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CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION.

1.1 INTRODUCCION.

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

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

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

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

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

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

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



objeto de dar soporte lateral a secciones transversales escogidas y de resistir las
fuerzas horizontales producidas por viento o sismo (Fig. 1.1), y como tirantes de
largueros, que ayudan a alinearlos durante e! montaje, y resisten {a 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 seccién transversal circular maciza que, por su gran esbeltez, no
tienen resistencia en compresién, por lo que cuando las fuerzas en los contraventeos
pueden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre
haya uno que trabaje en tensién.

{1). Marcos rigidos.

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

(3). Armaduras verticales: transmiten el
viento a la cimentacion y dan soporte
lateral a 1as columnas de los marcos
rigidos.

(4). Columnas de fachada.

{5). Contraventeo lateral de las columnas
de fachada.
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Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial.

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

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

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



edificios urbanos (Fig. 1.5), asi como en torres de transmision de energia eléctrica (Fig.
1.6). En armaduras ligeras es comun el uso de angulos, generalmente en pares, pero
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier seccion transversal.
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Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmision de
y edificios urbanos o industriales. energia eléctrica y de comunicaciones.

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

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados.
1.3 SECCIONES.

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



importancia. Los criterios que determinan la eleccion de! 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, angulos sencilios o
dobles, tés, canales aisladas o en pares, secciones H, laminadas o formadas por
placas, en armaduras de distintos tipos, cables en puentes colgantes y atirantados y en
cubiertas colgantes, perfiles de lamina delgada de diversas caracteristicas geomeétricas.

© - I__ _“.__ _II— —I—
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Fig. 1.8' Secciones transversales de miembros en tension.

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSION.

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

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



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

Carga P
i P
C P
1 arga FFyA
i . Flujo plastico no restringido
Comportamiento
elastico [
Endurecimiento por
deformacion
! 7"’ N
P
FIu;o plast:co restnngndo
0 1 a 1 i 0 el
0 25 50 75 100 3.0 4.0
£longacidn, por ciento. Elongac:bn. por ciento. -
a) Probeta. b) Miembro completo.

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

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

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

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



1.5 ESTADOS LIMITE.

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

Por otro Iado, si la barra en tensién se une al resto de la estructura con remaches o
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos vy,
dependiendo de la reduccién de area ocasionada y de las caracteristicas mecanicas
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el area neta bajo una fuerza menor
que la que ocasionaria el flujo plastico de la seccidn total. La fractura en la seccidén
neta constituye un segundo estado limite de falla. Se presenta una situacién semejante
cuando el miembro en tension esta conectado al resto de la estructura a través de
algunas de las partes que lo componen, pero no de -todas, aunque la conexién sea .
soldada. -
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Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plastico generallzado
porque, por las pequefas dimensiones de la parte del miembro en la que “estan
situados, influyen poco en él. Ademas, en esa zona se llega pronto al endurecimiento
por deformacién, por lo que el flujo plastico del area neta no constituye tampoco un
estado limite de interés.

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

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

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total:
Fr =090
R, = A, F,Fq (1.1)

b) Estado limite de fractura en la seccion neta:
Fr =075
R, = A F, Fy ' : (1.2)



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

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

kg.

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

falla refleja la tendencia general, en el disefio de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las ductiles.

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

la condicion 0.904,F, =0.754,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias
correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando 4,/4, 21.2F /F,  la

falla es por flujo plastico general, mientras que si 4,/4, <1.2F, /F, el estado limite es el
de fractura en la seccion neta.

Los dos estados limite mencionados corresponden a barras que tienen un
comportamiento ductil hasta la falla; la situacién 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 numero muy e!evado de
ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga.

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

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de disefio de la placa de 20 cm x 2.5 cm de la
Fig. E1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensién del acero son
2530 y 4100 Kg/em?, respectivamente. Los tornillos tienen un diametro de
2.22 cm (7/87), y los agujeros son punzonados.

Area total: A,=20x2.5=500cm’
Area neta: A, =500-2(222+032.5=374cm*
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Dimensiones en cm.
- Fig. E1.1-1 Placa en tension.

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

f:
El area neta efectiva 4, esigual a A, en este caso (sec. 1.8.2). ’j

a) Estado limite de flujo plastico en la seccién total (ec. 1.1):
R = AFF =50.0x2530x0.9x10™* =113.9 Ton

b) Estado limite de fractura en la seccién neta (ec. 1.2):
R = A,F,F, =37.4x4100x0.75x107> =115.0 Ton

La resistencia de disefio es de 113.9 Ton; es critico el estado limite de ﬂu;o
plastico en la seccion total.

Como primer paso en la solucién del problema podria determinarse el modo de
falla, y después se utilizaria sélo la ecuacién correspondiente:

A /4, =374/500=0.75; 120F, [F, =1.2x2530/4100=0.74
Como A,/4, >120F,/F, el estado limite es el de flujo pléstico en la seccién
fotal.

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

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

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

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

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

1.8 AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES.

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

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

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

1.8.1 Area neta.

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

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

El area neta de la seccion transversal de un elemento en tension, o, simplemente, el

"area neta", es igual al area total de la seccidon 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
tamafio nominal del agujero, medido normalmente a la direccion de los esfuerzos

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

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

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s2/4g, donde s es la separacion
longitudinal, centro a centro, entre los dos.agujeros considerados (paso)y g es la
separacion transversal, centro a centro, entre ellos (gramil).

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

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

Cuando los agujeros estan colocados sobre rectas normaies al eje de la pieza la
seccion neta critica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en ia placa de la Fig.
1.10a es la seccion AB.
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TN T
r

(@) (b) ,
Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensioén.

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

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

Los métodos practicos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el
disefo de piezas en tensidon son empiricos; el que se recomienda en el parrafo 1.8.1c,
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con ios obtenidos
en pruebas de iaboratorio. 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.

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

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

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

son punzonados.

- A
A I
75
o -@-B
00| Y |\\ Ay
35.0 — — — 4 \\ i
&
; ,A 10.0 BN i | \\\ |E A f,
75 .
N o e

. .
. Dimensiones en cm. | 12.0 l :QI

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

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

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son:

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

La trayectona critica es la ABCD, luego:
A, =30.60x2.0=61.2cm?

Por simple inspeccion se advierte que la trayectoria ABEF no es critica en
este caso, pues es mas larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros.
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EJEMPLO 1.3 El angulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2x 2.2 cm (6" x 7/87}, y los tornillos
son de 2.2cm (7/8") de diametro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.
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a) Angulo del ejemplo.
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2x15.2-2.2=28.2 |l— |I _@7
DX6.0-2.2=9.8 | | ‘ |
& -
- — —
6.0 | | | | )

C
x e - —6— —|— —9— b} Angulo “desarrollado”.

¥ ! |
H D

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

Acotaciones en

3

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

El ancho del dngulo desarrollado es: 15.2x2 - 2.2 = 28.2 cm.
El diametro de cada agujero se toma igual a 2.2+ 0.3=2.5cm.

Anchos netos:
ABCD: 282-2x25= 23.20cm

- EFBCD: 28.2~3x2.5+52/ 4x6.0 = 21.74cm
EFBGCD: | 28.2-4x2.5+2x5%/4x6.0 +52/4x9.8 =20.92cm
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La trayectoria critica es la EFBGCD:
A, =20.92x2.2 =46.03cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

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

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

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

El ultimo factor, que es el mas importante, si se considera explicitamente en las
especificaciones para disefio (refs. 1.1 a 1.4); la posicion de los planos de corte de los
tornillos o remaches respecto a la seccién transversal del miembro influye
significativamente en la eficiencia. '

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

]
T

Material que
no trabaja

-4

3

- !
! L= Longitud de
la conexién

Placa de conexién

Fig. 1.11 Distribucién de esfuerzos en una seccion “H”
conectada por los patines.

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

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

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

Hasta ahora sb6io se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos estan distribuidos de manera no
uniforme cuando la transmision de fuerzas se efectiia a través de algunas de las partes
que componen !{a barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones esta en los
agujeros, que no existen en las soldadas.

La pérdida de eficiencia en la seccion neta esta relacionada con el cociente de ia
longitud L de la conexidon entre la distancia ¥ del centro de gravedad de la seccién
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de unién (Fig. 1.12)
(refs. 1.6 y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas ¥ se determina como si

estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11).
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5
Parte de! angulo unida

a la placa (con remaches
tomnillos o soldadura).

4G

Placa de conexién

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

En las refs. 1.6 y 1.7 se recomienda que la pérdida de eficiencia de la seccién neta se
tenga en cuenta reduciéndola a una seccion neta efectiva, cuya area se determina con
la expresion empirica:
Area neta efectiva= 4, = A,,(l —%]
i
A, es el area neta del miembro, L la longitud de la junta y x la distancia entre el plano
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

-~

El factor de reduccién del area neta es:

U=1-7509 (13) 5

La eficiencia aumenta cuando disminuye la excentricidad ¥ o crece ia longitud de Ia
conexion L.

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

De acuerdo con lo anterior, el area neta efectiva, 4,, de los miembros en tension se

calcula como sigue:
1. Cuando los remaches, tornillos 0 soldaduras transmiten la fuerza de tensién a cada
uno de los elementos que constituyen la seccion transversal del miembro,

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

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

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

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

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

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

A= A, =area total del miembro.

c) Cuando la transmision se hace solo con soldaduras transversales:

A =area de los elementos conectados directamente.

U=1.0
Esta condicion sb6lo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetracion
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte,” aunque se
empleen filetes del mayor tamano 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 tension se transmite a una placa por medio de soldaduras
longitudinaies colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si

Lzw:

A =area de la placa.
SiLz22w U=1.00
Si2w>L21.5w U=0.87
Silsw>Lzw U=0.75

L es la iongitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones

de soldadura).
En un perfil dado, conectado -de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geométrica; es igual a ia distancia entre el plano de conexién, que es una cara del
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el “miembro” puede
ser una porcion de la seccion transversal. La longitud de la conexion, L, depende del
numero de sujetadores mecanicos, o de la longitud de la soldadura, que se requieran
para transmitir la fuerza de tensién. En uniones remachadas o atornilladas L es la
distancia, paralela a la linea de accidn de la fuerza, entre el primero y el Gitimo de los
sujetadores colocados en la hilera que tenga el -niumero mayor de remaches o tornillos;
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensién exterior (Fig. 1.14). En conexiones
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a ia
linea de accion de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transvelrsal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica

substancialmente (Fig. 1.15).
fi
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Fig. 1.13 Determinacion de x.

& T
W L Lo

Se empiea la X mas grande

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

En conexiones remachadas o atorniltadas de secciones “H” o0 “I, y de tés obtenidas de

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

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

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

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

c) Todos los miembros que tengan solo dos sujetadores en ia direccion de la fuerza:
U=0.75.

No se tiene informacion suficiente para proponer un valor de UU cuando todas las lineas
tienen un solo tornilioc © remache, pero es probablemente conservador tomar 4, igual al

area neta del elemento conectado (ref. 1.3).

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

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

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

E! modo de falla mencionado se ha vuelto mas critico desde 1978, pues en sus
especificaciones de ese afo el AISC incrementd considerablemente los valores
permisibies de los esfuerzos de aplastamiento entre tornillos y placas, con lo que
disminuye el numero 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 tornilios.

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

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

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

a) Cuando F, A4, 206F A4,

Frlo.6F, 4;, + F,4,) (1.5)
b) Cuando 0.6F A4,.>F,A,,:
Frl0.6F, 4 ,,C+F AT,) (1.6)
Fp=075

=Area total que trabaja en cortante =b¢ (Fig. 1.16b).
= Area total que trabaja en tension = st {Fig. 1.16b).
=Area neta en cortante.

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

1}.=F)./J§=0.S8F} ~0.6F,. Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en
cortante es aproximadamente igual a 0.60F, .

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

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

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

La expresion que controla el disefio es la que proporciona la resistencia mas elevada
como se ve estudiando los dos casos extremos de la Fig. 1.17. En el caso (a) la fuerza
P es resistida principalmente por cortante; debe considerarse la resistencia a la
fractura en los planos de corte, por lo que se utiliza fa expresion 1.6. En el caso (b), en
cambio, la falla se presenta cuando se fractura el area en tension, condicién descrita
por 1.5; si se emplease 1.6, que corresponderia a fractura por cortante en el area
peguena y flujo plastico por tensién en la grande, se obtendria un valor menor de la
resistencia, y algo semejante sucederia si se aplicase la expresion 1.5 al primer caso.

: .

Fuerza de . 1,
tension Fuerza de
pequena _— Tension
grande
v
Fuerza cortante l Fo Fuerza
grande cortante
1 Fo pequena

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

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de disefio en tension del angulo de la Fig.
E1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tension del acero son 2530 y
4100 Kg/cm?, respectivamente. El angulo es de 15.2 cm x 10.2 ¢m x 0.95 cm (6"
x 4" x 3/87), y los tornillos tienen un diametro de 2.22 cm (7/8"). Los agujeros
son punzonados.

' =24.0 ,
_H\— ﬂid— }
10.16! “\A_j :
- | 6
] 32 h:
= /—_:: M exa=2a

- i ks

%=2.39 T

. Acotaciones en cm
Fig. E.1.4-1 Angulo an tension del ejemplo 1.4.

Area total: 4, =23.29 cm®

Calculo del érea neta efectiva: A, =UA, Ec. 1.4
Delaec. 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 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref 1.3,

puede tomarse U =0.85 en vez de calculario con la ec. 1.4.

Ancho de los agujeros =222+0.15x2=2.52cm

El diametro del agujero necesano para colocar un tomnillo de 2.22 cm es 2.22 +

0.15; para calcular el 4rea neta, ese didmetro se aumenta en 0.15 cm
adicionales.
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Trayectoria ABC: Ancho neto  =(15.24+10.16-0.95)-2.52=24.45-2.52
' =2193cm

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

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

Resistencia de disefio

Estado limite de flujo plastico en la seccién total:
R, =09x2329x2.53=53.03ton Ec 1.1

Estado limite de fractura en la seccion neta:
R =0.75x17.87x4.10 = 54.95 ton Ec. 1.2

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

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

750 ( WA 1T W ([

(a) (b) (c)
Fig. E.1.4-2 Revisién por cortante y tensién combinados.

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

Casoa A, =(60+3.2-05x2.52)0.95=7.54cm?. Este caso no es critico, pues

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

=(6.0+3.2-1.5x2.52+6.0*/(4x6.0)0.95 = 6.57 cm
=(28.0-25%x2.52)0.95=2062cm’
=(6.0+3.2+6.0°/(4x6.0))0.95=10.17 cm?

=28.0x0.95 = 26.60 cm®
F,A,=41x657=2694Ton<0.6F A =0.6x4.1x20.62=50.73 Ton

Se aplica la ec. 1.6.
Fo0.6F,A, +F,4,)=0.75(0.6x 4.1 20.62 + 2.53x10.17) = 57.34 Ton

Casob. A4,
A,
ATr
Az,



Casoc. A,=657cm’
A, =(16.0-1.5x2.52)0.95=11.61cm*
A, =10.17cm?
A, =16.0x0.95=1520cm’
F,A, =41x6.57=2694cm? <06F,A,_=0.6x4.1x11.61=28.56cm’

Rige la ec. 1.6. :

F,(0.6F,4, +F,A,,)= 0.75(0.6x4.1x11.61+2.53x10.17)=40.72 Ton

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse
por 5/4: 40.72x5/4=5090Ton.

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

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

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

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

4100 Kg/cm? ‘respectivamente. E| miembro en estudio forma parte de la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref. 1.19.

1.7

X ﬁ.iiﬂ'

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

Acciones de disefio P, =14x100=140.0 Ton
P, =1.1(100 +30)=143.0 Ton
Rige la combinacion de cargas que incluye los &fectos del sismo.
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Se ensayara un perfil W12" x 35 Ib/ft (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. |, cuya seccion transversal tiene un area total:

4, =66.5cm?

Area neta efectiva. Como la seccion es soldada,
A, =U4,

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

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

Resistencia de disefio. (Sec. 1.6)
Estado limite de flujo plastico en la seccién total (Ec. 1.1).

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

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

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

R =1514ton> P, =143.0ton .. El perfil ensayado es correcto (Esta sobrado en
5.9%).

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

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

110 PLACAS DE NUDO.

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

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

Se cuenta con reiativamente pocos estudios, analiticos o experimentales, sobre el
comportamiento de las placas de nudo. El método de disefio empirico tradicional, que
sigue empleandose en la actualidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las
secciones de la placa que puedan ser criticas, sometidas a fuerzas normales y
cortantes y a momentos flexionantes, utilizando la teoria ordinaria de la flexion 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 teoria sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser
conservadoras, pues no se ha reportado ninguna falla de placas disefiadas con este
método; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y
desconocido.
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Algunos estudios experimentales y numéricos recientes han permitido desarrollar un
método semiempirico que se adapta mejor a la filosofia de disefio por estados limite
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas
en tension, atornilladas o soldadas; se tiene poca informacién cuando la fuerza es

compresion.
_FL Cf
S| I g
: : /'R.’
i 20 A% 4 perfiles C
¥ J J
i
h K
v : / Placa de nudo
| ‘J-Q
. . -.'f
Columna : ] AN
L . ’ ~.
Ll I 1' \‘
| Tf
T Fig. 1.19 Placa de nudo.

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

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

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresion, debe revisarse ademas la posible
falla por pandeo.
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En los célculos 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 tension, se
utiliza ia hipotesis de Whitmore (ref. 1.15), segin la cual los esfuerzos normales
maximos en la placa de nudo se obtienen suponiendo que la fuerza en la pieza unida
con ella se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de
la placa, ¢, por un ancho efectivo, L , perpendicular al eje de la pieza, que se obtiene
trazando dos rectas inclinadas 30° respecto a ese eje, que se inician en los agujeros
extremos de la primera hilera de tornillos, o en los extremos de los cordones de
soldadura, y terminan al cortar una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos
de la ultima hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20).

La falla por cortante y tensién combinadas se estudia en la seccién 1.9.

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tension formada por dos
angulos de 10.2 x 10.2 x 1.27 cm (4" x 4" x %2") conectada, mediante soldadura,
a una placa. Obtenga la resistencia de disefio en tension de la barra y
determine el espesor minimo de la placa necesario para transmitir esa fuerza;
revise la posible falla por cortante y tensidbn combinadas y la tensién en la

seccion de Whitmore. F, =3515 kg/cm?, F, =4900 kg/cm?, para los angulos, y
2530 y 4100 kg/cm?, para la placa.

Area tofal: A4, =2x24.19=4838cm’

Area neta efectiva:

Ec. 1.3: U=1-x%/L=1-299/11.2=0.73
Se ha tomado como L el promedio de las longitudes de los dos cordones
longitudinales de soldadura.

A, =UA =0.73x48.38 =35.3cm*?

Resistencia de disefio de los dngulos.

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

Fractura en la seccién neta:
R, =0.75%x353x4.9=129.73 ton Ec 1.2
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La soldagura es de filete,
de 1.1 cm (7/16%).

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

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

Cortante y tension combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla esta
limitado por el borde exterior de los cordones de soldadura. Se escogera el
grueso t+ de la placa de manera que la resistencia por cortante y tension
combinadas no sea menor de 129.73 ton.

F,A,=4.1x1241=508{ <0.6F,A_=06x4.1(18.0+4.5) =554

Ec. 1.6: Fy(0.6F, 4, +F,A4,)=0.75(0.6x4.1(18.0+ 4.5 +2.53x12.4r) = 65.04¢

El valor minimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tensién
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73=65.04r .. ..r1=199cm. Se
utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8").

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

0.9%x2.53x25.4r=129.73 ~.1=224cm

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



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

1411 RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

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

a)

b)

c)

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

Resistencia de disefio de elementos de conexién en tension. La resistencia de’

disefio, R, = F,R,, de elementos de conexion soldados, remachados o atornillados,

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

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

2. Ruptura en tension del elemento de conexion.

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

reconoce asi la capacidad fimitada de deformacién inelastica del elemento, y se
proporciona una reserva de resistencia.

3. Ruptura del elemento de conexién en cortante y tension combinadas: véase la
sec. 1.9.

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

resistencia nominal que corresponde a la geometria y tipo de carga del elemento de
conexién. Para fiujo plastico por cortante,

Fr=09 .
R, =0.604,F, ' (1.9)

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

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

112 ANGULOS AISLADOS EN TENSION.

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

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

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

Ref. 1.20: A, =0854,
Ref. 1.21: A, =U4,
Donde: -
A, =area total de! angulo.
U=1-x/L<09
Estaeslaec. 1.3
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£ =excentricidad de la conexién (ver sec. 1.8.2).
L =longitud de la conexion en la direccion de la carga.

Cuando la transmision se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola
ala:
Ref. 1.20: A, es el area del ala conectada.

Ref. 1.21: A, es el area del ala conectaday U =1.0.

113 ELEMENTOS DE LAMINA DELGADA.

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

Como en elementos en tensién pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los
métodos de disefio son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y
1.23 cuando la barra en tensién es de lamina delgada.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

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

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

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

— —_—
/N ) I

— - —
" N 8 1
. v -y » - - r .

a) Diagonales de contraventeo de b} Columnas gue soportan sblo cargas
edificios que rabajan en compresidn. verhcales

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

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

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

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

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

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

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

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

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

e

Angulo Angulo Angulos Te Dos canales
doble en estrella
j_ ) -[ 1 [—_j : :
Canales Seccion H Secciones Tubo

con celosia en cajon

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

edificios (Fig. 2.2b).

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

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

S

o
&

B L
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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 relacion entre su longitud y las dimensiones de las secciones
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas, intermedias
y largas. (Se esta suponiendo, por ahora, que el pandeo local no es critico).

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

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

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

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

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

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

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

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

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que no hay pandeo, que falla por
aplastamiento cuando la carga aicanza el valor de fluencia F, = 4 F,. (Bajo ciertas
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condiciones el material puede endurecerse por deformacion; la carga de
aplastamiento sobrepasa en esos casos a 4,F,). Los desplazamientos laterales de

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P-w es la grafica

carga axial-deformacién longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la

influencia de los esfuerzos residuales y de la variacion del limite de fluencia en ios
_distintos puntos de! perfil.

Ap AP
B -l----= P

T (a)

sV
<V

S ]
-

At

() P_l_w -
i (b)

{1)] v (C)

Punto de bifurcaciéon
del equilibrio

VU0

e}
m

Te

Y

=w v
Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de iongitud intermedia: e!
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
intervalo inelédstico. Como se verd mas adelante, el pandeo comienza cuando la
carga alcanza el valor predicho por la teoria del médulo tangente, P, y la columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequefio, sin llegar
aPp,.

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

_pandeo puede ser una fraccidn reducida de la fuerza que ocasionaria la
plastificacion total.

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

pandeo.

En las Figs. 2.3b y 2.3c, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con .
linea punteada las curvas carga axial-deflexion que se obtendrian si- hubiese -
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con linea llena describen el

comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo propiamente

dicho, sino las deformaciones laterales que existen desde que se inicia el proceso de

carga, crecen primero lentamente y después en forma rapida, hasta que se produce

la falla de la pieza.

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas
perfectas, que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexién, en funcion 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 relacién
L/r de alrededor de 20).

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

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

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

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

Puh

E . | = Falia por aplastamiento

AY i It = Falla por pandeo inelastco
Py ~ B L I = Falla por pandeo elastico
e

Pys2

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

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

Los métodos para determinar la carga critica de pandeo inelastico 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 disefio de tas
columnas que fallan por pandeo inelastico se basa en una curva semiempirica que
une esos dos puntos; en algunos casos se utiliza la curva mas sencilla, que es la
recta BC.

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

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

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

.
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2.5 PANDEO ELASTICO
2.5.1 Caso general

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

EIVY + PV —Px¢"=0 (2.1)
El u" + Pu"+ Py¢" =0 ' (2.2)
EC ¢" —(GJ —Proz_b'+Pyou' -Pxp" =0 (2.3)

C. centro de gravedad
T, centra de torsidn

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

P es la fuerza de compresion en la columna, y los demas simbolos tienen los
significados siguientes:
El,, EI,: rigideces por flexion alrededor de los ejes centroidales y

principales de las secciones transversales, constantes, de la

columna.

GJ: rigidez por torsion de Saint Venant.

EC,: rigidez a ia torsion por alabeo.

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

¢: rotacion alrededor de! eje longitudinal z (Fig. 2.5).
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Xy, Yoo distancia entre los centros de gravedad y de torsion de la
seccidon medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

rl=xl+yl +(]I +1_‘,)/A =xl+ys+r] +r;.z
I.,I..4: momentos centroidales y principales y area de la seccion.

A W radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.
I radio polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: moédulo de elasticidad.

G: maoduio 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
ecuacion caracteristica siguiente, cuyas raices son las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1):

(P~ PP - P, \P: - P,.)-yiP2(P, - P..)-x:P2(P. - P, )=0 (2.4)
donde:
x*El_ "
B, = L carga critica de Euler para pandeo por
(KJ.'I‘K)2 ]
flexion alrededor de x. (2.5)
P 7 E, carga critica de Euler para pandeo por
= ~ r
- Loy m g P P P
flexion alrededor de . (2.6)

2
P_ =[7r EC GJ} : carga critica de pandeo elastico por
1o

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

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

crx ? err?
transversales asimétricas, no se pandean por flexion o torsion puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por flexion y torsion combinadas. El pandec por
flexotorsion es una combinacion de tres modos de pandeo, que solo podrian
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada
caso se impidiesen los otros dos modos.

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

de simetria.

2.5.2 Secciones con un eje de simetria

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

¥ y
Fig. 2.7 Seccion con un eje de simetria.
Si el eje de simetria es el x (Fig. 2.7), y, =0, y la ecuacién caracteristica se reduce

a:
"oz(Ps -PcrxXPE -PcryXPE _Pm)’x;P;(PE _Pcry)=0
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que puede escribirse en la forma:
(P, - B, Jri (P = P XP; - Perz)- Plx = 0 (2.8)

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

alrededor del eje norma!l al de simetria, que en este caso es el y, lo que indica gque

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

o EI).

P, =
" {k,L,}

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

ec. (2.9Y

(B, +2.)- . 2 -anP. P, | (2.9)

donde H=1-(x,/r,) y P, es la menor de las cargas criticas de pandeoc por
flexotorsion.

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

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

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

' Las esquinas de los perfiles hechos con lamina doblada en frio, que constituyen una buena parte de
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por flexotorsién, son siempre
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el calcuto de las propiedades geométricas. En este
ejemplo se han considerado en anguio recto para simplificar los calculos numeéricos.
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma:
2x10x4.5=48.0f .. X=188cm

b=90

T T

m X o
= | \ =
Li-e---4l-4---% »
L]

o —-'if:i::::] :gi_JL

1.0

F"—F?TUU{ Dimensiones an cm.

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

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

2 2
m=-B 3310 _337em

T 6B +a 6x10+29.0

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

Momentos de inercia:
; _1x28°

X

+2x10.0x14.5* =6034cm*

10.0°

I,=280x1.0x1.88% + 2[1.0 x +1x10.0(4.5 -1.38)2] =402.9 cm*

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

Constante de torsién de Saint Venant:

13 , 1.03 4
= ?(23 +a)= —-3-—-(2x10.0+ 28.0)=16.0cm

Constante de torsion por alabeo:
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tB’z% 3B'+2a _1.0x10.0° x29.0% 3x10.0+2x29.0

C, = = = 69,296 cm*
12 6B'+a 12 6x10.0+29.0
Las expresiones para m, J y C, se han tomado de la ref. 2.2.
Radios de giro: r, =4I,/ A=4/6034/48.0 =11.21 cm
r, =1,/4=402.9/48.0 =2.90 cm
I +1 , 2. .
Roxa el J 505707 80384402 (00
A 48.0

H=1~(x,/r,) =1-5.252/161.7=0.83

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

L=3.0m

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

P, =xEl (KL} = (402.927E/(1x 300) 10~ = 90.1 ton
Ec. 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsion.

P, =x*El [(K,L,} =(60347°E/(1.0x300) 10" =1349.2 ton

Ec. 2.5
2 2 -3

| ZEC gy |2 2| 8227 er500x16.0 |1 =173.810m
(I(rl’r)2 fo (1 ). 61'7

Ec. 2.7

PFJ’ _?I;[(Pcn+})¢-n)_J(Pm+Pcrz) 4HPrr:I)coJ

ey [(13492+173 8)- J(1349.2+173.8)’-4xo.83x1349.2x173.8J

=169.7 ton
: Ec. 2.9

Esta fuerza es mayor que P, lo que md:ca que el pandeo por flexotorsion no
es critico, la columna falla por pandeo de Euler airededor del eje y.
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1=6.0m

P, =225ton
B,_=3373ton; P,_=101.9ton; P, =973ton

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

L=1.5m

P, =360.4ton
P, =5396.8ton, P,_=4612Ton; P, =454.1ton

Sigue siendo critico el pandeo por flexién alrededor de y. Cuando la longitud
disminuye, P, se acerca a P, ; las barras muy cortas fallan por pandeo por
flexotorsion. Sin embargo, esa condicion no tiene importancia practica en
columnas como la de este ejemplo, pues es poco probable que una seccién
como la de la Fig. E2.1-1 se utilice en miembros de longitud bastante menor

que 1.50 m.

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

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetria

Son las mas utilizadas en estructuras: secciones 1, H, en cajon, tubulares (Fig. 2.2), y
muchas de lamina delgada (Fig. 2.8).

L —
g (T\r -

S (S— (S (M)

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

(P, -P P, -P P, ~P_)=0 (2.10)

Las tres cargas criticas son P, =P, P,=F, y P, =F,; el modo de pandeo

queda determinado por la menor de ellas. No hay interaccién; la columna falla por
pandeo por flexion o torsidn puras.

El uso casi exclusivo de la férmula de Euler {con la que se determinan P y P,
pero no P._) para columnas de acero laminado en caliente, de seccion | o H, o en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P, ¥y
P, son casi siempre menores que F,_ y, en el peor de los casos, la menor de las

dos estda muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsién puede
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsion, como las
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones
del Instituto Americano de! Hierro y el Acero (AlSI, por sus iniciales en inglés), que
se refieren al disefio de estructuras hechas con lamina delgada han inciuido, desde
1968, la revisidbn de iesos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto

Americano de la Construccion en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el ..

disefio de estructuras:de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el
problema hasta 1986 (ref. 2.8).

EJEMPLO 2.2 Caicule las cargas criticas de pandeo elastico de des columnas, de
4.00 y 7.00 m de longitud, articuladas en los extremos, que tienen la seccion
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local

no es critico.
—1 k0
e mmm e
16.5
+ = -\ ==
X ' T1.o
65| :
v _ . .| _____________ L]L Acotaciones en cm,
. ! .
16.5 v 16.5

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

A=650cm?; I, =1, =2997.4cm*; r,=r,=6.79cm
x, =y, =0 (Coinciden los centros de gravedad y de torsion,).
re=(I, +1,)/4=2x2997.4/65=922 cm’

J=%(33.0x1’ +2x16.0x1°)=21.7 cm*

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

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

iguales.

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

. 147°E
Pandeo por flexion: P =P = -%2?;6(—);—— x10 *=377.0ton.
Pandeo por torsién: P_= —G‘z] = -—-——-—-—-—-787533;21 7 x107 =185.3ton.
r, .

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

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

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

Pandeo por flexion: P_=P_ =123.1ton.
Pandeo por torsién: P,_ =1853ton.
Como C, =0, P, esindependiente de la longitud de la columna.

Ahora la falla es por pandeo por flexion: P, =P, =P, =123.1ton.

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

El pandeo por flexién, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de
columnas de seccidn transversal con dos ejes de simetria, es el que reviste mayor
interes en el disefic de estructuras.

2.6.1 Pandeo elastico

Se tiene una columna esbelta de seccién transversal constante doblemente
simetrica, 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 accion de fuerzas
axiales de compresion P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el
material de que estd compuesta es homogéneo y elastico, y que en las
articulaciones no hay ninguna friccion (Fig. 2.9a).

- —_——

g X
%%
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 seccion transversal hay un
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la
misma intensidad y linea de accién que P.

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

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuracién ligeramente flexionada; la
fuerza exterior P, cuya linea de accion 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 seccion transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a
ta forma recta original. El par interior £I/R es funcion de la curvatura 1/R del eje de
la pieza en la seccion, o sea de la magnitud de la deformacion de la columna, pero
no depende de la intensidad de la fuerza P.

En cada seccién transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcién de la
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, EI/R, que depende

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

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

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

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacion de un
estado deseable y la iniciacion de un fendmeno que debe evitarse siempre: 1a flexion
espontanea, o pandeo de la pieza.

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

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

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan solo

deformaciones longitudinales de la columna, que esta sujeta a esfuerzos uniformes..

de compresion; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformacion, la
flexion, que provoca otra solicitacion, el momento fiexionante.

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexién} de dos columnas,

una recta y cargada. axialmente (representada con linea llena), la otra con -

imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que

coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se i

presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), 0 que se inicien las
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequefios de
P hasta llegar, poco después, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P,. En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en

forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con
linea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformacion, sin
que haya pandeo propiamente dicho: la compresién alcanza su intensidad maxima
sin pasar por un valor critico, que se caracteriza (curva con linea llena) por una
“bifurcacion del equilibrio”. (Cuando la carga alcanza el valor critico se liega a un
punto de bifurcacion del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse
recta, deformandose s6lo por compresién, o adoptar otras configuraciones en
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparicion de una nueva
deformacion, la flexién. Un hecho analogo caracteriza todos los fenomenos de
pandeo). -

w°
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2.6.1.1 Determinacién de la carga critica

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

suficientemente pequenos para que !a curvatura 1/R pueda considerarse igual a
d*v/dz* =v", se llega a:

EIv'+Pv=90
que es la ecuacién de equilibric de la columna ligeramente deformada; su solucion

proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibric en esas
condiciones, es decir, las cargas criticas de pandeo elastico:

2.2
P = n ”LzEIx

n €s un ndmero positivo cualquiera.

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

La carga critica mas pequedia es la Unica que tiene interés practico (a menos que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el
desplazamiento lateral de una o mas de sus secciones transversales, por medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:

_mEl
Pc - Lz
P es la carga critica de Euler para pandeo alrededor del eje x.

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexion, si
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas general:
2
n°El
o 7 (2.11)
donde / es el momento de inercia minimo de la seccion transversal constante de ta
columna. ’

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

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

nr
v=C_C,senl z = C,senTz

donde

%, =[P JEI = \n*x* EI/L)EI =nz/L
Haciendo n =1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de la
columna:

Vopix = C'l.a'en££ = Clsem-;i =

La deflexiéon lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, lo que
indica que la teoria desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se
inicia el pandeo, pero n:o predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se
pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, que pemanecen
indeterminados.

e

La limitacion anterior se origina en el empleo de Ia formula /R =d?y/d:*, que es

suficientemente precisa para desplazamientos pequefios, pero deja de serlo cuando '

aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresion
matematica exacta de la curvatura.

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

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

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

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

2.6.1.2 Esfuerzo critico

Dividiendo los dos miembros de -la ec. 2.11 entre el area 4 de la seccidn
transversal, teniendo en cuenta que P,/4 es el esfuerzo correspondiente a la

iniciacion del pandeo, sustituyendo el momento de inercia 7 por Ar’ y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresion:

2
o, =2k (2.12)
(L/r)
en la que o es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r

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

2.6.1.3 Longitud efectiva

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

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

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

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

cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.10:
P =4z’ EI/[*, para el modo simétrico, y P, =80.766 EI/L? , para el antisimétrico.

cl

Puesto que la carga critica del primer modo es menor que la del segundo, la

e
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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:
47*El
Pcr = Lz

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

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la férmula deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarta la longitud del tramo que se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real:
_ #’El _ 4An’El
M 77 S

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

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

1
- (’;{L): (2.13)
__TE_ (2.14)

cr

(KL/r)y )
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la Iongi}ud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga
critica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de
inflexién, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y ' para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccion perpendicular al eje
original, K puede crecer indefinidamente.

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

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

bl gk 4 [Hs

La linea punteada ! .
indica la forma de ! . .
[}
)

-

______:.

la columna pandeada . 1

-
-
-~
~
-
Y

Valor teorico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores de disefio
recomendados cuando

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

Rotacién impedida y traslacién impedida

Condiciones en

Rotacién libre y traslacion impedida
los extremos

Rotacion impedida y traslacion libre

~ § & %

Rotacién libre y traslacion libre

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

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

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

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

Los valores de K recomendados para disefio son una modificacién de los teoricos,
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 cual de los casos de la Fig. 2.11 se acerca mas al problema que esta
resolviendo; si se tienen dudas, usara una aproximacion que sobrestime la esbeltez
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia.

N ra

Cuando la columna es parte de una estructura mas compleja, y el grado de

restriccion en los apoyos no esta claramente definido, su longitud efectiva se
determina con métodos mas elaborados.

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:
_7TEl _ P
er T (KL)Z = Kz '
donde P es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

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

2.6.2 Pandeo inelastico

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

La formula o, = 72E/{L/r)’ es valida para los valores de la relacién de esbeltez a
los que corresponden esfuerzos criticos no mayores que el limite de
proporcionalidad (o, < o, ) 0 sea hasta que:

cr —
’E

o, =0t oo
cr T —YLP
(L/ry
Despejando L/r se obtiene:
L_.| £ (2.15)
r Crp

o,p €s el esfuerzo en el limite de proporcionalidad.

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

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelastico.

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

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

Engesser y Considére fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la
férmula de Euler para calcular la carga critica de pandeo inelastico, introduciendo en
ella un modulo variable, funcion del esfuerzo critico.

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

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

del tangente E,, sino de un moédulo E comprendido entre los dos. Considére

observé que E es funcién del esfuerzo medioc P/A, pero no propuso ningn
procedimiento para calcularlo.

En 1895 Engesser reconocid el error que existia en su teoria original y presentd una
nueva solucion del probiema, conocida con el nombre de teoria de! mddulo reducido
o del médulo doble.

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

dos teorias, del modulo tangente y del module reducido, mas cerca casi siempre de +

las primeras que de las segundas.

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

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

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

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

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

relacion entre esfuerzo y deformacion en cualquiera de sus fibras
longitudinales.

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

2.6.2.1 Teoria del médulo tangente

Se basa en la suposicion de que cuando la columna tiene una relacién de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=PF/4 es mayor que el limite de



34 Miembros en compresion {la columna aislada)

proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente
para las que la deformacion es controlada por el modulo de elasticidad tangente £,

que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresic’m-ngormacién del
material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,

2.5, 2.6y 2.10) (Fig. 2.12).
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Fig. 2.12 Teoria del modulo tangente.

La ecuacion diferencial del eje deformado es:

v+ -ﬁ-v =0,
Y, para una ctolumna con extremos articulados, la carga y el esfuerzo critico valen:
F = K—ZLf—I (2.16)
g =z E, (2.17)
(L/ry

2.6.2.2 Teoria del médulo reducido

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia,
sobre la que obra una fuerza de compresion P., tal que o, = P./4 excede el limite
de proporcionalidad, es:

niE,1
= (2.18)
El esfuerzo critico correspondiente es: .
IIZE,
o, = (2.19)

"oy
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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 céncavo, donde
la compresion por flexion se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en
el que la fiexidén produce tensiones.

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

E,,y de ia geometria de la seccion transversal (refs. 2.4 y 2.6):

M, = ErI/R
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Fig. 2.13 Teoria del médulo reducido.

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

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

Durante bastantes afios se considerd que la teoria del mddulo reducido era la mas
precisa, pues tiene en cuenta fa reduccion de esfuerzos en el lado convexo,
producida por la flexién, sin embargo, las cargas criticas obtenidas
experimentaimente se encuentran entre las predichas por las dos teorias, mas
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cerca, en general, de ias que corresponden al madulo tangente que al reducido; por
este motivo, se utilizd cada vez mas la teoria del modulo tangente, .a pesar de ser
aparentemente incorrecta; tiene, ademas, las ventajas de proporcionar resultados
del lado de la seguridad y ser mas facil de apiicar, pues E, no depende de la forma

de las secciones transversales.

Esta situacion, aparentemente ilégica, existio hasta que Shanley aclaré el
comportamiento de las columnas cargadas axiaimente que se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucién de Shanley

Segun la teoria del médulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =z’ EI[/L’, y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio
indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionados por el modulo
E,, en todos los puntos.

