde el punto de vista de 
comporlamienlo sísmico-eslructural, p1 incipalmcnte en la Cd. de México, por sus condiciones especiales de elevado 
riesgo sísmico y tipo de suelo. Se cree que, si se hubiera utilizodo el acero en el pa'3do referido, los daños materiales 
y pérdidas de vidas humanas 4uc ocasionaion los temblores de 1985 no hubieran sido de grandes magniludcs. 
En estos 30 aiios, se estableció el llarnado "círculo vicioso" entre las empresas productoras de acero , los 
discñaáOres y fabricantes Je 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 n1ercado. Los fabricantes, por su parte, 
vendían caras las csLructuras porque tenían que construirlas en taller a partir de una n1ateria prirna de muy baja calidad, 
la cual debía someterse a una serie de operaciones (corte, enderezado, cte.) elevando su costo original Y con 

desperdicios importantes. 
Lo anterior se debió a la falta Je con1pctcncia ya que en varios casos existía un solo productor por perfil y la garua de 
perfiles era 1nuy Iin1itada. La construcción en acero sobrevivip durante muchos años, desarrollándose y perdiendo 
compelencia frente a otros tipos de construcción; hasla que en 1990, a raíz de la apertura de las f_r_?nteras Y las 
negociaciones para el Tratado de Libre Con1crcio, 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 obslante lo anterior, muchos diseñadores están a~o~tu~hr:idos a 
sistemas tradicionales de trabajo que se niegan a modificar, en parte por costun1hrc, fJlta de conoc11111cn10 Y <l! 

actualización para adoptar nuevas formas de trabajo. 

8. SISTE~IAS ESTRUCTURALES 

Los sistemas estructurales que se han utililado en r..1éxico a Jo largo del desarrollo de la estn1ctura n1etálica son los 

siguientes: . . _ . . , 
• l\1arcos rígidos. Estructuras simples, columnas y vigas, desde el punto de vista de diseno y fahnc~~tün 
convenientes para esuucturas de poca altura, ya que para consm1cciones de mediana o gran altura se vuelven cnu:os 
Jos efectos de las fuerzas horizontales. por lo que es necesario aumenlar de manera importante las dimensior.es de los 
elementos estructurales para obtener Ja rigidez y resistencia necesarias contra las cargas accidentales. Por otro lado. la 
duculidad puede ocasionar defonnacioncs excesivas, incrcrnentundo los efccros P-d::ila, llegando a producir f3Jlas por 

inestabilidad. 
• Marcos contra venteados. Es1ructuras de menor peso y mucho más rígidas y resis1entes que los marcos rigid·JS 
no contravente3dos. Son marcos con la adición de diagonalc~ de contra venteo concéntricas en V, X. La gran rigidez Y 
resistencia de este sisten1:.i pennlle que la estructura tenga un n1ejor cornportamiento durante la ocurrenci;:i de un 
sismo, reduciendo los daños, no obstante existen algunos problemas respecto al comportamiento de las diagonales 

bajo carga cíclica. 
• ~torcos con contraventeos excéntricos. En estas estructuras. las diagonales no llegan a los nudos. por lo 
que se inr.roducen excentricidad::s en las conexiones. Son es1ructuras dúc1ilcs en las que las deformaciones ineldsticas 
se confinan a regiones en las que no afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de una 

estructura. 
• f\1uros de cortante y n1arcos contraventeados con n1arcos rígidos. Es la comhinaci6n de los sistemas 
descritos an1crionncn1c con el uso lle muros dl.'. conantc. Este sistcn1a es ei má.-, utilii.a<lo en );:is estructuras cC 
edificios allos, en las que los muros de los núcleos de elevadores, escah::rns y servicios rcsisrcn las fuerzas sísmicas 
laterales y otra parte de las cargas sísmicas son resistidas por los marcos rígidos. Este sistema rcsu11a económico 
tambit!n para edificios de mcJiJna allur:.i (di.: 10 a 20 pisos) 

9. CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

El Ing. Osear de Buen López dc Hcrcdia, profesor emérito de Ja Facultad de Ingeniería de la UNAM y diseñador el: 
presllgio internacional. indica que la construcción en acero en México dala 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 Jos 
años se ha dividido en cinco épocas bien definidas: la primera que aharca desde el siglo XIX has1a 1942. la segunda 
de 1942 a 1957. la tercera de 1957 a 1976, la cuarta de 1976 a 1985. la quinla de I985 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 normas 
técnicas. 
El desarrollo <le las estructuras de acero en Ja primera époc:.i fue posible a Ja fundación de Fundidora de Monterrey 

\mayo de 1900). empresa pionera que durante muchos años produjo aceros para fines csrructurales. El tipo de 
construcción ulilizado en este primer periodo fue la construcción remachada y el acero de batalla fue obviamente el 
ASTI1 A 7. La Torre Latino:.imcricana co11~1i1uyc en ~1~\ico el fanal de la consrrucción rcn1achada. A raíz de Ja 
segunda guerra n1undial, la indu~u1a siderúrgica ruvo un nnt"1hlc desarrollo y en 1941 se fundó Altos Hornos cC 
México. S.A. de C. V, iniciando operaciones en I 944. dos años después de que se publicó el segundo reglamento de 
construcciones en México. Como consecuencia de la segunda guerra mundial, la soldadura conscituyó a partir de los 
años .cincuentas. el principal proceso para Ja fabricaci6n de clcmcnros estructurales, desplazando con importantes 
ventajas al remache, el cual ha caíd0 en desuso en nuestros días. El 1emblor de El Angel de julio de I957.estableci6 
la pauta para modificar de maner.a definitiva el diseño sísmico: la Cd. de México se z.;,¡jficó de acuerdo con el tipo de 
suelo, se establecieron reglas generales para aumcnlar la rigidez lateral a las estructuras de acero se limitaron Jos 
desplazamientos de entrepiso p.ira 1omar en cuenta los efectos <le 1ors1ón y se previeron holgu;as entre edificios 
adyaccnlcs con ohjclo de cvi1ar el goip1..·tco d11rau1c si~n10~ Je gro1n inh:n\id:id 
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En ~976 se COlll~luyó l.1 tcn·cr::i é[l(X'.:1 Clln la ru!ilicnt·ión tk• otra \'C"n>it~n dt•I rt·~l:l!nt•nto tl• l'OllSlrlh.'1..·illllt'"· En t•..;ta 
vc~s1.6n ~¡ cam?10. n1ás in1~ortante corrt·sponUió a la intrlXÍUL·l·ión del fac1ur de JuL·tilic.L1d 4ue pennile n-dui..:ir !J.s · 
sohc.11acwnes s1sm1cas de diseño de acuerdo con la ductilidad del sistema estructural elegido. Este reglamento fue 
considerado como uno de los más completos y avanzados a nivel mundial y sirvió de consulta a otros países ubicados 
en zonas de alto riesgo sísmico. 

El Reglamento de Construcciones de J 987 castiga severamente a las estructuras 1an1o de acero como de concrelo, Jos 
coeficientes sísmicos se vuelven a modificar. No obstante, las propiedades inUinsecas del ;¡¡;ero Jo hacen más idóneo 
para construcciones sismorresistentes. 

Respecto a lo anterior, el lng. José Luis Sdnchez ~lartínez opina: "Los sisn1os Je 1985 hicieron ver que los 
rcglamen1os para la construcción Je edificios en el Distrito Federal subestinu1ron de 1nancr.t in1portantc Ja intcnsi~'ld 
que para este tipo de n1ovin1ientos del suelo cabe esperarse en la zona: en teorfa, 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 comportanlicnto sfsrnico-cstructural de las construcciones dañadas: golpeteo, interacción sucio­
estructura, resonancia, configuración geoméuica, torsiones excesivas, cambios bruscos de rigidez, fallas frágiles, 
pérdida de ductilidad, etc.). En la ciudad de México existen alrededor de 150 edificios metálicos, de Jos 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 'olumen 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 de 
Aviación. 

Corno conclusión Je lo anterior, en el futuro las soluciones más convenientes en edificios de 1nc<liana y gran altur.t 
seguirán siendo con base en ''5tructuras 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 :nc1Jlic:is especiales o solisticac.Jn.s, corno las plataformas n1arinas, los puentes atirantados 
de grandes claros, torres de uansrnisiún, cubiertas ligeras de naves industriales, recipientes a presión. cuyos <liseiios se 
basan en una normatividad más estricta respecto a la de estructuras convencionales, el acero seguirá donlinando este 
tipo de construcción. 
Iniciamos asf, lo que el Arq. Jesús Aguirre Cárdenas ha llan1ado "In época del accrn del México l\itoderno". 

10. LA INDUSTRIA SIDERÚRGICA NACIONAL 

En el pasado, a cxcc~ión de Fundü.101a de l\1ontcrrey, la industria siderúrgica mexicana descuidó el mercado de los 
edificios de acero, abasteciendo el n1crcado con perfiles estruclura1es de muy baja calidad, precios altos, mal serlicio, 
tiempos de entrega largos, nula promoción y difusión del acero como material de construcción. 
El concreto reforzado do111inú Jurante 111uchos anos prácticainentc 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 porio<lo comp1cndidu entre Jos años 1960 a 1990, el acero dejó de ocupar muchas 
aplicaciones sobre todo en construcción urbana, donde este n1aterial es el más conveníente desde el punto de vista de 
comportamiento sísmico-estructural, piincipalmcnte en la Cd. de México, por sus condiciones especiales de elevado 
riesgo sísmico y tipo de sucio. Se cree que, si se hubiera utilizado el acero en el pa<ado referido, los daños materiales 
y pérdidas de vidas humanas 4ue ocasionaion los temblores de 1985 no hubieran sido de grandes magnitudes. 
En estos 30 aílos, se estableció el llamado "círculo vicioso" entre las empresas productoras de acero , los 
diseñadores y fabricantes de estructuras~ no se producían perfiles estructurales JXJrque no había demanda en el mercado, 
los diseñadores no especificaban los perfiles de acero porque no habfa en el n1ercado. Los fabricantes, JXJr su parte, 
vendían c@as las estructuras porqu.: tenían que construirlas en taller a partir de una materia prhna de muy baja calidad, 
la cual debía someterse a una serie de operaciones (corte, enderezado. cte.) elevando su costo original y con 
desperdicios importantes. 
Lo anterior se debió a la falta de con1pctcncia ya que en varios casos existía un solo productor por perfil y la gruna de 
perfiles era rnuy lin1itada. 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 _fr_onteras y las 
negociaciones para-el Tratado de Libre Con1crcio, 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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ha en día el servicio a clientes está mejorando. Existe una gama más completa de aceros en diversas modalidades Y 

1¡ ~s. por lo que se considl.!ra que Ja m0Jcrniruc1ón de Ja indusma siderúrgica puede contri huir de n1ancra ~1gn1ficallva 
atdesarrollo de Ja estructura de acero, si panicipa activamente en la solución de otros prohlemas. 