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

La carga P, predicha por la teoria de! madulo tangente no es la fuerza axial maxima

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

En resumen, la carga que corresponde al modulo tangente es un limite inferior de 1a
resistencia de una columna; al alcanzarla, la barra recta se flexiona, mientras crece
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la teoria del médulo reducido es el
limite superior, pues es la compresion maxima gue resistiria la columna si
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia maxima se encuentra entre los
limites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

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

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

0 5

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

Como una consecuencia de los fendmenos mencionados, cuando el perfil laminado
llega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines
y el alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tension, 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 actuen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas
interiores en equilibrio.

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

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

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

Los esfuerzos residuales de tension en 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).

Antes de soldar N i
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Fig. 2.16 Esfuerzos residuales en placas, antes y después de

depositar un cordén de soldadura en su eje fongitudinal. (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
compresién 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 compresion en los bordes de los patines y
agranda la region comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna, en cambio, si 1as placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos residuales de tension en los extremos de los patines, y aumenta la
resistencia (Fig. 2.17).



40 Miembros en compresién {la columna aislada)

Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones
en cajon, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque |os que
producen las soldaduras son mucho mayores que los que habia antes (Fig. 2.18).
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una seccion H soldada, hecha
con placas cortadas con soplete.

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

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

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

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volimenes de
esfuerzos de tension y compresion en cada seccién transversal son iguales entre sf,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente,
por lo que no influyen en ia resistencia tltima de las barras en tensién (en las zonas
en que hay tensiones residuales se llega a o, antes que si no las hubiera, pero la
piastificacion se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por
razones analogas, en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por
aplastamiento.

| S
U 1400 2800 kp/om?
Acero A7

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajon soldadas.

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

alcanza el valor o, -0, ; a partir de ese instante, las dos porciones laterales de la

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

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

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

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los
residuales, se puede seguir utilizando la formula de Euler, pero debe considerarse
sélo la porcion de las secciones transversales que esta ain en el intervalo elastico
(refs. 2.12y 2.13}.
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2
F, = - f]e =I_eP£ (2.20)

L I

I, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal gue esta en el
intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y P; es la carga critica de Euler. Se
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones

transversales de la columna, de manera que /, es constante.
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E! esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el area total 4 los dos miembros de la
ecuacion anterior:

_ B, EI,  2El, _7E(1,)1) (2.21)

Ucr—7= PYE _(I/rz)Lz— (L/r)z

o., se calcula con la férmula de Euler, sustituyendo E por el producto E£(1,/1).

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

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribucion de los esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en la magnitud de o, ya

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

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

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

Fiexion alrededor del eje x:

2
I £ ., - FEE (2.22)
]X E (L/rx) E
Flexion alrededor del eje y: - -
I 3 - 2 3
i:[—‘ﬂ] o, =t (5) (2.23)
1, \E 1/r F\E

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

2.23 pueden obtenerse graficas para disefic de columnas de seccion transversal
rectanguiar, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina ¢, en funcion de la relacién de esbeltez y

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

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

El modulo tangente de la seccidn transversal completa, E,, puede determinarse

analiticamente, partiendo de una distribucion conocida de esfuerzos residuales, o
experimentalmente, por medio de ensayes de compresion de perfiles completos, de
poca longitud (ref. 2.11).

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

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relacion de esbeltez que se
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de seccion H pandeada por
flexion alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores maximos de
0.300,. en los extremos de los patines, y.despreciando el efecto del aima (0.30c,

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

1.0 T T T T T : 1 1 I R
__T_x 4 Pandeo airededor
— | del eje de mayor ~
Scr. y! / \ momento de inercia
Oy ! \ (°.= =0.3 Gy)(EC. 2.22)
T~ I Pandeo alrededor \ n
| del eje de menor (Ec. 2.27)
l_ ' momento de inercia -
(°.= =03 cy)(Ec. 2.23)
S =0.3 Uy
Pandeo elastico .
05 = | ot 0.3 oy / (Ec. 2.12) —]
|
| i
{
| J7
. ——
ol L 1 ¢ | SN N A B RS N B
0 0.5 15 20

1.0
KL <] oyA
[ %y o ki
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pens6 que para simplificar el disefio
convenia sustituirlas por una sola, valida para pandeo en x 0 en y.

N
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5):
2
o L
Op =0, - ;‘2 (0'_‘ -—a,_,{;) (2.24)

T

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

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

O-LP =G')‘—O',.c (2.25)
La ec. 2.24 se transforma en:
2
c L
=g, -2 (g — ol 2.26
aﬂajﬂ%@}m{J (2.26)

Si los esfuerzos residuales maximos de compresidon se toman, arbitrariamente,
iguales a o, /2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexidn. en cualquiera
de los planos principaies; su representacion grafica es una curva tangente a la de

Euler en el punto en que o,, = a)./z )

2 LY
G =0y = 4”:‘25 (—J (2.27)

-
o, /2 es un valor cercano al maximo que se ha medido en perfiles H laminados.

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

a .. o
= —_—— = . - .28
er %p4fﬂW#J%b4%j (2.20)

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

Al suponer que o, =0, /2, de la ec. 2.25 se obtiene, o,, = ¢, /2, de manera que la

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

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

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

A=KL/KL), ., = (KL/r”cry /x*E , y las ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre o, para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar
los resultados. (KL)GE:U es la relacion de esbeltez para la que el esfuerzo critico

elastico es igual a o .

0.8 ﬁ‘:"_

Curva basica
] 0 del CRC
a .O (Ec. 2.27)
05 - A
HH

04 |-

m Seccidn en cajon soldada
H Seccion H soldada

0.2 — o Seccion W laminada

a Seccion W iaminada tratada térmicamente
o Seccion en cajon laminada

o L i i ] | _ |
0 50 100 150 Lir

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

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

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

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

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

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

2.6.4 Curvas multipies

La gran dispersion de las resistencias maximas de las columnas, para valores dados
de la esbeltez, se muestra en la Fig. 2.23, en ia que se han trazado las curvas que
limitan el espacio que contiene las graficas resistencia-esbeltez determinadas
analiticamente para 112 columnas, de perfiles y tipos muy variados (ref. 2,15, 2.20).

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentalmente, y en una deformacién inicial supuesta del eje de la columna,
5, =0.001L, en la seccion media. Las resistencias no se han determinado

resoiviendo un problema de valores caracteristicos, método que s6lo es aplicable a

niz
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la grafica accion-deflexion de todo el
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia maxima es la ordenada del punto

mas alto de la grafica.

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

1 1
¢ 05 1.0 15 20

N
x E T

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

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

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

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

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos paises, y se probaron en
seis laboratorios diferentes.
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidi6 establecer varias
curvas de disefio, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para
obtenerlas se hicieron estudios de simulacion, basados en valores supuestos de las
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se
obtuvieron asi las curvas a, b y ¢ de Ia Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas, a°y
d.

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convencion Europea elabord
tablas L/r—c, para los perfiles mas utilizados y los aceros comunes en Europa (ref.

2.17), teniendo en cuenta los valores caracteristicos del limite de elasticidad, en
funcion del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas
comprimidas, la caracteristica mas importante es el limite de elasticidad de la parte
mas gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se
han utilizado expresiones analiticas que aproximan los resultados proporcionados
por las curvas (ref. 2. 18)

2.6.5 Resistencia de disefio

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

En la actualidad se cuenta con dos metodos para determinar la resistencia maxima
de las columnas gue fallan por pandeo por flexién (ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con
uno, es la menor de las cargas criticas de pandeo, elastico o inelastico, de la
columna perfecta; segun el otro, es igual a la resistencia ultima de columnas con
imperfecciones iniciales, que se introducen en el problema suponiendo que su eje no
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga critica,
que corresponde a un estado de bifurcacion 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 accién-desplazamiento y
determinando ia carga correspondiente a su punto mas alto.

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

En los dos métodos se incluyen los efectos de los esfuerzos residuales que se
originan durante a2 laminacion y la fabricacion de la estructura.

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

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

Se han determinado analiticamente las curvas para columnas de diversos tipos; en
su obtencidn se han tenido en cuenta la forma de la seccion transversal, las
propiedades mecanicas del acero, el procedimiento de fabricacion, el tamafo de los
perfiles, y el eje de flexidn; ademas, 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 deflexién maxima, en el centro.

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

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

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

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

10
Curva 1

- Ancho de a banda

| de curvas que forman
fabase de l[acurva 1
P max - (30 curvas)
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Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural.

Curva de Euler
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Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas
multiples son bastante complejas (refs. 2.11, 2.15, 2.19), por elio, se ha propuesto el
uso de expresiones simplificadas, con las que se obtienen, de manera mucho mas
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas

W

I
v b
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Complementarias de! Reglamento de Construcciones para el D.F. {ref. 2.2), y de las
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el disefio de columnas de seccion
transversal H o en cajon. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las
columnas en funcion de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se incluyen en programas

de computadora.

10 Curva 2
F Ancho de la banda de curvas
Prax T que forman la base

|

de la curva 2 (70 cunvas)

0

°5L Curva de Euler

Curval

Pmax Ancho de la banda de curvas
By que forman la base
Y de la curva 3 (12 turvas)
e=L/1000
o5k Ny Curva de Euler

D i e, L A ke _L L S| -y l i i i L 1
) 0s 19 15
1=—1—\f.3i
T E ot

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

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs.
2,11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente a las

secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utiliza paray,

columnas con secciones transversales de cualquier forma, incluyendo angulo#”

sencillos o dobles.

‘-"‘"
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H Laminada, hib< 1.2

I Soldada, placas cortadas con soplete
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Fig. 2.27 Curvas maitiples europeas.

Cuando se emplean varias curvas de disefio, con la tabla 2.1 se determina la que
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20).
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e/L = /1000, valor maximo permisible por especificacion

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

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformacién

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

Aparentemente seria imposible llevar los elementos comprimidos de acero
estructural al intervalo de comportamiento plastico, en el que las deformaciones
unitarias son mayores que ¢, sin que se pandeasen, lo que invalidaria la hipétesis

principal del-analisis y disefio plastico, pues los patines de las barras en flexion se,,

pandearian locaimente cuando la compresion fuese en ellos 4,0., y no podria®”

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

Proceso de fabricacion Eje de Esfuerzo de fluencia minimo (Kg/c
) flexién
2600 {3500 |4200
a a a P&300¢
<2530 |3450 |4150 16250 |**
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios |[Mayor
laminados en : . momento
caliente de inercia 2 2 1 1 1
Menor
maomento
de inercia 2 2 2 1 1
Perfiles H pesados (Patines |Mayor 3 2 2 2 2
de mas de 5 cm de grueso) [Menor 3 3 2 2 2
Secciones H Placas cortadas con soplete |Mayor 2 2 2 1 1
hechas con placas Menor 2 2 2 2 1
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 2 2 2
Menor 3 3 3 2 2
Secciones en Placas cortadas con soplete {Mayor 2 2 2 1 1
cajon soldadas o laminadas Menor 2 2 2 1 1]
Formadas en frio Mayor N/A 2 2 2 2
’ Menor N/A 2 2 2 2
Tubos cuadrados |Formados en caliente o Mavyor 1 1 1 1 1
0 rectangulares formados en frio y tratados
térmicamente Menor 1 1 1 1 1
Tubos circulares |Formados en frio 2 2
Formados en caliente 1 1 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido relevados de |Mayoro
esfuerzos Menor 1 1 1 1 1
Notas:

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

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

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material esta
endurecido por deformacion, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia

(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clasicas describen correctamente el fenémeno en el -

intervalo elastico y en el inelastico entre el limite de proporcionalidad y el esfuerzo
de fluencia, hasta que la deformaci6n unitaria vale ¢, , pero son inaplicables mas alla

de este punto.
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’

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

compresion.

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

por deformacion ¢,,, pues el acero fluye de manera discontinua en pequefias fajas
inclinadas, orientadas segun los planos de esfuerzo cortante maximo, en las que la
deformacién local pasa instantaneamente de ¢, a ¢,, (refs. 2.26, 2.27,2.29). E, no

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

o, (kg/cm?2)
b

3000 \ -

n -
Jay = 2530 kg/om?2 ap

— e e o — ——— e ——

2000

Tan aq = E = 2 100 000 kg/em?
Tan ap = Egg = 63 000 kg/em?2
Eeg =E/Mh .. h=2323
ted =Sey .. 5= 1.7

1000

b — — — o o e — o]

I I L.
1.0 tag =14 2.0 £ (°/o)

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

£,4 €S unas 12 veces mayor que £, (Fig. 2.29).

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

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

2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseio y Construccién de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

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

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

2.31. Tomando 4, encm’y F, enkg/cm?, R, se obtiene en kg.

a) Miembros de seccion transversal H, I, o rectangular hueca.

Fr=09

F
R = ! AFy <F, AF; (2.29)

(e 2 —0as™ )"

A, es el area total de la seccién transversal de la columna.

_xt [F,

donde KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la

columna. ,

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

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

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

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

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

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

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

asi, puede emplearse la ec . 2.29, con » = 2.0, en los casos en que la Tabia 2.1
sefiala que debe utilizarse la curva 1.

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

a)

Fr=0385

Si KL/r 2 (KL/r),. 2‘”2;’ ‘;?0 AF, (2.30)
Si KL/r<{(KL/r)., R.= A,Fy{l - &i{/’)ﬂ . (2.31)

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

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

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

férmula de Euler y despejando KL/r .

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

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

De acuerdo con las especificaciones' del AISC para edificios de acero estructural
basadas en disefio por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), la resistencia de
disefio en compresion de columnas cargadas axialmente que no fallan por pandeo
local ni por pandeo por torsién a flexotorsion, es igual 2 F,P,, donde:

F, =085

\
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P, = resistencia nominal en compresion axial = 4 F,, (2.32)
Para 4, <1.5, F, ={0.658% JF, (2.33)
Para i.>15, F, =[0'8277JF_‘ (2.34)

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

Las férmulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en términos de la relacion de esbeitez
KL/r (Comentario de la ref. 2.8); para ello, se escribe la formula 2.33 en forma

exponencial

F,, = lexp(- 0.41922 ),

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

F. 2
para KL cam [E., £, {exp[-o.m_ﬂ(&) ﬂf 035)
r E,. E\r

para K s umn | £ g JO3TTTE . (2.36)
r FJ'.‘: o (KL/")- .

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

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

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la formula de Euler multiplicada por 0.877, o que indica
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales (e = L/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la férmula de Euler ( F,, , calculado con cualquiera

re
de las ecuaciones anteriores, no es reaimente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

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

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

Ei esfuerzo permisible en la seccion transversal total de miembros comprimidos
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que 1a relacion de
esbeltez maxima del tramo en estudio, XL/r, no excede de C,, es:

(1 Ly } F,
) 2c7 [
"5, 3KUr_(KLjry

3 8C, 8C’

(2.37)

donde:
27%E
F,

C. =

Cuando KL/r excede de C_, el esfuerzo permisible es:
_ 127'E

B 23(KL/J')2

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

(2.38)

[t}

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

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

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

C, = gaF, 1+ 7" (2.39)

que puede escribirse en la forma:

C o= Fr 44
' (1 + A2 )”"
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas.

F
a=K 5

rd
r \x°F

¢ = factor de resistencia = 0.9.

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

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

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

curvas.

2.6.7.5

Tablas de esfuerzos de disefio

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan les esfuerzos
de disefio en funcion de ias relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de disefio-
relacion de esbeltez para aceros Grado 50 (F, =3515 Kag/cm?); la del Reglamento del
D.F., con n=1.4, coincide casi con la del AISC, pues ambas provienen de la
segunda curva del SSRC; la diferencia para relaciones L/r pequefas, se debe a
que los factores de resistencia no son iguales.

Re/A (Kgiem?} NTC~ROF
800 _I Gr50,nu 2

NTC-RDF
Gri0.n= 14

\

LRFD-AISCE3
G50

T T Y
0 20 L] -] 0 100 120 140 160 180 200
Relacion de esbeltez. KLir

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de disefio - relacién de esbeltez (RJ/A
- KL/r).

t.
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial, NTC def RDF

Esfuerzo de Disefto RyA, Fe=0.9, n=1.0, F,=2530 kg/em’
KUR R/Ac KUR RJA KUR RJA KUR Ro/Ax
kg/cm? kg/em? kg/cm? kg/om?

1 2277 51 1746 101 1008 151 582
2 277 52 1728 102 996 152 587 .
3 2577 53 1714 103 985 153 | 581
a 5577 54 1694 104 g7a 154 575
5 277 55 1677 105 963 155 570
3 277 56 1660 106 953 156 564
7 277 57 1643 107 942 157 559
] 2777 58 1626 108 932 158 553
9 2277 59 1609 109 921 158 548
10 2277 60 1502 110 911 160 5a3
1 277 1 1575 i 901 161 537
12 277 62 1559 112 891 162 532
13 77 83 1542 113 882 163 527
14 2272 B4 1526 114 872 164 527
15 2964 65 1500 LT 862 365 517
16 2755 6 1493 116 853 166 513
17 2246 &7 477 117 Ba4 167 508
18 236 68 1461 118 855 168 503
15 2326 69 1445 119 826 169 438
20 2215 70 1429 120 817 170 494
51 2704 71 1413 3121 808 7 489
2 2103 72 7308 122 799 172 485
23 2181 73 1382 123 7979 173 280
34 5169 74 1367 124 782 174 276
25 2156 75 1352 125 774 175 ar2
26 2143 76 1337 126 766 176 467
27 2130 77 32 127 758 177 253
78 3116 78 1307 128 750 178 259
25 2102 79 1202 129 742 179 455
30 2088 8 1278 130 734 180 451
31 2073 81 1263 131 726 189 747
32 2058 &2 1249 132 719 182 243
3 2043 83 1235 133 711 183 239
34 2028 84 1221 134 704 184 435
35 2012 85 1207 135 697 185 437
3% 1997 86 1104 136 ) 186 427
37 1981 87 1180 137 682 187 234
38 1965 88 167 138 675 188 220
39 1948 89 1154 139 568 189 216
20 1932 %0 1141 140 662 190 413
a 1915 91 1128 331 655 191 409
2 1839 7] 1115 142 648 192 406
43 1882 g3 1103 143 | 842 193 402
a4 1865 o4 1090 144 635 194 350
45 1848 % 1078 145 620 195 355
26 1831 % 1066 146 623 796 352
a7 1814 97 1054 147 516 197 369
48 1797 a8 1042 148 810 198 386
29 1780 ) 1030 749 504 ) 382
50 1763 100 1078 150 508 200 375
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TABLA 2.3 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJA, Fr=0.9, n=14, F,=2530 kg/em’
KL/R R/A, KUR RJA KL/R RJ/A KUR RJ/A
kg/cm? kg/em® ka/em’ kg/em?

1 2277 51 1934 101 1214 151 686
2 2277 52 1980 102 1200 152 679
3 2277 53 1966 103 1186 153 671
4 2277 54 1952 104 172 154 664
5 2277 55 1938 105 1159 155 657
6 2277 56 1923 106 1145 156 650
7 2277 57 1908 107 1132 157 643
8 2277 58 1833 108 1118 158 637
g 2277 59 1878 100 1106 159 630
10 2277 60 1863 110 1093 160 623
1 2277 &1 1847 111 1080 161 617
12 2277 62 1832 112 1068 162 611
13 2277 63 1816 113 1055 163 604
14 2276 64 1800 114 1043 164 568
15 2274 65 1784 115 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1019 166 586
17 2263 67 1751 117 1007 167 580
18 2267 68 4735 118 995 168 574
18 2264 69 1718 119 984 169 568
20 2260 70 1702 120 g72 170 562
21 2257 71 1688 121 961 171 557
22 2253 72 1659 122 850 172 551
23 2249 73 1653 123 939 173 546
24 2244 74 1636 124 928 174 540
25 2240 75 1620 125 918 175 535
26 2234 76 1603 126 907 176 530
27 2229 77 1587 127 897 177 524
28 2223 78 1570 1286 887 178 519
29 2217 79 1554 129 877 179 514
30 2210 80 1538 130 887 180 509
31 2204 81 1521 131 857 181 504
32 2196 82 1505 132 B47 182 499
33 2189 83 1489 133 B37 183 485
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
as 2145 88 1409 138 792 188 472
39 2136 89 1393 139 783 189 467
40 2126 30 1378 140 774 180 463
41 2318 91 1362 141 765 191 458
42 2105 g2 1347 142 757 192 454
43 2094 a3 1332 143 749 193 450
44 2082 94 1316 144 740 194 445
45 2071 95 1301 145 732 165 442
46 2058 96 1287 146 724 196 438
47 2046 a7 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 Compresion Axial, NTC del RDF,

Esfuerzo de Disefio RJA Fa=0.8. n=14, F,=3515kg/em’
KLUR RJA KUR Re/Ay KUR RJA KUR RJ/A
kg/om? kg/em? kg/em? kg/em?
z 3164 51 2585 101 1366 151 722
2 3164 52 2560 102 1348 152 713
3 3164 53 2534 103 1329 153 705
2 3164 54 2508 104 1311 154 697
5 3164 55 3482 105 1293 155 689
6 3164 58 2456 106 1276 156 831
7 3964 57 2429 107 1259 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 866
) 3364 59 2376 109 1225 159 659
10 3164 60 2349 10 1209 160 652
19 3164 61 2322 111 1192 161 844
12 3162 62 2205 112 1177 162 837
13 3158 &3 2568 113 1961 163 830"
14 3155 B4 2241 114 1146 164 623
15 3150 85 P14 118 1130 165 617
16 3146 6 2187 116 1115 168 810
17 3140 67 2160 117 1101 167 03
18 3134 68 2133 118 1086 168 597
19 3128 69 3106 119 1672 169 591
20 3121 70 2079 120 1058 170 564
21 3113 71 2053 124 1045 17 578
23 3105 72 027 12 1031 173 572
23 3006 73 2000 123 1618 173 566
24 3086 74 1974 124 1005 174 560
25 3076 75 1949 125 902 175 554
26 3065 76 1923 126 a7o 176 548
27 | 3083 77 1898 | 127 %7 | 177 543
26 3041 78 1872 128 554 178 537 ‘
29 3028 79 1847 129 542 179 532
30 3014 80 1823 130 931 180 526
31 3000 81 1768 131 919 181 521
32 2685 82 1774 132 907 182 516
33 2669 83 1750 133 896 183 511
34 2062 84 1726 134 885 184 505
35 29365 85 1703 135 874 185 500
36 2617 86 1680 136 863 186 485 |
37 2800 87 1657 137 853 187 491
28 2880 88 1634 138 842 188 486
3 2860 89 1612 139 832 189 281
20 2840 90 1580 340 852 190 a76
a1 2819 91 1568 a1 812 191 472
42 2798 52 1546 742 803 192 267
a3 2776 93 1525 143 763 193 463
a4 2754 84 1504 144 784 194 458
a5 2731 95 1484 145 774 195 454
26 5708 % 1463 746 765 19 249
a7 2684 a7 1443 147 756 157 245
48 2660 98 1424 148 747 198 241
29 2635 ) 1404 149 730 199 237
50 2611 100 1385 150 730 500 333
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial. NTC del RDF-

Esfuerzo de Disefio Ro/A, Fr=0.9, n=2.0, F,=3515 kg/cm’
KU/R RJ/A KUR RJA KLR RJA KUR RdA
kg/emn? kglom® kg/em? kg/iem’
L 3164 51 2881 101 1548 151 770
2 3164 52 2851 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
B 3164 56 2728 108 1394 158 707
9 3164 59 2704 108 1373 158 699
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 183 666
14 3162 64 2573 114 1275 164 659
15 3162 65 2546 115 1257 165 651
16 3161 66 2518 116 1239 166 544
17 3160 67 2490 17 1221 167 636
18 3159 68 2461 118 1203 168 629
19 3158 63 2433 118 1186 168 622
20 3157 70 2404 120 1168 170 615
21 3155 71 2375 121 1152 171 608
2 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 75 257 125 1088 175 581
26 3142 76 227 126 1073 176 575
27 3139 77 2198 127 1058 177 568
28 3135 78 2168 123 1044 178 563
28 3131 79 2139 128 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 1908 137 923 187 511
38 3068 ) 1881 138 911 188 506
39 3058 89 1853 139 899 189 501
40 3047 90 1826 140 887 190 496
41 3036 91 1798 141 875 191 490
42 3024 @2 1773 142 864 192 485
43 3011 93 1746 143 853 193 481
44 2997 84 1720 144 842 194 476
45 2983 95 1695 145 831 185 471
46 2968 % 1669 146 821 196 466
47 2952 97 1645 147 810 197 462
48 2835 98 1620 148 800 198 457
49 2918 89 1596 149 790 199 453
50 2900 100 1572 150 780 200 448
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TABLA 2.6 Miembros en Compresion Axal, LRFD-AISC93

Esfuerzo de Disefio R/A, Fr=0.85. F,=2530 kglcm’
KUR R /A KUR Re/A KUR RA KL/R Ro/A
kg/om? kg/cm’ kg/em® kg/om?

1 2180 51 1875 101 1257 151 658
2 2150 52 1865 102 1244 152 649
3 2149 53 1855 103 1231 | 153 641 |
4 2149 54 1845 104 1217 154 833
5 2148 55 1834 105 1204 155 624
6 2145 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 1778 110 1138 160 586
1 2137 61 1768 11 1125 161 579
12 2134 62 1757 112 1114 162 572
13 2131 63 1745 113 1008 163 565
14 2128 64 1734 114 1085 164 558
15 2125 65 172 115 1072 165 551
16 2122 66 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 117 1046 167 538
18 2114 68 1686 | 118 1034 168 532
19 2110 69 674 [ 119 1021 168 525
20 21086 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
28 2084 78 1561 128 908 178 473
29 2057 79 1549 129 896 179 468
30 2051 80 1536 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
35 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 143 734 183 403
44 1942 94 1351 144 723 194 3989
45 1933 95 1338 145 714 195 395
46 1924 96 1324 146 704 196 391
47 1915 97 1314 147 694 197 387
48 1805 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 Mtembros en Compresion Axial, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Disefio R/A Fr=0.85, F,=3515kg/em’
KUR R/A. | KLR R/A KLR RoA KUR | RJA
kg/em? kg/am? kg/em’ kg/cm’

1 2988 51 2470 101 1417 151 658
2 2987 52 2452 102 13% 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
3 2980 56 2376 106 1314 156 616
7 2977 57 2356 107 1294 157 609
<] 2974 58 2336 108 1274 158 601
) 2970 59 2316 108 1254 155 593
10 2966 60 2% 110 1234 160 586
1 2961 61 2376 111 1214 161 579
12 2956 62 2% 112 1184 162 572
13 2951 63 2235 113 1175 163 565
4 2945 64 2215 114 1154 164 558
15 2539 65 2194 115 1134 165 551
16 2932 66 2173 118 1115 166 544
17 2925 67 2152 117 1096 167 538
18 2918 68 2131 118 1077 168 532
19 2910 69 2110 119 1059 169 525
20 2902 70 2088 120 1042 170 519
21 2893 7 2067 121 1025 171 513
22 2884 72 2045 122 1008 172 507
23 2874 73 2024 123 892 173 501
24 2865 74 2002 124 976 174 495
25 2854 75 1980 125 860 175 490
26 2844 76 1958 126 945 176 484
27 2833 77 1837 127 830 177 479
28 2821 78 1915 123 816 178 473
25 2810 79 1893 128 501 179 468
30 2787 80 1871 130 888 180 463
31 2785 81 1849 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 861 182 453
33 2758 83 1806 133 | B84 183 448
34 2746 84 1784 134 835 184 443
35 2732 85 1762 135 823 185 438
3% 2718 85 1740 136 811 186 434
37 2703 87 1718 137 799 187 429
38 2688 88 1696 138 768 188 424
39 2673 89 1674 139 776 189 420
40 2658 EN) 1653 140 765 190 316
41 2642 91 1631 141 755 191 4N
42 2626 92 1609 142 744 192 407
43 2610 93 1588 143 734 193 403
M 2583 94 1566 144 723 194 3%
45 2577 85 1545 145 714 195 395
46 2560 9% 1523 148 704 196 391
47 2542 97 1502 147 654 187 387
48 2525 %8 1481 148 685 188 383
49 2507 ) 1459 149 676 199 379
50 2489 100 1438 150 667 200 375

SEeyte

T
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EJEMPLO 2.3° Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =
1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion del grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres placas soldadas. El acero

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

.
|
- T -5
tpc = 1'91ﬂr F ; —i
|
|
|

h=2158}{ -—-—-—-= I d=254

e U

_I . 2
i =111 Acotaciones, an cm,

—]

i+

IIﬁ b=254
Fig. E2.3-1 Columna del ejemplo 2.3.

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

Accién de disefto: P,=130x 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.

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

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

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

Alma: hft, =21.58/1.11=19.44 < 2100/+/2530 = 41.8

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

2En este gjemplo, y en los gue 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 disefio

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

= KL v 10x 500 2530
r : 6.57 \(2039000.7
a) Las placas que componen la columna se obtienen cortandolas con

oxigeno de placas mas anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4.

F AF, _ 2530x120.77x0.90x107
1+ 2 -015*f"  (1+0.853** —0.15)"*

=193.5 ton

R, =

e

F, A, Fy =2530x120.77x0.9x107 =275.0ton > 193.5

Por consiguiente:
R_=193510n > P, =182.0ton

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

£

R ' puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las
resistencias de disefio por unidad de area, R_/A, , para relaciones de esbeitez
comprendidas entre 1 y 200, con F,=0.9, para acero con F,=2530 kg/cm’ y
n=14.

KL{r =1.0x500/6.57 =76

%_ =1.603 to/em?, R, =1.603x120.77 =193.6 ton

I

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

b) La columna esta formada por tres placas laminadas: n = 1.0.

2530

© 1+0.853-0.15
(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R[4, =1337 kglcm?, R, =1337x120.77x10"
=161.51ton ).

x120.77x0.90x10™* =161.5 ton

En este caso, R. =161.5ton < P, =182.0ton.
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La seccion no es adecuada (161.5/182.0 = 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 (161.5/193.5

0.835).
Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24).

Clasificacion de la seccion.

Patines: b/2t, =6.65 < A, =797/J2530 =15.8

Alma: hft, =19.44 < A, =2121/4/2530 = 42.2

La seccién es “no compacta”; no hay pandeo local prematuro.

Resistencia de disefo.

2, =0853<15 ..R ==¢CA,(0.658‘3 )F =0.85x120.77x 0.658°*" x 2.53
=191.5ton > P, =182.0ton

La seccion ensayada es correcta.

¢. = 0.85 es el factor de resistencia.

La resistencia de disefio es casi igual a la que se obtiene con las normas de
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto
€s asi porque la ecuacién 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 ytilizando la tabla 2.6.

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

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2.3).

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

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

= =126.1
7530

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

FH={1-M}F‘,={1 2L]zsso 2070 kg/em’
i x

3(KL/r)“(KL/r)3=§+ 3x76 760 g7
8C 8C 3 8x1261 8x126.1°

[

CS———E-i-
3

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

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

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

P, =AF_ =12077x2.07=250.0 ton

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

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

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

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

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

4 (1 @) {3) 4)
. ) 4
——— + 1.27
T —:f—ossT
20.3 cm ' 1—175 L =4.0m
.l_ c—.—x 1,27
}._M__.{T e - e . st
t
A =6573cm?
ty = 8.77 cm CASO 1 2 3 a
fy = 5.20 cm
KTEOR 1.0 0.7 2.0 0.5
KRECOM 1.0 [+ X-] 2.1 0.65
Kur, | 77 62 162 50

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

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

se presenta, siempre, por flexién alrededor del eje y. -
En la Fig. E2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva K
fedricos y recomendados para disefo (Fig. 2.11), y las relaciones de esbeltez
criticas, calculadas con los valores recomendados.

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

Ref. 2.2 Ref. 2.24
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50
Lam.' Sold. 2 Lam.’ Sold. *
1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 1273
2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3
3 40.2 35.0 419 69.5 376 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 Tecnicas Complementarias del Reglamento del D. F. (ref. 2.2)
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la
ref. 2.24 se emplea una sola formula para todas las columnas, cualquiera que

i

e
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sea la forma de sus secciones transversales y el método que se haya seguido
para fabricarlas.

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

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de disefio en compresidén axial de una
columna de 6.00 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la fig.
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para
flexion alrededor del eje “y" y empotrados respecto al eje “x". El esfuerzo de

fluencia del acero es F, = 3500 kg/cm?.

ho = 28.1

Y
|
t=095" s
—1 L}
i
I
i

hy =581 ||-—-—-—--dJ—5~ |d=60
|
|
!
|
X i

095 T X
0.85 0.95 Acotaciones, en cm,
b=30

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

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

Clasificacion de la seccion {Tabla 2.3.1, ref. 2.2}

Placas horizontales: h,/t = 28.1/0.95=29.6 < 2100/ [F, =35.5
Placas verticales: h [t =58.1/0.95=61.2 > 35.5
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccion, los
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las

dimensiones libres tedricas.

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

Las caracteristicas geométricas de la seccion transversal total son:
4, =167.39cm®, I =80,745cm’, [ =27573cm*, r, =22.0cm, r, =128cm

Modo de pandev. El pandeo es por flexion o torsién puras; no hay interaccion
(art. 2.5.3).

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

a4l 4(29.05%59.05)*(0.95)

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

J =

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

Ec. 2.5: P = 7 Bl = 807457 E x107 =18,055 ton

" (k.L)  (05x600)

*El, P
Ec.26 P, =l JIBTE oo isation > 2o 167:39%3500
K L} {1x 600)’ 2 3

x10™* =292.9 ton

- -3
Ee.27 b TEC gl . G/ _ 63460xGx167.39x10
T lkLY it {1+1,)/4 80745+ 27573
= 76908 ton

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y. Como se esperaba, P,,
es mucho mayorque F, y P,..

orx
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbeltez critica

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

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

Es critica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabia desde que se
determino que la columna se pandea por flexion alrededor de ese gje.

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA DE DISENO

P

La seccion transversal de la columna es tipo 4; en la determinaciéon de su ¥
resistencia deben, tenerse en cuenta los estados limite de inestabilidad por *
flexion y por flexion y pandeo focal.

Obtencion del factor de pandeo local Q. La seccidn esta compuesta 5
exclusivamente por elementos planos atiesados; por consiguiente, 0,=1.0y -~

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

Anchos efectivos

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

Placas verticales. b, = 27341 (1 o4 JS b

U s

En la ref. 2.2 aparece esta misma ecuacién, 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
compresion axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por
flexion combinados, el esfuerzo f de la ecuacion anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, del material.
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_2734><0.95(1 544

b = —
’ V3500 61.24/3500

A, =4,-Y (b-b,)r=1673-2(58.1-37.3)x0.95=127.87 cm’

J= 37.3em < 58.1

O, = 4, /4, =127.87/167.39=0.764, Q =0, =0.764

(KL/r). = 6340/ JOF, = 6340/+/0.764x 3500 =122.6

(KL/r),.. =47 < (KL/r). =122.6 .. La resistencia de disefio se determina con
la ec. 2.47, art. 2.8.1:

R =0aF,|1- KL |-
o2AKL/r)C
47* 3
=0.764x167.39x3500| | - ——— [x0.75x10
x122.6°
=311.0 ton

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

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

La seccion no esta sujeta a pandeo por torsion o flexotorsion:
_ mE _7E
“ AKL/rY 4T

- F,
=9110Kg/em” > 5

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo P, , calculada arriba, entre el
area de la seccion transversal de la columna,
Foo P _1541x10°

T4 167.39

= 9206 kg/cm”

La diferencia proviene del redondeo de los resultados”.
F, = F.1-F, /4F,)=3500(1- 3500/4x9110)= 3164 Kg / cm’

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

* En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuacion siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art.
2672
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7 7
Placas horizontales: 2—132 (b] f 1052 x29.6,|—— 316 =0.613 < 0.673.

Y

Las placas horizontales son completamente efectlvas.

Placas verticales: 2= ,__05' 61.2 3164-1268 > (0.673.

1-0.22/7 1-0.22/1.268
A 1.268

b, = pb=0.652x58.1=3787 cm

=0.652

p:

=167.39-2(58.1-37.87)0.95=128.95 cm’

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

3.

P = AF, =128.95x3164x10" = 408.0 Ton
R =F,P, =0.75x408.0 = 306.0 ton

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

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

2.7.1 Resistencia de Disefno

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

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

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

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

con?

¢. = factor de reduccion de la resistencia = 0.85.
P, = resistencia nominal en compresion = 4 F (2.40)
. = area totai de la seccion transversal.

E! esfuerzo critico nominal F_ se determina como sigue:

a)Para 4,0 <15, F, =0[0.658% JF, (2.41)
b) Para 2,\/O0>15, F, =[g§?—7Jﬂ, (2.42)

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

O 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 elastico por torsion o fiexotorsion, F,, se determina

con las ecuaciones:

a) Secciones con dos €jes de simetria: Ec. 2.63.

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

c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsion,
F,. es igual a la menor de las raices de la ecuacién cubica:
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(F.-FXF,~F,JF,-F.)-F; (F,—Fn.(i] -FAF, —F(‘—} =0 (244)
' ' 0 r
Esta es |la ec. 2.4 escrita en términos de esfuerzos.

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas
ecuaciones. F y o se han utitizado indistintamente para representar los esfuerzos.

=%
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T
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Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes
delgadas

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local
bajo esfuerzos menores %ue el de fluencia, introduciendo el factor Q, su resistencia

maxima se expresa como™.
P, =040, (2.48)

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

P =‘Aefo-y .. (2.49)

may

donde A4, es la suma de las areas efectivas de todas las placas que componen ia
seccion.

Igualando los segundos miembros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene:

A
QAo ,=A,0, .0=Q,= —;f- . (2.50)

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

5 . . . ) R .

La ecuacion 2.48 es vahda para cuaiquier columna corta de paredes delgadas, independientemente
de que los elementos planos que la forman estén atiesados o not lo que varia de un caso a otro es ia
manera como se calcula el factor Q.
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeitez elevada, que
se pandean en el intervaio elastico bajo esfuerzos suficientemente pequefios para
que no haya inestabilidad loca! prematura, aunque estén hechas con lamina
delgada.

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

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

_ 20,120,000

Si KL/r2 S, R =="""_—AF, 2.30
i KL/r2(KL/r)., R, KLY AF (2.30)
: . (KL/rY

S r . R =QAF |1-—_IF, 2.47
i KL/ <(KL/r)c_ R =QAF,|1 PR (2.47)

(KL/r), = 6340/ JOF, ; F,=075.

El area 4,, y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la seccion

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

2.8.1.1 Calculo del coeficiente @

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

(a) Todas las placas son atiesadas

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

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

F. =40,
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efectivos de diseio de esos elementos, entre el area de la seccion
transversal. El area efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia
o.. Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 3. O se

;
designa, en este caso, O, .

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no
atiesados, Q se calcula dividiendo el esfuerzo critico en compresion, o, del

elemento mas débil de la seccion transversal (el que tiene la relacion
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia o,. Los calculos se

hacen de acuerdo con el Capitulo 3. Al coeficiente Q se le llama Q,. (En el
art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el disefio de angulos aislados
comprimidos).

3. En miembros que contienen algunos elementos planos atiesados y otros no
atiesados, el coeficiente Q es el producto de un factor de esfuerzo, Q,,
calculado como se indica en 2, multiplicado por un factor de area, (Q,,
obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de o, el esfuerzo con el que se
determiné O, e incluyendo en el area efectiva el area total de todos los
elementos no atiesados.

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24)

Tanto si se emplean esfuerzos permisibles (ref. 2.3) como factores de carga y
resistencia (ref. 2.24), las columnas de paredes delgadas se dimensionan con los
criterios del articuio anterior. En la ref. 2.24 cambian las expresiones para pandeo
de las columnas.

Las ecuaciones que se recomiendan en la ref. 2.24 para calcular los esfuerzos
criticos son: :

(a) Para 2.0 <15: F, =0l0.658%% JF, (2.53)
(b) Para A0 >1.5: F, :[—0—}71][’ (2.54)

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha
introducido el factor Q; la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro A,
gue separa las dos formas de pandeo.

Para determinar la resistencia de disefio se utilizan el area total de la seccion
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 unicamente por elementos
planos no atiesados (secciones transversales en angulo o en T, Fig. 2.31b) se
presenta bajo una carga axial de intensidad:

Pmd.x = acrA

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

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

a
Ao, =QAc, .. Q=0 =—" {2.51)
3
o, se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

(¢) Unas placas estan atiesadas y otras no 4

La capacidad maxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente -
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no
atiesada mas débil, bajo un esfuerzo o,. En ese instante, el area efectiva 4, esla
suma de las areas totales de todos los elementos no atiesados, mas las areas.
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la”
placa no atiesada mas débil, es decir, con o, .