11. NUEVOS MATERIALES 

En J 987 el In.stituto Mexicano de la Construcción en Acero, A.C. (!MCA) puhlicó el Tomo 1, del ,'.fa.1!1al tk 
Construcción en Acero, basjndose en la octava edición del A/anual of Steel Con!ftructfon del An1erican buritl!le of 
Steel Consrruction. La información de mayor interés del citado documento fue la relacionada con la disponibtlidad de 
Jos 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 compañías estadounidenses 
para abastecer el mercado mexicano con una gama má~ con1plcta de perfiles estructurales en difcren!cs ~i~:idl;!S 
(aceros de alta resistencia A-50 y A-65) y tipos, ya que en el pasado la disponibilidad de perfiles fue muy hr:inada. 
La Facultad de Ingeniería de la UNAM y un grupo de diseñadores de reconocido prestigio realizaron una encuesta en 
Jos despachos de disci1o estructural con ohjc10 de dc1crminar cu:ilcs eran los perfiles IPR n1ás convenientes Y 
necesarios para satisfacer ias demandas del diseño d.: edificios con e~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 imponados del tipo W (IPR), las trabes armadas hechas con eres placas soldadas, que durante muchos 
años se fabricaron en taller por falta de perfiles disponibles en el mercado, están siendo sustituidas por sc:::cioncs 
laminadas con ahorro en cíempo de fabricación, costos, apariencia, control de calidad y supervisión. 
La Iosacero (lámina de acero acanalada, capa de concreto de 5 cm de espesor, malla electrosoldaja y pernos conectores 
de conante) constituye el sistema de piso más usual en la construcción de estructuras para edificios. Este sistema 
constructivo fue introducido en l\1~xico desde hace más de 15 :::iños y actualmente se ha popularizado y evolucionado 
por varias empresas, tanto nacionales como extranjeras. Los sistemas joist, conocidos como vigas de alma abierta o 
armaduras, pem1iten construir entrepisos salvando claros grandes, las fachadas integrales, las estructuras espaciales 
resuelven las cubienas de grandes claros con o sin columnas de apoyo intermedias, las cuhicrtas laminadas y otros 
sistc1nas de pi~o y de cuhicna complc1an los materiales de la construcción moderna. 
Algunas empresas fabricantes y JistribuiJoras de nuevos perfiles galvanizados para la construcción han mejorado sus 
sistemas de servicio al chentc, al hahcr creado recientemente gerencias de sistemas constructivos para proporcionar 
apoyo y asesoría técnica a ingenieros, arquitectos, proyectistas. diseñadores y constructores. 
Otras empresas distribuidoras de perfiles estructurales de acero establecieron recientemente convenios comerciales con 
empresas extranjeras que fabric::in secciones estructurales huecas de al!a resistencia para distribuirlas en México. Estos 
perfiles son equivalentes a los PTR, PER o OR en grandes dimensiones y espesores y completan la gama de perfiles 
luhulares que en los años anteriores fue 1nuy lirnitada y, desde el punto de fabricación, sustituyen las tradicionales 
soluciones de miembros armados hechos con dos ángulos en cajón. 
La invasión estadounidense y europea en el suminislro de nuevos materiales, sistemas novedosos de construcción, e 
inclusive de edificios metálicos absolutamente prefabricados, se está observando en todo el país. Las modernas tiendas 
Sam's Club, Home mart. Blockbuster, bodegas Aurrera, por cilar algunos ejemplos, son estructuras de acero 
importadas con tecnología Bu1ler de Kansas City, f\..1issouri. 
Muchas de las estructuras cspaciak:s, que nucvan1cntc se han puesto de moda en la época actual, proceden de San 
Sebastían, España. El tornillo estructural que ha cohrado importancia en los últi1nu::. ... ños como principal medio cb 
unión ~ otros sistemas de fijación ~uck y Lohr están saturando el mercado nacional. Los modernos perfiles 
d~orauvos Y cs1.n1cturales para la arqu1tec1ura moderna proceden de España y Francia. I..a gran variedad de sujetadores, 
pistolas para la 1nstalac1ón Je pernos conectores de conantc y otros disposi1ivos con1plcn1cntarios que proporcionan 
grandes aplicaciones en la consl.rucción 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~plen1entari~s de prlx:cd~ncia nacional y extranjera para la cons1.rucción con acero, que se fabrican con 
nonnas de calidad reconocidas 1nternac1onalmente y que completarán los materiales de la arquitectura metálica 
moderna. 
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12. NUEVAS TECNOLOGÍAS 

En los últimos años_ se han desarrollado disipadores o dispositivos de energía (aisladores de base. amortiguadores, 
contr~venteos con d1s1pad~res) en los Estados Unidos de América, Nueva Zelanda, Japón, México y en otros paises de 
alto n:sgo slsm1co. Los s1stema5 de contra venteo, trabajando ante la presencia de dispositivos cuya función principal 
es d1s1par y transforn1ar la energía cinética generada por un sismo en energía ténnica, tienden a reducir las 
deformaciones en las estructuras y, por lo tanto, los esfuerzos generados por Ja acción de estas fuerzas. Los aisladores 
de base absorben la mayor parte de los movimientos del suelo cuando ocurre un sismo, haciendo que Jos mismos 
tran.srnitan únicarncntc una frac 1.:ión de los irnpulsus sfsn1icos a Ja supcrcsu-uclura y, por consccucnc1a, las fuerzas 
sfsrnicas producidas por el 1novi1nicnto inercial de las masas del edificio. Los an1ortiguadorcs-disipadorcs de cncrgfa---­
disipan internamente la energía que absorbe una estructura durante Ja ocurrencia de un sismo suplantando en una gran 
parte a la energía que la estructura disipa por trabajos inelásticos del sistema estruclural o ductilidad. Los disipadores 
de energía que se están probando en México son Jos de fricción, los de material elastométrieo, Jos 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 Jngencría de Ja UNAM demuestran que el número de alumnos inscri1os en Jos úllimos 
semestres para cursar Ja carrera de ingeniero civil ha disminuido de manera dramática. 
El Jng. Vicente Villascñor Bianchi opina que es necesario reformar a los planes de estudio de las carreras de ingeniería 
civil en la mayor parte de J::is universidades mexicanas, a fin de reforzar la enscfianla de las estructuras metálicas. 
El aulor propone, adcmis de ofrecer a los estudiantes que cursan la n1atcria de estructuras de acero incentivos n1cdiantc 
el otorgan1iento de becas y apoyo a la titulación, que la industria del acero otorge 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 rnatcria sea obligaturia, pues en la mayoría de las universidades y centros de enseñanza superior del país es 
optativa y inuchus egresados deben incorporarse brevemente a la práctica profesional con escasos conocinticntos 
sobre estructuras de acero. Otra medida para fon1entar y mejorar la enseñanza del acero consiste en implementar una 
clase de dibujo, en Ja que Jos alumnos aprendan a elaborar planos estructurales y de fahricación mediante el uso d: 
programas de computadora como el AutoCad, ya que. además de que estos planos constituyen el lenguaje de 
con1unicaci6n utilizado por los disciiadorcs y fabricantes, son requeridos con n1ucha frecuencia. 
Corno conclusión de esta parte, es necesario reflexionar sobre la enseñanza de las csrructuras de acero en los centros 
de estudio, ya que en un futuro no muy lejano hahrá pocos ingenieros que sepan diseñar con este malerial. La 
industria d~I acero debe scn1brar en las escuelas de ingeniería y arquitccrura, para que a 111cdiano o largo pla10 pueda 
cosechar. El autor propone finahncnte con10 necesidad urgente, la creación de un diplun1ado en diseño, fabricación, 
montaje y supervisión de estructuras de acero, que tenga validez o reconocimiento internacional, y cuyo objetivo 
fundamental sea el de rrcparar profesionales para Ja ejecución de obras de acero, vigilando y controlando que se 
construyan al costo mínimo, en el tiempo programado y con Ja calidad cspc1'1da; asimismo poner al alcance de ellos 
Jos conocitnicnlos tnás recientes sobre la tecnología del acero, tomando en cuenta los últimos avances en este campo, 
con objeto de fonnar especialistas capaces de diseñar, construir, enseñar, investigar y supervisar obra'i y matcnales de 
acero del México moderno, con la tecnología de punta, apegándose a las normas de control de calidad y 
especificaciones 1nodctnas nacionales e internacionales que rigen el diseño y construcción de dicho material, de 
manera que las obras que construyan sean con1petitivas y tengan la mis111a calidad que las de los paf ses desrurollados, 
logrando ante lodo la econornfa, seguridad estructural, rapidez constructiva y estética. 

14. UISEÑO 

En la Cd. de México ex.is1en alrededor de 15 despachos y firmas de ingeniería que se han especializado en el diseño de 
estructuras de acero y que desarrollan con una excelente calidad el 9070 de los proyectos estruclurales que demanda la 
industria de la construcción. Se estin1a que el l 0% de los proyectos en acero son desarrollados por ingenieros que 
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laboran por su propia cuenta, con n1cnos recursos humanos y programas especializados. 
En esta etapa se comprenden dos aspectos de imponancia 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 p~~~cso 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 sucio y zona ·sísmica, 
factibilidad en el diseno y fabricación de las conexiones convenientes, fahricación con ~istemas de control estrictos Y 
montaje programado, la esuuctura de ncero 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 fabricantes 
de esuucturas producirán más y el acero cstn1clural se volverá cada vez más competitivo. De lo contrario, los diseños 
inadecuados y caros sólo traerán consigo la invasión de estructuras extranjeras con un arrasamiento total. 
Uno de los problemas que se presentan cotidinianamcnte en los despachos de ingeniería, relacionado con el aspecto 
económico de los proyectos y que puede presentar cambios imponantes en esta etapa, es el desconocimiento de la 
dis¡X>nihiliJad comcrc1al de perfiles por fulla de infon11ación precisa a cargo de las empresas productoras y 
distribuidoras de acero, lo que ocasiona muchas veces , rehacer el diseño, implicando con ello atrasos imponantes y 
costos adicionales impre\'istos. Para solucionar el problema anterior, el autor propone la creación de un banco de 
datos que contenga la información más actual respecto a la "verdadcr.i" disponibilidad de los perfiles estructurales et: 
acero, tanto nacionales como de procedencia extranjera. 
Algunas recomendaciones que propone el Ing. Osear de Buen con relación al diseño de esU1Jcturas son: 
"La construcción ha de planearse, diseñarse, detallarse y realizarse de manera que todos los elementos que la 
constituyen trabajen en conjunto. Debe haber concordancia entre la rigidez y la resistencia de todos los elementos, 
estructurales o no, pues los m:is rff;idos atraen una parte m;.iyor de l;.i fuerza sísmica. y fallan si no pueden resistirla. 
H:m de evitarse torsiones excesivas, y separar unos edificios di! 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 sucio en que se cons1ruyen". 

15. ARQUITECTURA 

El Arq. Jestís Aguirre C.irdcnas en su conferencia maestra, "Hi~loriíl de las estrucluras en f\1éxico", nos ha presentado 
un panoran1a general respecto a la evolución, desarrollo y contribución de la arquitectura en la construcción a cravés 
de los años en México. 
Los arquitectos. en calidad de proycctisras, son los que toman la decisión en cuanto a Ja selección de los materiales de 
const~ucción. Por e~ta r;izón es importante que tengan conocimientos acerca de la~ características, propiedades, 
ventajas de cada uno de los materiales, con objeto de que puedan obtener soluciones cconónlicas adecuadas a nuestro 
medio. En general, los arquitectos en México están más acostumbrados a trabajar con el concreto y pocos han tenido 
cxpcnenc1as 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 concienlizaron respecto 
a lo~ rcqu.erimicn.tos geoméLr.icos que deben cumplir las construcciones para que se comporlcn satisfactoriamente bajo 
nuc~os sismos intenso~. Sin en1bargo, hoy después de nueve años tras los sismos, estos profesionales están 
volv~cndo a abusar de las OOndadcs <le los materiales y cometen errores que sei:,ruramcnte afectarán el cotnportamiento 
sísm1co·estructural de los edificios que proyectan. · 

-Eemo conclusión de lo anterior, si se logra que Jos arquitectos conoLcan, mediante una promoción efectiva del uso 
de:_acero en la cons.o:icc~ón, las v~ntajas y car~ctcrfsticas intrínsecas de este material, con objeto de que se aproveche 
ra ..... 1onalmcnte su uuhzac1ón, se mcJorará la calidad de los proyectos que desarrollen. 
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16. INGENIERÍA DE DETALLE 

La ingen_ierla de de.talle es el proceso mediante el cual se proporciona por medio de planos absolutamente toda Ja 
mfon_nac1ón necesana de cada una de las piezas que forman 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 aproxin1aci6n del 2o/c, si la ingeniería es confiable. Estos 
documentos contienen la solución definitiva en dimensiones para que el mecano responda a las necesidades del_ 
análisis, diseño)' geometrla fijada por el proyectista. Lo anterior requiere que en los planos de ingeniería básica estén 
debidan1entc plasmados Ja estructuración, las escuadrías de los elementos estructurales, los perfiles que forman los 
rnicn1bros estructurales, el critcdo de juntas, el tipo de acero y los sujc1adorcs cruplcados, los ta1nafios de las 
s9ldaduras 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 detrimento 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 ingeniería de detalle. basada en sistemas 
automatizados, para elaborar planos de taller en n1cjor calidad y cantidad. Actuahncntc, varios fabricantes están 
realizando esfuerzos irnportantcs para actualizar y rncjorar sus sistcn1as tradicionales de trabajo, elaborando planos de 
taller asistidos por computadora. 

17. FABRICACIÓN 

La fabricación de estructuras de acero se reali1.a en talleres o plantas especializadas que cuentan con instalaciones y 
equipos adecuados y una cuidadosa selección de personal (grupo de obreros altamente especializados: trazadores. 
soldadores, montadores. ele.). En estas instalaciones nace y sale absolutamente terminada y prefabricada la estructura 
de ecero, de acuerdo con procesos industrializados modernos y con un programa de control de calidad en cada una de 
las operaciones que se realizan (enderezado. corte, trazo, habilitado, armado. soldadum, pintura). Gracias ni desarrollo 
tcc.:nológico de los últi1nos aiios, ya se dispone de equipos y n1áquinas para las diferentes operaciones de fabricación, 
los cuales pcnnitcn alcanzar productos de gran calidad con apego a las normas nacionales e internacionales. 
En /,léxico existen alrededor de 60 talleres de fabricación de estructuras de acero. varios de los cuales tienen una 
cap8cidad rncnsual del urden de 200 ton y cu1nplcn con la calidad regida por las normas internacionales. No obstante, 
en la Cd. <le t-.16xico, donde existe práctican1cnte la 1nitad rJe estos talleres, se eslán construyendo varios edificios re 
poca altura con estructura <le ace10, en los que la fabricación se lleva a cabo en el lugar de la obra (to1almentc a la 
intctnpcric), con prácticruncntc ningún sistcn1a 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 n1iles de pesos, 
eliminan el trabajo de taller. in1pruvisando en ca1npo soluciones al aventón y dejando una serie de incertidumbres en 
cuanto a ta ejecución, confiabilidad y calidad esperada de la estructura. 

18. MONTAJE 

El montaje es Ja unión o acomodo ordenado en el sitio de Ja obra de Jos 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 cun1pliiniento de las normas 
de montaje que establecen las orga11isn1os internacionales, sob1e todo del prirner trarno de colun1nas, garantit.a la 
geometrfa 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 ach;unda ejecución del plan general de construcción. Aprovechando la característica principal de la estructura el> 
acero, que es la prefabricación, un montaje bien prograrnado, contando con el equipo adecuado, puede efectuarse en un 
tiempo menor al requerido por otros procedimientos. El control de calidad en e] montaje se reduce a la vigilancia en 
geometría de la estructura. especialmente en Jo relativo a ejes. niveles. plomos y juntas. 

103 



19. SUPERVISIÓN 

En México, particularmente en el Distrito Federal existen varias firmas de ingeniería y despachos de diseño que, 
además de haberse especializado en el diseño <le proyectos estructurales de acero, tienen amplia experiencia en la 
inspección y supervisión de estructuras de 3.cero. No obstante, se están construyendo actualn1ente en la ciudad de 
f\.féxico numerosas estructuras para edificios de poca altura, cn los que la supervisión ha sido mínima. Como 
consecuencia de Jo anterior, la calidad final de la estructura no corresponderá a la calidad cspcrad:i. 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 basan los lineamientos a seguir para la prestación <le este tipo de 
servicios y lograr de esta manera que las obras de acero se construyan con la calidad, el tiempo y costo pre·;istos. 

20. CALIDAD TOTAL EN LA CONSTRUCCIÓN CON ACERO 

De acuerdo con lo anterior, la calidad de una estructura está sujeta a un proceso sofisticndo 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 entn: todi..is li..is pcrsoni..15 que de alguna u olra manera participan en Ja ejecución de un proyecto. 
Ll calidad y el costo de los materiales (perfiles estructurales de acero) la establece la industria siderúrgica; la economfa 
de la estructura está en manos del diseñador, quien debe poner en iuego todos sus conocimientos sobre el análisis, 
comportamiento de maleriales, diseño, conocimiento y aprovechamiento óptimo de los materiales; la mGno de obra 
utilizada en la f.:ibricación 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 aulomatizados con objclo de mejorar la 
calidad y aumentar su volumen. El control de calidad en la fabricación y el monlaje debe mejorarse, exigiendo 
especial cuidado para que la estructura final no pierda las magníficas propiedades intrínsecas del acero, sino que al 
contrario, ésras se uprovcchcn al niáximo, la supervisión dche tener más particip.:ición en obras de acero. 

21. RECO~JENDACIONES 

Con el propósi10 de fon1cnfar el uso racional dt:I acero en la industria de la construcción es necesario Jl~var a c.:.bo 
acciones inmcdi;:itas y que. de acuerdo con los pun1os de vista del autor, serian las siguientes: 

l. 

2. 

3. 

4. 

5. 

6. 
7. 

. 8. 
9. 

Creación de un organismo con la misma infraestrucrura y servicios que el ItvfCYC (¿ sueño guajiro?) que 
agrupe a las en1presas produc[oras de acero (indus1ria sid..:rúrgic¡i), distribuidores, diseñadores, consultores, 
fabricantes. montadores, supervisores, profesores de estructuras de ingeniería y arquitectura, investigadores, 
arquitectos. estudiantes, cámaras, representantes de universidades, tecnológicos, colegios de ingenieros y 
arquitectos, sociedades técnicas (SM!E, Sl\IIS, SMMS ) y que tenga como objetivo fundamental la promoción 
permanente de las aplicaciones del acero en Ja construcción. 
Organizar un banco de datos que proporcione información acerca de la" verdadera" disponibilidad de los perfiles 
estruclurales 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. 
Organizar cursos de actuali.ración sobre estn1cturas de acero: 
4.1 Diseño de estrucruras de acero. Aplicaciones del sofrware disponible para el análisis y diseño ce 
estructuras de acero. 
4.2 Fabricación y montaje dc estructuras de aCcro para edificios. 
4.3. Detallado de estructuras de acero mediante sistemas y programas de dibujo automatizados. 
Organización de co_n~ursos y r.remios so~re diseño y construcción de obras de acero, similares a Jos que organiza 
la S~DESOL. El un1co prc1n10 en México en rcconocirnicnto al rnérilo y a la calidad en ohras de acero fue el 
Premio Fundidora de 1'.1on1errey 1969, entregado a los ingenieros a~car de Buen Félix Colinas y Asociados 
Concursos nacionales sobre inonvaciones en acero. ' · 
Otorgamiento de becas a estudian res de ingeniería y arquitectura. 
Bolsa de trahajo para es1udian1es e ingenieros con especialidad en acero . 
Edición de manuales, catálogos y guías 1éenica!> di: d1!<ieño y cons1rucci6n con acero, i!dccuudos a Ju práctica, 
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desarrollo y tecnología de nuestro pals y a Ja de Estados Unidos de América. 

10. Prom~ción y asesoría técnica permanente a las personas involucradas en el proyecto, diseño, fabricación y 
monta1e de estructuras de acero por parte de la industria siderúrgica y empresas distribuidoras a través de un centro 
técnico, Instituto Tecnológico del Acero (ITA). 

1 J. Organización de mesas redondas sobre temas relacionados con los avances tecnológicos m:is recientes y 
aplicaciones del acero. 

12. Preparación de videos sobre la fabricación del acero y la presentación de éstos en las escuelas de ingeniería y 
arquitectura 

13. Puhlicaci6n de artículos sobre las n1:is recientes invcst1g:lcioncs desarrolladas en esta c">pccialiJad. 
14. Elaboración de un n1anual Je proyectos tipo, que considere las caractcrfsticas principales de la estructura de acero 

(claros de los elementos estructurales, alturas de las edificaciones, zona sísmica, tipo de suelo, sistemas 
estructurales, destino del inmueble, etc.) y que presente en planos Ja solución completa y detallada de Ja 
estructura con sus respectivas listas de materiales. Este manual proporcionará a Jos arquitectos rnayorcs 
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 daflos estructurales causados por la sismos de 
gran intensidad favorecerán el uso del acero en la construcción. 

17. Organizar reuniones nacionales de profesores de estructuras melálicas. 

22. CONCLUSIONES 

Se han presentados los nspcctos m:is importantes que detenninan el desarrollo y calidad de la estructura de acero en 
1'.-1éxíco. Se ha afinnado que el acero se utiliza cada vez rnás en la industria de la construcción. a veces de manera 
ineficiente por falta e.le ingeniería y en ocusioncs con ingcnicrfa extraordinaria. Sin c1nbargo, el autor considera que su 
utilización hasta la fcc!Ja sigue siendo baja por rnuchas y variadas rJzones: costo elevado del acero, deficiente 
prornoción y difusión de este rnatcrial en la construcción por parte de la industria del acero, nula investigación sobre 
su con1porta111icnto, falla de co11oci111icnto en el d1scfio y construt:c.:ión de cslructur;L" de acero en la n1ayor parte de los 
p:ogra1n.:is de estudio Je fa licenciatura de ingeniería civil y arquitectura de los centros de enseñanza superior re 
México, fa]tn de conocimiento de los arquitectos de las ventajas y propiedades de este material para obtener soluciones 
mús convenientes, avanzada tecnología en diseño y construcción pero elitizada en rnanos de muy pocas personas, 
escasa bibliografía técnica, etc. A esta problcn1atica Ja he dcno1ninado "La lngunn del acero". 
De ncucrdo con lo Jntcrior, hay mucho que bnccr y pocos son los recursos humanos y económicos disponibles. La 
apenura 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 n1ayor a cualquier otra industria 
relacionada con la construcción, porque es la que produce y distribuye Jos materiales. 
Por esta razón, debe cxtcnJcr sus esfuerzos para dar un in1pulso estahlccicndo un progran1a de ayuda a las 
universidades. apoyo ccunón1ico a proyectos de investigJción. divulgacidn y asesoría técnica permanente de sus 
materiales a arquitectos, constructores y proyectistas, coadyuvar en la crganización de cursos de actualización sobre 
est.ruct:...:ras d~ acero, pa.i ik:ipacil)n t(cnica en congresos, serninarios, sin1posios. publicación de 1nanuaJes. catálogos 
que permitnn un conocimiento integral de los perfiles estructurales y disponibilidad "verdadera" para su adquisición. 
Estas rcco1ncndaciones contribuirGn a que a n1cdiano o largo pla1.o el acero estructural ocupe, en nluchos casos, el 
lugar 1idn1~ro uno como material de construcción (¿Quién cosecha sin haber sembrado la semilla?). Por 
otro lado, los profesionales que participan de alguna 1nancra u otr<i con la utilización del acero en la construcción 
(cstructuristas o diseñadores, fabricantes. rnontadorcs, supervisores, etc.) dchcn n1cjorar sus sistemas de trabajo Y 
actualiz.a.rhJs con 1nayo1es niveles de calidad y cco110111ía; de lo conu-ario, dichos sistemas serán hrevcn1ente obsoletos 
y superados por los servicios profesionales de cn1presas extranjeras, que con gra.n<les ventajas están participando en 
varios proyectos que se están desarrollando en todo el país. 
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ANTEPROYECTO PARA EVALUACIÓN 
PRELIMINAR DE EDIFICIOS DE ACERO DAÑADOS POR SISMO 

Héctor Solo Rodríguez 
Ju:ire1. 177. Col Tlalpan 

Delegación Tlalpan 
14 ooo ~k,ico. D.F 

RESU~IEN 

Se presentan las bases para el desarrollo de un método de eYal11ac1ón preliminar de edilicios de acero. da1iado; p_or 
sismo. tomando en c11en1a las lecciones aprendidas de Jos sismos mtcnsos de 13 cmdad de Me"co ( 1 98) ). 
Nonhridge. Cal. (1994) y Kohc. Japón (19'J5). Se rnuestr:m Jos d:11ios observados y las ca11sas principales de ellos 
en miembros y conc,ioncs cs1mcturales para emitir una eyaluación preliminar acerca del eslado general que 

guarda un edilicio de acero dañado por sismo. 