La carga maxima que pueden soportar las columnas de este tipo es:
P

max

= O'UA_,‘,

Dividiendo sus dos miembros entre el area total 4, y multiplicando y dividiendo el
segundo por ¢, . la ecuacion anterior toma la forma:

Frx _ Aef o, Aef O,r
= T 0,/ *= ——O'),
A A o A o,

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

Pma'.t = QnQ;Aar = QA O-y

donde

0=0,0, (2.52)

En resumen, el coeficiente O se determina de alguna de las maneras siguientes:

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q
se obtiene dividiendo el area efectiva de disefio, determinada con los anchos
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donde:
¢. = factor de disminucion de la resistencia.

A, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F,.

F, es igual a*

Si A <15, F,=[06ss*F, (2.56)
Si A >1.5, Fns[o'??]f’y _ (2.57)
2 = —';— (2.58)

F, es el menor de ios esfuerzos criticos de pandeo elastico por flexidn, torsién o
flexotorsion, determinados como se indica mas adelante.

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsion o flexotorsion

En columnas de seccién transversal cerrada, o con dos ejes de simetria, o con otra

forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no estan sujetas a pandeo por

torsion o flexotorsion, el esfuerzo critico de pandeo elastico, F,, se calcula con la

expresion:

F ="k (2.59)
(kz/r)

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

Columnas de seccion transversal con dos o un eje de simetria, sujetas a
pandeo por torsion o flexotorsion

En este caso, F, es igual al menor de los valores dados por las ecs. 2.59 y 2.60.

F.=5p|0u+0)-flo, +o ) -ato .o | (2.60)

Alternativamente, puede obtenerse una estimacion conservadora de F, con Ia

ecuacion:

F =% (2.61)
o-ﬂf +o'f

® En sus especificaciones de 1996 {ref. 2.39) el AISI adoptd las formulas 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 disenar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexion; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsion o por fiexotorsion (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, ¢ columnas con un solo o ningan eje
de simetria) es preferible emplear las especificaciones del AlSI que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicable el
metodo del art. 2.7.

2.8.3 Especificaciones AlSI (ref. 2.39)

Aunque el metodo basado en el factor Q0 se ha utilizado con éxito para disenar
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento mas preciso (ref. 2.34).
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el
empleo de Q puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relacion de esbeltez de la .
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relacion de esbeltez pequefia. Esto ha hecho
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AlSi.

Para tener en cuenta la interaccion pandeo de conjunto-pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial, en la ref, 2.39 se procede como sigue:

1. Se determina el esfuerzo critico de conjunto de la columna, con las .
dimensiones de su seccion transversal completa.

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccion, utilizando el esfuerzo obtenido
en 1.

3. Se determina la resistencia de disefioc multiplicando el esfuerzo del paso 1 por

el area neta calculada en 2.

Cuando el disefio se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino analogo.

2.8.3.1 Disefio por factores de carga y resistencia (ref. 2.39)

A continuacion se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
disefio de columnas de lamina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las
acciones es una fuerza de compresion axial que pasa por el centroide de la seccién
efectiva, determinada con el esfuerzo £, que se define mas adelante.

.

La resistencia de disefio en compresién axial, ¢_P,, se calcula como sigue:
¢. =085
F, = AF, (2.55)
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2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35 y 2.36 se dan recomendaciones para e! disefio de angulos aislados
en compresion. Aqui se reproducen las de la segunda referencia.

La resistencia de disefio es ¢_P,, donde:

6. =0.90
Rl = Achr

a) Para ACJESI.S:

= glo.6ss?* JF, (2.64)
b) Para /‘m@>1-51
F, = [Off ’ }Fy (2.65)
. K
“ raVE

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y Q el factor de
reduccién por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes:

si —<0446 /-E—: 0=10 (2.66)

{F
Si 0.446 ‘—<—<0910’ 0 =1340- 0761b = (2.67)

0.534F
Si -—>0910 - 2.68
JF), 0= F T (2.68)

¥

b es el ancho total del ala mas grande del angulo y ¢ su grueso.

Con las expresiones anteriores para el calculo del esfuerzo critico de compresién se
revisan los tres estados limite que pueden regir el disefio de angulos comprimidos:
pandeo por flexién general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo
general por flexotorsion.

El factor O tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de las expresiones para
calcularlo (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capitulo 3. Aqui se han escrito en
forma adimensional.

"Enelart. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para disefio de anguios aislados.
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En las ecuaciones anteriores:

[

radio polar de giro de la seccion transversal alrededor del centro de

. I A S
torsion, elevado al cuadrado = r, +r +x; = ‘T+ x;

distancia entre los centros de gravedad y de torsién, medida a io largo
del eje principal x. '

1- (-‘:0 /ro )2

-_TE : (2.62)
(K\’LI /rf ).

o = [GJ+”-EC“} (2.63)

’ Arﬁ: (Kr]‘r )2

>
o
n

T
n

£%

En secciones con un solo eje de simetria, en las ecuaciones anteriores se ha
supuesto que es el x.

Todas las propiedades anteriores corresponden a la seccion transversat completa de
la columna. K '

Si la seccion tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexion alrededor de alguno
de ios ejes centroidales y principales, o por torsion. En ese caso, x,=0, H=1,yla =
ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporcioria el esfuerzo critico de pandeo por
torsion.

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
términos de esfuerzos criticos, en lugar de cargas criticas.

En e! inciso 3.10.1.2.3 del Capitulo 3, se indica como calcular las areas netas
efectivas.
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a)  L,=1,=1,=400m

Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de
pandeo elastico, F,, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo por

flexion alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsion.

ro=yx2+rl +r =v3.427+395% +2.01 =5.60 cm

2
H=1-|2] =1- (342] =0.627
T, 5.60

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

2 2
Ec.262 o, =Lt -TE 19m3kg/em? -
(KL/r,Y 101
’E
o, = = 508 kg/cm?
¢ (KL/r ,_‘ 4
2 2
Ec. 263 o= [GJ EC&} S - [784200x5.37+-@-’5£]
Ar} (KLY | 18.45x5.60 (1x 400
= 7965 kg/cm’

La contribucion de la resistencia a la torsion por alabeo es muy pequefia; si no
se tuviese en cuenta, se obtendria o, = 7956 kg/cm®.

Ec. 2.60:

c (6. +0,)-lo.+0,) 4Ha“cr,:|

‘ ZH[
1

= ————[(l973+7965)—J(1973+7965)2 —4x0.627x1973x7965]
2x0.627

=1782 kg/cm’

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y.

Ref. 2.24:
7 KL [E. _10x400 [253 o3 s
ar, 2.0in
F, = Qﬂ F =( 0'877; \2530 = 446 kg/cm’ Ec. 2.34
2 ) 2230

Resistencia de disefio = ¢, AF, =0.85x18.45x446x 107 =6.99 ton
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En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsion se aproxima
con el factor de reduccion Q, y aunque en columnas relativamente cortas de seccion
no esbelta, en las que 0=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado
que el error que se comete al ignoraro no es significativo, por lo que ese efecto no
se incluye en las recomendaciones para diserio de angulos sencillos.

El criterio para disefiar angulos 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 sonia 241y 242,y
también son iguales las expresiones para calcular el factor Q.

~

J

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de disefio en compresion de! anguio de 10.2 x
0.95 cm (4" x 3/87), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m
y 2 m. Suponga que las fuerzas estan aplicadas en los centros de gravedad
de las secciones extremas. El acero es A36 (F, = 2530 kg/cm?). La barra

esta articulada en los dos extremos.

2.89

1
fe— A = 18.45 cm?
y 1—: '—\ I x=288.5 cm?

N\

_10.16 \

ly=74.5 em?
rx=3.95cm
ry =2.01 cm
J=587 cm?
Ca= &-13.5 cm
Xo=342cm

6

/

Acotaciones en cm.

Fig. E2.6-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.6.

Clasificacién de la seccion
b/t =10.16/0.95=10.7 < 640/.[F =127
L a seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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Ref 2.36:

5_887 154 > 09105 =219
t 027 F,

O se determina con la ec. 2.68:

0= 0.534E _ 0.534E = 0480
F, (/1) T 3515%25.4

1 =KL ___= 200 351 3315 _ 1 962
‘' rr 1.507

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

AJo=1221 <15
= 0(0.658%% JF, = 0.480(0.6580 " h515

=904 kg/cm’ Ec. 2.64
Resistencia de disefio: ¢,AF, =0.90x3.92x904x10 =3.19ton.

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.19/2.52=1.27).

EJEMPLO 2.8 Calcular la resistencia de disefio de ta columna de la Fig. E2.8.1%. El
acero tiene un limite de fluencia F, = 3515 kg/cm®. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexion alrededor de los
ejes X, y, y para torsion.

¥

| P

0390 o182 L

. — -
— \|Fr= o8] 3

150

19.54 — 2032
X Ae012em?
Ig= 510.1 om®
:f‘ -+ ly'ZﬁGch‘
! : p
I 5! | rgaT48cm
T i r -11’09um
0.380] | 0390 14690 4
i el Ca-2589rm
| 10.16 Acoaconesencm  J=0071cm?

Fig. E2.8-1 Seccidn transversal y propiedades
geomeéetricas de la columna del ejemplo 2.8.

En estructuras reales no se utilizan secciones comao la de |a figura para trabajar en compresion; se
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes delgadas.
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Ref. 2.2:
(kz/r), =6340/ [F, =126 < KL[r, =199

Resistencia de diseno (ec. 2.30):

20,120,000 20,120, ooo
.= - AFR =
KLjr,f

f

x18.45%x0.85x107* = 7.97 Ton

b) Lyz=l,=L,=200m

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

== E = 7737 kg/em’
7°E
=== =2012k
%o " 100° gem’
o, = [ 784200x 5.87+ ZEX233 1 _ 9904 kgem? i
18.45x 5.60° 00

1
¢ 2 0.627
= 4881 kg/cm’

o [(7737 +7994)— /(7737 + 7994’ ~ 4% 0.627 x 7737 x 7994}

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y.

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo o, s6'

multiplica por cuatro, y o, por 2.7; el incremento en resistencia al pandeo por
flexotorsién es menor que al pandeo por flexion.

Ref. 2.24:
F,
Ar=@ < =112l < 1.5
T \E
= (0.658“2 )FJ = (0.658‘“" )2530 = 1495 kg/cm’ Ec. 2.33

$.AF,, = 0.85x18.45x1495x 107 = 23.45 ton

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

|2AKL/r)

2
=18.45x 2530[1 - 190

x12

2}t).ssx 107 = 27.18 ton Ec. 2.31
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El pandeo por flexotorsiéon puede ser critico en columnas de angulo muy
cortas, pero aun en esos casos no es significativo el error que se comete al
ignorario. Por esta razén, en las especificaciones de disefio de angulos en
compresion, que no sean de paredes delgadas, no se considera
explictamente ese efecto (ref. 2.36).

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de disefio de una columna biarticulada

(K,=K,=1.0) de 2 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la

Fig. E2.7.1. E! limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm® Utilice las
especificaciones AISI| para disefio por factores de carga y resistencia (ref.
2.39) vy las del AISC para disefio de angulos aislados (ref 2.36).

_.| l__l_ =027
_ ‘T ™
X
A=392cme s
=37.30
y\ k‘, =878 ::r‘:’nH
\ fe=308¢cm
ry = 1.50 cm
\/ =N L 0.093 cm®
C,=0
. Xg=+2443 cm
\ j=207
. G
ﬁ R=0.
i T\ ]
Lol |
o758 6.87 K
L II Acolaciones en cm.

7.62

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

Ref. 2.39:

Determinacion de F,

Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los
esfuerzos criticos de pandeo por flexion alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la formula de Euler y con
fa ec. 2.60.

ry=yxi+r} +r} =/2.443" +3.08° +1.50° =4.21 cm

H=1-(x,/r,) =1-(2.443/4.21) =0.663
KL/r, =200/3.08=65; KLfr, =100/1.5=133
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Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2)

Patines: bft = 4.69/0.152=3086 > 830/ [F, =14.0
Alma: k[t =19.54/0.152=12855 > 2100/,[F, =35.42

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

a) Especificaciones AlS! para disefio por factores de carga y resistencia

(ref. 2.39)
Determinacion de F,. La relacion de esbeltez critica para pandeo por flexion
es:
K L
Ly 1x150 -8738
r, 1709

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetria,.
el esfuerzo critico de pandeo elastico es el menor de los valores dados por las:
ecs. 2.59, con KL/r=K L [r ,y 2.63.

Pandeo por flexion: -
2 2
F =2t -2 _o611xgem? Ec. 2.59
Pandeo por torsion:
F 2
: (Ksz)_ IJ+Iy
. 2
=| 748000x0.071+ 227 £1___1
] (1x150F |510.1+26.68
= 4418 kg/cm? -Ec. 2.63

El pandeo por torsién no es critico.

F,=F, =2611kg/cm’

F,
Ao= L= F’Siﬂ.leo <15
F, Y261l

~F, = (0.658‘3 )FJ = (0.658"“’ }3515 = 2001 kg/em’ Ec. 2.56

Anchos efectivos

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el
Capitulo 3.
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Almas
Se tratan como dos placas independientes, pues sélo estan unidas entre si en

los bordes superior e inferior.

4, _Los2 2)\/2_1.052(19.54} 2001 _ 5 110
Ve W NNE Jaoloas2)V E T

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

Como A =2.118>0.673, b, = pb.
p=(1-022/1)/2 =(1-0.22/2.218)/2.218 = 0.423
b, =0.423x19.54 =8.27 cm

Patines

1 1.052 ( 4.69‘} 2001 21551 > 0.673
J0.4310.152 V 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, =0.553x4.69=2.60cm

Area efectiva
A=4-3(b-5)
=9.12-{2(19.54 - 8.27)+ 4(4.69 - 2.60)p.152
=9.12-4.42=4.70cm’

Resistencia nominal:
P, =AF, =470x2001x107 =9.40 ton Ec. 2.55

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexién de la columna.

Resistencia de disefio:
¢.P, =0.85x9.40=7.99 ton

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

Como la falla es por pandeo por flexién y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsion) la resistencia de disefic puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (arf. 2.8.1), como se hace a
continuacion. -
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Factor de pandeo local O

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

Q,. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados.
bft = 4.69/0.152=30.86 > 1470/ [F, =24.79

. 1,400,000 1400,000
O =T GT  3515%3086°
b/t x 30.

=0.418

Q.. El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el
esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F,, =Q,F, = 0.418x3515 =
1470 kg/cm?,

p, = 2730x0.152 (1 480 ) =977 em
J1470 128.55V1470

A4,=9.12-2(19.54-9.77)0.152 = 6.15 cm’
Q, =6.15/9.12=0.674

0=0,0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r); = 6340/ JOF, = 6340//0.282x3515 = 201.4

(KL/r), =878 < 201.4

Cp _Axz/r)
~R = QA,Fy(l TR ]FR

2
=0.282x9.12x3518] 1~ o 10.75
2x201.4°

=6136kg~6.14 ton Ec. 2.47

Este resuftado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC
(6.14/7.99=0.769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el
metodo de la ref. 2.2 arrojaria un valor sélo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).
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6. DISENO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL.

La funcién de las placas base es similar a !a de las zapatas v se puede ‘lustrar en la fiuure
siguiente, en la que : L

=
o)
av}

ii‘ i

—

5 A
|

e
+ P
Ac= Area de la columna
Bp= Area de la placa base
Az= Area de la zapata
P= Carga axial aplicada
fa=Esfuerzo en la columna
fc=Esfuerzo en el dade

L«

fr =Esfuerzo en el terreno

RN S A A T T S S S O S T S S S T T___
S BN o o RT

A I R i
ooy i

P
Az

Como puede ‘observarse, en los dos casos se presenta una transicion entre dos matenales de
resistencia distinta (concreto y acero en la parte superior, y concreto y terreno en la parte infenior), por
lo que se requiere de una ampliacion en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el
matenal de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del
A.LS.C. recomiendan que no se excedan los valores siguientes :

F,=0.35f sobre el area total de un apoyo de concreto

Fp=035f ‘IA,/AQ <0.7f; 22bre :nenos del drea total de un apoyo de
nereto.
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En las ecuaciones anteriores :
Jf. = Resistencia a la compresion del concreto.

A} = Area de contacto de la piaca con el concreto.

A, = Area de la secci6n transversal del apoyo de concreto.

El espesor de la placa base, al igual que en las zapatas, debe ser tal, que no se flexione al actuar
la reaccion del concreto, ya que de ésta forma se reducira la zona de contacto de la placa y los esfuerzos
de apiastamieato podnan rebasar a los permisibles del concreto, en general se acostumbra analizar el
efecto de una longimd unitaria (tcm) de placa, con lo que la seccion transversal que resiste la flexion
seria £c bese 1 em y de peraite "t siendo su modulo de seccida

i 3 37 2
! 72
A =522
— : r 12 T ;'_.Z 0
"/ 1 \Mf ] M
> - A
b (I | = =0.75F,
L 1? 1{\ T % T b/ L i'ﬁa 4 :Jﬁ \ Tfp Susumk;endo S, tenemos:
1 | ! 1 j | =
—+ -
ﬂ_ 1 _6M
) STETE
- 6
C 6M 6M
=0.75F =
I ra ‘ 0.75F,

Con ésta iltima ecuacion se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle
la rigidez adecuada, y el esfuerzo de 0.75 F,, corresponde al permisible de elementos rectangulares
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicacion de
las formulas anteriores.



EJEMPLO 6.1 :

Determunar la placa base necesana para la columna siguiente. si el concreto de su dade sera de
£ =200 kg/cm?

[

Determinacién de la carga maxima que soporta la columna :

Foax = Fg- 4
'p
] : T V Propiedades de un angulo :
Ssg
| 2LI-152x10 A=28.13cem?, I, = 640.6 cm?
I
= x=y=4.16

i= 2}640.6 + 23.13(3.44)2| =i%47 cm’

A, =2x28.13=56.26 cm?

T r_x - ’:v = }—5169%76 = 5.88 cm : |

g_:M:s[ - F,=1284 kg/cm?®
r 5.88

Py =1284x56.26 =72238 kg ~ 72.3 Ton

.. Se disefiara la placa base para resistir una carga axial de 72.3 Ton; con una resistencia maxima del
concreto de :

F,=0.35(200)= 70 kg/cm?

min = %92 =1033 cm?®

b=41033=32 cm = 35 cm
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Con ésta dimensién la placa tendria el arreglo siguiente :

4 agros @ =14 3 mm
/T’ara anclas @ =12 7 mm

507 | #
x - -
I ! . /'——E‘ 350x350x31.8 mm
. I 2 M
250 | ; & i 3
| | . T
| 4 # 7 __59Kgkm
-+ & ) 99cm
041 ‘ ] ~
50 250 30
& i A

El espesor se encontraria por medio del mor:ento flexionante de la zona en voladizo que quedaria en la
placa, que sera el siguiente :

72300

= 35235 59 kg/ cm? (esfuerzo de aplastamiento en el concreto).
x

I

2
Mg =§?L—92—9-)—— = 2891 kg-cm

. 16%2891

= =3.02 cm
v 1900

cont=318mm (1l 1/4)" 30 mm bien.

Quedando una placa de 350 x 350 x 31.8 mm; en éste caso se colocaran 4 anclas e = 12.7 mm
(anclas minimas). con el arreglo mostrado. que intenta quitarle rigidez a la base para tener el
comportamiento de articulacion, (liberar los momentos), en la base de la columna, de acuerdo al tipo de
apovo considerado inicialmente.
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EJEMPLO 6.2 :

Resolver el problema 6.1 pero con una columna IR - 303 x 59.8. Propledades de la seccion
(obtenidas del manual) :

A=76.1cm? d =303 mm be= 203 mm ry=4.9 cm
K _L0x300 -~  E,=1218 kg/em?
r min 4.9

Poax = 1218x76.1=92690 kg = 92./ Ton

F, =0.35(200)= 70  kg/em®

=41325=36.4 ¢m
En éste caso, por ser una seccion rectangular, conviene que la placa también lo sea. para que la
zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto ¢l valor anterior es.sélo
indicativo; v nos sirve para proponer las dimensiones tentativas, usando en éste ¢aso una seccion de
45U0x300 mm.

A=45x30=1350 cm? ) 1325 cm? bien.

92700
fp= 1350 =69 kg/cm2 ( 70 lcg/cm2
Quedando la placa base de la forma siguiente : ©  En este caso. al tratar de encontrar €l espesor de
la placa s¢ tendria el problema de la longitud
m’*' S T que debera tomarse para el cilculo del momento
T = flexionante. debido a que se trata de una seccion
! i abierta: para estos casos, el A1S.C. permite
! ]‘ sustituir a la seccion original. por una
0.95d & | Lo | laso equivalente, con dimensiones de 0.95d por 0.8b,
! . la cual ha sido identificada con la zona
: . sombreada cn la figura, de esta manera el
! volado critico seria :
#+ ===
L m| &
" ,n 08 .n, |
L300 ",
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450-(0.95x303)
m=

2
. _ 300-(0.8x203)

A

=81 mm=8.1cm <« Rige

=69 mm = 6.9 cm

M
2% 69¢8.1)?
peol .
%J R — Mp=—7—"—=2264 kg - cm
Z < 69 Kglem

r= I6“2264 =267 cm

el Y 1900

cont =286 mm (1 1/8") Y 26.7 mm

Quedando ¢l arreglo mostrado a continuacién :

=

450

40;|E
!

370

Py
<
T

P 450x300x28 6 mma—

@ /]
i
.,/ 4 AGROS. @ = 14.3 num
PARA ANCLAS® =127 mm
& &

I
|
L @
1401 220 ',40|/

7t | A A

1 300
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION.

En estos casos, dependiendo de la magnitud de los elementos mecanicos, se pueden presentar
las siguientes combinaciones de esfuerzos bajo la placa base :

P E.
b M | | M
b T - i + A
e ————— e
- P 1
serTITTTiTm T P S
: + A ity - M
RS
e P e .P P
e

—t

f[t'
i

<X

P -
a) a - 3

m|3
av]
=

£
A

by =% c)

En la figura del inciso 1) se han separado los esfuerzos axiales de los que genera la flexion, las
cuales al sumarse, pueden dar ongen 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 misma carga colocada a una excentricidad e=M/P. El caso
en donde los esfuerzos se igualan (inciso b), es de particular importancia y se analizard con los
siguientes pasos :

F.M como M=P.e y S=—-—BD2 A=BD
A S 6
__P___6P-e : e—2 recuerde que e-—E
"BD  BD? - 6 a P

Con éste valor de la excentricidad, se puede inferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se
tendria bajo la placa. siendo como el inciso a) si e< D/6, como b) si e = D/6 y como c) si e >D/6. La
aplicacion de éstos conceptos serd ilustrada en los ejemplos siguientes.



EJEMPLO 6.3 :

Determinar la placa base necesana para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de
£ =250 kg/em”® .

\ P =50 Ton.
! \ .
M P I M=35T.m
|
|| g™ | seccion IR - 254 x 329 (by = 146 mm;
=] d=258mm).
D — seccion de placa minima :
~30, _d L =50,

D =258+100 = 358 ~ 360 mm

PR H
50 |
B =146 +100 = 246 ~ 250 mm

Lk
‘ |
B bL
&

=35_0_T-cm=7

D
2 226 on
50 Ton m ) =6 cm

|
|
|

El diagrama de esfuerzos es del tipo ¢} mostrado en la pagina anterior, suponiendo que la
resultante de los esfuerzos de compresion coincide con la carga axial aplicada con la excentricidad
calculada. se tendria el diagrama de cuerpo hibre siguiente :

50000 kg
|

En donde : 2=£=18 cm

2 2

D

—2-—e=18-7=11 cm = y/3 ¥y=133 cm
Por equilibrio : R=(—f£§!—)—’B=P ;
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33
l—_jﬂlzszsoooo kg L fp,=1212 kgfem® ) 88 kg/cm® .. Nopasa

Donde :

F,=035f; =035x250=87.5 kg/om® = 88 kg/cm?

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendria :

2=iq=20 cm

22

D )

?—e=20—7=13 cm =y/3 s y=139 cm
3¥plsg - L 2 2
P 130 = 50000 kg n [,=855 kg/em? ( 88 kg/cm®  bien
L

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

400 - (0.95 = 258)
m=

=775 mm = 7.8 cm

2

H=W=916m=9.2mi—ﬁgc

En éste caso como "n" se encuentra en la direccion perpendicular a la de aplicacion del momento
flexionante, serd constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa,como se puede observar en
la figura anterior.
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Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtencion del momento flexionante. va que el
volado n = 9.2 cm es ¢l mayor, pero su esfuerzo es menor; v por ¢l contrario ¢t volado m = 7.8 cm es ¢l
menor pero con un esfuerzo mayor que €l volado n: se hara el calculo de ambos casos.

Por lo tantc, el momento flexicnante para el calculo del espesor de la placa sema el que resu'ts
mayor de los dos volados.

Tenemos por relacion de triangulos lo siguiente :

E/F\\___/E e s _,_f;g_a_l= fpz - 85.5 _ J‘:[JZ
g ! y v-m 39 31.2
B
\A\ﬂ ETl ] Fra= 222312 g 4 kg/em?
L] ‘.% | f. =85 5 kefom’ 39
| i
32 L8,
/‘ﬁ' _39 X

-

[ess

f
REE L171

Q-{J
1z
.

\
2 %/ +
85.5 Kgfcm ‘| |
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En éste caso para la obtencién del momento 68.4x9.22
flexionante se pueden dividir las presiones M = 2 =2895 kg - cm
actuantes en el concreto en dos, un diagrama de

carga uniforme y otro triangular, quedando €l £ espesor requerido para éste volado es:
momento  flexionante como se muestra a

continuacién : _ 6 x 2895
68.4 x 7.82 '=Vo00 D> om
Mg, =—2——=2081 kg- cm.
71 12 Placa requenda para éste volado es :
VPSS LLLER LN I JEE VY, S —
2 I3 31.7mm (! 1/4").

2

1“1.'=1‘v1’[:1 -:~MF2'—2423 kg ©em
E! ecpesor para éeste volado es:

—
r= 2228 277 m
1900

Placade 31.7 mm (1 1/4").

Con placa de 31.7 mm (1 1/4") se cumple; debido a que €l concreto soporta los efectos de la
flexion v la carga axial por completo, no se disefian las anclas, pero es recomendable que su diametro
sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final

R 400x300x31.7mm 4 AGROS @ = 20 6 mm

/ PARA ANCLAS @ = 19 mm .
A e ; £,
ossh F 7
b O B O
300! 230
all O O
33, n
#+ o
35 330 35
'.'.‘ ,V e e . .. 11”__-1”
400

+

Obsérvese que la disposicion de las anclas intenta restringir ¢l giro de la placa. para darle
capacidad de absorver momentos.
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EJEMPLO 6.4 :

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

/! =250 kg/om? .

P=35Ton

M=60Ton.m

seccion IR-254x32.9 (bg=146. d=25R)

Fropomendo una seceion para la placa de 44 x 30 cm como en ei caso antenor :

2=4O=6.‘7 em ( 17.14 cm Diagrama incisc ).

%=20——17.14=2.86 em . y=3x2.86=8.58 cm

Obsérvese que en este caso se tiene un valor de "v" muy pequefio, 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 aqui :

8.58
R=;f£~(—-2—-—)-><30 = 35000

350002

= =272 kg/em?® ) 87.5 kg/em”
30x8.58 &/ ) g/

f

Donde :

F,=0.35f=035x250=875 kg/cm?

Para poder incrementar la zona a compresion en la placa, sera necesario colocar anclas que
disminuvan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamafio de la
placa,incrementaria también su espesor, y resultana menos ccondmica) analizando el diagrama de

cuerpo libre sigutente:
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Del equilibrio de fuerzas verticales :

. f‘ : R=35000+T
A
TR L .
! .. 35000 75)p
; i R=CT 35-1312.50
|y . S 2
ARSI LENDSR i
TVO\L‘&.U\ | 87.5 kg/em®
_ R *
o 2v/3 ¥
. 36 '

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "3" como origen {para eliminar a la incognita "T"
de la ecuacion).

i .
3 M, = (55000,\53.14;-3‘30_%{ =0

|
1159900-1312.5436-% =0

1159900 — 47250y +437.5y° =0

y? —108y +2651.2=0
», =703 cm

y= 108 + V11664 — 10604 .8
2

¥.=377cm <« Rige

Obsérvese que las anclas hacen que trabaje una proporcion mayor de la placa,(sin anclas. sélo
trabajaban 8.58 cm en lugar de 37.7 cm).

Si v=37.7 cm R=13125x%x37.7=49481 kg

T = 49431 - 35000 = 14481 kg
como J, = % = 1345 kg/cm® F, =0.33F, (barras roscadas)

F, =0.33 x 4080 = 1345 kg/cm?

= 14481 108 cm?
1345

colocando 3 anclas A;= 193—8 =3.6 cm’ -

con anclas o =22.2 mm (7/8") A=387cm? > 36 cm? Bien
Distancia minima al borde para anclas ¢ = 22.2 mm (de acuerdo a la tabla 2.5):
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dmip = 38 mm < 40mm Bien

Separacion minima entre anclas 30 =3 x22.2=66.7= 70 mm

Separacion con el ancho de 300 mm sep = -3-90—_52—(—‘“22 =110 ) 70 Buen.

Se dejaran entonces 3 anclas o = 22.2 mm.

Se calculara ¢l espesor con el momento floxionante mavor que se presente en cualquicta dz jos dos
volados.

7 R
\\*\:S fﬁ [L u{.‘!f )
i ., = 87.5 kg/em”

|

f., *~

. 299 78,
" 377
Por relacion de triangulos :
..Iﬂ_ = _'.f},i * SL‘S- = _{E—z_
37.7 299 7 377 29.9
87.5x299

S = =69.4 kg/cm® -cm

37.7
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes :

;/q
i 9.2
/
C ':?\Mp
T694T 2 L\ BY RN 2
I 87.5 Kglem _ - : ‘ i69.4 ‘Kg/cm
| 18.1J ’ —
B
pA . pAL
Mg = ———69'4(7'8) =211 kg - cm. Mg = 69'4(29'"—)=2937 kg-cm.  « Rige
2
6 x 2937
18.1(7.8) t= ‘/ =3.05 cm.
Mp2 =——3'—=367 kg - cm 1500
Mp=2478 kg - cm Placa de Placa de 31.7 mm (1 1/4").

Se colocara placa de 31.7 mm (1 1/4") que cumple con lo anterior. por lo tanto la placa base
sera de 400 x 300 x 31.7 mm; la longitud del ancla se puede calcular con la expresion (extraida de las
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capitulo 3 inciso 3.1.1¢.).

Ly, =0.06 asf‘: 2 0.006d,f, (longitud de desarrolio basica)
Vi -

(Li)min =30 cm L; =1.0(Ly,) (para anclas en concrcto normal)

Para barras lisas L, = 2 L, ia longitud del gancho sera igual a 12 db (donde db es el diametro
del ancla); quedando en este caso :

Ldb=0.06%%@=37.2 em <« Rige

0.006 x 2.22 x 2530=33.7cm

L =372x2=744=75 cm (longitud minima d¢ anclaje)
Para el gancho se tendria :

Lg=12x2.22=26.64%27 cm (gancho minimo)

Diametro de doblez = 6 db (si db < 25 4 mm)
Diametro de doblez=6x2.22=133 cm

Zona roscada = 22.2 x 3 =67 = 70 mm (minimo).
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Quedando finalmente el deta}le— de la placa :

75 | E
T
.
8 agros @ = 23.8 mm . |
ara anclas @ = 22.2 mm |
By 400x300x31.7 mm DETALLE
+ 43:; i - N _ 5. (| DE ANCLA TIPO
! 110 fl i
300w e i RS '
‘ 1101 R ﬁ
! .‘.!. ! T o i !
:;':40\_“1_\ { — " | | L
0160 160 20 l /7>133
1< 4& \f'\ -L \\Cc.'—.—.._--—:—:]
PLANTA DE LA PLACA BASE 270
% %
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EJEMPLO6.5:

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de
£ =250 kg/cm?.

P =30 Ton.

\| M=8T.m

Seccion IR-254 x 329 (b=l46mm:
d=258mm)

M
/‘“ v 80

e=" =22 - 957 cm
. 1 I P 30

Proponiendo ura placa de 40 x 30 cm.
Dyl diagrama de cugtpo libre !

rR=813 30 1312.59
30000$kg 2
4, 16 26.7 Y M, =(30000x42.7)—1312.5y’36—§ =0
E 1' i -
! L 7
dz \é% | ‘ $7.5 kglem? 1281000 - 47250y +437.5y* =0
R‘ y? -108y +2928 =0
LY3
36-v3 y _108: 1166411712 _ 108+ v-48
y 2 2
Sin solucion en los reales.
30000 kg Cambiando a una placa de 45 x 35 cm.
_(81.5)y ...
L5 175, 267 % R=—x35=153L3
ToggrraEra A T M, = (30000 x 43.2) - 1531.3y(40 — ,/3) = 0
7 A ) | 1875 xg/om?
T R 1326000 - 61252y +510.43y* = 0
L ¥3
L M0 y2 ~120y +2597.8 =0
) 49 .
_ 120 /14400 - 10391.2
- 2
n=9.7 cm y2 =283 cm
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Cony=283cm:
R=1531.3x283=43336 kg.
T =43334 - 20000 = 13336 kg.
Fy =033 F, =033 x 4080 = 1345 kg/c:mi (tension permusible en elementos roscados)

_ 13336 _ 9.92 ¢m? con 3 anclas.

1345

n
a = -9—?1 =33l cm?cono=222mm A =3.87cm? > 331 cm? Bien

h]

Se colocaran 3 anclas 0 =22.2 mm
Distancia minima al borde = 38 mm = 40 < 50 (propuesta) bien

Sep. minima de anclas =30=3x22.2 = 66.6 mm ~ 70 mm

350 - 2(50)
2

Sep. con el ancho de 350 mm = =125 mm ) 70 mm bien.

Calculo del espesor de la placa :

45.0-(0.95x25.8)
m= -

=13.3 cm
2

- 35.0-(0.8x14.6)

=117 cm « Rige
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RS

’ M

743

for = 87.5 kgem?
u 18 103 .
1/ 28.3 .I,-‘
A1 Pl
_ffl=f£ =873 ,18255.6 Kkg/em?- em
283 18 fp2 =253 %18=356 keg/em™- em.
~ 103 1.7
W‘.MF %\MF
EZ ]‘ 4" ! _' ,‘, -‘r = _L4 h
T 1 |_T 556 187.5 Kglem® \ L 556 Kglem®
NERNNEE
55.6(10.3)%  31.9(10.3)? 55.6(11.7)*
MF = + MF = e———
2 3 2
Mg = 4077 kg - cm. « Rige Mp=3805 kg -cm
= 037 559 em.
1900

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

t=£=£z 19.05 mm
22
v atiesadores (2 por lado) de : B
t 19.05
'=—=—"-+==905
2 2
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I\ 12
| .
ﬂ =+
\.- l96x1.5=144
e v—\\‘ I 150 mm
[ — r,\”o{ \1)’ <
e 2
%96 : 258 26 7
L 450 ' ,
Considerando « = 50” (resultado de ensaves
- + de placas).
s
Y Alra . .- 150 fre
B jetecuva M 8 oo ol S 0C
e A ¥ =180 - (61 + S0) = 69°
- 9 &
Y por la ley de los senos :
h - 96 h,:%Senﬁz%ben el =90
Sen B Seny Sen y Sen 69°

Y la altura efectiva seria h =90 Sena =69 mm= 7 cm quedando entonces la seccion a revisar
por momento flexionante de la manera siguiente :

s

7
7 cm % 0.95cm
) 1.9cm
/ L . | :F
¥ B[em
Calculo del eje centroidal :
’ 34.99
¥ = (1.9 x 35)0.95f(7 x0.95)2 x5.4 _134.995 _ 169 cm.
(1.9 x35)+(7x0.95)2 79.8
0.95(7y° _

Inercia centroidal de atiesadores {, = 27 cm?

12

Ad? de atiesadores  Ad® = (7x0.95)(3.71)* =91.5 cm* (ch)
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o

35(1.9)°

=20 cm?
12

Inercia centroidal de placa base [ =

Ad* de la placa base Ad? = (1.9x 35)(0.74)* =36.4 cm*

Inercia total de la placa (en el sentido X) :

1, =56.4+(2x118.5)=293.4 cm*

.\

Distanciz 2 1a fibra donde se derean los esfucrzes (= la placa base) -

293,
C, = 165w 5, = - B4 _ 1136 em’

1.69

Esfierzn en esa seccion
Mipax = M (unitario) * ancho (ver calculo del espesor)

My = 4077 x35 = 142655 kg - cm

, - 142695
517136

=822 kg/cm?

F,=0.6F,=0.6x2530=1520 kg/em® ) 822 kg/cm?

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo permisible es mayor que el actuante. El
calculo de la longitud de anclaje v detallado de las anclas, debido a que resultardn del mismo diametro-a
las del problema anterior. seria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente:

‘h
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B 450x350x19mm éiGROS @ =23 8mm
Para anclas [Q{ =27mm

50;[ ‘ 5 ¥ J -
25| =——F ATIES PL 9.5 mm
350 | l § J/T -
(N =1 75T =
125 | =  — 11
1 jr
* ! o 0 Ak
Lsoi I |
B I 330 20y fl
| —Zso ) ||| DETALLE
7~ A 750 DE ANCLA
Planta . TIPO

COL. IR-254x32.9

N r", . /-,)133
! ATIESPL95mm ) k‘é;_ﬁ
L
AL L] —n
T Py ' -
150T / 6 ANCLAS
L / =/ =22
/ DADO DE
CONGRETO
=250 Kg/om
|

BEVACION
DETALLE DE PLACA BASE
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CAPITULO 7



7. CONEXIONES

En los capitulos anteriores se ha estudiado la manera de disefiar a los distintos elementos de una
estructura de manera aislada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su funcién, es
necesario que sean unidos de manera adecuada Por otro lado, si un clemento es de dimensicnes tan
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones, diseiiando
los empalmes de campo necesarios, estos empalmes deben ser el menor nimero posible para no
encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultaran mas costosas.

En éste capitulo se estudiaran las conexiones efectuadas con tomnillos y soldadura, por ser éstos
los aids usados en iz ~ctualidad, de irecho, mwuchas veces se usan de manera corabinada, con una
fabricacion en taller por medio de soldadura y usando tomillos de alta resistencia en las conexiones de
campe. de ésta manera <o aprovechan las ventajas de ambos. va que 1a soldadura se realiza en taller,
bajo condiciones controladas, lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo economico.
Los tornillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rapido en campo.

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS.

Las caracteristicas principales de los tomillos y el disefio de conexiones a cortante simple se vio
en el Capitulo 2(Disefio de miembros a tension), por lo tanto, se trataran aqui sélo las conexiones
atomnilladas sujetas a carga excéntrica,

7.1.a).= Tornillos sujetos s6lo a fuerza cortante.

Cuando 1a excentricidad de la carga solo genera fuerzas de cortante en los tornillos, sin variar su
tension 1nicial, se hace la hipotesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momento
equivalente, actuando en el centroide del grupo de tornillos, de ésta forma el problema consiste
solamente en determinar la fuerza cortante resultante maxima en el tornillo mas critico, el cual se puede.
localizar facilmente, por simple observacion, la figura siguiente nos auxiliard a comprender el
procedimiento antenior.
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En la figura a) se muestra un arreglo de 8 tomillos que conectan a una placa que sirve como
mensula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e”, con respecto al centroide del arreglo de
tomillos propuesto, éste sisterna 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 tornillo, para la carga
"P", en los efectos de un cortante directo, Vp = %, siendo "N" el numero de tomnillos, y los del

momento torsionante, este efecto es mayor en los tomillos mas alejados del centroide; de ellos los
tornillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los mas
criticos en éste caso. Las componentes "Vpx" vy "Vy", se pueden calcular con las expresiones :

o oM oM
wegg Y et
I

En donde :

"y" y "x" son las coordenadas del tomnillo mas critico.

'Srz sumatoria de las distancias de cada tornillo al centronde elevadas al cuadrado, las cuales se pueden
poner en funcién de sus coordenadas, quedando :



Tr? = il 4+ 37

A las componentes "V "y "Vpy", se les sumara el efecto del cortante directo producido por
“P", pudiéndose determinar finalmente Ia fuerza cortante actuante en el tomilio criico por medio de la
expresion : -

R= Vi +(agy + V)

Y se selecciona ei tomiido que cubra ésta 1esisieacia, ya que para el analisis solo se requicic
proponer el arreglo de torillos, v no su diametro. Eu caso de que "P" se aplique con alguna inclinacion,
s~ descomponce en sie hroyecciones "Vpx" v “"’P;"; sumandase a sus compenentes recnectivas para
calcular la resultante descrita anteriormente.