SU~l~IARY 

Jn 1hese paper thc bases 10 dc\-clop a method far the prelirnmarY \'lsual c,-aJ11a11on of sleel oílice buildings 
damagcds by eanhquake 1s presented The M.e,tco city eanhquakc of septernbcr 19. 1985. the Nonhndge 
eanhquakc of January 17. 1994 and Kobe Japan eanhquake of ¡:11111ary 1995 are related. Thc main IYpcs of danrnge 
111 girders. columns. shear 1ab. panel 1.one. wclds are prcsented \\ilh 1hc rcsults of rccents p11bl1shed inves11gations 
to crnll ~1 prchn11nary cvaluat1on of ornee bulld1ngs damaged by carthquakcs 

1- INTRODUCCIÓN 

Los sismos mtensos ocurridos en Ja ciudad de ~k,ico ( 1985). Nonhridgc. Ca!Jfonua 19'!4 y 1-:obc. Japón ( 1995) 
ocas1onaron cuantiosos daños estn1cn1rales en las edificaciones de todo tipo, el segundo. n1uy especialmente en 
estructuras de acero de edtficios de tipo urbano. Como consecuencia de estos temblores. los códigos de construcción 
prescriben disposiciones más estrictas desde el punto de Vista de seguridad estructural de las edificaciones. y han 
ocasionado c:11nb1os i111por1an1cs en la práctica de diseño y constn1cción de cs1r11cu1ras. por haberse dcn1ostrado 
componam1ento diferente al esperado. En el caso panicular de las cs1ructuras de acero. numerosos centros e 
mslltuciones de investigación en dl\·ersas panes del mundo. Méxtco mcluido, han realizado cuantiosos estudios. 
que apenarán nuevas e'periencias acerca de su diseño y componamiento. En este trahajo se presenta un 
anteproyecto de un n1C1odo para dctcrrnin.ar el estado general 1n1pcrantc en edificios de nccro inmcdiatnmcnte 
después de la ocurrencia de un sismo intenso. con la finalidad de evaluar posibles altcrnalivas y recomendaciones 
de reparación de edificios que lo requieran. Se describen las causas principales de fallas en los elementos y 
conc.xiones estrueturales. para determinar el nivel de daño en la cstntctura. Se analizan varios casos de falla en 
estructuras reales. según el 111vel de desarrollo del diseño y de Ja conslntcción de cstntcturas de acero Los 
resultados generales del método de evaluación están contenidos en una base de datos que permite ob1ener y acceder 
de manera rápida a la información dispornble a la fecha. 
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2. OBJETIVOS 

Se propone un 111é10do que permita a los ingenieros hacer una e\·aluac1ón prelimmar de edificios de acero dafiados 
por sismo. con base en su comportamiento ) de acuerdo con los dafios obserYados en ,·anos sismos intensos 
ocurndos en di,·ersas partes del mundo recientemente. El objeuvo fundamental del proyecto es establecer. mediante 
una C\'<1lu;1ción prcli111inar. una calificación basada en el estado general del edificio e indicar s1 es necesario 
rcp:..1rarlo P:..ira ello ser:'! ncccsano efectuar un Ic,·a11tan1icnto de aprox1111ada1nc11tc 150 edificios 111ctülicos ubicados 
en la ciudad de J\lé,ico. Estas edificaciones corresponden a inmuebles de Upo urbano. estructuras desunadas a 
oficinas. hab1t:ició11. rcu11ió11 pública. hospitales. escuelas. ho1clcs. etc.: en su n1a~or parte son edificios de 111cd1ana 
:1ltura que. de ;1c11crdo co11 los pocos casos de cl:ulo. según las cstadis11ca de los s1s111os de 198.:i. so11 los que 
rc~ultaro11 111:'1s alCctados. su \'t1l11cr:ibilidad a los s1s111os fue notona. El obJCll\O del lc\·a11tan11c1110 scr:í rcali1ar una 
C\alu~1c1ón prc!J111111:1r cu:ll1U1t1\'a (no un dict:irucn de segundad y cstab1hdad estructural) de los 111111ucblcs rcfcndos. 

J. PROPUESTA 

Se prc1c11dc dcsarroll;1r 1111 111étodo de e\aluac1ó11 prcli111111:n de edilicios d:u1ados por s1s1110 :. en una segunda 
etapa. una guí:1 de rcparac1ó11 de cdific1os. El segundo doc11111c11to co11tcndr;'1 la infür111ació11 que se recabe de los 
edificios ' de las expencnc1as de reparación. Se considera que para las autoridades del Distrito Federal es vahoso 
co11tar con una Guia de Evaluación Preliminar y Reparación de Edificios de Acero Dafiados por Sismo. como apoyo 
técnico. por lo que se estima que este proyecto es rele,·ante. En J\kx1co vanos organismos. entre ellos el Colegio de 
Ingenieros Cn-iles de México. constituyeron un Comité Permanente para la Revisión y Evaluación de la Seguridad 
de 1;1 Infraestructura v Edificaciones en casos de emergencia. el cual establece la metodologia para realizar 
111spccc1011cs. rc\·isioncs: C\'t1l11:1c1011cs de seguridad 

-1. PRl~!Elv\ ETAPA 

lmcialmentc. el lc,·antanuento de los edificios permitirá conocer los sistemas estructurales utilizados en las 
cd1Jicacioncs de acero. desde la primera época en que se empezó a uulizar este material en México. finales del siglo 
pasado. así 1111s1110. cualitati\a y \·1suahncntc. a 111ancra de d1agnósuco prehntinar. dctcrn1inar el estado que guardan 
estos 1111nucb!cs en cua11to a scgutid:id estructural. y clabor:1r un in\etllario s1stcn1ati;,ado. que 1nclu:a uso o dcsllno. 
ubicación. cüracterísllcas gcornétncas y estructurales. así co1110 sus cond1c1ones generales. 

5. SEGUNDA ETAPA 

La acli\ idad principal en la segunda etapa. consiste en elaborar la guia de recomcndac10nes para evaluar y reparar 
(cu su caso). Jos cd1licios cu: o estado 110 sea satisfactono co1110 consecuencia de un sisrno intenso. El contenido es: 
dn-crsas ailcrnauvas v sunercucias de reparacióu. desde el punto de vista de comportamiento sismico y suelo-. o 
esLruc~ura. la programación y control de reparac1ó11 de edificios. así como los requisitos para que las empresas 
rcalic..-:n trabajos de reparación y otros estudios de ingeniería (t:into de d1scfio co1no de construcción). 