Para el ralculo de 1a nlaca se debe considerar el momento flexionante en el eie 7-7 (nnimera
linea de tomnillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy' en el drea total y
0.5F, en el 4rea neta, adicionalmente se deben cumplir los limites siguientes en sus dimensiones "a”,
Nb" y "t",

. 2. K — Y
OO ST ‘—1{‘
447 . l | :
o " [
L
» ! II b
Lo 0.5<3 <1.0
ESP. @ 80=400 i a b 2100
i i t~ Fy
|
’ I
A | .
—mdr e 4 i ] .
lrg-r__ o —_— i Lipt
_‘.Vlt!O'i; b i
g /F -l



EJEMPLO 7.1.

Calcular la placa y tomillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para la
meénsula de la figura antenior, si P=15 Ton. v €=30 cm, las separaciones de los tornillos se dan en la
figura y son log tipicos para éste tipe de consxiones, tomar b=35 cm.

Elementos mecanicos aplicados en el centroide del arreglo de tornitlos :

P = 15000 kg.
M =P . e =15000 x 30 = 450000 kg.cm

N = 12 (numerg de tomillos)

Cortante directo por tomillo : V, = E_;O—O =1250 xg.
L
Calevlo de ; It = 2 + 3y}

Ix? =12(7)* =588 cm?
Iy? = 4202 +(12)2 + (42| = 2240 cm?

Tr? = 588+ 2240 = 2828 c¢m?

Componente en "x" del cortante generado por €l momento :

My _ 450000 x 20

Vape = = =3182 k
M:TIE T 2828 8
Componente en "y" del cortante generado por el momento :
Mx 450000 x7
Vag = = =1114 k
My =3 2828 8.

En donde x = 20 ¢m, y = 7 cm, son las coordenadas del tomnillo mas esforzado, (supenor
derecho) del arreglo, graticamente estos resultados se verian de la siguiente manera :

3182 kg. 3182 kg.
® |
0 Ry,
125 kg\\B :
j 1250 kg. + 114 kg, = 111k kg. N !
{ ~N
. SO by
EFECTO LEL CORTANTE EFECTO DEL EFECTO COMBINANO
DIRECTO MOMENTO

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tornillo mas critico, se calcularia
como sigue :
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R=(3182)2 + (1250 + 1114)% = 3964 kg
Si quég‘émc;s calcular el drea que debera tener el tornillo. para resistir ésta fuerza, deberemos

dividirla entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso F,=1480 kg/cm? (para tornillos A-325

trabajando al aplastamiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando :

3064 2
Areq -W =268 ¢m

. El tomillo de :
0=19.0(3/4") A=2.85cm?>268cm? bien.
Se colocaran 12 tormilos o = 19.0 mm en la conexion.
-Calculo del espesor de la placa :
Momento en la secci;fm—c-ﬁtica (primera linca de tornillos).
M=P(e-7) M=15000(30-7.0)=345000kg . cm
Esfuerzos permusibles a flexion en la placa.
Fpp = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/em? (en el drea total)

Fp= 0.5 F, =0.5 x 4080 = 2040 lcg/(:m2 (en el area neta)

Por 1o tanto, los modulos de seccién necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serian :

S= 343000 _ 227 cm® (en el drea total)
1520
= 345000 =169 cm® (enel area neta)
2040
th’
th® T2 2ah
Paraelareatotal [/ = — S:i—_-i—_-z -
.12 c h 12n 6
2
como h =40+ 2{(4)=48 cm.
t= 227x6 =0.59 cm
(48)°

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

b_330_4ps 0.5(0.73(1.0 Bien
a 480

118



b - 330 = 5:5_;_6) 41.812100 No cumple
t 6.3 ,}"{,‘F - .,/Fy

: B 350
Haciendo —#41:8 y /=350 mm = L8 =8.4

Lo cual se cubre con placa de 9.5. mm (3/8")

-

Revision de la seccion neta, en éste caso s¢ consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamafio de los
tornillos, quedando :

~ "

6=19.05+32=222mm

Y el area del agujero seria :
Asgro =2.22x0.95=2.1 cm?

Y sus distancias al eje neutro serian :
d1=4cm d2=12cm d3=20cm ——--

Calculando el mddulo de seccion del irea neta : o
Momento de inercia de la seccion total:

e 0.95(48)°
\T I, =‘—51£2-l = 8755 cm?

20 Momento de inercia de los agujeros (Ad?)

Loy =2[2.1(4% +12% +20%){ = 2352 cm®

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

I, = 8755-2352 = 6403 cm*

LR_g. -
\‘-.4-
e 48
Distancia a la fibra mas alejada C, =-2—=24 cm
. g , 6403 3 3
Maédulo de seccion del areaneta S, = = - 267 cm”® ) 169 cm
. L 8755 3 3
Moédulo de seccion del area total S, = vy =365 cm® ) 227 ¢m
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'~ 6t
= 4.
- «?_"";-‘ - T 350 ) 250
N 7 7 7 _ ——
& - - %
A
. . R.-305x25 7
4
5ES @BTJ =0} « g
40 ‘ A
» \ hR-9.5 -
L] L
A \R9.5
PP Y DR dS @ =20.7Tmm A
\‘T ‘;L' PARATCR. B = 15.0 (A-225) m
| _ @_7 CORTE A-A

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION )

7.1b) Tornillos sujetos a cortante y tensién.

Los efectos de cortante y tension actuando de manera simuitanea sobre los tomillos. ocurren
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y mensulas (ejemplos 7.2y 7.3).

Las especificaciones del A.LS.C. en su seccién J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de
interaccion, que cubren estos casos para los dictintos tipos de tornillos usados comunmente en
conexiones por aplastamiento.

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL
PLANO DE CORTE- PLANO DE CORTE.
Barras roscadas y tornillos A-|0.43F, - 1.81, < 0.33F, 0.43F, —-1.4f, < 0.33F,
449 de mas de 38 mm de
el . -
Tornilles A ~325- J(3090)% - 4.39 72 V(3090)? -2.155,2
Tomillos A #4590, J(3800)2 - 3.75£,2 J(3800)2 - 1.82 f2
Tomillos A - 307 830-1.8f, <1410
TABLA 7.1

Donde f, es el esfuerzo cortante actuante en ¢l tornillo, sin exceder su valor permusible dado en
el Capitulo 2. Para tomillos A-325 y A-490 trabajando a friccion, éste cortante permisible debe
multiplicarse por el factor de reduccion (1 - fi4, / 7;), en ¢l que f; es el esfuerzo promedio de tensién
debido 2 una carga directa aplicada en todos los tomillos de la conexion, y Ty, es la carga de tension
inicial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la
resistencia minima a tension especificada para el tomnillo.
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490
TORNILEO.(MM).
'_?‘ = 5400 6800 _
. 16~ 8600 10900
19 12700 - 15900
22 17700 22200
25 23100 29000
29 25400 36300
32 32200 47300
35 38600 54900
38 46700 67100
TABLA 7.2

L2 inforracidn antenior s2 emplecrd on los ejempler siguientes.
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EJEMPLO 7.2.

*4!-

Rcvxsal* la siguiente conexién usando tomnillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al

aplastamiento'¥'b). a la friccién.

-~ T54ton\/
30 °

s
a%u
C. de
gravedad E /
de (‘olufnm

tornillos

\Mcnsu]n

S
ELEVACION

a). Conexion trabajando al aplastamiento.

| )]

W

Como el ¢je de la diagonal coincide con ¢l centro de gravedad del arreglo de tornillos, los erecius

de tensién y cortante sobre la conexion serian :

T =54 Cos 30° =46.8 Ton
=54 Sen 30°=27 Ton.

La fuerza cortante y de tension que sera resistida por cada tornillo sera :

1‘--;46-:&—5850 kg

14:2—7292=3375 kg

( los csﬁxem;s_ generados en los tomillos o = 19.0 con irea A =2.85 cm? seran :

f,-@—zossk/cm

2.85

3375

=1184 k
h=55s g/cm?

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuacién de interaccion de los tomillos
A-325, (suponiendo que la cuerda de los torniifos, no coincide con el area de corte) quedaria :
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F, = {(3090)2 ~2.15(1184)? = 2556 kg/cm2 Y 2053 kg/cm?
. Se aceptan 8 tomillos ¢ = 19.0 mm A-3235 para la conexion.
b). Conexién trabajando a la friccion.
Usando tomillos ¢ = 19.0 mm A-325 :
Ap=2.85cm? £=2053 kg/em? f,=1184kg/em? T,=12700 kg (ver tabla)
Calculando el factor de reduccion al cortante :

2053 x2.85

=0.54
12700

Factor = ‘1—

Para les tornillos A-325, con agujeros estandar, el cortante permusible es (ver tabla en Capitulo 2).
F, = 1200 kg/cm?,

Y el cortante permxjsiblc reducido seria :
F, = 0.54x1200 = 647 kg/fem? ¢ 1184 kg/em® No pasa.

Proponiendo tornillos 0 =222 mm Ay =3.87 cm?

5850

= 1512
3.87 kg/em”

fi=

Ty = 17700 kg,

1512 x 3.87
17700

Factor = |1 -

’=0.67

Cortante permisible reducido :  F,, = 1200 x 0.67 = 803 kg/cm?.

3375

Tgs =876 kg/cm? ) 803 kg/cm? No pasa.

h=

Proponiendo tomillos 0 =254 mm Ay =5.07 cm?.

5850

fi=5gy = 1154 kg/em?
Ty = 23100 ke,
Factor = ‘1 .-Ml =0.75

23100
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Cortante permisible reducido : F, = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm?.

f,,=3?3£=665 kg/cm® ( 896 kg/cm? Bien.

.. Se emplearan 8 tornillos 0 = 25.4 mm trabajando a la friccion. la conexién del angulo a la ménsula v
Ia revision del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aqui.

Otro caso en el que se generan fuerzas de tension v cortante simultincamente en los tormilos.
son las ménsulas del tipo indicado en el ¢jemplo 7.3 en donde una zona, {la parte supenor) de la
cotiexio. s eacuemra a iension v otra, (lu infericr) se encuenira a compresion. Una forma de soiucionar
el problema es suponiendo que ¢l eje neutro de la conexion, se ubica abajo del centro de gravedad del
srape de conectnres v s tornilos abaje del gje nontro sz supese gue sdle resist:n cortante
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EJEMPLO 7.3.

Revisar los tornillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente. usando tornillos A-

325 de 0 = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento.

,450 |36 Ton. /i‘ 'lf‘Q_},if N

/ - .. I I~

™~

1\1_ TN - -

R

480

B
T

238 mm.

tf/

N

I
g““
e
R
N\ .
N
N
F

. \~
L
1

ELEVAOCN "!\
190

FRENTE

Suponiendo que el ¢je neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsuvla (8 cm) y considerando un
ancho efectivo ce 8tg (19 cm), tendriamos :

_ 36000

Cortante por tomillo : V =3000 kg.

Esfuerzo cortante por tomillo . f, = %—0-2—2 =775 kg/ cm?

Cortante permisible para los tomillos :
F,=2100 kg/fem® ) 775 kg/cm® Bien.

Localizacién del eje neutro (con las suposiciones anteriores).

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

Ubicacidn del centroide de los 10 tomillos trabajando a tension, con respecto al eje neutro supuesto :

v=4+2x8=20 cm.
Area total de tomillos a tension : 10 x 3.87 = 38.7 cm?
Momento 38.7 x 20 = 774 = 608 .. No coincide.

-Incrementando la posicion del gje neutro a 9 cm de la base, tendriamos :
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Area v momento de aplastamiento : (19 x 9)\%‘ =770 cm®

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

La diferencia entre cstos resultados es menor al 5% (35/735), por lo que se considera adecuada.
.Momento de inercia y modulo de seccion del arreglo,

Para los tornillos a tensién I, = TAd? = 4,Td?

Td? = 2{(3% + (117 +(19? +(27)* +(35)%| = 4890 cm?

A,Td? = 3.87 x 4890 = 18924 cm*

Momento de nercia de la zona a compresion : L+ Ad®

v 03
L= ‘91"29 =1154 cm?® Ad® = (19 9)

2
g' = 3463 cm?

I, + Ad®> = 1154 + 3463 = 4617 cm*

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 cm?

2354
5, =234 6136 om?
35

S, = 25 2615.7 cm®
9

Momento con respecto a la conexién = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm.

1620000
672.6

Esfuerzo de tension =

=2409 kg/cm?

Esfuerzo permisible a tension de acuerdo a la formula de interaccion correspondiente :

F, = J(3090)2 - 2.15(775)% = 2873 kg/em® ) 2409 kg/cm® Bien.

-— -Venificacion del aplastamiento. .
1620000

=619 kg/cm?
26157 - oF g/cm

Esfuerzo maximo de aplastamiento =

Esfuerzo permisible :
F,=0.9F, =2275 kg/em?® ) 619 kg/cm® Bien.

- Se dejara el arreglo de tormillos propuesto.
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico con
electrodo protegido”, cuando se realizan de manera manual v por el proceso de "arco eléctrico con
electrode sumergido”, cuando se realizan de mancra automatica en taller. En ambos procesos el calor
que se genera por el arco eléctrico, funde stmultaneamente el electrodo con ¢l que se realiza, v el acero
advacente a las partes que se unen.

En la figura siguiente se ilustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. v como se
observa. el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atmosfera al
metal du aportacion. cu el proceso de arco sumergido, el arco eléctnco se genera bajo la protcecion del
fundente pulverizado, que se deposita automaticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta cn
forma de carret2. El rscubrintiento una vez fundido forma uaa "cosira” protectora. llaiada sscoria. que
evita el enfriamiento ripido del metal de aportacion, esta escona debe retirarse de las soldaduras. una
vez enfriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora.

Sectrodo
/ "
Recubnimiento

i y del electrodo
A/
cta)

Al

undido
.

Escudo gaseoso

/C_Q[ncme del arco

s
l""_b/_'_’_\:——_/f
Vi

apor‘tacnon e

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

1.- Como la soldadura proporciona la transferencia mas directa de los elementos mecanicos de un
miembro a otro. se obtienen detalles mas sencillos, eficientes v de menor peso que los atornillados.

2.- Los costos de fabricacion se reducen debido a que se manejan menos componentes, v los trabajos de
perforado, punzonado y rimado, se eliminan. )

3.- Hav un ahorro en peso de los elementos a tension. ya que no se reduce el area por la presencia de
agujeros.

4 .- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de liquidos o barcos, va que
se sellan las juntas.

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitectonica de las 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 reparacién o reforzamiento de las estructuras existentes.

Los dos tipos mas comunes de soldadura se conocen como de chaflan o filete v de preparacion.
las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se traslapan o forman una posicion de
"T". Las soldaduras de preparacién, se usan comtrimente en conexiones a tope v algunas veces requiercn
de un biselado o preparacion de sus bordes antes de la colocacion de la soldadura. Cuando 1a soldadura
abarca al espesor completo de Ia placa, para lo cual se requicre algunas veces soldar por ambos lados, a
colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la "penetracién completa”; en caso contrario. se les
llama de penetracion parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de soldaduras.

Las soldaduras de filete son las que sc realizan con mayor facuidad. v por ésta razon. son
también las mas utilizadas, las capacidades de los distintos espesores v tipos de electrodos se dierén en
una tabla de la Unidad 2, se prefiere utilizar los espevores &2 seldadurn de 5. 6 v 8 mna, porgee se
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de ‘metal de
aportacién se incrementa con ¢l cuadro del tamafio de la soldadura, por lo que los incrementos en el
tamao v costo de 1 soldacdura crecon cacrmemicsts anands oo wersmonta ol tamaiio de 1z siisma.

Debido a que una soldadura pequefia en ¢l borde de una placa gruesa se enfria con mucha
rapidez produciendo fragilidad v agrietamientos, cuando el matenai de aportacion se contrae al enfriarse
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaiios minimos que se permiten en las soldaduras de filete en
funcion de la placa mas gruesa de la union se dan en la tabla sigwiente :

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA.

Hasta 6 mm inclusive 3 mm
Masde6a 13 mm 5 mm

Masde 13219 mm 6 mm

Mas de 19 a 38'mm 8 mm

Mas de 38 a 57 mm 10 mm

Mas de 57 a 152 mm 13 mm

Mas de 152 mm 16 mm

TABLA 7.3

También se limita el tamaiio maximo de la soldadura de filete a no mas 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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Cuando se utiliza ¢l proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta
efectiva es igual a la dimensi¢n t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de clectrodo
sumergido, la cantidad mayor de calor que se gencra, produce una penetracion mas profunda v se
permite una dimensién de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tamafio de la soldadura o, si @<

10mm, v Te se toma igual a @ +3 mm cuando ©>10mm, esta situacion se representa en la figura
siguiente.
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EJEMPLO 7.4:

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

Notas :

X Material ASTM A-36

. Electrodo E-70XX
l‘\ P=9100kg
' P ¢=30cm.
T &\L, L=38cm. -
! ! Momento sobre ia soldadura P-e

M =9100 x 30 = 273000 kg - cm.

a). Determinar el modulo de seccion del grupo de soldadura
P 2112y _ 2
¢ (L/2) 6

La fuerza corante maxima por centimetro de longitud de soldadura debido al momento es :

fo= s =2 XD 1134 kgrem

2 18°
Dado que tenemos 2 lineas de soldadura, el esfuerzo a soportar por cada linea sera:

fr =1134/2 =567 kg/cm

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

&). La resultante dz las dos fuerzas es :

&= \/ﬁnz vfE = ‘«’{5672 +120% =580 kg/cm
Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia sera 625 kg/cm.

R = 625 kg/cm > 580 kg/cm .". se colocara soldadura de filete de t = 6 mm.

330

\r
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EJEMPLO 7.5 :

Determinar el tamaiio de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a
emplearse seran E-70XX,

11 11

Ak -
s
, 30
4 /
© _‘_ "P=15000kg
I =
et 20 ‘ : Ay fi=2347
Lz LY .rl-_'_"]\l. \
I S
' /o =170\ ,
lo \
| / \, fras
/ |48 p=223 \
¥ 127mm
/ (b) )
@ ?.15.9mm
s
et
L2 35
xz4.55 1543
Obtencion del centroide del cordon de soldadura propuesto :
FoIM_[000R oo
L 20x2 + 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+20x2 =88 cm
— I, = [200242]2+ &2 (48) = 32256 cm’

(20)

2 +20(5.45)%(2 + 48(4.55)2 = 3515 cm?

J=1,+1,
Los puntos criticos son A v B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por uudad de longitud en el
primero de ellos.
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L0090 kese
h=7°"%gs g/tm
My 516750
- - 15.45)=223 kg !
fo= =X = gy (15:49) giem
My 516750
= = 24) =347 kg /
B==Y =551 9 g/cm

= ?1 + +347° = g/em
X 70 +223)* +347° =524 kg/

=-Avr

De la mblu de espesores de suldadusa obterenws gue para €1 espesor t = 6 coa elecizedo £-7870
tenemos una capacidad de 625 kg/cm.

Bposol inimo t—&mm
espesor maximo  t=127-16=11.1 mm

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

s
20 L
| < i :: 71
]
|
| s
|
|
|
— . ’:\ | ]
v : a8 k
K |
|
|
|
1
' |
l |
|

22 . 35

139



EJEMPLO 7.6:

Disefiar las soldaduras de filete necesarias para la-junta traslapada mostrada en la figura. considerando
que se.emplearan electrodos E-70XX. El disefio debe realizarse para desarrollar la capacidad total de
las placas mostradas. '

—§12.7mm

« : { /‘\\A ) o
C < Sl s P >

Sabiendo que ¢: ¢stucrzo a tension pernusivie es Fy = 1920 kg/cm*
La tens16n maxima que soporta la placa es de :
T=AF,=(8x127)1520 = 15443 kg

Calculo del espesor de la soldadura; teniendo un cordon de L = 8x2 = 16 cm

espesor requerido ¢ = —i— = % =965 kg/cm

De la tabla observamos que el espesor que se aproxima a ¢sa capactdad ¢s :

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

verificando espesores minimos y maximos de soldadura, tenemos :
Para placa de 12.7 mm tmin = mm < 10 mm.

tmax=12.7 - 1.6=11 mm > 10 mm

. se acepta la soldadura.
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ANALISIS Y DISENO DE

CONEXIONES

CAPITULO 8.- ANALISIS 7 DISENO DE CONEXIONES
TRABE COLUMNA



CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE
EDIFICIOS ’

INTRODUCCION: Las hipotesis relativas al comportamiento de las conexiones
constituyen uno de los aspectos mds importantes del andlisis estructural.

I.as conexiones transmiten los momentos flexionantes fuerzas cortantes y fierzas
normales entre vigas v columnas, con lo que se logra que todos los elementos de la
estructura trabaien ¢n conjunto.

El analisis de los marcos rigidos se basa en la suposicion de que hay continuidad
comnleta en las inntas entre vigas v enlumnas las que transmiten los elementos mecanicos
integros. sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de las barras
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda
al supuesto. no basta con analizar y disefiar vigas y cvlumnas con gran exactitud. sino se
requiere también que las uniones entre ellas se disefien y construyan de manera que se
satisfaga esa suposicion.

Hasta hace pocos aios las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen
dimensiones, como si fuesen el punto de interseccién de los ejes de las barras que
concurren en ellas; si se consideraban las dimensiones. se suponia que eran indeformables.
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones
finitas; sus deformaciones. sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas, pueden influir de
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el
comportamiento de la estructura, o a tenerlas en cuenta en el andlisis cuando sean
significativas.

El comportamiento de los marcos rigidos depende en buena medida del de sus
juntas: si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones elasticas y comportarse como
uniones semirigidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean
mayores que los determinados en el andlisis (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 disminucion de la resistencia
del marco.

Como el disefio correcto de un marco rigido requiere un conocimiento completo del
comportamiento de sus conexiones, en los intervalos elastico e inelastico, se han realizado
muchos estudios. analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos,
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas. con.tornillos-de alta resistencia, o con
una combinacion de ambos.



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo
carga estatica, pero en los Gltimos afios se han .investigado también las conexiones cargadas
ciclicamente, para obtener métodos de disefio aplicables a marcos rigidos de edificios
construidos en zonas sismicas.

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas cominmenie en marcos
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior 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.*

F—r S
-~ Jr | <y
A, . {a) A (b)
Jp— 4
< < <
A— (e} 4 (d)

Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rigidos

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexion sean las columnas por

facilidad de conexién. Sin embargo, es la situacién mas comun, pues se facilita el

montaje de la estructura y se obtienen conexiones mas resistentes, en vista de que los
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en
general, mas gruesa,



Cast 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 conexidn. pues en cada columna se cruzan dos
marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines ¥ a uno o0 ambos lados del alma.

Cuando la columna pasa a través de la junta, el disefio de la conexion consiste en:

.-  Dimensionamiento de los medios de unidn entre trabes y columna, necesarios para
transmitir a esta los elementos mecanicos de las secciones extremas de aquellas.
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistencia. En juntas soldadas la
unién puede ser directa o por medio de placas en los patines. dngulos o placas en el
alma, o ménsulas; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas, angulos u otros
elementos de union {tés. por ejemplo).

[\
"¢

Revisidn de la columna para determinar si tiene resistencia v rigidez adecuadas a fin
de soportar las solicitaciones que recibe de las vigas, al mismo tiempo que .actia
sobre ella la compresidn que proviene de los niveles superiores.

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

Bajo carga vertical las juntas mas criticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y ¢),
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son. en general. de
signos contrarios. por lo que tienden a equilibrarse; la situacton cambia cuando obran sobre
la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sismo.

CARACTERISTICAS DE LAS CONEXTONES: "Para que el comportamiento de
una junta sea satisfactorio, han de satisfacerse los requisitos siguientes:

RESISTENCIA: Las conexiones deben ser capaces de resistir las acciones que les
transmiten los miembros de la estructura que llegan a ellas. En disefio elastico, el limite de
utilidad estructural deberia ser la aparicion del esfuerzo de fluencia en la junta o en el
extremo de alguna de las vigas o columnas *. En disefio plastico, el estado limite lo
constituye la formacién de una articulacién pidstica necesarias para que la estructura se
convierta en un mecanismo. )

RIGIDEZ: Larigidez. en el intervalo elastico. de las conexiones viga-columna, debe ser
suficiente para que las posiciones relativas de todos los elementos estructurales se
conserven fijas bajo cargas de trabajo.

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aqui,
aunque su diseiio s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan
edificaciones antiguas. -



CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones inelésticas
importantes conservando la resistencia a la flexion correspondiente a la formacion, en ellas.
de una articulacion plastica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se formen
articulaciones plasticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los
miembrcs, y que giren, bajo momento Mp constante. los dngulos necesarios para .as

redistribuciones de momentos que preceden la formacion del mecanismo de colapso.

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura alcance la carga de
colapso tedrica, pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para
el mecanismo sin que disminuya el momento resistente de ninguna. lo que solo suceds
cuando su capacidad de rotacion bajo momento Mp, constante es suficiente.

Las juntas de estructuras disefiadas elasticamente no requieren. en teoria. capacidad
de rotacién. va que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparicion del esfuerzo
ac flucacia on clguna zona orticar sis ombargo. !z Jduatilidad os desesbhlc coine ena
proteccion contra fallas fragiles v para obtener un comportamiento aceptable bajc
solicitaciones sismicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elasticos aplicados a
estructuras de cierta compiejidad uienen poco que ver con los que reaimente existen en
ellas: su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto de la
estructura que se esta disefiando con el de otras ya construidas, disefiadas con los mismos
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de
los esfuerzos provienen de dificuitadas en Ia evaluacion de las solicitaciones, sobre todo
sismicas. de la complejidad de las estructuras y su interaccidon con muros. contravientos
verticales | sistemas de piso y rampas de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales
y concentraciones de esfuerzos. asi como de las interacciones suelo estructura que pude
ocasionar. entre otros fenomenos. hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto,
las juntas deben disefiarse para que permitan un comportamiento ductil de las estructuras
bajo solicitaciones mavores que las calculadas. pues en caso contrario la falla puede
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia maxima tedrica. Por las razones
expuestas. las juntas de los marcos disefiados elasticamente deben dimensionarse y
construirse de manera que posean una capacidad de rotacion suficiente).

* El estado de esfuerzos en las conexiones ¢s muy complejo, pues los esfuerzos
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que
les transmiten las vigas y columnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se
superponen con los residuales que hav siempre en los perfiles de acero y con los que
ocasiona la soldadura; esto hace que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de
aplicar esas cargas) haya va zonas localizadas en estado plistico. La imposibilidad de
determinar los esfuerzos reales. en condiciones de servicio, y ¢l hecho de que la
aparicion del esfuerzo de fluencia en algin punto no constituye un estado limite de
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexiones se disciien con métodos
plasticos simplificados, aunque el diseiio de la estructura en general se efectue
utilizando esfuerzos permisibles.



ECONOMIA.: La resistencia, rigidez y capacidad de rotaciéon de una junta pueden
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella; sin embargo.
como una parte importante del costo de fabricacidn de los marcos rigidos corresponde a las
conexiones, estas han de disefiarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el
menor incremento posible de material v mano de obra. Ademas, han de proycctarse pdm
que permitan un montaje sencillo y rapido. -

DISENQ DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE: De acuerdo a los
resu'tados obtenidos al ensayar corexinnes de dos tipns. unas con dos vigas. saldadas a los
patines v a los dos lades del alma: las vigas se soldaron directamente a la columna en todos
los casos. cnn penetracion completa en los patines y filetes en las almas. pero las forimulas
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también
cuando las fuerzas nonnales en los patines de las vigas, y las cortantes en el aima. se

wransmiten oor medin d2 niacas,

Y TS PRIITe

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

En los trece especimenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizé el
mismo perfil para las vigas, pero el tamafio de las columnas se varid, simulando conexiones
de los niveles superiores, intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especimeres se
hicieron ¢on cuatro vigas, conectadas a los patines y al alma de la columna.

ILas cargas. que se aplicaron en todos los casos como se muestra en la Fig. 8.2, se
incrementaron lentamente hasta la falla, para estudiar el comportamiento de juntas
interiores bajo carga estatica vertical. en las que los momentos en lns extremos de las vigas
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especimenes se aplico
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se
encuentran las conexiones de edificios reales.

lv
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.

Fig 8.2 Cargas de los especimenes de laref 8.4
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Uno de los problemas principales que traté de resolverse es el de determinar si el
alma de la columna requiere algun tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera
adecuada por si sola.

Le m2gnitud d= 12 compresidn en la columna influyvo poco en el comportamiento de
las conexiones; las columnas no mostraron ningln indicio de falla baja cargas 1.65 veces
mayores que las de trabajo. ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el
doble de las de trabajo, conservando las fuerzas finales en las vigas.

Los tres especimenes de cuatro vigas se comportaron mejor que los
correspondientes de dos.

Lus ensayes que se han descrito se complementaron con ias pruebas de la Fig. 8.3,
con las que se estudié el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los
patines de las vigas que estan en tensién y en compresion, v la efectividad de atiesadores
excéntricos.* —

Plucas que represenian
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Fig 8.3 Simulacién del efecto de los patines de las vigas en la columna

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines
o las placas de conexion de las trabes que se apoyan en el alma; si el peralte de estas es
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos,
y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se traté de aclarar con las pruebas
de la Fig. 8.3b.

T



Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de
disefio deducidas en los ensayes anteriores. siguen siendo aplicables a conexiones con carga
vertical simétrica estatica cuando en los extremos de las vigas actuan. al mismo tiempo. el
momento plastico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificacion del
alina. asi como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de la columna. en la zona de
la conexidn. soporta fuerzas cortantes elevadas, producidas por momentos asimétricos.

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas, puesto
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son maximos y las fuerzas
cortantes elevadas. El disefio ha de- hacerse de manera que el comportamiento real se
acerque razonablemente al supuesto. lo que implica que los extremos de las vigas
desarrolien su momento plastico tedrico. v lo mantengan durante rotaciones importantes. al
mismo tiempo que obran en eilos las fuerzas cortantes; las columnas, a su vez, deben
resistir los elementos mecdnicos correspondientes junto con las compresiones que reciben
de los niveles superiores.

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado
ensavando especinienes como el de la Fig. 8.4: las distancias L se escogieron de manera
que en la union entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento
plastico de la viga v el 95 por ciento de la fuerza de plastificacion del alma por cortante.

Fig 8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola
viga. unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la
deformacién por cortante de la junta y su influencia en el comportamiento de la estructura. -
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig.
8.1c).*

* Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producen momentos
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este
problema se estudia en los articulos 8.3.2 y 8.4)



Una conexién es satisfactoria cuando puede resistir los momentos -plasticos de las
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresion producida por
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima. y tiene capacidad de rotacion
suficiente para que se forme una segunda articulacion plastica en la zona central de las
vigas, sin que disminuya su resistencia. También cs satisfactoria cuando su resistencia es
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman
articulaciones plésticas en sus extremos mientras giran los angulos necesarios para que
aparezca la segunda articulacion, en €l otro extremo o en ia zona central.

El segundo comportamiento es el que suele buscarse en las estructuras reales

Para determinar si el comportamiente de una junta es satisfactorio se investigan los
puntos siguiertes:

1.- Resistencia de la regién de la columna adyacente a los patines eri compresion de las
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede
fallar por flujo piastico excesivo, por pandeo o por aplastamiento.

2.- Resistencia de la region de la columna adyacente a los patines en tension de las vigas,
cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patin de la columna puede
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plastico.

3.- Aumento de la resistencia de la junta cuando se colocan atiesadores horizontales. o
placas adosadas al alma dv la columna.

4.- Posibilidad de falla de la columna ocasionada por una combinacion de esfuerzos
normales y cortantes. :

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna.

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines
de las vigas cuando hay una sola viga, cuando los momentos en las dos vigas unidas a
los patines de la columna no son iguales, o cuando esos momentos tienen el mismo
sentido. ]

7.- Rotacion requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas.

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna:
soldaduras, tornillos. angulos y placas.

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el efecto de la carga
axial que actia en la columna puede, en general, ignorarse, y que se obtienen resultados
conservadores tratando las uniones de tres 0 cuatro vigas como si no existiesen las que
llegan al alma. pues estas proporcionan una accion benéfica mayor que lo que la debilitan
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella.



El punto 7 se ha investigado de manera analitica y experimental, y aunque la
rotacion requerida varia con la geometria de la estructura y las condiciones de carga, se ha
calculado una rotacion tipo, méas grande que la necesaria en la mayoria de los casos: todas
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores. bajo momento casi constante. Ademas,
como ya se ha mencionado. si se le da a la junta Ia resistencia adecuada. las rotaciones

necesarias para que se forme el mecanismo de colapso se presentan en los extremos de las
vigas. y no en ella.

CONEXIONES CON CARGA ESTATICA SIMETRICA:  Enia Fig 8.5 se musastran
esquematicamente las solicitaciones existentes en una conexion interior viga-columna con
carga vertical simétrica; e la columna no Lay flexidn, pues los macmentos gue le ransimiicn
las vigas se equilibran entre si.
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Flg 8.5 Conexién viga-columna con carga vertical 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
aticsadores, exageradas para mayor claridad.
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a
los dos patines dec las vigus, € teasion v en compresion, y el de.los patines de la columna
en la zona en tension. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. va que
puede fallar por flujo plastico. acompafiado ¢ seguido inmediatamente por pandeo en la
zona comprimida, o por fractura en la tension: si el alma es delgada. el pandeo de la zona
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al limite de fluencia.

En 1a zona en tension pueden ser criticos los patines de [a 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 ¢l desplazamiento de la viga. pero
la deformacion de la zona central esta restringida por el alma de la columna, y es probable
que ahi se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformacion y
no pueda seguir, sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b).

La zona del aima afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliacion de esta zona es insuficiente
para reducir a Fy los esfuerzos en la base de la curva de union de patines y alma (o scaala
distancia k. del pafio exterior de la columna, Fig. 8.5b). la resistencia del alma es
insuficiente. Este efecto debe revisarse frente a los dos patines de la viga, en las regiones
en compresion y en tensién. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la
fuerza de tension puede hacer que falle la soidadura que une patines y alma. ademas. la
distancia k. se reduce a la suma del grueso del patin y el tamafio de la soldadura. Por todo
esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de
la conexidn.



Es dificil determinar analiticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la
columna, por lo que se suele suponer una distribucion lineal, basada en investigaciones
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de
contacto hasta la distancia k. (Fig .8.5b). En disefio elastico se utilizaba una pendiente de

1:1, correspondiente a una distribucion de esfuerzos segiin rectas a 45° trazadas a partir del
punto de aplicacién de la carga. Las dos suposiciones estdn basadas en resultados
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a disefio plastico, mientas que en
disefio elastico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades
poco mayores que Jas de trabajo. Sin -embargo, para -hacer -compatibles sus dos
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para
disefio por esfuerzos permisibles.

La suposicion anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que
ser resistida. a 1a distancia k. de |2 cara exterior de la columna por una porcidn de alma de

longitud ty + Sk¢, donde ty, es el grueso del patin de la viga.

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXION: La  viga  se -

sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una
fuerza de compresion en la columna (Fig 8.7)
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Fig 8.7 Zona comprimida de la junta
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Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimacion conservadora de
la resistencia- maxima de la region comprimida suponiendo que el esfuerzo en Ia
terminacién-de la curva de unién es igual a ch, de manera que la fuerza total conque la

columna puede resistir los efectos de la viga es Fycte (ty + 5ke), tc es el grueso del clma de
la columna y fy el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella.

Si el momento en el extremo de la viga es el plastico resistente, Mp, la fuerza en
cada patin es ApFyy, donde Ap es el area y Fyy el esfuerzo de fluencia del patin, de manera
que el espesor minimo necesario en el alma de la columna se obtiene de 1a igualdad

AF =F_t(t +5k.) (8.1
de donde

AR, Oy
©o(t, +5k)F, t, +5k,

(8.2)

C; es el cociente Fyvayc; se reduce a la umidad si, como es frecuente, se utiliza el
mismo acero en las vigas y en-la columna.

Si tg 2 C1Ap/(ty + 5k¢) y el alma no falla por inestabilidad, su resistencia es

suficiente; en casc contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ¢ella.

En los extremos de las vigas de los marcos rigidos suele haber, al mismo tiempo,
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que
ocasiona la plastificacion 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 méxima en cada patin es aproximadamente igual a Mpvfdv, donde

M, es el momento plastico resistente de la viga y dy, su peralte total; esta fuerza es mayor

pv P v

que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, AyF,. (Se ha demostrado experimentalmente que los
Py .

patines de las vigas pueden desarrollar por si solos el momento plastico completo de la
seccion, gracias al endurecimiento por deformacion). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando
la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificacion del alma; si es
mayor que ese limite, el grueso t; se calcula con la fuerza incrementada Mpy/dy. Se

obtiene asi

Mp\ -
= Bete(ty #5k) (8.3)

M.,
t, = (8.4)
F,.(t, +5k.)d,

ER PR A



Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relacxon peralte/grueso del alma de la
columna es-suficientemente pequeiia para evitar inestabilidad antes de que el material fluya
pléstlcamenfa, para ello debe satisfacerse la condicidn:

C-\"
P

1510
t ..fF

¢ Vi ye

I =3

(8.5)

h es el peralte libre del alma, medido entre los bordes de las curvas de unién con

los patines cuando el perfil es laminado. o entre los extremos de las soldaduras cuando esta
hecho con tres placas soldadas. :

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida,
libremente apoyada; comparandola con resultados experimentales se encuentra que es, en
general, conservadora.

La carga critica de una placa rectangular de relacion de aspecto a’h; grande, con apoyos
libres, se calcula con la expresion

4n? t.3 2346400t

Pcr Tt 2 (86)
120—p?) h, h,

te ¥ he deben estar en cm, con lo que P se obticne en kg.

1 a/2

te s grueso

"o . PR -
- ;":,.Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los
* puntos medios de los bordes largos

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan
ninguna restriccion angular en los bordes del aima, a causa del flujo pldstico que se
presenta en la unidn entre ambos; en cambio, si el acero es de alta resistencia no hay flujo
plastico antes de que la carga alcance el valor critico, y los patines proporcionan mas
restriccion al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm? se encontré que la resistencia al pandeo
del alma era, de acuerdo con la teoria, del orden del doble de la obtenida con 1a ec 8.6).



Como un resultado de los estudios que han llevado a las observaciones anteriores se ha
propuesto que ¢l incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta,
para fines de disefio, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raiz cuadrada del
cociente del esfuerzo de fluencia del acero de la columna y el del acero A36. Asi,

o _ 23464000 - F, 466501} F,,
«” 12530 h

c

(8.7)

¢

Haciendo P¢r igual a ApyFyy. suponiendo que Fyy = Fyc. y despejando he/te se
obtiene el valor maximo de este cociente para el que la columna puede resistir la
compresion correspondients a la plastificacion de los patines de las vigas. sin que <] 2lma se
pandee en forma prematura:

46650t° 16650 1 o
: ==—— - == . (8.5)
A, F, (AN

PY

h.
tC

Tomando Apy/te2 = 30.9 se llega ala ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a
los especimenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo, que puede

proporcionar resultados inseguros al utilizarla para disefiar conexiones entre vigas y -,

columnas con otras caracteristicas geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia
diferente.

El coeficiente semirracional de la ec 8.7, 46630, se ha disminuido a 34400, valor
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta
ahora; se llega asi a la ec 8.9, que proporciona la carga concentrada maxima que resiste la
columna sin que el alma se pandee.

o 34400 t).F,
er T h B

c

(8.9)

Conte y he en cm y Fyc en kg/em?, P se obtiene en kg.

Si el grueso t¢ 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, ademas, la ec 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que
aplica el patin de la viga es menor que la calculada con la ec 8.9), no se necesita reforzar el
alma en la zona comprimida de la conexion. Si no se cumple alguna de las condiciones
anteriores, deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que esta en
exceso de la que puede soportar €l alma; cuando es asi. las ecs 8.1 y 8.3 se modifican para
incluir en ellas la resistencia de esas placas.

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos
de las vigas. la ec 8.1 se transforma en



APF_VV = F}rctc(tv + Skc) + F_\atAa{

Fyv, ch y Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en viga.
columna y atiesadores, y Ay es el area de la seccion transversal de estos ultimos. El

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada. incluye la
contribucion de los atiesadores. que es la fuerza que ocasionaria su plastificacion.

De la ecuacion anterior,

o ICF\C
Ap =T - 5k =CA -t + 5k C (8.10)

Vol vat

C1 tene el mismo significado que en la ec 8.1, v C2 es el esfuerzo de fluencia del

acers de la colnna dividido enire ¢! dod atiesador. Dye Dvare
yo - vat

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea laec 8.3 en vezde la 8.1.