6. DESCRIPCIÓN DEL ANTEPROYECTO 

El antcprovecto se divide en dos partes: la primera duraria 6 meses y la otra 10. Para la primera parte se preparó 
una lista de los principales edificios de acero (nombre. ub1cac1ón) y se obtuvieron permisos de acceso a los 
inn1uebles. para este fin se preparó un cuestionario. que sirvió de base para crnprendcr las actividades del 
levantamiento y recabar la información básica de los inmuebles. Para efectuar el levantamiento es necesario 
integrar varias brigadas de trabajo. La mformación recabada del levantamiento. llevado a cabo en campo, se 
procesa en una base de datos, para poder tomar en cuenta caracteristicas, establecer criterios y determinar 
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· etros para tipificar a los edifici.os Con los Corrcsponsablcs de Seguridad Estrnclural se im·cstigar:i cuáles 
~~~~~os de acero se han dictaminado. para poder efectuar la clasificación general. Como resultado de las 
actiYldadcs de esta primera parte. se podrán up11icar los ed1fic1os que desde el punto de segunda.d _cs1ruc1ur.1: s~n 
vulnerables a sisnlos intensos futuros En este trab:i.10 por frilta de cspac1~ no se anexa el cu.cs11?r~,1no para r,c1..~b,1r 
1 ._, 'ón básica acerca de los edificios de acero. En la Figura 2 se ilustra una concx1on t1p1ca rcmach.1dc1 de 
a uuormac1 1 · ·d d · ¡" · il 

una estructura construida en la década de los cuarenta. Durante la segunda parte. a acl1~1 a cons1s ira en : 
elaboración de unn "(1uin de recon1endnc1011e\· pnrn la repnraczón de ed~/ic10,· de acero d'.111ndos por si.,·nu>. Este 
docunlcnto se basará en Jos Jincan1icntos del Rcgla111cnto de Construcciones para el D1stnto Federa~ _con su~ 
correspondientes Normas Técnicas Complcmcntanas para D1scfio y Construcción de Estructuras ~1ctahcas. as1 
conio otros entenas. técnicas y rcsult;idos de nurncrosas in,·cstigac1oncs que ~cc1c11tc1ncntc se l~a11 puesto en 
prflct1ca. trns ¡05 5¡511105 intensos rcc1cntcs que ~ra,·cn1cntc hnn ~~ulado a los :d1fic1o:s de acero. ~spc~1:il111er.~lc e~ de 
·N h d c ¡·rornia de 199.J. De cada cd11ic10 se e,·aluara· a) el dano en l.i estruc1ur.1 (s1 pue(L scºuir ort n ge. a 111 , • , . , , , . , 1 ,... 

funcionando 0 si se debe desocupar) y b) el mctodo de rcparac1on mas con\'cmcnte En b guia tamb1en se 111(.1.an 
las caractcristicas generales de las empresas dedicadas a la reparación d_e cdifi.:1os (infraestructun personal 
calificado. etc) Se dcsarrollar;i un progrnn1n para co1npt1t1dora que pcr111111ra 111:1nc.i:1r de 111:1nern ag1l y sencilla la 

1nfonnac1ón contenida en la guia 

7. EXPERIENCIA SÍS~llCA ~ll!NIJIAL SORRE EL 
CO~IPORTA~llENTO DE ESTRUCTURAS IJE ACERO 

Se hace 1·1na bre\'e rcscñn de los daii.os obscrYados en las estn1cturas de acero durante \·arios sisn1os intensos en 
di\'crsas panes del mundo. para disponer de bases que permilir:in establecer la e\'aluación estructural de 
cdific.'.lcJoncs 1nctjlicas La c\pcricnc1n n111nd1a\ ncerca del co1nportan1icnto sísnllco de las cstn1ct11ras de acero 
de11111cs1ra que. hasta 199-l. cs1c habí;1 sido S;1t1sfactorio En Y:1nos p:1íses 11h1cados en 1on:1s de allo nesgo sísrnico 
(Japón. Nue,·a Zelanda. Chile. 1'fé,1eo. la parte Occ1dcntal de los Estadns Unidos de i\111érica .. etc ) se afirmaba 
... 111c las estructuras de acero se co111portaban bien bajo s1sn1os intensos. El sisn10 del 17 de enero de 199-l de 

-i<lonhndgc. Cal. calificado corno el segundo peor desastre natural ocurndo en los Estados Unidos de América. es el 
pnn1er antecedente de daños gra\'cs en estn1cturas de acero 

7.1 Chile, 1985 
Según informes de dalia en estructuras de acero en Clnlc. "I 85% de las fallas en sismos 1111cnsos se debió a errores 
de cons1n1cc1ón y t'Jn1carncn1c el 15'}~ restante a errores de d1scii.o. pnnc1paln1cntc por unn elección 1nadccuad;i del 
s1sten1a estn1cll1ral La experiencia clulcna es interesante. desde 1898. en este país han ocurrido 13 sisn1os intensos 
de magmtud supcnor a 7.5. que han causado daños cuantiosos a estructuras industriales. puentes de ferrocarril y 
edificios de acero. El comportamiento de los edificios metñlicos del sismo de marzo de 1985, de características 
similares a los de la ciudad de México. fue sausfactorio: las únicas fallas que ocurrieron fueron deformaciones 
C\CCSl\:ílS en anclas o pcr11os de anclaje de l:1s bases de coltunnas. en contraventcos !' en conc:x1oncs. cstn1ct11ras no 
diseñadas para condiciones sísn1icas. pnncipaln1cntc en el extranjero. algunas de las cuales se colapsaron en J 960. 
y estmcrnras fabricadas por talleres pequeños. muchas ,·eces sin la intervención de mgenieros y personal calificado, 
que no cumplen las normas de calidad. el e1c111plo mñs simple a este respecto es la prcfabncac1ón de cstmcturas en 
las que con 1nucha frecuencia se 11tili1aba acero no soldahlc y soldadores no calificados: es1as estructuras 
constnudas sin control técnico adecuado. resultaron con \·anos daiios cstn1ct11ralcs. 

7.2 Ciudad de Méxicn, 1985 
Si bien estos sis111os de caractcrísucas especiales causaron d;ifios graves en seis edificios de acero de tipo urbano, 
los daws estadisticos y resultados invcsugados por el Maestro Enrique Martinez Romero, "Comportanuento de /as 
estructuras ele acero durante los s1s111os ele 1985 en la ciudad ele 1\léx1co , demucslran que anlc tc1nblorcs fuertes. 
en México. los cd~~c1os mctálic~s han tenido un con1portnniicnto sat1sfactono Muchas constn1ccioncs antiguas. 
diseñadas con rcq111suos de segundad mucho menores que los presentas en el nuevo reglamento de con51rucciones, 
tuvieron un comportamiento excelente. a pesar de que en algunos casos los miembros estmcturales que conforman 
las estructuras son \'erdaderos "palillos·:- Este lipa de edificios se diseñaron con coeficientes sísmicos pequeños, su 
resistencia a cargas laterales, sismo pnnc1palmcnte, la proporc10naba el revestimiento de columnas a base de 
cantera. ladrillo. cte. y muros gmcsos. de rigide1.. Este sistema ha demostrado eficiencia: sin embargo, :il eliminarle 
muros para disponer de espac10s mas grandes )' arcas libres abiertas, la estructura de acero pierde rigidez y 
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rcsis1c11cia later:li y su \·tl111erabilid:1d sis111ica se c11:idr11plic:i. :iproxi111:1darne111c. E11 l;i Figur:l 1 se niuestrn el tipo 
de estructuras de acero que se han ullii?ado. desde la prin1cra época e11 que se c111pe1:ó n usar este 111arcrial has1:1 
nuestros dias. El arreglo estructural básico es el marco s1111plc : los sistemas estructurales 110\cdosos partc11 del 
n1Jrco snnplc con diagonales de contraYc1Hcos concéntncos. diagonales de contra\cntco excéntricos (\a utiliLados 
en i\lé'\1Co) ~ co11s1111cció11 co111puesr;i· colur1111.'.ls de .'.lcero esbeltas ;ihogad.'.ls e11 c·ancrc10 estructural\- sisten1as de 
piso con1puestos :icero-co11creto con ci111bra de :1cero co1110 refuer?.o (l{1111i11a de acero gahani?ad:1 ac:;nal:1da). losa 
de concreto de 5 c111 de espesor_ rnalla electrosold:ida y pernos conectores de cortanlc y 111arcos contra\·c11teados cou 
a1sl:1dorcs de b:1se ! disipadores de energía. que próx1111:11nente se pondr;:ín dC 111oda en nuestro país La e\'aluac1ón 
prel11n111ar es s11111lar a la co11cl11sió11 de u11;1 co11s11lta 111édica (d1:ig11ós1ico): es ncccsJno conocer la cslructura 
(paciente). el refucr10_ reestn1clHració11_ rch:1bJ!itació11 _ re111odelac1ó11 ). rcparaciU11 cq11i\·:ilc11 a una operación 
E11 el caso particular de las estructuras soldadas de la cmdad de l\léxíco. desde el í111c10 de la ut1lí1llcíó11 de la 
soldadur:1 con10 111e<l10 pnnc1pal de unión entre n11e111bros cstructurJlcs_ que dat:i de los afios cincuentas hasta 
11uest1os dí:1s. el co111porta111icnto de estas estructuras ha sido satisfactorio r..1éxico fue p1011cro en el d1scfio de 
estructuras sold;1d;1s: en el Distnto Fcdcr:1! e.\ISten \anos c_1e111plos de edificios de acero que durante \anos s1s111os 
111te11sos ( 1957. 1979 ! 1985) han tenido un buen co111porta1nic11to. por ello en nuestro pais se afinna que se cuenta 
co11 la capacidad tecmca suficiente para seguir co11strmc11do estructuras soldadas. sin el riesgo de que se presente11 
dalios s11111larcs a los del temblor de Northndge Es 1111porta11te aclarar que las co11d1cíoncs locales de cada país r 
los siste111as estructurales c111pleados cst:iblecc11 1:1 difcrcnc1n de los rcsul1ados del co111por1:i1111c1110 sís111ico­
cstructural : en f\léx1co_ a todas las cone'\iones soldad:1s de los 111arcos rígidos ortogo11alcs que !Or111an l;i estructura 
de un edificio se discfian según cnterios e l11pótes1s iguales :i las cone.\.iones de los 111arcos e.\.tre111os_ 1111entras que 
los est:1dounide11scs les as1g11:1n 111a}orcs IJI\'Clcs de segundad: en f\1éxico. en pocos casos se ha 11t1li:1ado plac:1 de 
IO~ 111111 (-l 111) en estruc\l11as soldadas. 1111entr;1s que en los Es1ados Unidos de J\ruénca _los pcrfih.:s tipo ju111bo. 
son Jos 1nate1 ialcs que se util11.:H1 con 111:i_\ or frecuencia en la construcción de edificios de n1ed1;i11;1 ! gran altur:i S1 
las téc111c:is <le soldadura son 111adccuadas_ se corre el nesgo de que presenten frillas por desg:1rra1111c11to lanlinar e 
111ducclon de esfucr1.os scc1111d:111os que 110 se co11s1dcr;in en el d1scfio. Durante los últirnos afias. los disefiadores 
p1ofCsion:dcs 111e'\1ca11os. han plü}CCtado obras de acero de edificios altos con ju111:is aton11ll:u.ias en \'el. de ,, 
soldadas. 110 por los 1csultados de los dafios en co11c,ío11cs soldadas del sismo de Northrídgc. sí110 porque. e11 el 
tr:111scurso de las úll11nas décad:1s. en f\·1é'\1co el uso del tor1111lo ha cobrado i111porta11c1a. 
Nor111ath idad. P1ó\i111a111c1llc se act11all1:1r;'111 el Rcgla111cnto de Co11str11ccio11es para el Distrito Federnl y'T;JS 
No1111:is ·réc11ic:1s c·o111plc111c111:111as correspo11d1c11tes a cada 111atcnal. Se espcr.1 que para el afio 2000 se tenga otra 
ac1u;ili1:1c1ó11 y edición 111teg1;1J de este doc11111ento No obstante que a la fecha los rcs11ltados con disipadores de 
e11c1 eí:i \ ;11sl:1dores de base h:111 sido i11satisf:ictonos (los proble111ns principales a los que el ingeniero se c11fren1a 
al 111~e11l.~11 11tlii1.a1 los son el 111udela.1e th; la estr11ctn1a. SI! 1csp11esta ante tc111blorcs y la rclac1ó11 costotbenelic10) -
puesto que es 1:1 tc1uJc11ci;i en el d1seiio sis1norrcsistc11tc-. con el fin de reducir los efectos de sisn1os fuertes. es 1nuy 
f;1ct1lllc c¡ue se les 1ncluy;1 en es.'.ls d1sposicio11cs Con referencia a Ja aclualización del rcglantento_ prc\·ian1enle a 
piopo11cr s1stc111as estructurales que í111plíca11 ,-anablcs m;"1s complejas. el autor rcco111íc11da estudiar las 
estructuras de cu;ilquicr 111ate1 i:il que. disciiad:ts SC!!Úll disposiciones de segundad estr11ct11ral n1c11os estrictas que 
las :1ctu;ilcs. su co111po1ta111ic11to 11;1 sido adcc11:1do Prccis;1111c11tc. uno de los objctJ\'OS de este prO}CCto es la rc\'is1ó11 
estructural de c<lifi_ . ...::•J!ICS de :1ccro que. ante s1s111os intensos en rv1éx1co_ su co111porta111ic11to ha resultado: 
a)c.\cclc11 tc. bl adccu:ido. o e) í11a<lccu:1do Como se sabe. el acero estructural posee propiedades (ductilidad. 

1 ~sistcnc 1 a_ ngidc1.. c;1µ:ic1d:1J de :1bsorció11 de c11crgia. cte.) que lo h:iccn con\e1liente para utilizarse en 
coBSll uccioncs ulncar.las en zonas de alto riesgo sisnuco 5111 cn1bJrgo. es necesario dedicar atención especial a que 
su ductilidad 111t1í11scca 110 dís111111u)a a causa de algún modo de falla: a) por fragilidad de soldadura: b) 
conccniracíó11 de csl"ucr1.0s: e) por pa11dco local o gc11cral (í11cstabíhdad) de algú11 miembro: o por falta de control 
de c:iliúad en Ja CJccuciün de l:1s soldaduras de c:u11po Un grupo pequeiio de ingenieros 111cxica11os. ~ntrc ellos el 
f\!acsllo Osear <le Ouc11. :1tc11 to a los acontcci111íc11tos sis1111cos 111u11díales y a los efectos de los sismos e11 las 
estructuras de acero han hecho aportaciones 1nuy 11nportantcs a la ingeniería estructural nicxicana para explicar el 
coniponanucnto de éstas a c:n1sa de sisn1os fuertes. Sus opiniones. experiencias y co1nentarios ha.1~ sido d~ gran 
uulid:id par:l el grc1111o. En ta f-ig 1 se !lustran los s1ste111as estructurales utilizados en 1~- con.strucc1~n de ed1fic1os 
de ;icero \ e11 el t\.t:1nual de D1scfio en Acero su co11\e111enc1a según la altura de las ed11Jcac1011es. llpo de sucio Y 
zo11a sísi.rnc~ de la ciudad de Mé.\ICO De acuerdo con el l11g. José Luís Sánchcz Martínez. los aspectos 
característicos de esta ciud:id que rnn}or influencia ejercen en la respuesta de las estructuras son: periodo de 
vibración. ductilidad. a111ortigu:i1111cnto_ torsió11. colindancias. sistcn1as estructurales. clc111cntos no estn1cturalcs Y 
ci111c11t:ic1ones 
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7.3 Northrid¡:c, California, Estados Unidos de América, 1994 . 
En m<is de lilll edificios cons1rnidos en el <irea de los Angeles. el 90% de las cone\1011es soldadas se agrielaron _La 
soldadura de conc-...:1oncs entre los 1nic111hros cstr11ct11r:ilcs (\ igas-colu11n1as) fue 1n:is susccp11blc al d.aiio. t:11nb1cn 
hubo fracturas en tornillos .A .. r:ii1. de los d:11ios c:111sados por cs1c tc111blor. 1nn1cd1at:11ncntc la 111dustn;1 del ;1ccro y 
las asociaciones técnicas de Jos Est:1dos Urudos de An1cnca c111pc;:aron 111,·cst1gac1oncs p:1ra dctcrnun.'.lr 1:1::. '".itis:1s 
de las rracll!íaS, desarrollar procedim1en1os de reparac1ó11 de los echfic1os d:111ados El Profesor Egor P. Popo,· de 
la UniYcrsidad de California. Berkeley. con un grupo de lll\CSllg:1dorcs. cont1núa prob:1ndo conc...:ioncs cstructur:ilcs 
de iodo upo para cncontr:ir la .. co11c'Xión 1dcal". otros Íll\CSllg:1dorcs cstadou111dcnscs ~· jap~ncscs. entre ellos el 
Prof Sug3no. postcnorn1cnte al sisn10 de Kobc de J 995. h311 propuesto técnicas de rch:1h1.lit:ic1on de la~ cst_nic~uras 
de :tccro El Prof. \'1tc1Ino \'crlcro. de 1:1 llol\crsicl;1d etc C':i!1rnn11;i. propone 1111c\OS n1.::1odns de diseno s1sn11co ~ 
c:nubios 1111 ponantcs en l;is cspL·c11\c;1c1011cs do: cs1r11c111r:1s de :iccro pa1;1 edilicios. con _b;ise en_ el '"ck·:crnpci'lo o 
funcion: 11111cnto sís1111co de \as cstr11c111r:1s·· Con esta nuc\·;1 filosofí;1 se pretende d1scnar estr11ctt1r:1s contra los 
efectos de temblores. a l:irgo pl:110. de manera ~ne. a ni' eles especificados de 11n sismo '- de COt'.fi:illilidad. los 
d:llios de Ja cstn1ct11ra no rebasen ciertos lírnlles 11 olros estados de 111ilid:1d. lnd11d:1blc111cn1c. I:i tendcn2i:1 fuf1!ra en 
el discilo sisn1orrcs1stc111c 111,oll1crar:i \;1 111i!11ac1ón de aisl:idorcs de h:1sc y dis1r:1dorcs de energía. ton1ando en 
cuenta las caracterís11cas d111;in1icas de las cstn1ct11ras Con10 consecuencia de eslc s1s1110. la 1nd11stn:1 del cetnento 
llego a afirrnar que el acero se b:1111bolc:1 el c:nnbio propuesto a 1111 código estrecha el 1n:1rgen de Yen1aj:1 del acero 
sobre el concreto Co1110 reacción a Ja pcrp!cJidad causada por el Yaslo aµrict:11111c1110 de !:1s conc-..:iones de !:is 
cs1r11c1111:1s :1 h:i~e de 111:11cos de :i..:e10 c:iu~.tdns poi el 1c111lih1r en la ('01ddlcra No!lc. 1;1 ('01111~1ó11 de Scg11riclad 
Sis1111ca del Estado de California i11s1:1 a las :1111ondades respo11s:1blcs de la elaboración de códigos de cons1meción. 
a dcrog:1r un r:irrafü cl:l\ e para d1sc11o > construcción de edificios de nccro. 

7.4 h:ohc, Japún, 1'>'>~ 
Gran cantidad de fallas y d:uios gr:l\ es (colapsos parciales ' lolalesl en estruc111ras de lodo lipo se debió 
f1111d:n11cntal111c11tc a que gran porcc11ta1e de 1:1s cd1fic:icio11cs) ohr;1s Cl\'ilcs se co11s1n1>eron d11r;1nte l:i época de 
auge cco11ó111ico de Japón. co11 1cgl:11ncntos qt1c 11:111 dl.'.1110~11:1do deficiencia . y con poca super\ is1ó11 y co111rol de 
calidad Por contar con tccuologi;1 de \ anguardia en d1sc1lo ~ co11strucc1ó11 sis111orres1stcnte. sistc111as pre\'enti\'os 
cfic1cntcs ~· uno de los códigos 111;is a\·a111:idus a rli' el 1111111d1al. se creía que Japón era el p:iis 111c.1or preparado p:ir:i 
rcs1s11r los en1ba1cs de los e\c111os sisrucos de gran 111agn1111d Hast:i h:1cc poco 11e1npo las nonnas de discfio y· 
co11str11cc1ó11 _1;1po11cs;1s ri.:co11oc1a11 al acero co1110 el 111c_Jo1 111atcnal de cons1r11cc1ón p:ua ed1fic1os de gran altura: 
ho: en dí:1 se ha desarrollado una tecnología cx1raord1nana par;1 Ja construcción de edificios al1os con concreto de 
n111_\ alta resis1c11cia: los tipos de acero cs1r11ct11ral (}11( se e111plca11 en ese país alcan:t:1n esfuerzos de fluencia del 
orden de IO ooo kµ/c111~ En es1r11c111ras di.: aci.:ro. el sisn10 de Kobc c:111só los d:nlos s1g111entes: fracturas de 
co11c-..:1011es sold;1d;1s (sold:1d11ras de filete). p:indco y· fr:1c111r:i de co11tra\·c111cos. d:11los en el s1s1e111a de anclaje de 
bases de coh111111:1s. pandeo de coh11nnas 111bul:1rcs y ruptura de sccc1oncs pesadas de acero (perfílcs tipo jun1bo) 

8. llAÑOS ESTIHiCTllRALES GRAVES Y SllS CAllSAS 

En el Manual de Diseño en Acero se resumen los dalias eslrncltir:lies graves en es1rnc1í1ras de acero ocasionados 
por los sismos i111c11sos de Mé"co (l<J85). Northridge. Cal (19'>•) )' Kobe. Japón (1995). Los miembros 
cstr11c111ralcs d:11lados co111prc11dc11 'igas. arn1:iclt1ras (\ 1gas de ahna abierta). col11111nas. conc,ioncs soldadas v 
mornilladas. pl:icas de base_ co111rave111eos _ fraciura o ílue11c1a de las placas de continn1dad (at1esadores) y fraclnra~ 
de placas_ de_ corta11te Las ca11sas pr111c1p.iles son parnko local v ge11eral. deformación local. p;ndeo por 
llc:\olors1011. fractura de p:11111cs. pandeo del :1l111a de la '1g:1. fractura en concx1oncs soldadas y :Jtornilladas 
(defeccos v d1scon11nnidadcs de soldaduras. fallas en la sección del rnelal base). etc. La figuras • alude a los daños 
ocnrndos 1nr!J_ed1a1nmen1e desp11és de los sismos referidos Los doc1ores Toshibn1111 Fukula_ del Depanamenlo de 
fngc111cna Es1r11ct11ral del l11s1111110 de l11\·cst1gació11 de Constr11cc1ó11 del ~1inislei!O de Construcción. y Shunsukc 
Sugano. del Dcpart:1111c1110 de l11\·es11gac1ó11 Funda1ncn1al. de Japón . han realizado \'arias investigaciones 
relacionadas co_n el comportamiento de es1mc1nras de acero. a raíz del sismo de Kobe de 1995 (H):ogokan Nanbu); 
en.bre\·e se ~aran a conocer los cn~enos. proccd11111cntos y rccon1cndac1ones n1ás convenientes para Ja reparación de 
cd1fic1os dan:idos por el s1s1110 de Kohc. Oc acucrcfo con Jo antcnor. los darlos fueron: 

76 7 



H.1 D.aiio.'i cu vii.:as tic al111a. :1hicr(a o •!r111:1tl11ra!oo fall:i por pandeo-' por f11cr1as cort:intcs 11111.' cle\·adas. que 
ocasionan las follas de las diagonales y mamantes de las armaduras Falta de control de calidad en los perfiles 
la111ina<los (:íngulos) co111crc1alcs 

8.2 llarios en "i¡:as E.1e111plos pandeo lateral. que es una deformación total. ' pandeo local. que es un 
dcspla1.:1111iento 111ucho 111enor. R:1ras Yeces es obserYable el pandeo lateral pues. cuando ocurre

7
falla toda la 

estructura. En estos casos . las cnusas del colapso parcial de la estructura son gencraltncnlc con1binada.s. y es 
sumamente dificil atribuir la falla a sólo una: al pandeo lateral. por ejemplo. El pandeo local ocurre en parte.s de 
elcn1c11tos dcno111inadas articulaciones plásticas: les afecta una dcfonnación por ro1ació11 en condición plásllca En 
la F1g :1 se res11111c11 los daiios c11\1gas: pandeo de p;Hines. fluencia de patines. fractura de patines dentro y fuera de 
la zcina afectada por calor. fractura de patines. pandeo del al111a . fractura del alma·' pandeo por fle~otorsión de la 
\·1ga 

N.J U;11ios en colu111nas ('011sisten en. a) pandeo por íle-..:o-1orsió11 (que es 1111 1nodo de defon11ación total) . que se 
genera por acción si111ultú11e;i de la carga a:\.ial y ílex1ón : b) pandeo local de los cxtre1nos de las colu111nas Cuando 
se trat:1 de pa11dco por flexo-torsión. la falla se d1slribuye en la estructura con1plela Otros tipos de daílos en los 
p:iu11cs de J;is colu11111as son: fractura 1ncipic111e . dcsgarranticnto. fractura pnrcial o total fuera de la zona nfcc1ada 
por calor. fractura parcial o total dentro de l:i 1011;1 afectada por calor. desgarra1111e11to l:1111i11ar. p:111dco} falla del 
en1p~iln1c de Ja colu111na. 

8.-& Daiius en contravcntcos. En estos cle111e111os se 111clu.\en el pandeo general de los co11tra,·cn1eos (pandeo por 
fle\lónl fuera de su plauo. ocasionado por: a) pandeo local de las pbcas de nudo. bJ pandeo de los comra\cr11eos 
en su pl:rno: c) flexión : dJ deformación de la estructur;i: d) fracturas de elementos de umón en conexiones soldadas 
y awnulladas. Cuando se disefian contra1·enleos con mu) bajo nivel de resistencia ai p:mdeo por flexión. que se 
suponen resisten por la fuerza de tensión. en estos elementos puede ocurrir gran deformación por flexión ba.10 la . 
;1cc1ón de la fuerz,1 de compresión del s1s1110. lo cu:il llega a dafiar el material de acabado que cubre la parte exterior 
de los contn1,·enteos S1 se disefian contra\·enteos n rli\ el ba.10 de resistencia al pnndeo por íle:\.ión. que se supone 
rcs.1ste11 por la fuerza de te11sió11 (co11tr:l\enteos con unn relación de esbeltez de 111:'1s de l::'.O). a estos 1111e111bros les 
puede afectar g1a11 <lef1e,iún poi J;1 :1cció11 co111prcs1\a del s1sn10. lo cual llega a da1iar el 111atenal de acabado que -­
cubre 1:1 p;11tc C.\\CllOf <lcl COlllJ:l\e!llCO 