Para evitar pandeo local, la relacidon ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de
800/. F,, (15.9. si son de acero A36). Si se satisface laec 8.2 0 12 .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 patin de la
columna y que su relacion ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar.

En otros ensayes reportados, se encontro que las placas de refuerzo verticales
paralelas al alma de la columna, colocadas en los extremos de sus patines. estan sometidas
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma; llevando esa condicion a
la ec 8.1 se obtiene

F,
AF =F t (1, +5k)+ ’2‘” 2t (t, +5k,)

veo e

de manera que

F\\; Ap F\C CIAP
£, = 2 Y - —t)C, (811
¥ F, t +5k, F_, 1, +5k ;

FE— _\p\ '\-p\ . * C
tpv es el grueso de cada una de las placas verticalcs (se colocan en pares. en los
extremos de los dos patines), y C7 es ahora igual a Fy¢/Fypy.

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresion usada para
el alma. a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unién: sin embargo, el



procedimiento se justifica al emplear el esfuerzo Fypv/2. medido experimentaimente en
juntas reales.

Para que las piacas no se pandeen localmente. hpv/tp\. debe ser menor o igual que
21007 F, (41.8 siel acero es A36): hpy es la dimension horizontal dc la placa, entre los

patines de la columna. (E! limite anterior es conservador, puesto que el esfuerzo méximo
no excede de alrededor de Fyp,/2).

Si los patines de la columna son mas anchos que los de las vigas disminuve la
efectividad de las placas verticales colocadus en sus extremos. v si el grueso del alma es
mucho menor cue 2l dado por la ec 8.2 nc es recomendable contiar en ellas.  Su eficiencia
mejora acercéndoias al alma. y liega al cien por cienw cuando se colocan adosadas a ella.

Los atiesadores horizontales deben 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 penetracion. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan
perfectamente. de manera qus la compresion se transmita por contacto dirzcto. Las placas
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza
que reciben del patin de la viga se distribuya en ellas de la misma manera en que se supone
que lo hace en el alma. ' - -

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales
excéntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su cficiencia; sin
embargo. si puede afirmarse que se obtiene un diseiio conscrvador despreciandolos cuando
la excentricidad excede de 5 cm. y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento
cuando las excentricidades son menores.

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patin de la columna puede
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro. en las
que actua la fuerza que transmite el patin en tension de la viga: los bordes que se suponen
empotrados son el vertical correspondiente a la unién con el alma y los dos horizontales,
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patin de ia viga (Fig. 8.9).

La cul 2a se reparie de manera mas 0 menos uniforme hasta que las placas alcanzan
su resistencia ultima: en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6),
lo que ocasiona deformaciones grandes en !a percion central de la soldadura, en el patin de
la columna advacente a ella y en la uniéon de alma y patin: la falla se presenta
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiones. cuando se agota su capacidad
de fluir plasticamente.

El modelo que se acaba de describir. basado en los-resuitados de las expertencias de
laboratorio reportadas en una investigacion indica que una parte de la fuerza de tension
llega al alma de la columna. a la distancia k; de su pafio exterior, repartida en una zona de

B



longitud del orden de p + 5k, y el resto se transmite a los atines arriba y abajo del tramo de
largo p, y llega al alma fuera de ia zona mencionada (Fig 8.9)

La resistencia total del patin de la columna se obtiene sumando las resistencias de
ias dos placas descritas arriba mis la de la zona centrai de ancho m (Fig 8.9)
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Fig 8.9 Modelo del patin de la columna en la zona de tension

En la Fig 8.10 se representa, de manera esquematica. una de las placas; la longitud p
es aproximadamente igual a 14 t., y se considera que la placa estd empotrada en los

extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unién con el alma. Actia sobre
ella una carga de linea. correspondiente a la tension en el patin de la trabe. La resistencia
ultima de la placa. determinada por medio de la teoria de las lineas de flujo, es:

Py = C1Fyctc? (8.12)

Donde

Cl=(/B+Pm)/2-n/M).a=p( B +8x -B)/4, 8 =p/g.x =h/g (Fig 8.10)
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Fie 8.10 Representacion esquematica de una placa del patin
de la columna y de la fuerza que actua sobre ella

‘Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, y
suponiendo vigas de los tamaifios que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores
del coeficiente C) que varian entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fyctc® es una estimacion

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que -
la columna es una W14” x 426 lb/pie, que es de los perfiles H mas robustos tabulados en
los manuales de disefio y que el patin de la viga es de 30.5 x 1.9 ¢cm (127 x %47), se obtiene
C1 = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio. si la columna es una

W14 x 82 Ib/pie. de alma y patines mucho mas delgados, y se conservan las dimensiones
del patin de la viga, C| es igual a 3.45).

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo
de fluencia Tyy- de manera que resiste una fuerza igual al producto de su drea por o™

Por consiguiente. la resistencia total del patin de la columna es
QT = Fyytym + 2 (3.5 Fycte?) (8.13)

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patin en tension aplica una
fuerza ApFyy a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la

zona de tension una formula que sera aproximadamente igual de conservadora que la
deducida para la region comprimida, con lo que se llega a

* En realidad e! esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor
de los correspondientes a los patines de viga y columna, Fyy ¥ ch



De esta expresidn se despeja t.*:

b

bt m
t-=-—"(1.25- - 8.15
7 ( b )<, (8.15)

<
A

te es el grueso que ha de tener el patin de la columna para que falle. en teoria.
cuando el momento en la seccion extrema de la viga es Mp. C1 =Fy / Fyc; se reduce ala
nnidad cnando viga v columna estan hechas con el mismo acero.

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMCA. ¢l cocicnte m/b,,
oscila entre 0.15 y 0.20. haciendo conservadoramente, m/by, =0.15. la ec 8.15 se reduce a

t, =04. C,A, - . 18.16)

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas W14 x 426 y
Wi4 x 82 y una viga con patin de 30.5 cm de ancho, el cociente m/b, vale,
respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de
los que se habia supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al
deducirla.

Cuando 1o 2 04 C,A, no se necesitan atiesadores en la zona de tension de la
conexion para evitar la falla por deformacion excesiva del patin de la columna; si t. <
0.4 C A, deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la regién comprimida; en uno y otro
caso debe revisarse la posible plastificacion del alma de la columna en la zona adyacente a
los patines de las vigas, para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en
compresion.

- En vista de-las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es
valida en general cuando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso
debe calcularse la constante C1 para cada problema particular y tlevar su valor a la ec 8.13,
en lugar del 3.5 jue aparece en ella.

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaria la plastificacion
del alma, tedricamente debe sustituirse ApFyy por Mp/dy en la ec 8.14. sin embargo, las
hipotesis intrnducidas en la obtencién 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 tensién debe revisarse la
condicion 8.2. y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla.



CONEXIONES CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales y de sentidos contrarios:
no hay flexion en las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condicion. que
corresponde a columnas interiores de marcos rigidos con vigas de claros iguales v cargas
verticales tamkbiér. 1guales, no se cumple cuando claros o cargas sen diferentes. cuando la
columna es extrema o cuando sobre la estructura actian fuerzas horizontales. de sismo o
viento, ademas de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden
tratarse como Si fuesen estaticas; mas adelante se estudian los efectos de las solicitaciones
sismicas)

En la Fig 8.11a se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central
de un marco bajo cargas verticales v horizontales y los momentos en sus extremos. En la
Fig 8.11b se ha dibujado la conexion y las fuerzas horizontales en los patines de las vigas,
que ocasionan cortantes en el alma de la columna: se ha supuesto que las fuerzas en los
patines se obtienen con precision suficiente dividiendo e1 momnento en la seccién extrema
entre ¢l 95 por ciento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los
centroides de los patines.* '

La Fig 8.11c es el diagrama de f{uerzas cortantes en la columna, trazado sin
considerar las fuerzas normales en las vigas, que suelen tener poco umportancia.
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Fig 8.11 Junta de un marco rigido en el que obran cargas
Verticales y horizontales

* Los momentos My] y Myp_ son las sumas algebraicas de los producidos por

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en Ia Fig 8.11, en el que el viento actia
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se
restan en la de la derecha.



Una situacion analoga 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 plastico del tablero de alma de la
conexion puede expresarse como F /- 3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la

fuerza cortante correspondiente se obtiene con la expresion V, =0.95d t F, ./ 3. donde

0.95 d; es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los

centroides de los patines. Por otro lado, la fuerza cortante que transmiten las vigas a la
junta es T = ZM/0.95 d,. donde TM es la suma algebrzica de los momentos en las dos

vigas. o el de la Unica, si la conexion es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas
tienen el mismo peralte; en caso contrario el denominador 0.95 dy, no seria igual para

ambas).

Ader:3s. obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, Vg,
que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas.

El flujo por cortante del tabléro de alma se inicia cuando la suma algebraica de las
fuerzas exteriores es igual a la resistencia:

ZM . _095d.1.F,
0.954. 3



El alma no necesita refuerzo por cortante si

I > M
{2 — e — v 8.17)
*T055F.d |095d, 8.17)

Si no se cumple esta condicion 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 menores que las que ocasionan su
piasulicacion; para eilo. basta que se cumpla ia condicion (N1C. art 5.3.3b)

h /t, <3580/ F. (h./t <71. paraacero A36)

h¢ es el peralte libre del alma y t. su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo

adosadas, si estdn unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condicion
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas.

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresion
existente en la columna sobre su resistencia al cortante, por lo que proporciona resultados
inseguros cuando esa compresion es importante.

De acuerdo con el criterio de Von Mises, el flujo plastico en un punto cualquiera del
tablero de alma de la conexion. que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicia cuando
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad.

0a’ 03 Op top® + 3igp’ = oy (8.18)
Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es

practicamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) ob se anula y
ca puede tomarse igual a P.s/A, donde A es el area de la seccion transversal completa de

la columna. Pero Acoy =Py, A =Pyl/oy, luego
g,=-"=-%¢ (8.19)
A B

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también con placac
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna

W
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Py = A¢ oy es la carga axial que produce el flujo plastico. en compresion, de la
columna. ' '
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Fig 8.13 Esfurzos en el alma de la columna en una junta

Sustituyendo ¢, (ec 8.19) en la ec 8.18. y recordandn que en el centro del tablero ob
= 0, se obtiene. en ese punto,

P Y2 2 P 3t
(roled =olGEp e P = 20)

0 5

De aqui se despeja 1ab = 'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la
fuerza de compresidn que actia en la columna:

1-(_ ) (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 compresion en la

columna. se iguaia la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste. disminuida por
el efecto mencionado:



M 095dtF. ~~p_ M
M 09E R L 2 A -
0.95d 3 P, 0.55F,.d_ | 0.95d, 1= (Pp/P, )

Esia expresion es semejante a la 8.17 y. como <lla. permiie 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 mayoria de los casos no se requiere el factor 1-—(Pp/l5_\ )? . pues .

experimentalmente s¢ ha encontrado que casi toda la fuerza normal de la columna se
transfiere a sus patines. en la zona de la junta. cuando el alma fluye por cortante. Esto solo
&8 Civlo. sin embaipu. en columnas con padnes de capacidud suficienie para resisiin la
fuerza normal completa mas los esfuerzos eventuales de flexion producidos en la zona de la
conexion. De este modo, el factor 1—(Pp/P )? solo es significativo cuando P/F,. excede

de 0.5.

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores
horizontales fluve plasticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresion elevadas, ia
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminucion
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a la del alma de vigas [ o H. que
después de fluir plasticamente por cortante siguen soportando cargas adicionales, hasta que
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cortante de
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamientos 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 plastificacidén por cortante, debida principalmente a la
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actiian como un marco rigido, y
al endurecimiento por deformacion.

Cuando se necesiten atiesadores sus caracteristicas deben basarse en
consideraciones de rigidez, mas que en el criterio que define la iniciacion del flujo
plastico.*

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una
sola viga disminuyen desde un maximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero
en el extremo opuesto. lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de
la columna. El 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
plastificacién de los primeros.

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estatica asimétrica
o con fuerzas de viento; pueden no serlo cuando las acciones de diseiio incluyen
efectos sismicos importantes.



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mavor parte de

los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas liegan a los

patines de la columna: sin embargo. también se han investigado las conexiones formadas -
por una viga unida rigidamente con el alma de la columna. de manera que el momento que

transmite la primera hace que la scgunda se flexicne alrededor de su eje de renor

momento de inercia. Los especimenes ensavados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.14:

en la columna actua una fuerza de compresion , aplicada en el extremo superior. que

reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella.

Fl analisis v disefio de estas conexiones es mas dificil que el de las que tienen las
vigas unidas a los patines de la columna. por las razones siguientes:

l.- La resistencia maxima de i{a conexion corresponde. en teoria. a la lormacion de
articulaciones plasticas en la columna o en la viga. Sin embargo. hay otros factores
que limitan esa resistencia: por ¢jemplo. si los patines de la viga son mucho mas
angostos que el alma de la columna, puede formarsz en €sta un mecanismo con
lineas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plasticas. Otros factores
que pueden impedir que se alcance la resistencia masima predicha por la teoria
plastica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la
fractura de material del conjunto. La posible formaciéon de un mecanismo con
lineas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna.

2.- El montaje en campo puede ser dificil. aunque la conexion se haya disefiado y
detallado adecuadamente, a causa de- las restiicciones de espacio que crean los
patines de la colunna.

El objetivo de los estudios reportados en esa investigacidén es examinar las
-conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia. rigidez y ductilidad. asi como
considerar los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios para alcanzar la
resistencia o rigidez deseadas. su mira final es formular recomendaciones para disefio.

E! 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 ¢). pero puede
no serlo si el ancho del patin de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la
union se hace en-forma directa, sin atiesadores (Fig 8.14d). ya que puede formarse un
mecanismo de falla con lineas de flujo en el alma de la columna. antes de que aparezca un
articulacion pldstica en la viga. Ademas. aunque no se forme ese mecanismo. lo que
depende del ancho del patin y del peralte de la viga. asi como del peralie y grueso del alma
de 1a columna, es posible que no se alcance la carga maxima predicha por la teoria plastica
simple porque la unién mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y
perdida de ductilidad. que pueden producir la fractura del material.

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga
alcanzo el valor predicho por la teoria plastica simple. ‘o estaba cerca de él, sin que se
presenten deformaciones plasticas significativas. Las grietas que ocasionaren la falla se
iniciaron en la union del patin en tension de la viga y el alma de la columna en las
conexiones como la mostrada en la Fiy 8.14d. v en el punto en aue se unen fa placa de



conexion y el patin de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b: estas ultimas grietas se
debieron. probablemente. al estado triaxial de-esfuerzos que se crea en el punto mencionado
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna

Las juntas que no tienen .apacidad de rotacion bajo carga maxima no son
satisfactorias, puesto que impiden la redistribucion de momentos que es necesaria tanto en

disefio plastico como en estructuras construidas en zonas de alta sismicidad.

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las

conextor.es. sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotacion (Fig. 8.18):

l.- Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor que el del patin de la
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las

zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna.

2.- Empleo de atiesadores en la columna de! lado opuesto al que recibe la viga (Fig.
8.15b). Algunos andlisis realizados con elemento finito han indicado que las
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto | se reducen cuando

menos en un tercio al colocar esos atiesadores.

elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15c).

seccion critica (Fig 8.15d).

Alargamiento de las placas de conexion pars separar las soldaduras entre ellas v el
patin de la viga v los de la columna. evitando la interseccion de soldaduras y los

Uso de placas de ancho variable para reducir la concentracion de esfuerzos en la
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5.- Reduccidn de la placa de conexion entre su unién con los patines de la viga v los de
la columna. a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.15¢).
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con
Vigas unidas al alma de la columna .

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARG.ADAS ESTATICAMENTE.

RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aqui corresponden: a
juntas en las que la columna recibe vigas en urio 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
1,2 - (8.2)
t, + 5k,
y, simultaneamente,
h. F. 8.5)
1.2 i 5
1510
o la tuerza aplicada por el patin de la viga no excede de
34400t,3 F,_
P.= TR —— (8.9)
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Cuando la fuerza cortante en la viga es mayvor que el 60 por ciento de la que
ocasionaria la plastificacion del alma. la ec 8.2 se sustituve por

M .
2 (8.4)
F . (t, +5k,)d,
No se necesitan atiesadores frente a los patines en tension si se satisface la ec 8.2 (o
la 8.4), y. ademas.

t,204 CA, (8.16)

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde
Lo sC cumplcn. Las atzsaderes se dimensionan para sapcortar 12 parte de la fuerza aplicada
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su érea se calcula con
laec 8.10:

Aar = (C1Ap - Le(ty + 5k)Co (8.10)

En lugar de unlizar 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
etectivas; las paralelas, 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 eila
debe evitarse una falla premawra por pandeo local: para ello. han de cumplirse las
condiciones siguientes:

Atiesadores horizontales. b/t <800/ 15;,-

Placas adosadas o paralelas al alma. h  /t,, <2100 E:

pv =

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la
columna no s¢ equiitbran entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que
ocasionaria la plastificacion del alma, esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También
puede reforzarse con atiesadores en diagonal. pero su empleo en edificios urbanos es
limitado. porque dificultan la conexidn de las vigas que llegan al alma de la columna).

El grueso miniimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se
determina con alguna de las ecuaciones siguientes:

M
Lo L[ 2M Ly (8.17)
0.55 F.d, | 0.95d,

o
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L= Z_ v, : O (8.22)
0.55 F.d, | 0.95d, 1-(P/P, Y’

Se utiliza la sezunda ecuacion cuandoe la fuerza normal en la columna es elevada
(P/Py. >0.5). -

Ademas, debe satisfacerse la condicion
2IQn/
h /t, £33580 F,

DISENO DE CONEXMTONES CARGADAS DINAMICAMENTE:  El analisis
sismico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoria de los casos. con
métodos elasticos: sin embargo. en el disefio de las conexiones ha de seguirse un enfoque
inelastico moditicado. puesto que los miembros que componen la estructura realizaran,
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio eldstico; esto es una
consecuencia de la filosofia actual. que permite hacer el disefio sismico con fuetzas mucho
-menores que las que corresponderian a una respuesta elastica ilimitada. Durante temblores
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas
localizadas, ocasionadas por comportamiento ineldstico. por medio de las cuales se absorbe
y disipa parte de la energia recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la
estructura sobrevive.

El comportamiento descrito impone reguisitos de ductilidad en todos los elementos
de la estructura en que haya deformaciones inelasticas severas.
Por las razones anteriores, los miembros v s conexiones deben disefiarse, detallarse y
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelasticas importantes sin fallar y
sin provocar fenomenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satistacen estos
requisitos son los llamados marcos ductiles: se emplean en construcciones en zonas de alta
sismicidad. —

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se disefian de manera que
tengan la rigidez y. resistencia necesarias para que las articulaciones plasticas se formen en
los extremos de las vigas. junto a las columnas; en otro. que puede ser apropiado para
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que las deformaciones plasticas ocurran,
esencialmente, dentro de la conexion: en el tercero se intenta repartir las acciones
inelasticas 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
ciclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plastico, tratando de
reproducir {as solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rigidos durante
temblores de tierra intensos, han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la




columna en las zonas frente a los patines de las vigas. en tension o compresion. deducidos
para junas rigidas bajo carga estatica. siguen.siendo basicamente validos.cuando las cargas
son ciclicas, producen deformaciones inelasticas y hacen que cada uno de los patines
trabaje. alternadamente. en tension y compresién. En la Fig 8.16a se muestran las
deformaciones producidas por las fuerzas en los patines » corresponde a la Fig 8.6

a) Deformaciones zor fex:on b) Jeformaciones por cortante

Fig 8.16 Deformacion de juntas con mumentos asimétricos
vn las vigas

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como se  vio
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran
entre si, aparecen en la junta fuerzas cortantes. que pueden jugar un papel muy importante
€n su comportamiento.

Como va se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas
verticales 0 por la combinacion de estas y viento: aqui se tratan las conexiones bajo
excitaciones sismicas severas: es en este caso cuando el disefio por cortante de las juntas
viga-columna adquiere particular importancia.

La Fig 8.16b muestra como se deforma la junta cuando ¢l alma fluye plasticamente
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actian en la columna y en la junta. Esta figura
es semejante a las Figs 8.11 y 8.12.
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Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en la junta

La fuerza cortante maxima que puede transmitirse a través de la junta es:

NTC -RDF87-V, =F,V, =09x0.66 F d.t..parah/t <1400 KF, =3130/ F,
(2.23)

AISC - LRDF 86 (ref 5.8.2)-V, =F V, =0.9x 0.6 F,d t,.para bt <1568 K/F, =3510/. F,
(8.24)

L.os valores finales de la relacion h/t corresponden a almas sin atiesadores. en las
que K =3.0.

La diferencia entre las expresiones 8.23 v 824 se debe a que en las Normas

Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el
endurecimiento por deformacion.

VR uene que ser igual o mayor que la fuerza cortante de disefio en la junta. que vale

> M
V= -V, (8.25)
0.95d,

0. si las dos vigas ticnen peraltes diferentes.

=_M_v1 + MVD -V (8.26)
0.95d, 095d,,



Los momentos y la fuerza cortante estan multiplicados por el factor de carga para

solicitaciones gravitacionales-y sismicas combinadas
Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos ductiles se disefien para
que resistan las fuerzas cortantes maximas que pueden aparecer en ellas, correspondientes a
la formacion de articulaciones plasticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga

0 vigas; en esas condiciones. la ec 8.26 se transforma en
(M,)VI_(M,)VD (M,)VI+(M,)VD

b@é&w 0.95d,, T h,

(8.27)

Mp)vi ¥ (MplyD sor los momientos pldsticos rrcistentes de las dos igas,
izquierda y derecha, y dyy y dyD_sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la

b
columna. V... obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexion en su succién

media.
La evidencia experimental demuesira que la resistencia uliima en cortante de las

" juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 o 8.24 ); se suele alcanzar
después de que la junta experimenta distorsiones inelasticas grandes, pero que tienen poca

importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los

marcos.
Las graticas carga-deformacién de las juntas no corresponden a una respuesta

élastica-casi plastica. sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo Jue es
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con

deformaciones inelésticas controladas
En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigacién para estudiar la

resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines
de ésta vy los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas.
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Fig 8.18 Modelo matematico de la junta



‘El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplastico perfecto. bajo
fuerza cortante, rodeada por bordes rigidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma. especialmente ia resistencia a
la flexion dc lo:, patines de la columna: las caracteristicas de los resortes se escogen de
manera que el modelo reproduzca los resuitados experimentales con precision adecuada.
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plasticamente: la resistencia adicional
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella.

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsion cuatro
veces mayor que la de plastificacion del alma en cortante, se llega a la expresion:

345b.6
V, =0.55F d t(1+ - %) (8.28)
: d.d.t

Ay

t es el grueso total del alma en la junta. -

El segundo termino del paréntesis representa el incremento en resistencia por
encima de la fuerza cortante que ocasiona la plastificacién del alma.

El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de disefio en la columna. P, entre Py,

no excede de 0.39 v. ademas, la accion combinada de fuerza axial y momento flexionante
no ocasiona flujo pléstico en la columna fuera de la conexion pues si ese fenémeno se
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean
a la junta. principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas
de esquina. gque carecen de elementos adyacentes en dos lados.

Si las vigas que llegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes. es
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28.

Cuando su resistencia es inadecuada. el alma de las columnas suele reforzarse con
placas adosadas. que son completamente efectivas si estdn en contacto con el alma y

ligadas a eila y a los patines con soldadura colocada en todo su perimetro.

La resistencia ultima en cortante de juntas con placas adosadas al alma de la
columna esta dada por

Vu={(Veol +0.9x 0.66 Fylde +tpe)t (8.29)
Donde (V))col es la resistencia de la junta sin reforzar. dada por la ec 8.28

La investigacion se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule
con la ecuacion



S

e — ) (8.30)

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluyendo placas
adosadas, cuando las haya.

Los pérrafos siguientes estan tomados de esa investigacion:

“En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones
vailas ~eces mayores que las calculadas bajo cargas Je trabayo; la mragnitud v distribucian
de esas deformaciones. ineldsticas en su mayor partc. dependen de las resistencias v
rigideces relativas Jd2 los elementos que compenen lo estructura.  Idealment., loo marzoc
deben disefiarse de manera que la respuesta inelastica se concentre en los elementos que
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo. debe prestarse mucha atencién a
05 1Equisitos de tigldez et wdos Gus wveies J¢ defumiaciOn, paca b dus
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los dafios en elementos no
estructurales v reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto.

Las juntas suelen ser elementos muy ductiles, pero de rigidez reducida cuando se
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo. la rigidez de un

marco con juntas disefiadas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas -

producidos por las fuerzas sismicas estipuladas en los cddigos disminuye
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos. pues la resistencia maxima de las
juntas es. con frecuercia. insuficiente para que aparezcan articulaciones plasticas en las

vigas. Ademas. la baja rigidez postelastica del marco hard que crezcan los desplazamientos

de entrepiso y que se amplifique el efecto pA.

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero. en cambio,
debe prestarse mucha atencién al disefio y a la fabricacion de las juntas.

La resistencia v rigidez maximas de los marcos se obtienen disefiando sus juntas
para la fuerza cortante de mavor intensidad posible. que corresponde a la formacion de
articulaciones plasticas en las vigas que llegan a ellas. Si. en esas condiciones, la
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fidct. que es la recomendada para disefio

plastico. las conexiones se conservan esencialmente elsticas durante temblores intensos, y
tas deformacioncs inclasticas se concentran en las vigas y. posiblemente, cn algunas
columnas, lo que puede imponer requisitos de ductilidad muy severos en ellas mientras que
las juntas, que son ductiles por naturaleza. no participan en la disipacion de energia: el
disefio suele ser demasiado conservador. pero puede resultar inadecuado si las demandas de
ductilidad en vigas v columnas resultan excesivas.

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario disefiar las juntas para
la resistencia maxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su maxima
capacidad al cortante. que esta asociada a deformaciones inelasticas controladas. y se
calcula ¢con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra asi desarrollar la resistencia maxima de los
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco,



mientras que las juntas participan en la disipacion de energia v se reducen las demandas de
ductilidad en las regiones inelasticas de vigas v columnas™.

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajon son
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H.
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajon son paralelas al alma de las
vigas. no suele haber problemas de cortante en la junta: sin embargo. es frecuente que se
necesiten atiesadores interiores frente a los dos patines de las vigas. lo que suele complicar
la fabricacion, ante la imposibilidad de soidarlos a las caras interiores de las cuatro placas.

Enla Fig 5.19 se ilustra una posible solucion del probiema.

L

Corte A-A

Fig 8.19 Colocacion de atiesadores horizontales en
und columna en cajon

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas
de seccion H no suele haber problemas de cortante, puesto que la fuerza cortante es
resistida por los dos patines de la seccidn. paralelos al alma de la viga.

La situacion ¢s andloga a la que se tiene en las columnas en cajén mencionadas
arriba.



JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: Er la Fig 8.20 se muestran varios tipos de
juntas rigidas 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 ductiles que se
construirdn en zonas de alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas. al menos
en los patines; pusden emplearse juntas con los patines de las v.gas soldados a las columnas
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tornillos de alta resistencia,
pero no se recomienda que los patines se conecten con tornillos.
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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 la mayor parte de la literatura se emplean las palabras “jurtas™ y
“conexiones”, indistintamente, para designar ¢l conjunto constituido por partes de los
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si, soldadura. remaches o
tormillos y, en muchos casos, placas y angulos que transmiten todas, o algunas, de las
solicitaciones. Asi se han empleado los dos términos en la seccidn 8 que antecede a esta.

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe aarse a cada
una de las dos palabras. ron lc que se cbtiene una mayvor claridad en las normas.

RESISTENCIA DE LA CONEXION:  En este inciso sc mencionan los requisitos que
deben cumplirse para que la conexion rigida de una viga con una columna sea satistactoria;
se refiere. por consiguiente. a los tornillos. remaches o soldaduras que se utilizan en la
conexion vy a las placas o dngulos, por patines o alma. cuando los hava.

Siguiendo la practica usual, que busca obtener conexiones mads resistentes que {os
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexion han de-ser capaces de
transmitir, como minimo. las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por
ciento, sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la
evaluacion de ¢sta se ha incluido, aproximadamente. el incremerto en la fuerza cortante
ocasionado por el endurecimiento por deformacion y la influencia de los patines de la
columna.

Las conexiones sefialadas en a) y b). que han de cumplirse para que una conexién
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, estdn basadas en resultados de
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estaticas y dinamicas. Cuando la
resistencia en flexidn de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de
la seccion completa los primeros pueden transmitir el momento plastico total por si s0.0s,
gractas al endurecimiento por deformacidn, por lo que la conexion del alma se disefia por
fuerza cortante exclusivamente. En cambio, en secciones en las que el alma contribuye
significativamente a la resistencia a la flexion 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 evita un endurecimiento por deformacién excesivo en los patines.

Cuando se emplean aceros poco ductiles no se permiten reducciones de area en los
patines de las vigas en zonas de formacion de articulaciones plasticas porque esas
reducciones. debidas. por ejemplo, a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de
estuerzos que tienden a reducir. aun mas, la ductilidad del matenal.

El ultimo péarrafo de este inciso se refiere a los. refuerzos que deben colocarse
cuando las vigas se conectan al alma de la columna.



DISENO DE ATIESADORES:  Aqui se indica como debe revisarse la columna. en las
zonas que quedan frente a los patines de las vigas. en tension o compresidn, para evitar la
falla del alma por flujo piastico frente a cualquiera de ellos. la falla por pandeo en la zona
de los patines en compresion y la flexién excesiva del patin de la columna. que puede
ocasionar la fractura de las soldaduras, en la zona en tension. Estas recomendaciones
corresponden al caso en que las vigas. uno o dos, se conectan con los patines de la columna.

La ec 8.1 proporciona el drea requerida de atiesadores frente a los patines superior e
inferior de la viga; si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las
fuerzas que le aplican las vigas. sin necesidad de atiesadores.

La ec 8.1 es la 810, en la que se ha sustituido APFV\ por va, fuerza que sea
aplicada a la columna. a través del patin de la viga o de la placa horizontal.

Cuando e! disefio queda regido por las cargas permanentes. o por la combinacion de
éstas y viento. Ppy se toma 1igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patin; con el

incremento se busca obtener una junta mas resistente que ios miembros que concurren en

‘ella.

No se pide que Ppy sea igual a ApFyy porque esto podria llevar a disefios

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamaiios
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el
viento, de manera que quedan sobradas por resistencia.

En cambio. en disefios en zonas sismicas los extremos de las vigas deben ser
capaces de desarrollar su momento plastico. puesto que en ellos se formaran, casi siempre,
articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso. por lo que va esigual ala

fuerza que transmite un patin al formarse la articulacién, multiplicada por 1.25 para incluir

el efecto del endurecimiento por deformacion.

Si se cumple la condicion expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de
compresion bajo la accion de la fuerza Ppv, definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha

despejado el peraltc del alma de la columna, h¢, se ha sustituido Per por Ppy v se ha
introducido el facter de resistencia FR.

Por ultimo, la condicion 8.3 proviene de la ec 8.16, en la que se ha sustituido C1 por
Fyv/Fye, el producto ApFyy por la fuerza en el patin de la viga. Ppy, y se ha multiplicado

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reduccion 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 aqui como ec 8.4 la
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas,
producidos por las cargas verticales de disefio mas 1.3 veces las fuerzas de viento o 1.7
veces las fuerzas sismicas, ambas de disefio. sin que sea necesario que excedan de 1.25




veces el producto del area del patin por el esfuerzo de fluencia del material con el que esta
hecho.’

El factor 1.7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas
inceitidumbres que hay en la determinacion de los momentos de disefio, sobre todo cuande
el analisis sismico se efectiua con métodos eldsticos.

Cuando la resistencia del alma de la columna. calculada con la ec 8.4, es menor que
la fuerza cortante que actia en ella, debe cambiarse de perfil, o incrementar su resistencia
por medio de una o dos placas adosadas ai alma: en el parrafo c) se indican los requisitos
aue han de satistacer las placas de refuerzo.

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se sefiaian en a) buscan que las
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plédstico y lo mantengan
durante las rotaciones ineldsticas necesarias para que se forme el mecanismo-de colapso.

En b} se indica una condicion que ha de satisfacerse para que las columnas sean mas
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plasticas se formen en los
extremos de estas, donde se tiene mas ductilidad y capacidad de rotacién. Este reguisito es
adecuado para marcos rigidos de edificios que se construiran en zonas de alta sismicidad,
cuando se havan disefiado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la
capacidad de la estructura de disipar energia en el intervalo inelastico. De acuerdo con
varias investigacioncs v con el capitulo 11 de estas Normas Técnicas. la condicion 8.5 debe
cumplirse siempre que el disefio de los marcos se haga con un tactor de comportamiento
sismico de 3.0 0 4.0



EJEMPLO 8.1: Disefiar la junta viga-columna de una columna interior de un edificio
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al aima v las otras dos a los patines. El acero
es A36. Los.@ementos mecanicos de diseiio v los perfiles de vigas v columna se muestran
en la Fig 8.21.Supdngase que el analisis sismico se hizo con Q = 3.0

l\u =

COLUMNA VIGAS VI VIGAS V2
___VE_:E_VZ 5351_ by Z.UGL 1_911_ by
C——1
Marce 3 L” ‘I’ ___'l,_ﬁ‘ ‘]’ =
7Y 50
1 T Y ! soze seo *2® Q.o |neo
Marco B L[ : ]_L
331 oo |
. a6l . - T
' iz 220
A :R%6.5 em?
2, N300 cmd 2, 3071 ¢m?d I, 3028 cm?
7,:58718 :m3 Mr, 2153 & Tm Mp,* 76.6 Tm

Py * 1650 9 Ton
Mp1:285 9 Tm

Acotociones, oA £m
Mpy =144.7 Tm

ELEMENTOS MECANICOS (Fros sn Tan,momantos en im)

N P=-3200
-, ~
L - ~ -
Maren B : 2 p - P: 320.0
E = ‘o : bt
3 ; H Marce 3 & :.,‘
P ° 9
N e E: E
vt CTETT Gl v
v2 v v2

Fig8.21 Ejemplo 8.1

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V1
y en las paralelas a ellas. por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales.

REQUISITOS ADICIONALES: Como el analisis sismico se hizo con Q = 3.0, debe
satisfacerse la condicion dada por la expresion 8.5 en los dos planos de deflexion.

' Art 8.5
I's -
o
Fa = 320 x 103 x 1.1/656.5 = 536 kg/em* 1.1 es ¢l factor de carga para la
combinacion carga gravitacional + sismo.

Fye =y = 2530 - 536 = 1994 keg/em?

fa/Fyc = 536/2530 = 0.21 < 0.4. No es nccesario revisar la condicion dada por la ec
8.5; sin embargo. se hara la revision con fines ilustrativos. Art 8.5b)1

e



FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos

columnas que Jlegan al nudo son iguales.

‘:.‘,':

S EZy(Fyc—f) = 11300 x2x 1994 x 10-5 = 450.6 Tm.

38

LZyFyy =ZMpy=2x 153.6 = 307.2 Tm.

IZc(Fye —fa) = 450.6 > IMpy = 307.2. Se cumple la
condicion Ec 8.5

FELEXION ALREDEDOR DE Y:
S7(F. o —£.)=3718x 2 x 1994 < 10-5 = 228.0 Tm

LZyFyy = ZMpv =2x766x1532Tm <228.0correcto  Ec85

El requisito de “vigas débiles, columnas resistentes”, expresado por la ec 8.5, se:
cumple para flexion en los dos planos principales de ia columna.

DISENO DE LA JUNTA:

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA

RESISTENCIA DE LA CONEXION

Moédulos de seccion piasticos de los patines de las vigas (Zp).

Vigas V1 Zj =2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 cm3

LpfZy = 4863/6071 =0.80 > 0.70

Se obtiene una conexion de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetracion completa, y conectando el



alma de las vigas con soldaduras o tornillos de aita resistencia disefiados para transmitir la

fuerza cortante.total. .
| Art 8.2, inciso b

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta
revision antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el
alma de la columna con placas adosadas

Art 8.4
RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JUNTA An 8.4a
3b t? 2
V=055F d t(1+ %) =0.55x 253 x 45 x 3.81 x (14 — 1 32:0x 835 |
' d dt 56.0x42.0x3.81
Ec84

=238.6(1+0.567)=373.9ton

e

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas cortantes "
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + 1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder
de 1.25 ApyFyy. menos la fuerza cortante en la columna superior. Los momentos de
sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal maxima en la
junta.

Vigaizquierda M =-1.1x267-1.7x 1.1 x89.7=-197.1 Tm

Fuerza en cada patin = M/0.95d = 197.1/(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton > 1.25 Ava:\-v =
289.4 Ton

Viga derecha. M=1.1x26.7-1.7x 1.1 x 898.7=-138.4 Tm
Fuerza en cada patin = 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton < 289.4

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 Avayv = 578.8
ton. porque pueden formarse articulaciones plasticas en las dos vigas.

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a

=87.8 ton Ec 8.27

(M )VI+(Mp)vd  2x153.6
- h 3.5



h = 3.5 m es la altura de la columna.

-~

Fuerza cortante en la junta = 578.8 — 873.8 = 491.0 ton

Puesto qﬁe esta fuerza es mayor que-la resistencia de la junta (491.0 > 373.9) es
necesario reforzar el alma de la columna.

. Aumentando el grueso del alma a 6.35 cm (2 '4™) la resistencia al cortante de la
iunta sube a

2
V20552253 x45.00 635 (140 X 42:0%6.35
56.0x 45.0% 6.35

)=397.6(1+0.318) = 524.010n)491.0
Ec 8.4

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se
trata de una seccidn hecha con ires placas soldadas, utitizando una placa de alma del grueso
adecuado en el tramo de Ia junta.

-

»

Grueso dei alma en la junta. 6.35 ¢cm (2 127)

(56.0 + 45.0) / 3.81 =26.5 < 90. Esta condicion se cumple aunque no se refuerce el

alma.
Art 8.4b

DISENO DE ATIESADORES

REVISION DEL. ALMA POR FLUJO PLASTICO  (frente a los patines de las vigas
en tension y compresion)

Ppy es igual al menor de los valores siguientes: Inciso 8.3b
1.25 Mp‘,/dV =1.25x 153.6/0.56 = 342.9 ton
1.25 Avayv =289.410n < 342.9 .. Ppy =289.4 ton

Si se supone que el alma y los patines estan unidos entre si con soldaduras de filete
de 1.27 em (1/27). k vale 6.35+ 1.27 cm



“ F 2.53

- vat

_ 289.4-658.0
2.53

P ~Feto(t, +5K)  289.4-2.53x6.35(2.86 +5x 7.62)

(0 Ec 8.1

Por este concepto no se necesitan atiesadores.

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION

340017 F, p o 21400x625° 3533
P R 289400

x085=

130lcm))h, =323-127x2=298cm -—-Ec82

Tomando t; en cm, Fyc enkg/om y P,y en kg, el resultado se obtiene en cm.

El alma no se pandea por compresion.

REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION

i = '3———3-.
0.4 Pov =04 289.4x10 =45lcm(t, =6.35cm Ec 8.3
F.F, . 2530x0.9

.oxe

No se necesitan atiesadores.

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas.

—— Este ejemplo es tipico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos

rigidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho més robustos que los
de las vigas. :
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BNALISIE ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

Provecto ; [URSD SEPTIEMBRE 1999 @=3
Marco : EDIFI EJEE i v &
Fecha 1 10-27-19%9 ,hora @ 13:35:29

Barras 33
Nudos 24
{ongiciones de carpa 4
Coabinaciones de carga 4
Fuerzas en Ton
Lonoitudes en a

+++++ DATOS DE LGS MUDOS

¥udo {oord. en X Coord. en ¥ Restr. (oiro, en X, en Y) Mudc Coord. en X Coord. en ¥ Restr. {girg, en I, en Y)

Barra Origen Desting Tioo

0.000
16.000
0.000
14,080
0.000
16.000
0.000
16.000
0. 000
16,000
D' 000
16.000

Inercia
[ 4

0.00145
0.00143
.00145
0. 00143
0.90143
0.00143
6.00082
0.00082
G, 00539
£.00939
J.0093%
0.00539
0.00939

ST DO DD OO OO DD T D

Area
An

0.0162
0,062
0.0162
0.0142
0.0162
0.0142
0.0104
0.0106
3. 0807
0.0867
0, 0807
0,0807
3.0807

D S T D D D LD O e

2. 000
7.000

o
SEEB28

ALALALALACA LA 2 01020 120
22288288

(4]
=

Mod. Elas.
fon /m -

2.037e+07
2.039E407
2.039E407
2.03984)7
2.039E+07
2.077E+07
2.039E407
2. 039E+)7
2.039E+57
2. 0356407
2.039E+07
2.039e+07
2,039E+07

S D D D KD D D D e

Longitud C{Cartante}

a ]
1 i 9.600 0,000 1 1
1 4 23.000 0,000 1 1
0 ) 9,000 &0 0 0
Q g 25.000 4.000 0 0
0 10 _9.000 7.300 0 ]
] 12 22,000 7.300 ] i
Q 14 9. 000 11.000 )] i
0 16 253.000 11000 g ]
0 18 9.000 14.500 ] ]
0 20 23.000 14.300 0 ]
0 22 9.000 18,000 0 V
] 24 23,000 18.000 0 0

++++ DATOS DE LAS BARRAS

Barra GCrigen Destino Tioo  Longitud Cilart

o
0. 025 2 4 7 ] 7.000
0.025 3 9 10 0 9.000
0.041 & 11 12 0 3.600
0.025 8 14 15 0 7,000
0.025 10 17 18 s 9.000
0. 04t 12 19 20 0 g.000
g.014 14 22 23 0 7.000
0.014 ) 1 3 0 4,000
. 204 i 3 7 0 4.000
0.204 20 5 9 y 3.900
0.267 2 7 i1 0 3.300
0.267 24 9 3 0 3.900
0. 267 26 11 1D G 3,900
0.267 28 13 i7 9 3.300
0. 236 3 15 19 0 3.500
¢. 236 32 17 21 0 3.300
0236 34 19 3 0 3.500
0,214

+++ JATES DE LAS BARRAS

18 ¢.00939 0.0807 2,039E#)7
20 0.00939 0.0807  2.039E+07
22 0,00939 0.0807 2.035E+07
24 0.00939 0.0807 2.039E+07

Lol B ol B s oo B Roee el ol

ante!}

. 041
2,023
0.025
U.041
0.025
0.025
1.023
0.204
(.204
0,267
0.267
0.267
1.267
0.236
0.22
0.23
0.238

Ll €l g ol o Kl et D 10 N R RIS
» 2 & B ® s s a e =

TEETETRES2REARS

Nu F. F. Barra inercia Area Mod. Elas. M F. F.
2 o “4 ] “2Ton/n 72
0.3 2.90 2 . 0.00145 0.0162 2.039e+07 0,
630 .90 § 0.00143 0.0162 2.033E+07 0,
0,30 2,90 b 0.00145 0.0162 2.035E#)7 0,
0,30 .50 8 0.001435 0.0162 2.033E+07 0.
0.0 2.9 10 0.00143 0.0162 2.03%E+)7 .,
0,30 2.90 iz 0. 00145 0.0162 2.039eH)7 0,
0.3 1.89 14 0.00082 0.0106 2.033E+07 Q.
0.3 1.89 14 $.00939 0.0807 2.039E+07 0,
.30 3.&D 0.
2,30 I.40 0.
G.30 .40 D,
0.30 I.40 0.
0.30 .60 0

26 0.00%39 0.0807 2.03%e+H)7

LEEEEsREgYEEY



ANALISIS ESTRUCTURAL GE MARCOS PLANOS

Provecte : CURSO SEPTIEMBRE 199% g=

3

Marco : EDIFL EJES 1 v &
fecha @ 10-27-1999 ,hora : 15136106
+++++ DATOS DE LAS BARRAS
Barra Inercia Area Mod. Elas. Nu F. F. Barra Inercia Area Mod, Elas. N F. F.
m “4 .} 2Ton fm 2 - ] 4 a ~2 Ton /m z
2z 0.0093% 0.0807 2,039E407 0.30 3.40 it} G.00741 0.0637 Z.039EX7 G.30 3.1°
29 0.002'_4'. 0,0637 2.039E47 0.30 3.19 0 3.00741 0.0637 2.03%E+07 0.30 3,19
31 0.00741 0.0637 2.039E#)7 0,30 3,19 32 0.00741 0.0637 2.039E+07 030 3,19
K3 0.00741 0.0637 2,035E407 0.30 3.19 H 0.00741 0.0637 Z.039EM)7 0.30 .19
) 0.00741 0.0637 2,039E+7 0.30 3.15
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicion |
ruerzas uniformes en barras 0 ., fuerzas concentradas en barras 0
Momentos concenfrados en barras ) , fuerzas v momentos en nudos 3

Fuerzas vy momentos en los nudos condicion de carna
fuerza & Nudo Moaentc en

fuerza ¢ Mudc Momento en I Fuerza en Y Fuerza en f

Ton -m Ton Ton
1 21 0,00 §.09 28.11
3 13 0,00 .00 22.81
5 ] 0,00 0.00 8.29

Ton

1
ruerza en ¥ Fuerza en X
[ Ton Ton
i7

g

20.06

0.2
G.00 0.3

0.00
G.00

++++=x CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicion 2

Fuerzas uniforaes en barras
Homentos concentrados en barras

Fuerzas unifurmes en las barras, condicion de carga

30
20

13 . fuerzas concentradas en barras
0 , fuerzas v momentas en nudos

2

a

Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGHLO Fuerza # Barra Macnitud Distancia A Distancia B ANGULD

Tan /n m m arados Ton /m a ] grados
1 1 -1.35 G.00 .00 9.9 2 2 -1.33 0.00 7,00 90.0
3 3 ~1.35 0.00 .00 90.0 4 4 -1.33 0.00 9200 0.0
3 5 ~-1.38 (.00 700 0.0 & & -1, 00 9.00 0.0
7 7 -1.35 0.0 9.00  90.9 8 g -1.35 2.06 700 90,0
g 9 -1.35 0.00 .00 6.0 W0 10 -1.35 0.00 .00 90.9
{1 i1 ~1.33 .00 7.00 9.0 12 2 -1.33 .00 .00 90.0
13 13 -0,08 0,00 .00 0.0 14 14 -13.08 0,09 706 90,0
13 15 -0.08 0.90 9.00  90.0
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carpa 2 ,
Fuerza # Barra  Kagnitud Distancia A fngula - Fuerza # Barra  Magnitud Distancia & Angulo
Ton f grados Ten m grados
1 t -12.31 .00 90.00 2 2 -9.91 233 900
3 I -12.31 300 90.00 4 4 -12.31 L0 90,00
3 3 -9.%1 23 .00 b b -12.51 .00 90,00
7 7 -12.51 300 .00 8 8 -5.91 2,33 90,00
9 9 -12.81 0 9000 10 10 -12.51 300 90,00
il 11 -7.91 2.5 90.00 12 i2 -12.% 300 90,00
13 i3 -10.35 300 90.00 14 14 -£.23 233 90,00
13 15 -10.35 .00 90,00 16 1 -12.51 6.00  90.00
17 Z -9.91 4,66 90,00 18 3 -12.51 0.00  96.00
19 4 ~12.51 6.00  90.00 20 3 -%.91 .66  F0.00
21 f -1z2.91 8,00 99,00 2z 7 -12.51 a.00 90,00
23 8 -9.91 d.86  90.00 24 g -12.81 600 90,00
23 10 i 5,00  F0.00 b 11 -9.91 4.66  90.00
2 12 -12.91 6,00  9¢.00 28 i3 -10.35 &00  90.00
29 i4 -8.23 4,66  90.00 3 13 -10,39 800 90.00
Fuerzas v aomentos en los nudos condicion de carga 2
Fuerza & Nudo Movmento en I Fuerza en Y Fuerza en [ Fuerza ¥ HNudo Momento en'l Fuerza en Y Fuerza en [
Ten -n Tan Tan Tan L] Ton Tan
1 1 0,00 -2.57 .00 2 2 0.00 -2.57 0.00
3 3 0.00 -.97 0.00 4 4 0.00 ~2.37 9,00
3 3 0.00 2.4 0,00 & & §.00 -2.24 0.0
7 7 0.00 -2.24 3.00 8 B 0.00 -2.24 0.00
9 9 0.00 =224 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 9.00 -1.77 0.00
15 13 0.00 -1.77 0.00 1& 16 0.09 -1.77 0.00



)

Fuerza 4 Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 (=3
Marco : EDIFI EJES Ly &
fecha : 10-27-1599 hora ;153746

Fuerzas v nomentos en los nudos condicion de carpa 2

Ton -a Ton Ton Ton. a Ton
17 17 0.00 -1.77 0.00 18 18 0.00
19 19 0.00 -1.77 0.00 20 20 Q.00

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicion 3

Fuerza ¢ Mudo Momento en "l Fuerza en Y Fuer*a en X

Ton
-1.77 3. 00
-1.77 0,00

Fuerzas uniformes en barras
Mogentos concentrados en barras

15 .
g,

-
A
20

fuerzas concentradas en barras
fuerzas v aomentos en nudos

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 3

Fuerza & Barra Magnitud Distancia A Distancia 8 ANGULO Fuerza # Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANBULO

Ton /@ a » orados Ton /a [
1 1 -1,35 0,00 .00 9G.0 2 2 -1.35
3 K] -1.35 .00 9.0 90,0 q 4 -1.35
3 5 -1.75 . 0 7,00 90,0 [ & -1.35
7 7 -1.35 0,08 .00 90.0 8 i -1.33
3 9 -1.35 .00 9.00  90.0 10 10 -1.39
11 11 .73 .00 7.0 90.0 12 12 -1.35
17 13 -0.08 0,00 .00  90.0 14 14 -0, Uk

13 15 -0.08 0.00 9.00 90.0
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carpa
fuerza # Barra Magnitud Distancia 4  Angulo Fuerza & Barra Magn1tud
Ton ] gradas Ton

1 1 -11.2 .00 90.00 2 2 -B.93

3 I -11.35 300 90,00 ) 4 -11.25

3 ] -8.93 2.3 %0.00 b & -11.25%

7 7 -11.25 300 90.00 B B -8.93

9 g -11.25 3000 90,00 0] 10 -11.25

11 11 -6.93 233 9000 2 2 -11.25

13 12 -9.81 300 90,00 i4 14 -7.80

1 15 -9.81 300 90,00 té 1 -11.25

17 2 ~-8.93 4.66 90,04 i5 3 ~-11.25

19 4 -11.25 6.0 90.00 20 ] -8.93

21 ) 11,25 6,00 90.00 ZZ 7 -11.25

i B8 -8.93 4,66  90.00 74 9 -11.23

25 10 -11.25 600 90,00 28 11 -8.93

27 12 -11.25 6. 00 90.00 28 13 -9.81

29 14 -7.50 4.66 90,00 30 13 -5.81

Fuerza # Nudo Momento en Z

Fuerzas v somentos en los nudos condicion de carga

Fuerza en Y Fuerza en f

-
L
o

o aragos
0.00 00 9.0
2,00 .00 .G
g.00 .00 0.0
0.00 7.00 9.0
0,00 .06 90,0
.00 .00 90,0
0.00 .00 90,0
!
Distancia A Anoulc
n arados
e .00
.00 90,00
300 .00
2.3 .00
.00 9¢.00
300 9M.00
2.5 .m
a.00 90,00
600 .00
4,66  90.00
&0 0.0
800 90,00
So66 MO0
&00  90.00 7
6. 90,00

Fuerza ¥ Nudo Momenio en’I Fuerza en ¥ Fuerza en X

Ton -& Ton Ton Ton ] Ton
i 1 0.00 -2.57 .00 2 2 0.00
3 3 0.00 -2.97 0.0 4 4 0.00
5 3 0.00 -2, 24 0.0 & & 0,00
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 0.00
9 9 0,00 -2.24 0.00 i 10 0.00
11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00
12 i3 0.0% -1.77 0.00 14 14 0.00
1S 15 0.00 -i.77 8.00 16 16 0.00
17 17 0.00 -1.77 0.00 18 i8 0.00
19 15 0.08 -1.77 0,00 0 20 0,00

++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicibn 4

Ten

=Z.97 0.0
~Z. 37 0.00
=2.2 0.00
-2.24 0.00
-2.24 0.60
=2. 24 Q.00
-1.77 0.00
-1.77 Q.00
-1.77 0.00
-1.77 0.00

Fuerzas uniforaes en barras
Mormentos concenirados en barras

g . fuerzas concentradas en barras
T

0

fusrzas y momenios en nudns 20

Fuerzas v aomentos en los nudos condicion de carga 4

ruerza & Nudo Momento en 7 Fue rza en ¥ Fuerza en ¥ Fuerza & Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en [
on fon Ton Ton 8 Tan Ton

1 ;_I' 0.00 0.00 B.77 2 22 0.00 0.0 8.77

3 5 0.00 0.00 B.77 L] 24 0.00 .00 8.77

2§ 17 0.00 9.00 8.54 & 18 3.00 G.00 B8.94

7 19 0.00 0.00 8.54 8 20 0.00 0,00 B.54



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Provecto : {URSD SEFTIEMBRE 1999 B=3
Marco  : EDIF1 EJES f v &

Fecha 1 10-27-1999 ,hora : 15:38:22
Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza # Nudo Momentc en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza §# Mudo Mosento en Z Fuerza en Y Fuerza en i
Ton = Ton Ton Ton - a Ton - Ton
9 i3 0.00 0.00 &.85 10 14 0.00 0.00 6,45
11 i3 D00 0,00 4,63 12 i 0,70 0. 00 6.63
13 9 0.00 0.00 4.41 14 10 0.00 0. 08 4. 41
13 11 0.00 2.00 4.41 16 12 0.%0 G, 00 §.41
17 3 2.00 0.00 2.14 18 & 0.0 0.0G Z.14
1% 7 0.00 0.00 2.14 20 g (.00 0. 06 .14

++++ DATOS DE LAS COMBINACIOMES CE CARBA
-—-— [ombinacién de carga # 1§ . formada oor :

| de la condicién 1
0 de la condicion 2
0 de la condicion 3
0 de ia condicion 4
--— [ombinacion de carca # 7 . formada oor :

¢ de la condicitn 1

1.4 de la condicitn 2

0 de la condicien 3

0 de la condicin 4

-—— (Combinacion de carpa # 3, formada oor :

0 de la cordicion 1

0 de la condicion 2

1.1 de la condicion 3

1.1 de la condicion &

—--- Combinacion de carga & 4 , formada por @

0 de ia condicion |
0 de la condicion 2
I.1 de la condicibn 3
~-i.1 de ia condicion 4



Entreniso
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Rigideces
Fuerza
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GO0NMSA Construcciones 5. A. de C.V.

cio A-12 Desp, 404
Col. Torres de Miucoac .

CP 01490 Mxico D.F.

A

Tels, 393-4419
393-3161 1§
Fax, 593-4419 |

—mm::ﬂ

de

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
frovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3

Marco
Fecha

Entreoi1se
Cortante Despl. total Desnl. rel.

© 0.0302

0.0230
0.0183
0.0112
0.0042

0.0052
0.0063
0.0073
0,0069
0.0044

tEDIFI EJES 1 v &

¢ 10-27-1999 ,hora :

Ripidez
Ton /a

15:40:22

293-2811 |



Desplazamientos

Condicién
De carga

O3~ (NP LA D e

Condicisn
e carga

O~ N g LA 3

Condicion
De carga

0 ~1 0 LA $m Grd P e

Eiementos
Condicitn
De carga

O ~10~ LM w AP —

Condicion
De carga

00 ~J O LN b= Cd PO

Giro en 7 (MAX) MNudo &iro en 7 (MIN)

Rads,

0. 00000
0.00023
0.00024

1
24
24

1

1
24

1
12

Despl. en ¥ (MAY) Mude

soooosoo
SBEEEEEE

(5]

I
. Pk et e et et s

Desol. en X (MAX) Nudp

Mecanicos

Moz. Flexionante (MAX)

Ton-n

49,11
18.30
17.08
37.36
4%.11
25,62
69.45
163,45

Fza. Cortante (MAX)
Ton

.14
16. &7
17.41
34,11
29.14
26. 14
41,25
29.42

BEOMSA Construcciones S. A. de C.V.

Tels. 593-4419 €

Edid €10 A-12 Desp. 404 393-2811 §
Col. Torres de Mixcoar 993-3tat 1
CP 01490 Mxico D.F. Fax. 593-8419 I

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

Rads.

-0, 40200
=0, 00025
=0, 00024
~0.00231
=0.00200
=0, 00075
=0. 00244

(. 00000

Proyecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 G=3
Marco P EDIFLEJES T v 6
Fecha i 10~27-1999 ,hora & 15:40:32

Nudo

Despl. en Y (MIN) Nuda

82888

Desoi. en X (MIN} Nudo

g

bodosddo
SEEE8Z

E

Barra Mom. Flexionante (MIN} Barra

Barra rza. Cortante {MIN} Barra

24
l
1
24
1
24
Ton-u
-127.90 17
-29.29 1
~-27.25 1
-149.33 iB
-127.%0 17
~41.40 i
-1635.46 17
-74.21 4
Ton
-11.18 2
-1B. 67 10
-17.41 16
-13.24 ]
-ii.i8 9
-24.14 10 -
-29.59 E

-41.25 2



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Provecto : CURSD SEPTIEMBRE 1995 Q=3
Marco  : EDIF]1 EJES { v &

Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ 15:40:33

_Condicion Fza. Axial (MAX)  Barra Fza, Axial (MIN}  Barra

"~ carga Ton Ton
H 30.21 16 -R.22 19
Z 2.59 3 -1560.57 17
3 2. 40 3 -130.43 17
4 5.23 i4 ~39.23 19
3 30.21 16 -7.2 19
6 3.4 3 224,80 17
7 3.53 1 -184.54 18
| 9.93° 3 -1B4,71 17
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Nudo Mosento en I Fuerzaen Y Fuerza en
Ton-n Ton Ton
1 126. 64 =302 -24.74
2 127.%0 -13. 84 -28.93
I 125.74 14,86 -28.34
4 118.90 9.2 ~22.81
+++++ REACCIONES., CONDICION DE CARBA 2
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerzaen {
Ton-o —Tan Ton
1 ~46.03 94,33 S5.34
2 1.18 163.14 -1.47
3 -1.17 162.97 1.47
4 5.05 99.53 -3.33
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR 3
Nuda Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton-a Ton Tan
1 -5.61 89,94 4.97
- 2 1.08 153.20 -1.54
3 ~1.08 153,03 1.54
& 5.63 89.94 ~4.97
+r+++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 4
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerzaen ¥
Ton-a Ton Ton
1 142.72 -35.23 -27.40
z 149.33 -17.28 -33.62
3 149.33 17.28 -3%.62
4 142,72 38.23 -7.40
++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA S
Nudo Mogento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton-n Ton Ton
1 126,64 ~30.21 -24,74
2 127,99 -13.85 -28.93
3 125.74 14.86 -268.34
) 118.90 2.2 -22.81
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARBA 6
Mudo Momento ern I Fuerza en Y fuerza en )
Ton-n Ton Ton
t -8.45 133.74 7.48 '
2 1,435 228,19 -2.34
3 =163 228,16 2.3
4 B.46 133.74 -7.48
+++++ REARCCIONES. CONDICION DE CARGA 7
Nudo Morento en I Fuerzaen Y Fuerza en {
Ton—= . Ton Ton
1 150.81 &0, 20 -24,67
2 163,46 149.50 -38.48
3 163.08 187.3% -35.26



ANALISIS ESTRUCTURAL DE WARCOS PLANDS
Proyecto : CURSO SEPTIEMERE 1999 @=3
Marco s EDIFL EJES 1 v &

Fecha 1 10-27-1999 ,hora : 15:41:3%

-+ REAEEIDNENS. CONDICION DE CARGA 7

udo Momento en I Fuerzaen Y Fuerzaen )
Ton-a Ton Ton :

4 163,18 137.71 -35.61

+++++ REACCIOGNES. CONDICION DE CARGA B

Nude Mozento en ¢ Fuerza en Y  Fuer:za en
Ton-a " Ton Ton

1 -143. 14 137.71 RN}

2 -163.97 187.53 13.28

3 -165. 43 149.74 38.48

4 -130.80 50,20 24.47



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provetto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3
Marco  : EDIFL EJES 1 v & :
Fecha @ 10-27-199% ,hora @ 15:42:05

AR E N 0 T A § SRR

—RESTRICCIONES DEL NUDD : 0 s1 el -nudo SI ouede desplazarse
! si el nudo NO puede desplazarse.

—TiPG Ot BARRA ! 0 momantas en A y B no nulos
1 extromn A articulado. somento en B no nula
2 extremo b articulado, somento en A no nulo
3 ambos extremos articulades.

—LAS FUERIAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL DE Ln BRRRA.

—LAS FUERIAS EXTERNAS. LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQUILIBRIO
NODAL, ESTA REFERENCIADD AL SISTEMA GLOBAL.

--EN L05 WUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES MURLA. EXISTE UNA REACCION
ggﬁ? MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI SE INDICAN {REFERENCIADA AL SISTEMA
~—CONVENCION DE SIBNDS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

~ vit)

xi+)

~

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL :

"‘ v {4} oyl

R S

' \ : \

i + : +

1 / : /

N ; \__/

E LN E x4}

e

7
A BARRA

o



Edi!

§0MSA Construcciones 5. 4. de C.V.

Col. Torres de Mixcoac
CP 01490 Mxico D.F.

f

Tels. 593-4419 ﬂ

503-2811 |
593-3141 |
5954419 |

£10 A-12 Desp. 404

Fax.

Nudc Coord. en X Coord. en ¥ éestr.
m n

1 0.000 0.000 i
3 16,000 0.000 1
5 2. 000 4,000 0
7 16, 000 4,000 8
9 3.000 7.300 0
11 16,300 7,900 0
13 (. 500 11.000 0
15 16,000 £1.000 0
17 0.0660 14,300 0
19 16,000 14.500 0
a1 0.000 18,000 0
23 16,000 18, 000 !

Barra Origen Destino Tipo
5

i 5 & )] g, 000
3 7 8 G g, (00
5 10 i 0 7.000
7 13 i4 ¢ 9,000
9 15 ia { G, 000
11 18 19 0 7.000
13 21 2 0 2,000
15 3 Z ] 9.000
17 2 b 0 4,000
i9 5 8 0 4. 000
21 3 10 i} Z.500
3 g8 1z 9 3.500
b 10 14 0 1500
i 12 14 0 3.500
29 14 i 0 900
3 16 20 0 3.500
I3 18 = 0 . 500
35 0 24 0 3.500
Barvra Inercia Area Mod. Elas
] » o *2 Ton /m
{ 0.00145 0.0162 2.Q39E+)7
3 0.00145 0.0182 2.079E+07
] 0,00145 0.0162 2.039E+67
7 0.00145 0.0162 2,039E+07
9 0.00145 0,0162 2,039E+07
11 0.00145 0.0142  Z,039E407
3 (,60082 0.0106 2.039E+07
15 0.00082 0.0106 2.Q39E+07
17 0.00E30 0.0706 2.039E407
19 9.00939 0.0807 2.039E+07
2 0.D0830 0,0706 2.039E+07
23 0.00979 0.0807 2.039E+)7
% 0.008%0 0.0706 2.039E+07

-

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

{giro, en X, en Y)

SO DOOoODOOO T e

Longitud C(Cortante}

Proyacto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 §<3

Marco  : EDIF1 EJES 2,3,4 v 5

Fecha ! 10-27-1999 ,hora @ 15:43:4!
Barras 35

Nudas 24
Condiciones de carga 4

Combinaciones de carga 4
Fuerzas en Ton
Longitudes en s

+++++ DATOS DE LOS NUDOS
Nudo Coorg. en X Coord. en Y Restr.

1 2 7.009 0.000 1
1 4 23,000 0.000 1
0 & 9,000 4.000 f;
0 8 23,000 4.000 0
0 10 .000 7.500 0
0 12 23.000 7,900 i}
0 14 9,000 11.000 0
b 14 25,000 11.000 0
0 18 7.000 14,500 0
0 20 23,000 14.500 0
0 Z 2.000 18,000 0
0 24 23, 600 18.000 0

+++++ DATOS BE LAS BARRAS
Barra Origen Desfino Tipo

0.025 2 6 7 G 7.000

0.025 4 2 10 0 9. 000

0.041 b 11 12 0 2,060

0.023 B 14 15 ) 7.000

(025 10 17 18 0 7,000

0. 041 -12 19 20 0 2. 000

0.014 14 2 =z 0 7.000

%.014 16 1 5 0 4,000

0. 202 18 3 7 ¥ 4.000

0.204 20 3 g 0 3.500

0.264 22 7 11 0 3.5900

0.267 24 . 9 13 0 .90

G. 264 26 11 13 0 3.500

0,267 i) 13 17 0 3.300

0.264 30 13 19 0 3. 300

0.234 32 17 21 ) 3.500

0. 244 3 1% I 0 3,300

0.234

+H++ DATOS DE LAS BARRAS
Nu F. F. Barra Inercia firea Mpd. Elas.
@ ~4 o 2 Ton fa "2

0.30 2.9 2 0.00145 0.0162 Z.039E+07
0.30 2.9 q 0.00145 0.0142 2.039E+07
0.30 2.9 & 0.00145 0.0162 2.039E+7
.30 2.0 B 0.00145 0.0162 2.039e+)7
.30 2.90 10 0.00143 0.0162 2.039EH)7
0.30 2.9 12 D, 00145 - 0.0162 2.039E+0)7
0.30 .89 14 0.00082 0.0106 2.039E4#07
0.30 1.89 & 0. 00939 0.0807 2.039E+)7
0.3 .32 18 (3. 00830 0.0706 2.03GE+(7
0.10 .80 20 0.0093% 0.0807 2.0I9E+)7
0.30 1.3 2 0. 00830 0.0706 2.039E+07
0.30 T.80 yi 0.00939 0.0807 Z.039E+07
0.3 332 26 0.00830 0.0706 Z.039E+G7

T o G I S D S T T e e

Lonpitud C{Cortante
o

0.041
0.023
0.023
0.041
0.025
0.025
5,023
0. 204
£.202
0.267
0.264
0,287
0.264
0.236
0.2b4
0.7234
0,264

3 DD D D o D O D e

(aire, en X, en Y}

TR S
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BE8EHEEEREERY
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ANALISTS ESTRUCTURAL DE NARCOS: PLANOS

Proyecto ¢ CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3
Marco 1 EDIFY EJES 2,3,4 y 3
Fecha + 10-27-1999 hora 13:44:15
+++++ DATOS DE LAS BARRAS
P Inercia frea Mod. Elas. MNu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. MNu F. F.
a ~4 n “2Ton /e 7 . ] 4 [ “2Ton/m 2
27 0.00939 0.0807 2,039%E+07 0.20 I.&0 28 0.00741 0.0637 2.039E+07 0.3Q .19
29 0.00830 0.0706 2.039E+07 0.30 3.53 30 0.00830 0.0706 2,039E+07 0.30 3,53
It 0.00741 0.0637 2.039E+07 0.30 3,19 32 0.00741 0.0637 2.03%E+07 0.1 3.19
RS 0.00830 0.0706 2.03%E+07 0.30 3.53 k¢ 0. 00830 0.0706 2.039E+07 0,30 3.8
33 0.00741 0.0637 2.039E407 .30 3I.19
+++++ CARACTERISICAS OE LAS FUERZAS. Condicion 1
Fuerzas uniformes en barras { . fuerzas concentradas en barras
Momentos concentrados en barras 0 , fuerzas v speentos en nudos 3
Fuerzas v comentos en los nudos condicion de carga 1
Fuerza ¥ Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X fuerza & Nudo Momento en'l Fuerza en ¥ Fuerza en X
Tan -n Tan Ton Ton o Ton Ton
! 21 0.00 0.00 28.11 2 17 0.00 0.00 30,06
3 13 0.00 .00 22.81 § g 0.00 .00 15.53
5 S 0.00 0.00 8.29
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicion 2
Fuerzas unijforaes en barras 15 , fuerzas concentradas en barras 30
Mosentos concentrados en barras O, fuerzas v momentos en nucos 20

Fuerzas uniforaes en las barras, condicion de carga 2

Fuerza # Barra Magnitud Distancia & Distancia B ANGULD

Ton /a ] @ grados
1 i ~.30 0.00 9.00 9.0
3 3 -0.30 0.00 9.00 0.0
3 3 ~0.30 0.00 700 90.0
7 7 -0.30 0,00 9.00  90.¢
9 9 -.30 G.00 7.0  90.0
11 11 -0.30 0.00 .00 90,0
i3 13 -.08 0.00 .00 90.0
I3 13 -0.08 9.00 9.00 90,0

Fuerzas concentradas

Fuerza # Barra  Mapnitud Distancia &  Anguio

Ton [ arados

i 1 -25.01 3.0 90.00
3 3 23,01 J.60 90,00
3 3 -19.81 2,33 90,00
7 7 -23.01 350 70,00
9 9 -23.01 500 .00
11 11 -19.31 .33 9000
13 13 -20.469 300 90,00
15 13 -20.69 .00 90.00
17 2 -19.81 4,66 90.00
i? 4 -22.01 .00 94,00
21 b -25.01 8.0  §0.00
23 8 -19.91 486 .00
25 10 -23.0 600 9000
27 12 -23.01 &35 90,30
29 14 -14.45 4.66 90.00

Fuerzas v noaentus
Fuerza # Nudo Momentc en Z Fuerza en ¥ fuerza en

Ton -a Tan Ton

{ 1 0.00 -2.56 0.00

3 3 0.00 -2.24 {3, 00

5 ] 0.00 -2.24 0,00

7 7 0.00 -1.%9 0.00

9 g 0.00 =2.24 0.00

11 11 0.006 -1.56 0.00
<13 i3 0.00 -1.77 ¢.00
5 15 0.00 -1.94 0.00

Fuerza # Barra Magnifud Distancia A Distancia B ANGULD

Ton /a o m arados
2 2 -0.30 0.00 7,00 90.0
4 4 -0.30 0.00 .00 20.0
& b -04.30 0.00 .00 90.0
8 B .30 0,00 7.00 0 50,0
10 10 -0.30 .00 .00 90,0
12 12 -i,30 0.00 400 50,0
14 14 -0.08 0,00 7,00 90,0
en las barras condicion de carpa 2

- Fuerza # Barra  Maonitud Distancia A Angulo

Ton s Qrados

2 2 -19.81 273 0.0

4 4 =25.01 3000 90,00

b & -25.01 300 90.00

8 8 -1%.61 2.3 50.00

19 10 -25.01 300 90.00

12 12 -25.01 3.0 90,00

14 14 -16.45 23 90.00

14 1 -23.01 .00 90.00

18 3 ~25.01 6.00  90.00

20 ] -19.81 4.6 90,00

22 7 -25.01 600  90.00

2 9 -25.01 6.00  90.00

2 i1 -19.81 .66 90.00

B 13 -20.69 6.0 90.00

0 13 -20.69 6.00 90,00

en los nudos condicion de carga 2
Fuerza ¢ MNudo Momenfo en ? Fuerza en Y Fuerza en X

fon n Ton Ton
2 2 0.00 ~2.24 0.00
q 4 0.00 -2.34 0.00
b 68— 0.00 -1.96 0.00
g g 0.00 -2.24 0.00
10 10 0.00 -1.96 0.00
12 12 0.00 -2.24 .00
14 14 6.00 -1.96 0.00
16 16 0,00 -1.77 Q.00



<O U A
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Fusrza # Barra

— e
00 - F g L0 Lrd 2 w0 = LI} Ll
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ruerza ¥ Nudo
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Fuerza # Mudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en ¥
Ton -m

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Pravecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 §=3
Marco £ EDIF1 EJES 2,3,4 v 5

Fecha i 10-27-1999 hura : 19:43:27

fuerzas y mosentos en los nudos condicion de carga 2

Ton Ton Ton - . Ton Ton
-1.77 .00 16 18 0.00 -1.94
-1.% 0.00 20 20 0.00 -1.77

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicion 3
ruerzas unifarmes en barras 1S , fuerzas concentradas en barras

Momentos concentrades en barras 0, fuerzas v aomentos en nuaos

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carpa 3 ’
Fuerza # Barra Haor;ltud Distancia & Distancia B ANGULD Fuerza # Barra Maonitud Distancia A Distancia & ANGULD
Ton /a

m

n grados Ton /m ]
-0.30 0.00 9.00  90.0 2 2 -0.20
-0.30 T 000 .00 9.0 4 4 =0.30
-0, 30 0.00 .00 90.0 6 & “0.30
-0,30 0.00 .00 9.0 B g -0.30 Q.00
-0.3 .00 300 7.0 1 10 ~0.2
-0, 0.00 .00 90.0 2 12 ~0.30 500
-0.08 0,00 9.00 6.0 14 14 =0, 08 O
~0.08 0.00 3.00  90.0 X .
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carga .
Magnitud Distancia A Angulo Fuerza ¥ Barra Ma mtud Distancia A
] grados &
.00 S0.00 2 2 ~17.83 233
3.0 §C.00 4 4 -22.49 3.00
2,33 90.00 - b b -22.49 3.0
30 90,00 8 8 -17.8% .33
300 90.00 10 11 -22.49 300
.33 90.00 12 12 -22.49 300
300 90,00 14 14 -15.61 2.33
L0y 90.00 16 1 -22.49 5.00
.66 90.00 18 3 -22.49 & 00
a.00 0.0 29 3 -17.85 4,86
6,00 F3.00 22 7 -2.49 6.00
4.66 90,00 24 9 -22.49 4.00
8,00 90,00 26 i1 -17.83 4,64
6,00  90.00 i 13 -19.8! LA
4,66 9G.00 0 15 -19.61 6,00

Fuerza € Nudo Momento
Ton -

Momento en 7

en I Fuerzaen Y Fuerza en )

Fuerzas v somentos en 1os nudos condicion de carpa

Fuerza # Nudo Momento en’?! Fuerza en ¥ Fuerza en

0,00

Qragas

7.0
9o}
9.00
7.00
700
.00
700

Angulo
qrados

0.00
99.00
3. 00
99,00
50.00
90.00
90,00
§0.00
0.0
90.00
6.0
90.00
90.00
G0.00
90.00

30,9
90,0
SO
G0
9.0
90.0
90.0

Fuerza ¥ Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X

Ton Ton Ton & Tan Ten
-2.96 0.00 2 2 0.0 -2.24 0.0
-2.24 0.00 4 4 0.00 -Z.9& 0.00
-2.2 0.00 4 & 0.00 -1.95 0.00
-1.9 0.00 | 8 0.00 -2.24 0.00
-2, 74 .00 10 10 0.00 -1.96 0.40
-1.9 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.00
-1.77 0.00 14 14 0.00 -1.94 0.00
-1.9% 0,00 16 16 0.0 -1.77 000
-1.77 0.00 18 18 0.00 -1.94 0.00
-1.9% 0,00 20 20 0.00 -1.77 0.00

+++++ CARACTERISICAS DE |AS FUERZAS, Condicion 4

Fuerzas uniforaes en barras 0, fuerzas concentradas en barras 0

Momentos concentrados en barras O, fuerzas y momentos en nudos 20

Fuerzas y aomenfos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza ¢ Nudo Momento en'! Fuerza en Y Fuerza en X

Ton Ten Tan & - - Ton on
0.00 7.7l yi 2 0.00 0.00 7.1
0.00 7.1 4 24 0.00 0.00 7.1
0.0 7.53 & 18 .00 0.00 7.33
0.0 7.3 B 20 0.00 0.00 7.33



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 @=3
Marco ¢ EDIFL EJES 2,3,4 v S
fecha s 10-27-1999 ,hora @ 13:46:33

Fuerzas v soaentos en los nudos condicion de carga 4

7™ Fugrza ¢ MNudo Momento en I fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en
fon -a Ton Ton Ton 3 Ton Ton
9 13 0.00 0.00 5. 30 10 14 0.00 0.00 .50
11 13 0.90 0,00 3.30 12 14 .00 0.00 5.50
13 9 §.00 0.00 3.57 14 10 0.00 0. 00 1.597
15 i1 0.00 0.00 .57 1& 12 0.00 0.0 3.57
17 5 .00 0.00 .33 18 4 0.00 .00 1.53
19 7 0.0 .00 1.53 20 B .00 0.00 1,33

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA
----- (pmbhinacion de carga # 1 , formada por @

1 de la condicion |
9 de la condicion 2
0 de iz condicion 3
N de la condicion 4
----- {ombinacion de carga # 2 . forsada por @

U de la condicion i
1.4 de la condicién 2
_ 0 de la condicion 3
0 de la condicién 4 .
—-— [ogbinacion de carpa ¢ I , formada por @

0 de la condicaon |

0 de la condicion 2

1,1 de la condicidon 3

1.1 de la condicitn 4§

-—-- {osbinacitn de carga § 4 , formada por :

de la condiciin |
de la condicitn 2
} de la condicion 3

¢
¢
1.
-{.1 de la condicién 4



R
i

60MSA Construcciones 8. A. de C.V.
Tels, 593-4415 §

Edid cio A-12 Desp. 404 593-2811 |
Col. Tarres de Mixcoac 3993-3141 1
CP 01450 Mxico D.F. Fax. S59I-4219 i

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 §=1
Marco ¢ EDIF1 EJES 2.5,4 v 3
Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ 15:47:57

Rigideces de Entrepisao
Entrepisc  fuerza {ortante Despl. total Decpl. rel, ; Rig'i(dez
[ on /a

Ton Ton [
] 8. 11 28.11 0.0307 0.0052 5.377.4
4 30,06 S8.17 0.0233 0. 0063 8,932.7
3 22.81 B0.98 0,019 0.0074 10.930.3
2 15,83 958.53 0.0116 0.0071 13,666.2
1 8.29 104.82 0.0045 2.0045 23,237.9



Desplazamientos

Condicion Giroen 7 {MAX) Nude Giro en I {MIN}
Rags,

De carga Rads.

0.00000
0.00030
0.00047
0. 00000
0. 00000
0.00070
0. 00000
0.90238

D~ O~ L LA Pd s

24
1
12

Condicion Despl. en Y (MAX) Nudo

De carga Y

9.000
0,000
0.000
. 000
0.000
0.000
0.000
0.900

00~ 0 LN 5 CAd P ) s

(]

[V i L~ S PR -irg

rard

Condicion ODespl. en ¥ (MAX) Nudo
m

Ne carga

0.032
(. 001
0.001
0,032
0.032
J.001
0.035
0,000

OO ~40 LN L Sl i) s

Eleaentos Mecanicos

Condicion Mom. Flexionante (MBX)

Pe carqa Ton-#
42,15

15,30
33.46
49,54
49,15
45,42
62.73
147,80

0 L0 £ e

Condicion Fza. Cortante (MAX}
fie carga Ten

28,8l
26,31
R
z8.42
28.31
371z
35,88
34,86

(o TRSV T~ S AL I R X 2% T

Edsd

G0MSA Construcciones S. A. de C.V.

cio A-12 Deso. 404
Col. Torres de N1:coac
CP 01490 Maca D.F.

i
Tels. 593-4419 ﬁ

293-3168 |
Fax. 393-4419 3

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Pravecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 =3

t EDIF1 EJES 2,3.4 vy S

: 10-27-1999 ,hora 1 15:4B:07

Marco
Fecha

Nudo

I
[l s oniiY v BV s Noml e 4 |

2

Despl. en Y {MIN) Nudo

g

Iy

S8E38

LALLLLLL
=3

Despi. en X (MIN) Nudo

SR

e

29
14

Barra

0. 0
-0.001
=3.001

0,000

0. 000
=0. 001
0,00
=0.033

Fza. Cortante (MIN)

|
24
24
$
1
24
1
24

Barra Mom. Flexionante (MIN)
Ton-m

-131.3
-42.92
-38.83

-125,24

-131.20
—4i). 08

-147.43
-81.43

Ton

Barra

-3

Barra

tlo--Dunoa-~n-och

5932811 §



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCAS PLARDS
Prayecto : LURSD SEFTIEMBRE 1999 0=3
Marco : EDIFL EJES 2.3,4 v 5
Fecha s 10-27-199¢ .hora : 15:48:26

Condicion Fza., fAxial (MAX) Barra fza. Axial (MIN) Barra
Pe carqa Ton Ton
1 3080 1& -29.41 17
2 .76 3 -234.%) 17
3 340 3 -215.05 17
q 30.90 & -30.90 19
3 30.60 1 -79.61 19
& S.26 ! -328.86 17
7 k.76 1 =252.64 18
8 b.74 3 -2392.57 17
+++++ REARCCIONES, CONDICION DE CARGA |
- Nudo Momento en I Fuerzaen ¥ Fuerza en ¥
Ton-a Ton Ton
i 131.20 -30.40 -23.84
2 118.47 -12.83 -27.79
I 116.534 14.82 =27.05
! 123,432 29.61 -23.92
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 2
Nudo Momento en [ Fuerzaen Y Fuerzaep X
Ton-a Ton Toa
1 -8,78 137.09 7.78
2 1.80 237,14 -2.50
3 -1.79 2i5.82 2.5
4 B8.81 137,10 -7.78
++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3
Nudo Mosento en ¢ Fuerta en ¥  Fuerza en ¥
Ton-a Ton Ton
i -7.94 125.93 1.03
2 1,82 217.29 =222
3 -1.561 214,99 2.25
4 1.95 129.94 -?.04
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARBA 4
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerzaen [
Ton—a Ton Ton
| 126.24 =30, 9 -24.28
Z 117.98 -14.92 =27.4G
3 117.98 14.92 =27.40
4 126.24 30.90 -24.28
+++++ REACCIONES, CONDICION OFf CARGA 5
Nude Mosento en ! Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton-& Ton Ton
1 131,20 =30, 40 -29.86
2 118.47 -15.83 -27.7%
3 114,54 14.82 -27.29
§ 123.43 29.81 -23.9%
+++++ REACCIONES, CONDICIOM DE CARBA &
Nudo Momento en ! Fuerzaen Y Fuerzaen !
Ton~-a Ton Ton
1 -12.30 1?1 CAS 10.89
2 2,93 32,00 -3.50
3 -2.50 3.5 .90
) 12.54 191.95 -10.90
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7
Nudo Mogento en { Fuerza en Y Fuerza en X
Ton~n Ton Ton
| 130.14 104.54 -18.98
2 131.57 222,60 -32.61
R 128.02 29511 -27.46



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Proyecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 G=3
Marto  : EDIF} EJES 2,3,4 v &

Fecha s 10~27-1999 ,hora @ 15:49:38

_ +++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7

Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton—n Ton Ton

4 147,62 172.53 -34.435

++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR 8

budo Mosento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X
Ton=m Ton Tan

) -147.40 172,92 34.45

2 ~128. 0 255.43 27.64

3 -131.593 222,28 32,62

4 -130.11 104.33 18.97



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Proyecto : CURSD SEPTIEMERE 1999 8=3
Marco  : EDIF] EJES 2,3,4 y 35
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora @ 15:50:37

AR N 0 T A S SR

--RESTRICCIONES DEL NUGD :  si ei nudo 51 puede desplazarse
1 53 el nudo NO puede despiazarse.