~L5 Daiios en ro11cxioncs atornilladas. Fracturas por fall;is en la sección del 111ctal base. por falta de sección en Ja 
d11ccc1ó11 d2! esfucr1.o o por falta <le res1ste11cia :11 cortante de J.')s tornillos utilizados en las_1untas. 

~;.6 Dat:.J:; en ronc:\Íoncs soldadas Los ptoblen1as que se han 111enc1011;:ido con 111ayor frccue11ci:1 para explicar las 
follas en conexiones soldadas durante el sis1110 de Northridge son: a) ejecución incorrccw de las soldaduras: b) 
g11etas pcc"stentes en las soldaduras o en el metal base adyacente: e) esfuer70S residuales en las juntas. generados 
du1ante la rnn>aucciirn de la estiuctura. inclU1c11do la ejecución de las soldaduras: dl. falla del patín de la columna. 
ocasiv:1::C:~1 µ01 tc11sioues Cilla di1ccció11 del grueso: e) 111crc111e11to de los csfucr1.os de tensión en el p:itín irúcrior. 
dcb!dos a la p:-cscucia de la losa en el patín superior. que le1·an1a la posición del eje neutro: f) estados triaxrales de 
csfucrJ:os. que prup1c1an un co111portan1ic11to li:igil. g) co11ccntració11 en pocos lugares de IJs uniones rígidas para 
soport:lf ::cciuues sísmicas.! .h) µroble111as búsicos de configuración de las juntas. 

8. í 1iai10.s c:i soh;;ulura'.1. E11 la fig -t se 111uestra11 seis tipos de discontinuidades. defectos y daiios en soldaduras. 
1·a<las son aplicables a las ju11tas de pc11ct1~1ción con1µlcta entre los patines de las \'igas y de las colun1nas. Esta 
c;itegolÍa de daíio ruc el upo 111;·1s co111ú11111c11lc reportado a raíz de los s1s111os de Northridge. 

8.9 Daiios en placa$ de cortante En las alinas de \'1gas y patines de colu1nnas. en la zona de placas de cortante 
ocurrieron \'arios tipos de dalias gr;i\·es . según se 111uestra en la F1g 4 (fr;ictura parcial de l;i soldadura de la 
columna. fr;1ctura de la soldadura comple111entana. d1s10rsió11 severa o fractura a través de la placa de cortante, 
pandeo do la placa. pérdida o dalias de tornillos. fractura total a todo lo largo de la soldadura de la columna). Los 
Jalios gra\'es en las placas de cortante 111dica11 que se presentó otro tipo de d;ifio en la conexión incluyendo los 
niic111bros principales colu111na. v1gn y tablero del al111a de la colun1na. 

8.10 Dalios en los tableros del alma de columnas. El dalia más representatirn en la intersección del alma de la 
colun111;i fue la fractura de pallncs y ahn;is de la colutnna. segUn se aprecia en la F1g. 4 (fractura. pandeo o fluencia 
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de ta placa de continuidad. fluencia o deformación dúctil del alma de la columna. fractura de las so_ldaduras de las 
placas horizontales o atiesadores. fractura parcial profunda en las placas horizontales. fractura parcial profunda en 
el alma. pandeo del alma. daño gra\·e 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 gmesas. 

Otros fenómenos que tienen mfluencia en el comportamiento estmctural de los edificios de acero. q11~ también se 
deben ton1ar en cuenta para la c\'nluación prcli111inar son vihrac10n de los s1stcn1as Oc p!sos. corros1on . fa~iga Y 
fuego. En Ja Tabla 5 se describen los daílos y sus causns pnncip:1lcs en cstr11ct11ras de acero. segun su 
comportamiento durante los sismos de l'vkx1co ( 1985). Northdrige. Cal ( 199.¡ ) ,. Kobe. J;ipón ( 19\>5) 

9. RESULTADOS 

La información preparada a la fecha comprende parcialmente los res11l1:1dos de la primera etapa. los cuales se 
incluyen en el progran1a !la\e de datos del /e\·n111n1111e11to de ed~fic1os de nccro de In c11ulnll de i\fé:r1co La guía tic 
reco111endac1ones para la e\·aluación pre/11n111nr \' rcparncrón de ed1(ic1<)S tle acero dailndo\· por sisn10. se 
encuentra en proceso de elaboración. quizá durante el congreso pró"mo se presente con m:ís detalle este 
doc11n1cnto La c\·aluación prclln1inar se basa en asignar una calificnción al d:-iño o daños ocurndos en 1:-i esrn1ctura 
de acero: en los casos necesarios se ernltcn rcco1ncndac1oncs para su rcp:-iración 

JO. CONCl.llSIONES 

Se ha presentado las bases generales de un antcpro\'ecto para realizar el diagnóstico o el'aluac1ón preliminar para 
detcrmmar el estado de edificws de acero desde el punto de \'ISia de seguridad estmctural como coJ\secuencia de un 
sismo mtenso Para una etapa posterior se proponen alternali\'aS de rcp:1rac1ón de los que podrían 1cncr dalias 
estmcturales importan1es. 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 próximo .. 
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SISTEfllA ESTRCCTURAL 

Estructur .icion simple (finJks del sil!lo p..1.<;..:ido ~· pnnc1p1os del prcscnlc. 
Ac.:ro 1mron:ido > ASTM A7¡ 

Es:mC1UíJC1ón simple con pJ1as de• j!Jllo (edificio tipico d.: lJ d(C3d.1 
de los cuarcnt.1 Acero bis1co: ASTM A7¡ 

l:strutturJ a b.1.<.c de m.ucos n,c1Jos en dos d1rccr1oncs (ed'ú1cio 1ipico 
de mediado~ de l.1 décaJJ de los cin.:uen\J hJstJ fines de los Jnos 
<..<:knt.1~ Aq:ru hls1co 1'\0M 11 25.i o ASTM A.lti l 

1 ~trud11r..1 a b.1....: Je m..1rcu~ n¡:idus en do~ dLrcCCmnes (edú1cio 11pico 
de rrincirm~ de IJ décad.1 de Jos ochentas y hastJ principios de los 
no\cnt:i.s Acero bJ~1co SO~! B·2S4 6 AST\t A36). 

Estructura 3 b.1:><: de marcos ng1dos en dos d1recc1oncs (edificio típico ... 
de 13 Cpoc;i actual con o sin OLl,!!onaks de con1rJ\cn1co conC.:ntncos. 
Acero b.hico :-.:0~1-u.2s.i 6 AST~1 A36) 

Es1ructura a b.J.SC de marcos ngidos en dos d1recc1ones (edificio 1ípico 
de la CroCJ. recicn1e. a~ro bas1~ ~OM·B·Di ó ASTM A36 y aaro 
de alta res1stenc1.i) 

Combin..1c1on de s1:>1ernas estrucmralcs. 

Estmcmra a b.is.: de m.trcos rígidos en dos din:cciones. con1rao.en1eos 
excéntricos., a~ro básico /\'O.\l·B-254 6 ASTM A36 y de alta 
rcsls1cnc1a 

A-10 Estrucmr:i a bJS<: de marcos rígidos en dos direcciones., con aisladores 
de b.1sc o di:.1padorcs de cncrgJJ y aceros de alta resistencia 

EVOLUCfON DE LAS ESTRUCTURAS DE ACERO PARA EDfFICIOS DE TIPO URilANO 
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Tipo de daños en vigas --C.b 

Nota: I...a condición \ 75 consiste de los daños \'3 y/o\'..¡ que 
ocurren en el patín inferior y superior de la viga 
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Tipo ele daño en el tablero clel alma 
de la columna (zona compl~ta ele intersección viga-columna) 
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Tipo ele daño en soldaduras Tipo de daños en las placas 
verticales de cortante Veáse la figura 1 y 2 (daños en vigas y colurr 

DAÑOS EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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1 l\tomuncnlo del Angel de l;i lndcµendCJ1c1a. obra de arle que recuerda el 5151110 del 28 de _111lio de 1957. 
2 ·ronc L:Jt111oa111c1ic;i11:1 Ed1fic10 de -Ll 111\clcs: 1c¡Hcsc11ta el Íl11 de la estructura 1c111achada c11 la construcción 
de edificios altos. :1. EJciuplo de uno de los µ11111c1os edificios altos a ni\ el 111und1al. coustruido con estructura 
sok!:" 1

" ..J y 5. Centro N;1c1on:il SCOP: edilicio de la Scc1ctaria de Recursos tlidrúulicos. ;1111bos d:11ia<los por 
los s1s111os de J;i ciudad de r-...·lé\ico de 1 1JX~. ú NuC\O edificio de la Bolsa t\.lc'>1ca11:i de \'alorcs. co11st111ido 

después de los s1s111os de 1985. 111ucstr;i un c.1c111plo de las \ c11ta_1as de las estructuras de acero en 1.011:is de alto 
nesgo sis11uco. 7. Torre de Petróleos rvte ..... 1ca11os. el cd1fic10 111;'1s alto de iv1é\1co (52 ni\ eles): su co111porta1111cnto 
duranlc los s1s1nos de 1 tJR.5 fue e.\cclcntc 8 NuC\'O edificio de In Loterí;1 Nacional. ubicado en u11a de las zonas 
'1n;is afectadas por los s1sn1os de 1 tJ85: olio c.1c111plo del buen co111ponan11c11Lo de las cslr11ct11ras de acero. a pesar 
de que reúne todas las características dcsf:I\ o rabies 111duc11\·as de da!los por sis1nos 111tc11sos. 

774 

J. 
{ti' 

¡. 



~ 
~ 

FLORES RUIZ 
INGENIERO CONSULTOP 

AV PED>'JO ANTONIO DE: LOS $Al,":'"OS r.O ~ ~ :, 
COL SAN MIGU:.k CH.&. 0 :..JLTEºE:C 
C P 11650 t.•EXICO, O~ 
TELS 1F'Al<. 5515·725f • f!'1&·D93~ 

AISC DISEÑO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD) 

CAPÍTULO ~u" 

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 H 1-1 a 
yHl-lb. 

p 
a) Para _u 2 0.2 

cpP" 

(Hl-la) 

p 
b) Para _u < 0.2 

<W" 

En donde: 

Pu = 
Pn = 

Mu = 

Mn = 

X = 

y = 

<I> = <j>, = 
<j>b = 

(Hl-la) 

Resistencia de tensión requerida. en Kg. 
Resistencia de tensión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la 
Sección DI, en Kg. 
Resistencia de flexión requerida, determinada 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 FI, 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 D 1 ). 
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 Hl-la y Hl-Ib. 
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2) Miembros simple y doblemente simétricos a flexión y compresión. 

AV PEOl'IO ANT0N'0 D~ LOS !'A:, 7JS t.C\ t-­
COL SAN MIGUE~ C""APUL TEPE:'.. 
e P 11s50 ~·Ex;co o= 
TELS •FAlo. 5~15-:25& • 5S1& 02~5 

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas 
Hl-la y Hl-lb, en donde: 

P" = Resistencia requerida ante compresión, en Kg 

Pn = 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. 

Mn = Resistencia a la flexión nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de 
la Sección F Len Kg - m. 

x = Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de 
mayor momento de inercia. 

,. = Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje menor 
momento de inercia. 

q, = q,, Factor de resistencia para compresoón, = 0.85 (véase la Sección E2). 

<j>b = Factor de resistencia para flexión = O. 90. 
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TABLAB5.I 

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PAR.\ ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

DESCRIPCION RELACJON RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR 
DEL ANCHO- A.p A.r 

ELEMENTO ESPESOR (sección comoacta) (sección no compacta) 
Patines de perfiles 1 545 1358 

[f] 

híbridas o vigas annadas b/h 
JFyr J(Fy 1 -1160)/k, soldadas a flexión 

Para Pj<j>0P,5:0. l 25[c] 

Almas flexión ,. 5730 ( 2 75P, J [g/ en -- 1-
compresión axial combi- hit.- FY <j>bP, 8150(1-074~] nada Para Pj<j>0P,>O. l 25[c] JFY <j>,P, 

1600(2.33-~ }:o: 2120 
JFY <j>bP, FY 

Sin sismo Con sismo 
Patines de perfiles 1 (in-
Cluyendo secciones hí- - b/t 545 436 
Bridas) v canales en fle-
Xión lai JFYr JFy; 

Para P,/di0P,S0.125fc1 

Almas en combinación -
5730(l - 2.75P,) 436o(1 _ I.54P,) 

[g] ffe $,P, ffe $ I' 
Flexión y compresión - - hit.- " , 

Para P)dh.P,>0.125[c1 8150(1-074~] Axíal 

1600(2.33-~ J2: 2120 
JFY <j>bP, 

JFY <j>,P, FY 
[a] 
[b] 
[c] 

Para vigas híbridas. usar el esfuerzo de fluencia del patin Fyr en lugar de Fy. 
Supone el área neta de la placa en el agujero más ancho. 

[dj 