-=TIFG DE BARRA ¢ O momentos en & y B no nulos
1 extremp A articulado, moaento en B no nuic
2 extremo b articulado, momento en A no nulo
3 ambos extresos articulados.

--LAS FUERZAS EXTERNAS ¥ LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

~~LAS FUERZAS £XTERNAS, LOS LESPLAZAMIENTOS Y LA COMFROBACION DEL EQUILIBRID
NODAL, ESTA REFERENCIAD] AL SISTEMA GLOBAL.

--EN LOS NUBOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS KO ES NULA., EXISTE UNA REACCION
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE At SE INDICAN {REFERENCIADA AL SISTEMA
6LOBAL) .

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

* {4

x{+}

ey

--CONVENCION DE SIGNDS PARA EL SISTEMA LOCAL ¢

¥+ AN Y

+
+




60MS & Construcciones 5. A, de C.V.

Tels, 393-4419

Edii cio A-12 Deso. 404 393-2BiL §
Col. Torres de Mixcoac 393-3l61
CP 01490 Mxico D.F. Fax. 593-4419 lu

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Frovectc : CURSD SEPTIEMBRE 1999 (=3
Marco 5 EDIF I EJESA v D
Fecha @ 10-27-1999 ,hora : 15:51:48

Barras 33
Nudos 3a
fondiciones de carga 4
Conbinaciones de carga 4
Fuerzas en on
Longitudes en a

+++ DATOS DE LOS NUDOS .
Nudo Coord. en X Coord. en ¥ Resir. {oirg, en X, en ¥} Nude Coord. en X Coord. en Y Restr. (giro, en X, en Y)

n a a A
1 0,000 0.000 1 I i 2 12,000 0,000 1 ! i
3 24,000 0,000 t | A 4 36,000 G000 t ‘ H
3 48,000 0.0Q00 i 1 1 & 513000 0,000 i i 1
7 0. 000 4,000 — 4 0 9 g 12,000 £,000 v 0 Y
9 24,000 4,000 0 0 0 10 000 4,000 ¢ 0 0
11 48, 000 4,000 0 0 0 12 G0, 000 £.000 0 0 0
i3 0.000 7.300 ) 0 0 14 12,000 7,900 0 0 0
15 24,000 7,900 g 0 9 1& 34,000 7,900 0 I 0
17 48. 000 7,300 0 0 0 i8 60.000 7.300 0 0 0
19 (3,000 11,000 0 g 0 20 12,000 11,009 0 f 0
21 24,000 11,000 0 0 0 22 36,000 11.000 i) 0 0
23 48,000 11900 { 0 0 24 60.000 11,000 0 0 0-
2 0,000 14,300 0 0 0 24 12,000 14,300 0 0 0
27 24,000 14,300 ) { 0 28 36.000 13,500 0 9 0
29 48,000 14,500 0 0 0 30 60,000 14,300 0 0 0
31 0,000 18.000 0 0 0 32 12,000 18,000 0 0 s
3 24,000 18.000 )] 0 O 34 36.000 18.000 0 il 0
53 44, 00D 18.000 G )} 9 36 &0, 000 18,200 0 0 0
++++ DATOS DE LAS BARRAS )
Barra Origen Destino Tipo  Longitud C(Eortante) Barra Origen Destino Tipo  Longitud CiCortante)
) n
1 7 B O 12,000 0,016 2 8 9 0 12,605 0014
3 3 10 0 12,000 0.016 4 16 1 0 12,000 0.014
3 1 12 0 12,000 0.01& b 3 14 ] 12,000 0.015
7 14 15 0 12.600 3,016 B 13 14 0 12,000 0.014
g 1& 17 0 12.000 0.018 10 17 18 0 12,000 0.016
1 19 20 0 12,000 0.016 i2 20 2 0 12,000 0.018
12 21 22 0 12,000 G.ole 14 2 23 0 12.000 0.01&
13 3 24 0 12.000 0.0t8 14 29 26 0 12,000 0.018
7 26 27 0 12,000 0.016 i8 2 2 0 12.000 0.016
19 28 29 0 12.000 0.0tk pat i 30 ] 12,000 0.014
21 31 32 0 12.000 .008 2 32 33 0 12,000 0.008
3 33 34 0 12,000 0,008 24 34 33 0 12.000 0.008
23 R 36 0 12,000 0,008 2 1 7 0 4,000 0.018
Z 2 B 0 4,000 0.018 - 28 3 9 ] 4,000 0.018
29 4 10 0 4.000 0.018 3 3 11 0 4,000 0.018
53| & 12 0 4.000 0.018 32 7 13 0 3,900 0,023
33 8 14 0 3.900 0.023 34 9 13 G 3300 0.023
33 10 16 0 3. 500 0,023 36 11 17 0 3. 0.023
37 12 18 0 2.200 0.023 38 13 19 0 3.900 0.027
39 14 0 G 3.500 0.023 40 ] 21 9 3.300 0.4623
41 16 2 0 3,200 G023 42 17 3 U] 3.900 0.027
3 18 24 0 3,900 0.023 44 19 i 0 3.500 0.0Z
435 20 2b 0 3. 300 $.022 44 21 27 ] 3.900 0.023
47 2 28 0 34500 0.023 48 ) 29 0 3,900 0.023
a9 24 30 0 3.300 0.023 30 2 3 0 3.300 0.023
51 26 2 ) 3,500 0.023 52 27 3 0 3.500 0,027
33 25 4 g 3.900 0.023 4 29 35 0 3.900 0.023
ik} 30 3 0 3. 500 0,927



Barra Inertla Qrea Mod. Elas. MNu F. F. Barra lnercia Area Mod, Elas. Nu F, F.
[ m 2 Ton /e *2 : ] ~4 n 2Ton /e "2
1 2.00171 0.0184 2,039E+07 §.30 I.29 . 2 0.00171 0.0184 2.039e+07 .30 3.29
3 000171 0.0184 2,039E+07 (.30 .29 4 0.001714 0.0184 2.039e+07 Q.30 3.28
3 0.00171 0.0184 Z.039E#07 0.30 .29 & 000171 0.0184 2.039E+07 0,30 .29
7 00171 0.0188 Z,039E+07 .30 3.29 g 0.00171 G.0184 Z.039E+07 0,30 3.29
9 000171 0.0184 2.0I9E+07 (.30 I.29 - 0.00171 G.0184 Z2.079E+07 0. 30 3,29
11 0.00171 0.0184 Z.039E+07 0.0 3.29 17 0.00171 0, 0184 2.039E+07 0,30 I.29
13 .00171 0.01B4 2,039E+)7 .20 I.%9 14 0. 00171 0.0188 Z.03%c+07 0,30 1.9
15 L.00L71 0.0184 2,079e+07 0,30 I1.29 14 ,00171 0.0184 2,039E+07 0,30 3.29
17 G.0G17L 0.0184 2.039E+07 0,30 3.29 18 0.00171 0.01B4 2.039E+07 &3 I.09
19 0.90171 0.0184 2Z,039E+07 0.30 I.29 20 0.00171 0.0184 2.038E+07 0,30 3,79
21 0.00082 D.0106 2.03%E+)7 (.30 1.89 2 0. 00082 0.0106 2.079E+07 0.30 1.89
3 0.00082 0.0106 2,039e+07 0,30 1.89 24 0. 00082 0.0106 2.039E+)7 0.30 1.689
25 0.00082 0.0106 2.039E+07 G.30 1.89 i 0.00184 0.0807 2.039€+0G7 0.1 1.98
27 0, 00184 0.0807 2,039E+07 0,30 1.38 28 £.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58
29 ¢.00184 0.0807 2,039E#07 0.30 1.5B 3 0.00:84 0.0807 2 039E+07 (.30 1.98
31 0.00184 0.0807 2,039E+07 0,30 1.38 32 0.09184 0.0807 Z.939E+)7 ¢.30 1,58
] (.00184 0.0807 2.039E+07 0.3 1.5B 34 0.00184 G.0807 2.039E407 .30 1.98
35 0.00184 0.0807 ” LO39EHY7 (0,30 1,58 K7 0.00184 0.0807 2.039E407 0,30 1.58
7 0.00184 0.0807 2.039E+0/ 0.30 1.38 I8 {.00184 0.0807 2.039e+07 .30 1.5B
3¢ 0.00184 0.0807 Z.03%E+07 0.30 1.38 4 0. 00184 G.0807 2.03%E+7 0.3 1.58
41 0.00184 0.0807 2 039E+07 .30 1.58 42 - §001Be 0,0807 2.039E+07 030 1.38
3 0.00164 0.0807 Z2.039E+0)7 0.30 1.3B 44 0. 00137 0.0637 2.037e+07 0.30 1.6B
45 0.00137 0. 04837 2.039E+07 0.30 1.68 44 2.00137 G.0637 2.039E+07 .70 1,68
47 0.00137 0.0637 2.039E+407 (.30 1.48 48 0.00137 0,0677 4.039E+Q7 0.I0 1.68
49 0.00137 G.0637 2.039E+07 0.30 1.68 50 0. 00137 0.0637 209407 0.30 1.68
51 0.00137 0.0637 2.039E+07 0,30 .58 32 0.00137 0.0637 2.039E+(7 0.30 1.58
53 0.00137 0.0637 2.039e407 0,30 1.4B 54 0.00137 G.0637 2,039E+07 (.30 1.48
55 0.00137 D.0637 Z.039e+07 0.30 .48
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicion 1
Fuerzas uniformes en barras )", fuerzas concentradas en barras O
Momentos concentrados en barras § , fuerzas v spmentos en nudas 5
Fuerzas v somentos en los nudos condicion de carga
Fuerza # Nudo Momento en 2 Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Ton -a Ton Ton Ton o Ton an
i 3 0.00 0.00 42,17 - 2 23 4,00 0.00 43.10
I 19 0.90 G.00 34.21 4 13 ¢.00 0.0C 23,33
5 7 6.00 0.06 1Z.44
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicion 2
Fuerzas uniforses en barras 25 fuerzas concentradas en barras 0
Momentos concentrados en barras ( , fuerzas v somentos en nudos 30

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Frovecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 8=3
Karco  EDIF1EJESAY D
Fecha : 10-27-1999 hora 15:92: 22

+H+++ DATOS DE LAS BARRAS

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 2

Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO Fuerza # Barra Magnitud Distancia & Distancia B ANGULOD

[ N g )

OO~ e pI{NC]—

Tan /a

&
8

| ! ]
AT
r e e s e et .

HAWGSRGRBHARS

[ hll‘-\) r

t

o= Lo Low B § o Bone R B - o o i i )
R e e e e

2 grados Ton /@ A n grados
00 12,00 90.0 2 2 -0.68 .00 1200 90,
00 12,00 90.0 4 4 -0.88 0,00 12,60 90.0
00 12,00 9.0 4 1 -5 0.00 12. 90,90
00 12,00 50.0 8 3 -2.33 (.00 12,00 90.0
00 12,00 9.0 10 3 -2.39 0,00 12,00 90.0
00 12,00 90.0 12 T =23 0.00 12,00 0.0
00 1200 9.0 14 9 -2.33 0.00 12,00 90,
0y 12,00 9.0 18 11 -2.3 0.00 12,00 90,
00 12,90 90,0 18 I -2.33 0.00 12,00 90,
W 12,00 90,0 20 15 -2.35 0.00 12,00 90.
0 12,00 9.0 22 17 -0.35 0.00 12,00 90,
00 12,00 90.0 24 19 -2.35 0.00 12,00 90
00 12,00 90.0



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 @=3
1 EDIF IEJES Ay D
¢t 10-27-1999 ,hora @ 15:33:52

Marca
Fecha

Fuerzas v aosentas en los audes condicion de carga
Fuerza & Nudo Momento en'l Fuerza en ¥

Fuerza & tudo Momento en I Fuerza en Y Fuerz? en X
on

1 i
3 3
2 3
7 7
9 9
11 11
Z J
19 15
17 17
19 19
21 2
23 23
25 25
27 27
23 2

Ton -a

CeOeSPOSREeDE
SREESEEEEE

gy
oo

Ton

~2.37
=2.37
=257
-2.24
-2.24
-2.24
-2.24
-2.24
=224
-1.77
-1.77
-1,77
-1.77
-1.77
-1.77

ST POPOSeoPerOSD
EEEEEEEESESEES

=

Ton-

2B
30

Tan

+++++ CARACTERISICAS OE LAS FUERZAS, Condicion 3

Fuerzas uniformes en barras

Momentos concentrados en barras

RGO
EERREISEREEEKIE

-

-

Ton

1
CIEDPIEDRIEIEIN I
e @ e b e @ w 4 »

SESEERFESSAER LR

L L L L

23 , fuerzas concentradas en barras

0 , fuerzas y momentos en nudos

Fuerzas uniformes en ias barras, condicion de carga 3
Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANBULD Fuerza 4 Barra THagnityd Distancia A Distancia B ANGULO
on

a

POPPOTEOPROeR
SSEZSREEEEEES

12.00
12,00
12.00
12,00
12,00
12,00
12.00
12,00
12,00
12,00
12.00
12,00
12.00

Qrados

3

B2E22e0282
DD OO O T O o

~0 -0
535

/o

1.1 11
IR r-J!\JPI\Jl\J I
« s s @ @ » e m e
r3

BEEESEEES

OSSOSO oOoS

L S s R e
< o

SEREE

Lo
<

Fuerzas y somentos en los nudgs condicion de carga 3 ‘
Fuerza ¥ Nudo Momenta en'l Fuerza en ¥

Fuerza # MNudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en

Ton /n
i 1 -2.24
3 3 -2.24
] 5 -2.24
7 7 -2.24
9 g -2.24
11 11 -2.2
13 13 -Z.74
15 15 2.2
17 17 -2.24
19 19 -2.24
A 21 -0.83
) 2z -.83
s} 25 0,83
Tan -a

1 1 0,00

3 3 0.00

5 g .00

7 7 0.00

9 9 0.00

i1 11 0.0

13 13 0.00

15 13 0.0

17 17 0.00

19 19 G.00

21 21 0.00

23 3 0.00

23 25 3.00

27 27 0.0

2% 29 .00

Tuerza # Nudo Momento en 1

Ton -&
! 3l 0.00

Ton

-2.97
-2.37
=2.97
-2.24
.24
-Z.24
-2.24
-2, 24
=224
-1,
-1,
-1,
-1,
-1,
-1,

(o1

e B e B o B

1

on

PErPPEePPPTOee
222852823388%%

b
2=

Tan

Ton

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicidn 4
Fuerzas uniformes en barras
Momentos concentrados en barras

i, fuerzas concentradas en barras

ORI
BEESRELBESEBRER

Ton
-2.97

2,57
=2.97
-2.28
2.2
2.4
2. 2%
.2

24
77

-1.77
-1.77
-1.77
=177

J

2

>

]
= 33
.

0, fuerzas y mosentos en nudos

Fuerzas v moaentos en los nudos condicion de carga 4

Fuerza en Y Fuerza en X
Ten

Ton
0.00

6.43

Ton

Fuerza

1]
30

[u]

12,00
12,00
12.00
12,00
12.00
12,00
12,00
12,00
12,04
12.00
12.00
12,00

Fuerza

0
30

en i

EEEEREE

=2

2EEE

O AT K D T e LT N T T T D S T O
P R R N e s -
2 =

< b

gradas
30,

en

=y e e = e =
ESSSZZXZIZZZREE

« = = e =

Fuerza ¢ MNudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en ¥

32

Ton

0.00

Ton

0.00

6.43



ANAL 1515 ESTRUCTURAL DE MARCDS PLANGS
Proyecto : CURSO SEFTIEMBRE 1997 G=3
Marco ¢ EDIF L EJES Ay D
Fecha ¢+ 10-27-1999 ,hora @ 13:94:49

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4

Fuerza & Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # MNudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerca en X
Ton -m Ton Ton fon - [ Ton Ton

3 3 0.06 0.00 6.45 4 he .00 0.00 6,45
3 K 0. (.00 6,43 4 R 0,00 0.00 6.45
7 i) 0,00 .00 6.54 8 28 0.00 0.00 5.54
9 27 0.09 0.00 §.54 i¢ 7B 0.00 0.0 .94
11 29 .00 0.00 6.34 12 3 0.00 6,00 6. 54
13 19 0.00 (.00 5.59 14 20 0.0 .00 .59
15 21 0.00 0.00 5.59 14 2 0,00 KLY, 5.59
17 27 0,00 0.00 5.59 i8 2 0.00 .00 5.5¢
19 13 0.00 0.00 .48 0 14 0.00 0.00 J.al
21 15 .00 0.00 1.6l 2 16 0.00 0.0 T.el
3 17 0.00 0.00 3.8l 24 i8 0.00 .00 .41
29 7 0.00 0.00 1.72 26 g 0.0 0.00 1.72
7 9 0.00 0.00 1.72 28 10 0.00 0,00 1.72
29 i1 0.0 3.00 1.72 3 12 0.00 0.00 1.72

++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA
———-- Combinacion de carga & 1, forsada por !

1 de la condicion 1
{ de la condicitn 2
¢ de la condicion 3
6 de la condici6n 4
—--- Combinacion de carca ¢ 2, formada por

0 de la condicitn |

1.4 de la condicion 2

0 de la condicion 3

f de la condicion 4

--—-- Cosbinacidn de carna # 3 . formada por :

0 de la condici6n |

0 de la condicitn 2

1.1 de la condicion 3

1.1 de la condicitn 4

--~-- Copbinacion de carga & 4 , formada por @

0 de la condicitn 1
0 de la condicién 2
1.1 de la condicion I
-1.1 de la condicién 4



Entrepiso

I CAd B O

6OMSA Construcciones 5. A. de C.V. E
Tels. 993-4419

Edid cio A-iZ Desp. 44 593-2811

Col. Torres de Mixcoac 395-3161 §

CF 01490 Mxico D.F. Fax. 393-4419 §
—— ]

Rigideces

Fuerza
ion

42.17
45.10
.21
23,33
12.44

Ton

Cortante Despl. total Despl. rel. Rigidez
o Ton

42.17
87.27
121.48
144,81
157.25

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Proyecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 §=3
Marco : EDIF 1 EJES Ay D
Fecha @ 10-27-1999 ,hora : 15:36:13

de Entrepiso

] /n
0. 0464 0.0057 7.504.46
0,807 0.0087 10,051.5
0.0720 4.0108 11,2403
0.0212 0.0119 12,166.3
0.0093 £.0092 16,908.4



i
60MS A Constructiones 5. A. de C.V, hl
Tels. 393-4419

Edi! cio A-12 Desb. 404 9932811 i
Col. Torres de Mixcoac 393-3161 §
CF (1490 Mxico D.F. Fax. 393-4419% !.

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 §=3
Marco :EDIF LEJES Ay D
Fecha i 10~27-1999 ,hora @ 15:94:31

Desnlazamientos
Condicien  Giro en 7 (MAXP  MNuda Birg en 7 (MINF  MNudo
Be carga Rads. Rads.
1 £, 00000 i -0.00209 12
2 $.00040 30 =0, 00044 29
3 .00038 k() -0.00038 23
3 0. 00000 1 -0, 00270 13
| 0. 60000 1 -0, 00309 13
b 0, 00036 30 -0, 00035 |
7 0. 00000 1 -0.00324 7
B 0. 00324 12 0. 00000 l
Condicion Despl. en Y (MAX) Nudo Despi. en Y (MIN) Nudo
De carga ]
1 4,000 3 =000 b
2 0,000 1 -0.001 ]
1 0,000 i -0, 001 a
4 0.000 3l 0,000 36
] 0,000 i -0.000 b
6 0.000 i -0, 001 )
7 1,000 1 =0, 001 I
8 0.000 1 -0, 001 35
Condicion Despl. en X (MAX) Nudo Despl. en X (MIN) Nudo
De carga e
1 0.050 3 0,009 1
2 0.001 31 -0.001 34
3 0.001 3 -0, 001 A
4 3.042 Ib 0,000 1
3 $.050 A 0,004 -1
b 0,001 i =0, 001 Kt
7 0.047 3! 0. 00 1
8 0.000 1 -0,047 3b

Eleaentos Mecanicos
Condicion Moa. Flexionante (MAX) Barra Mom. Flexionante (MIN) Barra

e carga Ton-n Ton-
1 49.98 A2 -82.22 27
2 12.93 49 -30.00 16
3 13.30 49 -28.45 16
4 44.81) 33 75,33 )
3 49,98 5 -82.22 27
& 19.30 49 -42.00 16
7 30.07 kAt -81.26 30
B B1.24 27 -74,94 10

tondicitn Fza. Cortante (MAX) Barra Fza. Cortante (MIN) Barra

De carga Ton Ton
1 29.11 27 -7.78 s
2 14,57 0 -14.57 14
3 13.91 20 -13.91 14
4 246,10 3 -6.87 b
3 .11 27 -7.78 &
b . 20.40 20 =20, 40 16 -
7 9.3 K =264 b
] 22,54 10 -29.33 b



ANALTSES ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1997 §<3
Marco < EDIF 1EJESAyD
Fecha & 10-27-199%9 ,hora : 19:56:45

_Londicion Fza. Axial (MAX) darra Fza. Axial (MIN} Barra

“7 "~ rarga Taon Ton
1 28.44 26 =40, 47 14
2 2.7¢ 1 -132.70 27
3 2,38 1 -127.01 27
4 24.59 26 -4.9 3
3 28.44 26 -40,47 1&
b 3.7 1 -183.79 27
7 6,39 1 -141.36 27
g 6.39 3 -141,56 0
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton—n Ton Ton
) Ta.77 -268.44 -3.4
2 B2.22 2.0 =-29.11
3 80.3% (.43 -28.34
4 7B.86 G.50 -27.81
] 77.63 -1.48 -27.43
& 88,77 20.89 -21.12
+++++ REACCIONES, COMDICION DE CARGA 2.
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en !
Ton—-a Ton Ton
1 -4.84 70.61 4.72
2 -0.79 138.27 0.32
3 -0.31 13592 015
4 0.31 133.92 -0,15
5 0.79 135.27 -0.32
b 4.86 70,61 -4.72
++++ REACCIONES, CONDICION DOE CARGA 3
udn Momento en I Fuercaen Y Fuerza en X
Ton-& Ton Ton
1 -6.99 47.87 4.31
2 -0.74 129.57 0.30
3 -3 128.28 0.14
4 .30 128.28 -0.14
N] 0.76 129.57 0.3
& 6.55 67.87 -4,51
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 4
Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton—= Ton Ton
i £a.16 -24.59 ~20.03
2z 75,12 1.68 -22.84
3 3.3 -0.03 -25.8&
4 7353 0.03 -23.86
5 7212 -1.48 -29.84
b 53,14 24.59 -20.03
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 5
hudo Moeento en I Fuerza en ¥  Fuerza en X
Ton-n Ton Tan
1 7577 -28.44 -23.41
2 g2.2 2.90 -29.11
3 80.1s .43 -28.3%
4 78.86 0.50 -27.81
N] 77.65 -1.48 -27.43
b 68,77 29.89 -21.12
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA &
Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton-a Ton Ton

~%.41 98.83 b.bl
-i.11 189.38 0

I



+++++ REACCIGNES, CONDICION DE CARGA &
Nudo Momento en ! Fuerza en Y
Ton-a Ton
3 -0, 44 187.48
4 .44 187.48
3 .1 189.18
& P41 98.83
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARBA 7
Nudo Momento en £ Fuerza en Y
Ton-m Ton
i b4.47 47.51
z 79.40 144,38
3 8.4 141.67
4 80.99 141,13
N] 81.24 140. 48
) 78.89 161,70
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 8
hNudo Monento en I Fuerzaen Y
Ton-m Ton
1 -78.89 101,70
2 -81.26 140.68
3 -80.95 141,15
4 -80.34 141.07
] -79.60 144.38
b -44.47 47.61

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

Froyecto :
Marco '
Fecha

Fuerza en
Ton -

0.21
-0.71
-0,44
-4.61

Fuerza en
Ton

-17.07
-28.0%

Ton

CURSD SEPTIEMBRE 1999 6=3
EDIF L EJES Ay D

: 10-27-1995 ,hora : 15:57:23

i

b



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecta : CURSD SEPTIEMBRE 1999 8=3
Marco : EBIF 1 EJES AV D
Fecha @ 16-27-1999 ,hora @ 15:58:55

HHHEREH R N O T A 5§ #0HRHH R

-~RESTRICCIONES DEL NUDO : U s1 el nudo SI puede despiazarse
1 si el nudo NO ouede despiacarse.

—TIPD DE BARRA : ( nosentos en A v B no nulos
! extremo A articuiado, momento en B no nulo
2 extreno b articulado, somento en A no nulo
J ambos extremos articulados.

——LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADIS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

—LAS FUERZAS EXTERRAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQUILIBRID
NOBAL, ESTA REFERENCIADOD AL SISTEMA GLOBAL.

——EN LS NUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZIAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS BUE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
BLOBALI.

-~CONVENCION DE SIBMOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

* yld)

x4

-

—~CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL :
Ead y' (+) s

-
—

e mm e ————
+




6 0MSA Construcciones S. A. de C.V.

Tels. 593-4419

£did cig A-12 Desp, 404 993-2811 |
Col, Torres de Mixcoac 993-3161 1
CP 01490 Mxico D.F. Fax, 393-4419 §

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Provecto : CURSD SEPTIEMERE 1999 G=1
Marco  : EDIF 1 EJESB Y C
Fecha @ 10-27-1999 ,hora : 16300222

Barras 33
Nudos 3b
Condiciones de carga 4
Combinaciones de carga 4
Fuerzas en Ton
Longitudes en a

. +++++ DATOS DE LOS NUDOS
Mude Coord. en ¥ Coord. en Y Restr. lgiro, en X, en ¥} MNudo Coord. en X Coord. en ¥ Restr. {girc. en X, en Y)

n 1 a a
1 0.000 0.000 i 1 1 2 12,000 0. 000 1 1 1
3 24,000 . GO0 1 1 t 4 36, 000 0. 000 1 £ 1
] 48,000 0.000 i 1 1 & £0.000 . 000 1 1 1
7 0. 600 4,000 0 0 b g 12.000 4,000 O Y ]
9 24.00¢ 4,000 0 0 0 10 36.000 4,000 { 0 0
11 48, 000 4, 00 0 0 0 12 60, 00} 4.000 J G 0
13 0. 0040 7,300 0 0 0 14 12,009 7.300 0 T il
13 24,000 7.300 ] 0 0 14 36,000 7,500 D 0 0
17 - 4B.000 7.900 0 0 U] 18 40,000 7,500 0 0 0
1% 0.000 11,000 0 0 0 20 12,000 11,000 ] 0 0
2l 24,000 11,000 0 0 0 n BURELY 11,900 0 0 0
23 43, 000 11,500 ] 0 0 24 &0, 000 11,000 0 0 Y
23 0.000 14,504 0 0 ] 2 12,000 14,300 0 0 0
27 24,000 14,500 1\ 0 g 28 3b. 000 14,300 0 & 0
29 48, 000 14,300 0 0 0 0 50,000 14,300 0 0 0
3l . 000 1B. 000 ¢ 0 0 32 12.000 1B. 000 U g v
3 24,400 18,000 0 9 0 3 36,000 18. 000 G 0 0
3 48,000 18.000 ] 0 0 3% &0.000 18,900 i\ 0 )]
+H+++ DATOS JE LAS BARRAS _
Barra Origen Destino Tioc  Longitud CiCortante) Barra Origen Destino Tips  Longitud Cilortantse)
m ]
i 7 & 0 12,000 0.014 2 g ¥ i 12,000 0.016
3 g 10 0 12,000 0.014 4 10 11 ] 12,000 0.016
3 11 12 0 12,000 0.014 b 13 14 0 12,000 0.016
7 14 15 0 12,000 0018 8 13 15 ] 12,000 0.016
9 16 17 0 12,000 0,016 10 17 18 0 12,003 0,014
11 19 2 D 12,000 .014 12— 20 2 i 12,000 0.01a
13 21 2 ] 12,000 0.016 14 22 23 G 12.000 0.016
15 23 24 ¢ 12,000 0.016 14 pas] 28 0 12,900 0.0156
17 25 27 0 12,000 0.016 18 re) 28 G 12,000 . 9.014
19 28 2 0 12,000 0.014 0 i) 30 0 12,000 0.014
21 3 32 0 12,000 (. 008 2 32 33 0 12.000 0.008
3 33 M 1 12.000 0.008 24 U T3 {0 12,000 0,008
e 35 36 0 12,600 0.008 26 ) 7 0 4,000 .08
27 2 8 0 4,000 0.018 28 3 9 0 4,000 0.018
29 4 10 0 4,000 0.018 30 3 11 0 5,000 0.018
3 & 2 0 4,000 0,018 32 7 3 0 3.900 0.023
33 8 14 0 3. 300 0.023 34 9 15 0 T30 0.023
3 10 16 0 3. 900 0,023 34 11 17 0 3.300 0.023
M i2 18 0 2,300 0.023 38 13 19 0 3.300 0.023
39 14 20 0 3. 300 2.023 40 15 2z 0 3.90 0.023
4 i6 22 0 3,500 0.023 42 17 = U 3. 900 0,023
3 18 24 0 3.500 0,023 a4 19 23 0 3500 0,023
43 20 26 0 3.300 0,023 46 21 27 0 3,300 0,023
47 2 B 0 3. 500 0.023 4B 23 ol ] 2,900 0.023
49 24 30 0 J.300 0,023 30 23 3! 0 3.a00 0.023
5 Zh 32 0 3,50 0.023 a2 27 3 0 1,300 0.023
M 28 34 0 3,300 0.023 34 29 k5] 0 3.500 0.023
] 3 36 0 3.900 0.023



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Proyecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 &=3
Marco :EDIF 1 EJES B v C
Fecha @ 10-27-1999 ,hora : 14:00:54

+++++ DATOS DE LAS BARRAS

“rra Inercia Area Mod. Elas, Mu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas, Mu F. F.
n *4 ® 2Ton /o 2 . a ~4 & “27m /& 2
1 0.00170 0.0184 Z.039E407 Q.30 3.29 2 0.00170 0.0184 Z,03%e407 0.3) I.29
I 0.00170 0.0184 2,0398407 0,30 3.29 4 0. 00170 0.0184 2.03%E+07 0.0 .26
3 0.00170 0.01B4 2.039EH7 0.J0 3.29 b G.00170 0.0184 2.039e#)7 0,30 3.29
7 0.00170 0.0184 2.039E#7 0,30 .29 g 0.00170 0.0184 2,038E+07 0,30 I.29
9 0.00170 0.0184 2.039E+07 0,30 L.29 10 0.00170 0.0164 2,039E407 0.30 3.9
il . 00170 0.0184 Z.039EH7 0.1 1.9 12 0.00170 0.0184 2,039E407 0,30 3,29
12 0.0017¢ 0.0184 2.039E4#07 030 1.29 14 0,00170 0.0184 Z.039E+07 0.20 3.08
15 0.00170 0.0184 2.079E+)7 010 L9 14 0.00170 0.0184 2,078E+)7 0,30 I.2X¢
17 (.00170 0.0184 Z,039EH07 0.30 3.29 8 ¢,00170 G,0184 2.039E407 .30 3.29
19 0.00170 f.0184 2,039e+07 0, W 3.29 20 0.00170 0.0184 2.039E+)7 .30 3,29
21 0,00082 0.0106 2,039E+07 0.20 1.B% 2 0. 00082 0.0106 2.039E4+07 (.30 1.B9
23 0.00082 0.0106 2,059e+7 0.30 1.89 24 0.00082 0106 2.039E+07 0,30 .89
23 0. 00082 G.0106 Z.039E+07 0.30 1.89 26 0.00184 0.0807 2.039e+407 0.30 1.38
7 0.00158 0.0706 2.039e+)7 0.30 1.&0 28 (2.00158 0.0706 2.039E4)7 0,30 1.40
29 0.00158 G.0706 2.039E+07 0.30 1.&0 n 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.3 1.40
3 0.00184 0.0807 2.039E+)7 0.30 1.38 32 0.00184 0.0807 2 Q39E+07 0.30 1.58
33 0.00158 0.0706 2.079E407 0.30 .40 4 0.00158 0.0705 Z2,039+07 0.30 1.40
N 0.00138 0,070 2.039E+07 0.30 1.&0 34 0.00158 0.0704 Z2.039E+07 .30 L.&0
37 0.001B4 0.0B07 2.039E+07 0,30 1.38 8 0.00184 0.0807 2,039E+)7 0.3 1.38
39 0.00138 0.0706 2.079E+07 0,30 1.40 40 0.00158 0.0708 2.039E+407 0,30 1.a0
41 0.00158 6.0706 2.039E#07 0.30 1.40 42 0.00158 C.0706 2.037E+07 0,30 1.&0
43 0.00184 0.0807 2.039E+07 .30 1,58 44 0.00137 0.0637 20398407 0.30 1.48
5] 6.00138 0.0706 2.039E+07 (.30 1,60 44 0.00138 G.0706 2.039E+)7 0.3 1.&0
47 0.00198 0.0706 Z.039EH)7 0.30 180 48 0.00158 0.0706 2,039E+7 .30 .40
49 0 QLT 0.9637 2.039E+07 0.30 l.68 30 0.00137 0.0637 2.039e+97 0,30 1.68
)3 0.00158 0.0706 2.03%E+7 0.30 140 22 0.00158 0.0706 2.039EH)7 0.3 1.60
2 0.00158 0.0706 2.039EH07 0.30 1.40 H 0.00158 0.0706 2.039E+07 0.30 1.&0
53 0.00137 0.0637 Z.039E40)7 0.30 1.4B :
++++ CARACTERISICAS [E LAS FUERIAS, Condicitn i
Fuerzas uniforees en barras 0 . fuerzas concentradas en barras O
Momentos concentrados en barras 0, fuerzas v momentos en rudos 3

Fuervas v aomentos en les nudos condicion de carga |1
F

Fuerza % MNudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza & Nude Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton - Tan Ton Ton o Ton Ton "
i 3t 0.00 0.00 42.17 - 2 23 0.00 0.00 43,10
3 1% .00 0.00 3.2 , ¢ 13 0.00 0.00 23.33
S 7 0,00 0.00 [2.44
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZIAS. Condicion 2
Fuerzas uniformes en barras 29 . fuerzas concentradas en barras 0

Momentos concentrados en barras 0, fuerias y somentos en nudos 30

Fuerzas uniforpes en las barras, condicion de carga 2
Fuerza % Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGIAD Fuerza # Barra Haon1tud Distancia & Distancia B ANGULD

Ton /e ] a grados Ton /m o m grados
i it ~1.50 0.00 12,00 90.39 2 2 -1.30 0.00 12,00 90.0
3 3 -1.50 0 12,00 90.0 4 24 -1.50 0.00 12.00  %0.0
5 25 ~1.53 .00 12,00 90,0 6 | -2.04 0.00 12,00 90.0
7 2 =2.06 0.00 12,00 90.0 8 3 -2.06 0.00 12,060 90.0
¢ 4 -2.04 0.00 12,00 90.0 10 3 -2.04 0.00 12,00 90.0
11 é -2.06 .00 12,00 9.0 12 7 -2.04 0.G0 12.00  90.0
3 8 -2.06 0.00 12,00 9.6 14 9 -2.06 0.00 12,00 90.0
15 19 -2.0h 0.00 12,80 90,0 1 11 -2.04 0.00 12.00 90,0
17 12 -2.06 Q.50 12,00 %0.¢ 18 13 -2.U4 .00 12,00 0.0
19 14 -2.04 0.00 12,06 90.0 20 15 -2. .00 12,00 96,0
2t 14 -2.04 G. 00 1200 9.0 22 17 -2.06 0.00 12,00 90.9
&3 18 -2.04 0.00 12,00 96,0 24 19 -2.06 .00 12.00  90.0
o] 0 -2.04 0.00 12,06 90.0



ANALISIS ESTRUCTURAL DF MARCOS PLANDS
Provecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 =T
Marco t EDIF 1 EJES B v C

Fecha & 10-27-1999 .hora : 1&:04:48
fuerzas v aomentos en los nudos condicion de caroa 1
“uerza # Nudo Homgnto en I Fuerza en Y Fuerza en ¥ Fuerza # Nydo Momento en I Fuerza en Y Fusrza en }
ion -m Ton Ton Ton - ] Ton © Ton
1 1 3,00 -2.97 000 2 2 0.00 =-2.24 Q.00
3 3 .00 -2.24 0.00 4 4 0.t -2.74 (.00
3 3 0.00 -2.74 0.00 & & YH =297 2,00
7 7 .00 -2.2% 0,00 g g g0 -1.9s 0,00
g g 0.0%) -1.9 0.0 19 10 3,00 -i.9 0.0
11 11 (.00 -1.94 4,00 1z 12 2, ) 2.2 e}
137 i% Ry -2.74 0.00 14 14 0.0 -1.98 0
13 15 0.0 -1.94 0.0 1& 16 0.00 -1.9s Ca i
i7 i7 0.00 -1.96 0.00 18 18 GO -2 24 . {0
19 19 0.00 -1.77 0,00 20 G IR -1.% VLY
A 21 .06 -1.9% {00 22 22 0.00 -1.9 3.60
23 = .00 -1.94 0.00 2 2 0.0 -1.77 0,00
23 25 0.00 -1.77 0.00 2 26 0.00 -1.9 9. 00
7 27 .00 -1.95 0.00 ) 2B 0.4} -1.%9s 0,00
29 29 .00 ~1.96 0.0 30 30 0.00 -1.77 0.00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicien 3
Fuerzas unifarmes en barras 23 . fuerzas concentradas en barras 0

Momentas concenfrados en barras 0 , fuerzas v aomentos en nudes Tz

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carca 3
Fuerza # Barra Magnitud Distancia & Distancia B ANGULD Fuerza ¥ Barra Magnifud Dlstan'la A Distancia B ANGULC