[ej 

[f] 

[g] 

Supone una capacidad de rotación ineslastica de 3. Para estructuras en zonas de alta 
sismicidad, una capacidad de rotación más grande debe ser requerida. 
Para diseño plástico usar 1300/Fy. 
F, = Esfuerzo residual de compresión en el patín. 

= l O ksi para perfiles laminados. 
= 16.5 ksi para perfiles armados soldados. 

K, =F. pero no menos que 0.35 s K S 0.763 
h/tw 

Para miembros de patines diferentes, ver apéndice B5. l, Fy es el esfuerzo mimmo de 
fluencia especificado del tipo de acero que se usa . 

. ' •" 
.-•• 1\)~>T ' '. •.· ' ·~·· ' :· • ' ~·· 
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REVISIÓN COLUMNA (C,): CRITERIO AISC (LRFD) 

1.- Columna sección ·T de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A-36). 

Altura de la columna L = 350 cm 

2.- Elementos mecámcos. 

ESTÁTICA SISMO X 
p 299.7 Ton 4.90 Ton 

Mx supenor 706Ton-m 63.8 Ton - m 
Mx mfenor ll.18Ton-m 88.1 Ton - m 
My supenor 0.05 Ton -m ---------
My uúerior 0.19Ton-m --------

3 .- Propiedades geométricas de la sección. 

PERFIL D bf t, tr A I, S, Z, 1 
r, J 

!, 
cm cm cm cm cm' cm4 3 cm3 

1 
·4 

cm cm cm 
C-2 80 60 2.54 4.4 706 830476 20762 2.1127 ! .14 . .11 1 15849.1 

4 - Compresión por carga axial 

Py = 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Tm 

Q>Py=09x 1786.18= i607.56Ton 

P, = 299.7 + 4.9 +O 3(219) = 3117Ton (CV + S, + 0.35 Y) 

SISMO Y 
21.90 Ton 

31.1 Ton - m 
109.79 Ton - m 

s, z, 
crñ3 cm3 

5283 80.11 

5.- Condiciones de sección compacta para miembros en compresión según tabla BI .5. 

a) Patines. 

bf 436 
-<--
2tf - .JFy 

r, 
cm 
15.0 

60 436 
= = 6.8 S: r;;;:;::;:: = 8.67: Cumple la sección en sus patines es compacta. 

2tf 2x4.4 v2530 

bf 
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b) Alma. 

h = d- 2 tr = 80 - 2(4.4) = 71.2 cm 

~= 3
ll.

7 
=0.19>0.125 

<J>bP, 1607.56 

~ = 
7

1.
2 

= 28.03 
t, 2.54 

~(2 33-0.19)= 68.07 
o 

2120 =42.14 
.J2530 

28.03 < 42.18 < 68 07 :. EL ALMA ES COMPACTA. 

6.- Pandeo flexionante. 

A.=KL{FY 
' rn VT (LRFD E2-4) 

Kx = 0.97 (caso a) 
Kx = 3.48 (caso b) 

K, = 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 .o.•;Tor.; o o:. LOS SA:. ~os t,::, f. 
COL SAN Mi(;UE~ CH.1..P;.JLTEPEC 
CP 11850MEXICC D"' 
TELS 1FAX 5515·~251' 'f 5516 OE':!~ 



7.- Calculo <j>,Pn. 
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, 3.48x350 /2s30 
,... = /~=0.398 

"' 34.31 X)! ~ 2040000 

1 J.88 X 350 ~530 
,... = =0 492 

q 15 0 X )! \ 2040000 

El esfuerzo crítico de pandeo será: 

Sí A.,< 1.5 Fcr = (o.658;./) Fy. Pandeo melást1co. 

Sí A.> 1.5 F = (O 
8 77

) F.v: Pandeo elástico. 
cr A ~ 

' 

Se toma el valor ma,·or de A.,. 

F" = (0.658 '" 49ºr¡ x 2530 = 2286.23 Kg/cm' 

<ji, Pn =<ji, FcrA =O 85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg = 1371.97Ton. 

8.- Compresión por flexión M, y M,. 

. ~ = 
311

·
7 

= 0.227 > 0.2: Se aplica la siguiente fórmula. 
<f\Pn 1371.97 

Condición Sismo X. P,=299.7+4.9+0.3 (21.9)=311.7Ton-m 

SISMO X SISMO Y 

AV PEO~O A.';TQl>.'10 D~ LOS $M:oos t<> ,:...; ..; 
COL SAN fo,'IGVt.:. CH~ 0,;LTCPEC. 
Cº 1Hl50~1i:XICQ,D= 
TEL5 ,FAX 5$15 ~2~6 ~ 5516·083; 

M,=, / = / 7.06 + 63.8 = 70 86 Ton - m MSU!"l\ I= 0.05 + 0.3 (31.1) = 9.38 Ton - m 
Mmfx / = / 11.18 + 88. l = 99.28 Ton - m Mmr\ /= 0.19 + 0.3 (109.6) = 33.07 Ton - m 
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COL SAN ~·IGL O:~ GH.l.DL'~TEl><:C 
CD 1185:JM:0>(1CO º"" 

INGENIERO CONSULTOR TELS 1FA\ 55!5-:'25€ Y 5516-093.; 

Condición Sismo Y: P,=299.7+0.3 (4.9)+21.9=323.07Ton-m 

SISMO X SISMO Y 
Msunx = 7.06 + 0.3 (63 8) = 26.2 Ton - m Msun' = 0.05 + 31.1=31.l:i Ton - m 

M"'" = 11.18 + 0.3 (88. l) = 37.61 Ton-m Minr\ = 0.19 + 109.6 = 109. 79 Ton - m 

9.- Cálculo de los momentos M~, y M,,. 

M, = B, M,, + B2 M11 (LRFD Hl-2) 

(LRFD Hl-3) 

SISMO X SISMO Y 

Cm, = o 6-0.4(
70

·
86

) = 0.31 Cm, = 0.6- 04( 
26

·
20

) = 0.32 
99.28 37.61 

Cmv 0.6- 0.4( 
938 

) = 0.48 Cm, 06-0.4( 
3

I.l
5 

)=0.48 = 33.07 
= 109 79 

Cálculo de P, . 
' 

P = 
706

x 
2530

=11276104 14 
'" (0.398)' . 

Kg: Carga críuca de Euler. 

706 X 2530 
P = ( )' = 7378957.63 Kg: 
',, 0.492 -

10.-Cálculo de B1• 

: ... - "< 

SISMO X 

B
1 

= 0.3I = 0.312'. l.0 
X 311.7 

1----
11276104 

B = --º-4-8
-- = 0.48=1.0 

ly 1- 31 l. 7 

7378957 

Carga critica de Euler. 

SISMO Y 

B, = __ 0_.3_l __ = 0.32 :. l .O 
X 323 07 1- . 

11276104 

B,,. = ~;:_07 = 0.48 :. 1.0 
J----

7378957 
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AV PEDRO ANTONIO oc LOS SA.';~os r.o f-~ ~ 
COL SAN MIGUE~ CHll.PLJLTEPE,: 
C P 11950 t.•CXICO O~ 
TELS IFAX S:i!5·7256 Y 5516·093:'-

11.-Cálculo de B:. B:; 1.0 en un marco arriostrado. 

B,; 1-IP [~] 
" I H L 

- 1 'p B. ~ . 1 l 
]-~ l I Pe, 

Donde: 

(C 1-4) 

(Cl-5) 

A,h ; Desplazamiento relativo. 
L ; Altura columna 
:¡; Pu ; La suma de la resistencia aXJal necesaria para todas las columnas del piso en 

cuestión. 
:¡; H ; La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen A,h. 

Datos: 

c~t) 0.0110. vertabla4. 

:¡; P, 4800 Ton. 

== 579.2 Ton, ver tabla 4. 

1 
B, = _ = 1 09 

- l-4800lO.OIO] 
579.2 

SISMO X 
DIRECC!ON X DIRECCIONY 

Mu, ; l 7.06( 1.0)+63 8( l .09);76.60 Ton-m M"' ; 0.05( l .0)+0.3(3l.l)(l.09);10.22 Ton-m 
Mu, ; 1 l l.18( l 0)+88. l ( l 09); 107.20 Ton-m M"' ; 0.19( 1.0)+0.3( 109 6)( l .09);36.09 Ton-m 
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SISMO Y 
DIRECCION Y 

M., 1=l7.06(1.0)+0.3(63 8)( I.09)=27.92 Ton-m M,,. 1 = 1 O 05( 1.0)+ 31.l ( 1.09)=33 95 Ton-m 
M,, 1 = l 11.l 8( l.0)+0.3(88.1)(1.09)=39.99 Ton-m M"' 1=10.19(1.0)+109 6(1.09)=119.65 Ton-m 

12.-Flexión. 

Longitud sm arriostrar del patín de compresión (Lb)= 350 cm 

Lp=2515r, =2515xl5=750.0I cm>350 .. 
,)Fy 1 ..J2530 

Se tiene un flexión plástica. 

Mp = Fy Z ~ 1.5 M,= 787.92 

My, = Fy S, = 2530 x 20762 = 52527860 Kg - cm= 525.28 Ton - m 

Mp, = 2530 x 23127 = 5851131 O Kg - cm = 585 11 Ton - m < 1.5 My 

~º 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 

~;Mn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton - m 

13.-lnteracción. 

Sismo X 

_3_1_1_. 7_-'- ~ ( 10720000) ~ ( 3609000 )- ') 7 8 18 - o 588 < . . + - 0.-2 + 0.1 1 +O. - . 1.0 .. E. B. 
1371.97 9 52660000 9 18044000 

--·~ ...... •.. "~··· 
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Sismo Y 

AV PEDJ:IO A.NTQNtQ o;;_ L0!3 SA.~;TQ5 ~.~ t.! · 

COL SAN MIGUE~ C1-tA.DU"...TE»E::-
C P 11850MEXICO o= 
TELS 1F"AX 5515 7255 y 5516 os:.i~ 

_3_2_3._o-_, + ~ ( 3399000 t + ~ (119650001=0.235 + 0.057 + 0.589 =O 881 < LO :. E 8 
1371.97 9 52660000) 9 18044000) 

Fue más desfavorable la dirección Y. trabaja la columna al 88.1 % en eficiencia. es decir. está 
correcta. 
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EVALUACIÓN POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE rnlFICACIONEs 

6.8.- Evaluación detallada en estructuras de acero. 

6.8.J.- Generalidades. 

La información de daños en estructuras de acero obtenida durante terremotos como los de la 

Ciudad de México y Chile en 1985. el de Northridge. California en 1994 y Kobe, Japón en 1995. 

es la base que permite proponer criterios de evaluación postsísmica detallada en estructuras de 

acero. De acuerdo con esta información, se han podido identificar patrones de daños típicos en 

este tipo de estructuras, los cuales se comentan a continuación. 

En elementos estructurales podemos destacar los siguientes daños típicos que pueden presentarse 

durante un evento sísmico importante: 

Pandeo lateral y pandeo local en vigas. con fluencia o fractura de patines. fractura de 

placas que forman el alma. etc. 

Pandeo local en columnas, con fractura v desgarramiento laminar. 

Pandeo general y local en contraventeos. 

Falla por pandeo y fuerza cortante elevada en diagonales, montantes de armaduras, 

columnas y vigas de alma abierta. 

Falla de placas de conexión en la cimentación. 

Cn aspecto relevante a considerar en la evaluación postsismica de la seguridad estructural en 

estructuras de este tipo. es el del comportamiento de conexiones entre elementos estructurales. 

tamo remachadas como soldadas. El mal comportamiento de estas conexiones ha sido 

identificado como causa principal de daño y falla en estructuras de acero durante sismos. Los 

principales factores que en eventos sísmicos anteriores han influido en este mal comportamiento 

han sido el uso de acero y elemento base con características pobres para soldar. presencia de 

esfuerzos residuales productos del proceso de construcción y de soldadura. el empleo de mano de 

obra no calificada, escasa resistencia al cortante en tomillos (lo cual provocó fluencia y ruptura 

de éstos); etc. 
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Otros aspectos a considerar en los procedimientos de evaluación de estructuras de acero son la 

corrosión y oxidación, ya que estos fenómenos pueden alterar notablementé las propiedades del 

acero. 

6.8.2.- Información rele,w1te para efectuar la evaluación pastsísmica de estructuras/armadas 

a base de marcos de acero 

:\ continuación se propone un. procedimiento con el cual se pretende que, después de un sismo 

fuerte. el ingeniero pueda realizar una evaluación confiable de la seguridad estructural de una 

edificación a base de elementos estructurales de acero y dictaminar si la edificación puede ser 

ocupada sin riesgo excesivo para sus ocupantes. Con el propósito de facilitar la ejecución de esta 

e'aluación. ésta se ha dividido en tres partes principales: conexiones. vigas y columnas. Además. 

se comenta el caso de elementos estructurales con secciones de alma abierta. 

e anexiones 

Es deseable iniciar la revisión de la seguridad de una estructura de acero con las conexiones. 

pues como ya mencionó anteriormente, esta parte es relevante en el buen desempeño de la 

estructura. La mayoría de las veces las conexiones estarán ocultas por elementos no estructurales. 

por lo que será necesario remover estos elementos. que normalmente son plafones, tableros, 

elementos secundarios. etc. En algunos casos será necesario demoler parcialmente techos y 

paredes. Se recomienda dejar al descubierto como mínimo una distancia igual al peralte de la 

'iga. tanto en columnas como en vigas con el fin de poder realizar también la revisión de las 

secciones críticas de estos elementos estructurales. 

Se debe tratar de detectar los grupos de conexiones que se crea que resulten más vulnerables y 

que se encuentren en los lugares que sean más accesibles para la revisión. 

En la fig. 6.8 se muestran los daños más comunes que se pueden observar en una conexión 

soldada: 
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