Ton /am a 2 grados Ton "/ ] n qrados
1 1 -1.87 0,00 12,00 90.0 2 2 -1.87 0.4 12,00 900
z 3 -1.87 Q.00 12,00 900 § 4 -1.87 0,00 1200 9.4
5 S -1.87 0.00 12,06 90.0 b & -1.57 0,00 fol w0
7 7 ~{.87 0,00 12,00 6.0 d 2 -i.87 0,00 90,9
9 g -1.87 .00 12,00 .0 tG 16 -1.87 g.0 3.0
11 11 -1.87 INEY 12,00 9.0 iz 12 -1,87 .o 9.0
12 3 -1.87 0,04 12,00 900 1¢ 14 -1.87 {00 0.0
15 i -1.87 w00 12,0 9.0 is 14 -1.87 (.00 20,0
7 17 -1.87 0,00 12,00 .G 18 1B -1.87 (.00 92,0
19 i9 -1.87 4,00 12,00 0.0 20 il -1.B7 0.00 EURE
21 2% -1.42 .00 12,00 90 2 22 -4z G, 00 G, 0
23 s -iu42 00 1200 9L0 24 2 -1, 42 0.00 20.0
- = -1.42 0,00 12,00 $5.4¢
Fuerzas v momentos en ios nudos condicion de carga 3
Fuerza # Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerzaen & Fuerza % Nudo Momento en’ Fuerza en Y Fuerca es X
Ton -m Tan Ton Ton n Ton Ton
1 1 -2.57 000 z 2 0.00 -2.2 0.00
3 3 -2.74 G 4 ) 0.50 2.2f~ G. 00
S 3 -o.z4 .00 & & 3,00 1t G, 00
7 7 -2.24 £, 01 2] 8 D.00 -1.94 .90
9 ki -1.94 0.00 16 10 0.00 -1.96 0.00
i i -1.96 0.490 12 1z 0.00 =224 0.00
12 13 -4 (PRLY 14 14 0.0 -1.9& (.00
15 5 -1.%6 0.00 1a 14 .00 -1.9a .00
17 17 -1.9% 0,00 13 18 0.00 -2.24 0.00
19 1% -1.77 0.00 20 20 0.00 -1.596 {00
21 21 -1.9% .00 2 2 0.00 -1.9% ¢.00
23 PR -1.9% 0.02 24 24 (.00 -1.77 0.00
i 23 ~-1.77 7.9 25 cb 0.04) -1.96 0.00
27 =7 -1.58 0,00 28 28 0.00 -1.96 G.00
29 29 -1.96 0.u0 K0, 3G 0.00 -1.77 0,00
+r+++ CARRCTERISICAS DE LAS FUERZIAS. Condicion 4
Fuerzas uniforaes en barras ‘) . fuerzas concentradas en Darras 0
Momentos concentracos en barras , fuerzas vy aomentos er nudos 0
Fuerzas v momentos en ios nudes condicion de caraa 4
‘uerza # Nude Momento en ! Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton -& Ton Ton Ton f Ton Tan
1 31 .00 0.00 b1l 2 32 0,00 (.00 a.11



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANGS
Provecto : CURSO SEFTIEMERE 1999 8=3
Marco :EDIF I EJES By C
Fecha 1 10-27-1999 ,hora @ 15:05:45

Fuerzas v mpaertos en ios nudos condicion de carga 4

Fuerza § MNudo Moments en 7 Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # MNudo Mosento en I Fuerza en ¥ Fuerca en ¥
Ton -m Ton Ton Ton - & Ton - Ton
M RS 0.00 0,00 &.11 ) 34 .00 G, 00 6. i1
S 35 .00 0.0 6.11 & ) (.00 {00 s.11
7 25 6,00 0.00 6.48 8 ) 0,00 0,94 &.45
9 27 0.00 §.00 £.48 10 2B (.00 {00 4.48
11 29 0.00 .0 b.48 12 W 0,00 RIC §.48
13 19 0.00 C.00 4,56 14 0 0.0 0.0 3.5
15 ! 0.00 3,00 4,35 14 22 DRLY 1. i 4,36
i7 23 0.00 (.00 4.5 18 24 (. H) 0. 00 4.5
19 13 0.00 0.0 J.04 20 14 D 0. 00 .24
2 13 090 IRE J.24 2 & IREY O I
23 17 - 0.0n 0. 08 l.2a 24 18 0,00 Q.00 3.2
23 7 0,00 0.00 Y 26 B8 2.00 (tREE Wl
i 9 0.00 0.0 1.32 28 19 0. 0, (i 1.32
29 1 0.00 0.00 1.32 By 12 0, () 0.0 1.32

++r++ DATOS Dt LAS COMBINACIONES DE CARGA
—--- Combinacion de carga & !, formada nor :

1 de la condicion
G de la condicion
) de ia condicion
¢ de la condicion
—-- Lambinacitn de

PRl e o

n

arga # ¢, formaga oor @

¢ de la condicion 1

1.4 4ge la condicien 2

U de ia condicidn 3

{ de la condicion 4
--— {omgbinacion de carca # 3, formada par :

g de la concicion 1

2 de la condicion 2

1.1 de la condicion 3

t.1 de la condicion 4
-—— Combinacion de carga # 4, formada per :

9 ge la condicien 1

& de la condicion 2
1.1 oe la condicion 3
-1 de la condicion 4



{
GOMSA Construcciones §. A. da L.V, B
Tels, 593-4419 |

Edy! 10 A-12 Desp, 404 39I-18H
— Col. Torres de Mixcoac 593-1161 &
- i CF 01490 Mxico D.F, Fax, S93-4419 qﬂ

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 =3
Marco tEDIF L EIES B v C
Fecha v I10-27-1999 .hora @ 1&:07:29

Rigtdeces de Entrepnisao

Entrepisa  fusria {ortante Despi. total Despl. rel, Rigigez
Tan Ten n m Ton /&
Z §2.17 §2.17 0.0475 3.0037 7.441.7
4 45.16 87.37 0.0419 0.0085 13,3213
3 34,21 121.48 0.0334 0,01 15,921.2
2 235,33 144,51 §,0223 U.0124 11.683.3
1 12,44 157.2% 9,0099 2, 0095 15.915.7



Desplazamientas

CondiciGn Giro en I (MAK)

Ue cargs Rads.
! 0. 00000
Z 0. 00086
3 0. DIAZ
4 3. 00000
5 0. 00000
b 0. 00092
7 {3, GOO00
B (. 00359

Condicion Despl. en Y (MAX)

De cargs a
1 0.000
2 .000
3 0,000
4 0,004
3 0.000
b 0,000
i 0,060
B 0,009

Condicion Despl. en X (MAX}

De carqa ]
! 0.051
2 4,001
3 2,001
4 0. 040
S .031
& 0,001
7 0,043
.8 5,000

Eleaentos Mecanices
Condicion Moa. Fiexionante (MAX)

De carga

0~ LN B (A4 1D s

Condicien
be carga

O ~10~- (N CAdrar—

Ton-=

312
14,38
13.77
i1.14
20,12
20.41
43.50
75.43

Mude Giro en I (MIN)
kads.

16N
[

3
Nudo

(]

L

b et ot et fih e poh

Nudo

Fza. Cortante (MAX)

Ton

26.99
12.74
11.58
21.99
a8.99
17.83
26.78
£9.85

]

BOMSA

Edi!

Construcciones 5. A, de C.V.

C10 A-1Z Desp. 404
Col. Torres de Mixcoac
CP 014830 Mxica D.F.

zm=

LR

Tels. 593-4417 d
393-2811 1§

393-3141 §
Fag. 993-4419 i”

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
frovecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 @=3

=-0,90323
=0, Ha4
~(. (0043
-3, DO25%
5. 4325
=0, 0092
=0, D009

0. 00000

Marco
Fecha

Nude

7
51
3
3

13
7

Ml
7
i

Despl, en Y (MIN} HNudo

=000
-0.0
=00
=0, 000
=, 000G
0. 001
-0.00t
=001

Despi. en 3 (MIN) Nudo

3,000
=, 001
-0.021

w0

0,000
-0, 061

(0, 00
-{.045

Barra PFom. Flexighante (MIMN:

Barra

SABLINIRE

Ton-a

=80.2
-28.24
-23.85
=&3.07
-60.31
-6, 73
-75.43
-66.56

Fza. Cortante (MIN)

Ton

=7.90
-12.74
-11.98
~b. 44
-7.90
-17.83
-i7.63
~14.78

parra

26
16
16
i
24
1a
31

10

Barra

&
i&
1&
&
&
18
&

-

28

tEDIF LEJES B v C
¢ H-27-1999 .hara :

14:07:42



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSD ScFTIEMBRE 1997 =3
Marco t EDIF LEJES By C
Fecha ¢ 10-27-15%9 ,hora ¢ 16:07:56

_Londicion Fza. Ax1al {MAX)}  Barra fra. Auial (MIN)  Barra

> farga Ton Ton
1 2B 73 2t -41.38 16
2 Z.36 i -125.793 27
3 214 1 -115.89 30
4 23,12 26 -23.12 31
3 28.73 2% -41.3E 16
& 330 i -176.33 77
7 6. b4 1 -129.41 27
B b.b4 3 -129.41 30
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Nugo Momenio en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Ton-m Ton Ton
i 80.31 -28.73 -24.93
2 77.79 .13 -28.29
3 75,75 0.62 -27.57
4 74,42 0.391 =27.07
3 713.33 -1.72 -26.76
& 1329 26,19 -22.43
+++4++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR 2
Nudo Momento en ! Fuerzaen ¥ Fuerza en X
Ton-a Ton Ton
i —b.0& b7.44 4.14
2 -5, &2 128,20 0.25
3 -0.23 126.98 0.12
4 0.25 126.98 -0.12
3 0.42 128,20 =-0.29
& 4.04 a7.44 -4, 14
+++++ REACCIDNES. CONDICION DE CARGR 3
Nudo Momento en I Fuerzaen Y Fueria en {
Ton—m Ton Ton
i -5.31 £§2.55 3.78
2 -0.37 118,13 0.23
3 -0.23 117,02 0.11
4 0.22 117.02 -h.11
3 Q.57 118,13 -0.20
b 5.5 £2,59 -3.78
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 4
Nudo Momento en ! Fuerza en ¥ Fuerza en X -
Ton-o Ton Ton
i 83,07 -23.12 -19.42
: §2.76 1.7 -22.8&
3 &2.93 -3.04 -72.89
4 62.99 9.4 -22.95
S 62,76 ~1.76 -22.85
& 63.497 212 -19.42
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARBA S
Nuca Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Tan-a Ton Ton
! 80.3t -28.73 -24,93
i 77.3% 17 -28.2%
3 75.75 0.42 -271.57
4 74.42 0. 51 -27.07
3 73.53 -1.72 -2b.74
b 713.2% 26.19 -22.463
+++++ REACCIONES, COMDICION BE CARGA &
Nudo Momento en [ ruerzaen Y Fuerza en X
Ton-m Ton Ton
- 1 -8.48 94,42 5.83
2 -0.87 179.47 0.35



+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR &

Nude Moments en 7 Fuerza en Y
Ton-n Ton
3 -0.35 177.77
4 G. 72 177.77
3 0.87 179,47
& 8.48 94,42
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7
Nudo Homento en I Fuerza en Y
Tan-m Ton
1 83,72 43.42
Z #8.41 131.88
3 69.00 125,468
4 69,49 1Z58.76
] 69. 64 12B.01
) 75.43 4.9
+++++ REACCIONES, CONDITIGN Dt CARGA 8§
Nudo fiomento en ! Fuerza en Y
Ton-n Ton
| -75.43 9%.29
2 ~b9. 646 128.01
Kt -49. 49 128.74
34 -47.00 126. 68
] -68.41 131.68
& -63.32 §2.42

ENALISIS ESTRUCTURAL [t MARCOS PLANGS

Provecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 §=3
Marco tEDIF 1EJES By C
Facha v 10-27-1999 ,hora : 1&:09:22

Euerza en X
Tan

.87
~3. 17
=0.73

~3.83

Fuerza en X
Tan

-17.20
-24.89
-20.01
-23.26
~29.39

= N
-23.52

Fuerza en X
Ton



ANAL 1STS ESTRUCTURAL [E MARCOS FLANDS
Frovecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 §=3
farco :EDIF 1 EJESB VY C
Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ l&:10:21

FORHEFRERREHEEEE N 0 T A 5§ st areaidiiiiniing

--RESTRICCIONES DEL NUDG : 0 51 el nudo S ouede desolazarse
! s1 el nudo NO puede destiazarse.

-~TIFG IE BARRA : 0 mosentos en & v B no nulos
extremo A articulade., momento en B no nulo
extresd b articulade, momento en A no nuio
ambos exfremos articuiados.

--LAS FUERZAS EXTERNAS ¥ LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFEREMCIADOS AL
EISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

--LAS FUERIAS EXTERNAS, LOS DESFLAZAMIENTGS Y LA COMPROBACION DEL EGUILIBRIG
NODAL. £STA REFERENCIADD AL SISTEMA BLOBAL.

--EN L0S NUDDS DOMDE LA SUMATORIA DE FUERIAS NO ES NULA. EYISTE UNA REACCION
gggﬁhﬁ? MIGMAS CARACTERISTICAS GUE AHI St INDICAN (REFERENCIADA AL SIBTEMA
~~CONVENCION BE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBA. :

A y{+}

(22 ) o B

x{+

3
I

--CONVENCION DE SIGNDS PARA EL SISTEMA LOCAL :

AL

Ea

[}

[}

*

5

i
1 1 H
+ 1 +

[}

1

1

1

t

t

t

!

i

-
~

A BARRA b



DISTRIBUCION POR TORSION InE.
EDIFICIO

Alberto Guzmin Fyentes hoja |
i CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO

CARACTERISTICAS GENERALES ————
Noshre de ia cbra ¢ EDIFICID | CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO
¢ MEXICO DLF,
+ SEFTIEMBRE DE 1999

Ubicacion

Fecha

Fuerzas en : TON
Longitudes en |

Nirmerp de niveles

brupo al gue pertenece

Iona donde esta ubicada

Factor de comoortamienta sismico (B) en i

Estructura recular

Nivero de sarcos en X

Nimero de marcos en Y

-—-———-- CARACTERISTICAS DE LOS NIVELES --

Nive

[ 5% B |

—

Marco

l

[~ AN & I N REY g B o]

Marco Marco A
Entrepniso rigide:

en

Ln

(] [ g ]

e

v
Si
4

&

(Terreno de transiciont

Feso Adltura  Eentro de cargas Kixima dimensidn
en ¥ en Y en X on Y
TON M by M i !

234,50 18.00 30.00 12.30 40,00 23,00
1.,240.30 14.50 3000 12.50 &3.00 25,00
1,240,530 11.00 30.00 12,50 &0.00 5.0
1.240.50 7.90 30,00 12.30 40,00 25.00
1,240,530 &,00 RORYY 12.50 &0.00 23. (%)

—-————— CARACTERISTICAS Dt LOS MARCOS ————

Direccion ¥ Direccitn ¥
Identificacion ?osiciun identificacion Pa;xc1nn
Marco A 0.00) Harco 1 0. 000
Marco B .00  -Marco 2 2.0
Marco © 16.6000 Marco 3 24.000
Marco [ 29,000 Marco 4 Za.030)

Marto 3 48.000

Marco o 60, 000

Marco Marco B Marco Marco C
Entrepiso  Rigidez Entrepiso  Rigidez
TON M N /M 0N /M

7,334, %0 3 7.462.10 5 7.462,10
10.051. 30 i 10,321.00 4 10,321.00
11,240,490 3 10,921.30 3 10,921, 30
12.166.30 2 11.683.40 2 11,5683, 40
16,908. 40 1 15.915.7G { 15,913. 70

[ TP 5

Cortantes
en X en Y
TGN TON
0,90 Gaui
0.00 000
0.00 0.00
0.0 .00
ALY 0.00
Marco Marco D
Entrepisc  Kigidez
TON /M
5 7.354.90
§ 10.051.30
3 11,240,480
2 12. 166,30
f 14,908, 40



DISTRIBUCION POR TDRSIEN lnE. Alberto Guzain Fuentes hoja

DIF1

Marco Marco 1 Marco Marco 2 Marco Marco 3

] 2.:71.70 S At 40

4 8,946,460 4 8,953, 10

3 11.143.20 3 10,930.00

2 14.02%.70 yi 13. 666,20

i 24,094,490 1 23.238.20
Marco Marco S Marco Barco &

Entrepiso Riaide: Entrepiso  Ringidez
TON /M TON /M

3 S.337.40 g 3,371.76

q B.953.10 4 B, 746, 60

3 10,950.00 3 {1.145.20

2 13,666.20 z 13.029. 70

i 25,238.20 1 24,094, 40

RESULTADOS DEL ANALISIS ESTATICD
Reqlamento utilizado RCDF-1987
Coeficiente sisamico = 32
Coeficiente sismico reducida (C/@), en x = ,1066k&7
en y = 1066447

Pesa total de la estructura = 5B6.5 TON

Cortante en la base, en x = 428.94 TON

en v = a28.95 TON

Entrepiso  Rigidez Entrepisa _ Rigide:z Entrepise
TON 74 TON 78

— L g LN

Rigide:
TON 7N

S.23i. 40
B.93:5.10
10,950, 00
13,666, 20
2%,2338.20

2 .
10 1 CURSD SEFTIEMBRE DE 1999 COM ANALISIS ESTATICO

Marco Marco 4

Entreniso

Py On

.«¥# Sg analiza en la direccion X con los cortantes obteridos con el reclamento

#3444 S analiza en la direccion Y con los corfantes obtenidos con el reglamento

Mivel Fuerza Cortante Fuerza Cortante Fopsicion de la cortante
tentrepisor  en ¥ en X en v en en & en Y
TN TON TON TON M M
S 168.48 146,58 148,68 168,48 30,00 12,56
4 1E0. 38 349,04 189,38  349.0¢ 30,00 12.50
3 136,84  488.9¢ 130.84  483.99 30.90 12.50
2 93.30 57%.20 9330 ST 30.00 12.50
i 48.7¢  £78.96 49,76 028.98 30.00 12.50

~—---——— REGULTADOS DEL ANALISIS POR TORSION ————-

Kioidez
TON /0

FIRSIEL
£.950. 10
10,930.00
13. 006, 20
20, 258.20



DISTRIBUCION POR TORSION n
EBIFlEl

Alberto Guzmin Fuentes hoja 3
0 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 19 9 CON ANALISIS ESTATICS

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 35 ripidez forsional 1,39932ZEH)7

Bir. Rigidez Cortante
TON /M TON
X 29,434.00 168,48
Y 32.093.00 168. 48
Marco rigide: Y jt
TON /H M
Marco A 7,354.9  -12,30
Marco B 7.462,10 -3.50
Marco C 7.462.10 3.5
Marco D 7.354.90 12,30
Harco Tahqigﬁz ; it
Marco 1 337170 30,00
tarco 2 3.337.40  -1B.00
Marco 3 S 337,40 -b.00
Marco 4 5. 357,40 8.00
Marco 5 3,337.40 18,10
Marco & L3770 000

Torsidn
ﬂ
30,00
12.50

Torsién
en X

2,42
2043
040
0,49
-0, 69
b.89
2082
242

Torsidn
en Y

-10.20
1020
-6.08
6.08
-2.0
2,03
2.03
-2.03
608
-6.08
10,20

-10.29

]
30,90
12,30

Tarsion

en Y

-3.82
5.82
-1.63
1.63
1.63
-1.65
3.52

-5.82

Tarsién
en X

Centro de Fosicifn de Excentr.
la cortante

Mix. Dim. Excentricidades de diseno
tedrica en planta 1.50e +0,10b 1.00e- 0.10b
4 M M M ' TON
0.00 50,00 &.01) -A.00
=0.00 25,08 -2 2.90
Torsion Torsidn  [irecto Directo  .30%torsion
en X en Y TON +tor en X en Y
.42 5.82 41.87 44.2% .75
0. 6% 1.5 §2.48 43,18 0,30
0.6% 1.5 42.48 4.1 0,30
.42 5.82 41,87 44.29 1.79
Torsion Torsitn  Birecto Directo  0.30%torsion
en ¥ en TGN +tor en Y en i
10,20 4.25 28,52 36,43 1.%7
4.08 2.5 28.05 13,13 0.76
2.03 0.84 28.05 30,08 0.22
2,03 0.84 2B.495 30,08 0,25
4.08 2.5 26.03 34,13 .74
{0.20 4.5 28.23 38.43° 1.27

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTRERISG & 4 rigide: torsional 21.398001E+07

Dir. Rigide: Cortante
TON /M TON
X 40,744, 50 349. 048
¥ S50 745,60 49,06
Marco PlﬂldE. Y it
TON M
Marco A 10,031,30  -12.30
Marco B 18,3218 =350
Marco C 10,321, 00 3.5
Marco D 10,051, 30) 12.530
Marco rigide: i
TON /M M
Marco | 8.580.60 -3,00
Marco O B.933.10 -18.00
Marco 3 8,953, 10 -a.0)
Narco 4 8,%53.10 5.00

Torsion
]

30,00
12,50

Torsi6n

en X
4.2z
-4.72
1.21
~1.24

1.2

Torsion
en ¥

A oin
e N
-

30.00
12.5%

Torsisn
en Y

-10.13
10,13
-2.91

Centro 0e Pasicidn de  Excentr.
la ﬁortante

tedrica
M

Q.QO
-, (0

Tarsion
en £

4,22
f.2l
1.21

-~
s
o

4
Torsion
enyY
21,469
12,99
4.3

4,3

Max. Dim.
en planta
" 50,00
25.00

Torsion
en ¥

10.13

2.91

2.9

16,13
Torsion
en X

§.04

5.41

1,80

1.80

Excentricidages de disenc
1.30e +0.10b 1.00e- 0,10b
H M TON
4.0 -,
~Zo R} .50
Directo Directos . I0¥torsion
TON +tor en X en ¥
B&. 11 9.3 .04
BB.42Z B5.43 0,87
BB. 42 87.83 0.87
Bu. 11 30,33 3. G4
Directo Directo  9,30<tarsion
TON +toren Y en X
58.24 757.92 1N
58.15 71.14 1.62
38.15 AZ2.48 0.34
4. 15 62.48 (.54

-ﬁ
-421.7
i.012.1

Total
TON

45,04
§3.06
2
-4

43

Total
TGOk

REMPH
34.89
.33

T T
LY I A

34.89
AT

-
-872.7
2,04, 4

Total
1]

T?Eﬁl
82,63
7274
83.02
42,02

Momentos de torsio

!

-1"

Momentos de forsion



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzmdn Fuentes hoga 4
EDIFICID | CURSO SEPTIEMBRE DE {8

Marco 3

Marco 6

——

8.933.10
8,964. 60

18.00
30.00

12,99
-12,%99
21.69
-21.69

-9.41
341
-9, 04
9.04

12.99

21,69

3.41
9.04

9 CON ANALISIS ESTATICO

3\.15
38.24

STRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREFISO ¥ 3 rigider torsicnal 3, 1725545+07

Dir. Rigidez o
H TD§4{g23.40
¥ 64,090, 40
Marca rigige:
o /M
Harce 4 11,280, 40
Marco B 10,921.30
Marco C 10,921,30
Marco D 11,240.40
Marco Tgégx?ﬁz
Marco 1 11,145.20
Marca 2 10,950.00
Marco 3 1G,930.00
Marco 4 10,950,090
Marco 3 16.930.00
reo b 11,143, 2

rtante

TON
483,90
485.90

Y jt
"

-12.50
=3.30
3.30
12.30
n
-30.00
-16.00
-5.00
5.90
18,00
30,00

Centro de Posicion de Excentr,

Tarsitn
| 30,00
12.50

Torsion
an X

-3.38
3.38
-1.46
1. 44
1.
~1.44
3.38
-5.38

Torsion
an Y

-30.73
36,73
-18.11
i8.11
-6.04
4.04
6.04
-6.04
18.11
-18.11
3073
=30.73

la cortante
b

30.00
12.50

Torsién
en Y

-12.91
i2. 91

Torsion

= en X

-15.80
12,80
-7.39

.08
-2.452
2,32

2.52

=2ud

7.5
12,80
-17.80

teorica
|

0.00
3.00

Torsion
en X

2.38
i.46
1.dc
9.38
To;:xen
30.73
18.11
6.04
6. 04
18. 11
30.73

7l.14
79.92

1.82

A7
A

—-— -

Jedd

82.63

_H
1.214.8

2.915.4

0,3ktors1an  Total

T

]
48

122,20

A
Ll

122,24
i35.48

0, 30*tors1on  Total
TOK

Max. Dim. Excentricidades de disero
enﬂnlanta 1.50: +0. 10b é.(}i)e- 0. 108
&0.00 6,00 -6, 00
23.00 250 -2.30
Torsion  Directa Directc
en Y ON +tor en { en Y
12.91 PR, 126,60 3.87
3.9 119.73 121.19 1,03
3.5t 11%.73 121,19 1,03
12,91 123.22 126.60 3.87
o TS ey e
12.60n 81.94 112,87 3.54
7.3 80.51 98.42 Z.26
2.52 80.51 8a.34 .73
.52 B0.51 86.34 0.78
7.53 86.51 98.42 s
12,80 31,94 i12.67 .04

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREFISO # 2 rieider torsienal 3.918134E4G7

bir, Rigige:z Ca
0N /N
1 47,659 413
¥ B2.724.20
Marco rigides
TN /M
Marca A 12.1656.30
Marco b 11,663, 40
Marco C 11,683, 4)
Marco O 12,106,320
Marco rigpidez
TON /M
Harco 1 14,1025.70
Marco 12, 666,20

rianie

TON
579 \ely

7 A

3720

Y ot
H

-12.50
=530
3.0
12,30

X gt
H

-30,00
-18,00

€entro de Fosicion de ELicentr.

Torsion
M
33,00
12.50

Torsion
en X

3.42
-7
1,31
~1.al
-1.3
1.51
-5.62
b2

Tarsian
en ¥

—
2w
AL
=-37.33
21.82

-21.82

la ;artante
30,00
12.50

Tors16n
en ¥y

15, 4%
-i3. 49
3,83
-3.87
-3.63
363
-13.49
13.49

Torsion
en X

13.33
-15.35
.05
-5.09

tedrica

M
-0. 04
-0,00

Torsion
en X

1.51

S.82
Torsicn
en Y

3133

21,82

Hax. Dim.
ennalanta

£0.00
3.0

Torsidn
en Y

13,49
3.63
Skl

15.49

Torsion
en I

{5.55

9.09

Escentricidades de diseno
{008 +0,10b
"

1.00e-
¢}

=4.00
-2.30

firecto
TON

147.73
141,87
141,87
147.73
Di;gﬁtu
98.23
35.49

Directo
+tor en )

153,38
143.38
143.38
153.33
Directo
+tor en Y
135,56
117,50

1&.31
100.88
87.70
§7.30
104,808
115.51

0,106
TON M
£.00 -1.448.0
2,30 ~3,475.2
0.30#tors10n  Total
en Y TON
4,05 157.40
1.09 144.47
1.09 144,47
4.0 157.40
0.30%ors1on  Total
en X TON
4,87 140,23
2.73 120,23

Momentos de torsion
TON

-1.21

-2,91

Momentos de torsion

1,44
3,47
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EDIFI

Marco 3 13,606.20 -6.00 I.g; §.9§ 7.27 3.03 73.69 102,95
=/l TN

Marco 4 13.666.20 6.0 -1.27 =303 7.27 3.0 75.49 102.94.
1.27 I.0%

Marco 3 3.660.20  1B.00 -21.82 -9.09 21.82 .09 95.49 117.30
21.82 7,04 ’ '

Harco b 14,029.70 30,00 =333 -15.30 3733 13.55 98.23 135,36
M) 15,35

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISOD # ! rigidez torsional 6.07753E+07

103,87
102.87

£20.23

140.23

Dir. Ripidez Cortante  Cenfro de Fosicion de Excentr. Max. Dim. Excentricidades de disens Momentos de torsion
Torsion  1a cortante  teorica en planta 1.302 +0.10b  1.G0e- 0.10b
TON /M TON " ] M ] ¥ TON X
X 45,464B. 40 628,94 30.00 30.00 -0.00 &0.00 -&.00 6.0 1,.572.4 -1,5
Y 141,141,481 £28.56 12,30 i2.30 .00 25.00 2,90 -2.30 -3, 772.8 Y
Marco rigidez Y 3t Torsion  Torsion  Taorsion  Torsien  Directo Directnp  O.Ztorsion Total
TN M M en X en ¥ en X en Y TON +tor en X en ¥ TON
Marco A 16,908,680 -12.30 -5.%5 ig.i% 3.05 12,13 162,00 167,495 J.0d £710.49
:-‘: -
Marco B 15,915,720 -3.30 -?.gg i._0 1.33 3.2 52,48 133.82 0,34 154,77
.33 -3.20
Marco 15.915.70 3030 i.33 -3.%? 1.33 WY 152.48 153.82 .96 154.77
~1.33 3.20
Marco D 16,908.60 12,30 w0 -12.13 5.05 12.13 162.00 167.05 3.64 170,69
~3.03 14,13 .
Marca rioide: X 1t Tarsion  Torsion  Torsian  Torsidn  Directo Directo 0.30#torsign Total
To /M L en Y en en Y en X TON +tor en Y en X TON
Marco | 24,094,400 -30.00 :%.ﬁ; -%;.;g 41,47 17.28 W07.37 148.84 3.18 154,03
Marco 2 23,238.20  -18.00 %g:go -lg:gg 24,00 10,00 103.53 127,33 .00 130,33
=24.00 10,
Marco 3 23,238.2¢ -6.00 g.g% =33 B. 00 3.3 103,55 111.55 1.00 112,55
-8, 01 L3
Marco 4 23.238.20 4. 00 -g.gg 3.33 B.00 333 102,58 111,55 1.00 112,58
. =33
tlarco 3 23,236,018, -22.83 i@.gg 24.00 10,00 103,55 127,53 ) 130,55
24, -1
Marco & 24,094,840 30.00 -41.47 17.28 41.47 i7.28 147,37 148.84 5. 18 154,03
41.47 -17,28
-—-———— DESPLAZAMIENTOS OE TGDA LA ESTRUCTURA —-—
Drreccion
Nivel Altura Altura de Cortante Rioide: Desgia:amxentu Desplazamiento & # Despl. § # Despl. G » D/H
Entren. entrecisa elativo Total Relative Total Relativo
M M TON TON /M M M M n
3 18,00 3.0 168.68 29.634.00 (.01 U9 0.017 0. 141 0.005
4 14,50 3.5 349.00 40 744,40 0,01 .04 0.026 0,124 0. 0i7
3 11,00 .30 483,90 44,323.40 .01 3,03 0.033 0.098 0.009
2 7.50 3.3 379,20 47,499.40 .01 0,02 .03 0.065 0.010
i 4,00 4.00 428,96 43,648,460 0.01 0.0t 0.029 3,02% Gaka?
Gireccion ¥
Nivel Altura Altura de Corfante Riowdez Desplazamiento Desplazamento § # Despl, § * Desoi. © + D/H
entren. entrepiso helativo Total Relativo Total Relativo
" TON ™ M M (I H ¥
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0.03

EDIFI { CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CDH ANALISIS ESTATICU
3 18.00 .30 168.68 32.093.00 0.01
4 14.50 3.50 49,06 33,7459.40 0.01
3 L0 3.30 485.90 66 090,40 0.01
2 7.50 3.5 379.20 82.724 20 0.01
1 4,00 4,100 620,96 141,141,461 0.00
--—=————— RESUMEN BE RESULTADOS EN LOS MARCOS -——-—--—
- Marco : Marco A { direccion Y }
Nivel Alturza Hentrep  Fuerza Cortante _Rigidez
{Entrepisa} " M TON TON /M
5] 18.00 .30 46,04 45,04 7.354.90
4 14,30 3.9 7.5 G337 10.051.3
3 11.90 3.0 7.1 132,48 11,240, 40
i 7.30 3.50 24.592 157.40 [2.1b6 30
i 4,00 4,00 13.29 170,69 15,508, &0
=== Marca : Marco B ( direccion £ )
Nivel Altura Hentrep Fuerza Cortante Rigidez
{Entrepisa) M M TON TON ™
5 18,00 2,30 43,66 43.66 7.462.10
4 14.30 3020 46,85 20,51 10,221.00
3 11,00 3,30 31.74 122,24 40,921.39)
z 7.50 3.90 22.22 144,47 11,483.40
{ 4.00 4,00 10.31 154,77 15,915, 70
~~= Marco s Marco C ¢ direccion ¥ )
Nivel Altura Hentrer  Fuerza Cortante Rxgldez
{Entreniso} M TON TOK TON /M
5 18.00 I 43,44 43.66 7.862.10
4 14.50 3.90 46,85 96,31 10,521.00
3 11.00 3.30 31.74 122,24 10,921.30
2 7.30 3.9 2.2 144,47 11,483.40
. 1 4.00 d.00 10,31 154.77 15,912.70
* Marco ¢ Marcg D € gireccion X )
Nivel Altura H entrep Fuerza Corfante Rialdez
{Entrepisol M TON TON  TON /M
3 18.00 3.9 46,04 46.04 7.334.50
4 14,50 3.90 £7.33 93.37 16.051.30
I 11,90 3.50 39,1t 132.48 11.240. 45
2 7,50 3.90 24,92 157.40 12,166.30
i 4,00 4.0 13,29 176,469 15,908, 80
-— Marzo @ Marco 1 ¢ direccidn Y )
Nivel Altura H entrep fuerza Cortanie Rinide:
(Entrepisa) M ] TON TON TON /M
3 18.00 3.30 39.71 ] 537170
4 14,30 3.0 42,92 B2.67 B,94b.60
3 1i. 00 T.50 33.88 lid.al 11,145, 20
2 7.5 J.90 2372 140,27 14,029.70
1 4.00 £.00 12.80 154,03 24,994, 40
-—- Marco : Marco © ! direccibn Y }
Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante Rioide:
(Entrepisol M N TON TON  TON /M
g 18,00 350 34,39 74,89 3.337.40

0.
0.03 0.
(.02 0.
0. DR
Q. 00 G.
Bes. rel. Des. tot.
M M
0.004 0.030
(. 009 (3,044
0.012 0.03%
(.013 0.022
¢.010 0.010
Des. rel. Des. tot.
M hi
G.00& 0.048
0,009 0.042
0.011 0.0%2
0.012 .02z
0.010 0.010
Des, rel, Des. tof.
! M
0.004 0, (48
0. 009 0,042
0.011 0,033
0.012 0.022
0,010 0,010
Des. rel. Des. tat.
H ¥
0.006 0.050
&,009 0.044
0.012 6,035
G013 0,023
0.010 0.010
Deg.'ﬁfl. Des. tot
0.007 0043
0.009 0,036
0.010 0,027
1.010 0,016
0. 006 0,006
Des. rel. Des. totf.
M N
0,607 0.038

LEoSo
AR St

0.092

0.078

0,034

¢.034

0013
B#D rel. D tat.

M M
0.019 0.151
0.028 0,132
0,035 G 404
0.03% 0. 069
0,030 0,030
G*0 rel. D tot.

M M
0.018 0,144
§.0268 0,126
0.034 0,100
0.037 0048
9,029 0.027
G*0 rel. @D tot.

M !
0.018 0.142
0.026 0.12¢8
R.034 0.100
0.037 TRV
0,029 .029
04D rel. G#D tot.

[ !
0.019 0.151
¢.028 n.132
0 035 0. 104
4. 037 0.06%
0.03¢ 0,030
g+l rel., G0 tof.

M M
0,022 0,130
(.28 0. 108
0.031 0.081
0.030 3.049
0.019 0,019
&%) rel, G#D toi.

i [
0,020 G.115

0.3
¢
U, Jidk

Q.08
YN

Geli/Y trel.:

. 0054
o, D0
(AR
G.0lil
U X734

B+L/H (rel,

0. 0090
3.0075
. 0056
0.0106
0.0073

Fe0/H (rel.

0.0030

0.0075"

0.00%&
0.0108
0.0073

B*0/H (rel.

0.0634
$.0080
0.0101
0.0111
0.0074

)

-

BeD/H (reld)

0.0063
2.0079
0.0090
0.0084
0.0048

hIVH (rel.

0.003&
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— A

-— Marco : Marco 2

Hival

{Entrepisol

Ll S L LT )

( direccion Y

Altura H entreo

M
18.%9
14,350
11.00

7.50

4.00

3.30
3.0
3,30
3.30
4.00

— Marco : Marco 4 { direccion Y

Nivel

(Entrepisn)

— 10 LN

—- Marco : Marco 3 ¢ direccién Y

Nivel
(Enfrepi1sq;

[l SN U Y A ]

=== Marco @ Marco & ( direccion Y

Nivel
{entreoiso)

=50 CA N

M
18,
1.5
il.06

7.50

4,00

Altura H ;ntrep

250
3,30
5.0
3430
4.00

Altura H :ntrea

8.7
14,50
11,00
7.5
4,00

K

18, G0
14,50
11.40
7,90
4,00

3.50
3.30
330
3,30
4,40

Altura H gntr&n

—r

—

—

7.87
2812
19.35

l I

LI

fuerza
TON
0,33
I2.69
24.28
14.57
8.69

Fuerza
TON
-JG'»J-J
32,69
24,58
16.57
§.4%

Fuerza
TN

34.99
37.87
28,12
19.23

10.32

Fuerza
jiL
3%.71
42 g2

72,70 8,955, 10
100,88 12,950,00
120,23 13,686, 20
130.55 2%,238.20

Cortante higidez
0N TON /M
30,3 3,3537.40
£3.02 8,953.10
87.30 10,59530.00

103,87 13,644, 20
112,55 22.238.20

Cortante Rigidez
TON  TON 7M
30,33 5.337.40
&3.02 8,933.10

7o 13,920,00
103.87 iv.uou.EO
112,55 23,238,210

Cortante Rigigez
TON TON /M

34.39 50337, 40
72.76 B.93L.10
100, 38 12,930, 06
120,23 lw-ﬂﬂﬂnzo
130,55 23,238.20

Cortante Rigide:

TN TON /M

J.7O53LT
B2.6% B.96&.&0
116,31 11,145, 20
149,23 14,029.70
154,03 24.094.40

Des. rel.
M

0.007
0.0g
. 009
0.009
0,506

les, rel.

0,007
(5,009
0,010
D.Q10
0. 006

. 032
0.024
0.014
0,908

Des. tof.
¥

0,433
0.037
0,020
0.512
0,008

Des. tot.
M

0.0
0.027
0,020
0,012
0,005

Des. iot.
yl

0.038
3,032
0.024
0.014
0. 006

Des. fat.

0.043
0,038
.027
0.015
0. 006

3,024
0.028
0,026
0.017

@40 rel.
M

0.017
0.021
.04
2,003
3,015

Ox0 rel,
M

.07
0.021
0.024
0.022
0.015

D rei.
M

0,020
0,024
$.028
0.026
5.017

& rel.
M

G.022
0.028
£.031
4,030
0.019

O+D tot.
!

£.09¢
0.082
0,081
0.037
0,018

G+D tot.
M

{. 099
0,082
w.al
0.037
0.013

G070
2.0075
G 0075
(0, Q042

Q#D/H (rel.)

0.004%
10,0080
4. 0068
L)
{0003

{+D/H (rel.}

2,004
0. 0080
0. 0048
.0045
.07

QxD/H wrelld

. 0056
0.0070
0.0079
0.007%
0, 0042

B/H (rel.}

0.0063
3.0079
0.0090
0.0084
0.0048



DISTRIBUCION POR TORSION in

EDIFIEID

—-———— CARACTERISTICAS GEMNERALES

—~

+ SEPTIEMBRE DE 1999

Ubicacion + MEXICO &.F.
Fecha

Fuerzas en ¢ TOM
Longitudes en i M

Nimerp de niveles

Grupo al que pertenece

Iona donde esta ubicada

Factor de comportamientp sismico (O} en x

Estructura regular

Nimero de marcos en

Nimero de marcos en ¥
~—-—-—— CARACTERISTICAS BE LOS NIVELES ~=-m———-

(g% ] r on

-4

eny 3

Alberto Guzadn Fuentes hoja 1
{ CURSD SEPTIEMBRE DE 1948 CON ANALISIS DINAMICO

(Tarreng de transician)

Nivel Peso Altura Centro de cargas Mixima dimension
en X an en X en Y
TON M M " " M
3 934,50 18.00 .00 12.50 80.00 23.00
4 1,240.50 14,30 0.4 12.50 40,00 25,490
3 1,740.90 1100 3300 12.5G 60,00 25.00
2 1,240.50 7.50 30.00 12.50 &t 00 25.00
{ 1,240,550 4.9 30,00 12,50 A, 00 25.00
————-—— CARACTERISTICAS Ot LOS MARCOE ————
Direccion X Direccaan Y
Marco Identificacion Pasicién Tdentificacion Po:zcxan
L
1 Marco A G0 Harco i 0. 000
2 Marco B §.000 Marco 2 12,000
3 Marco C 16.000 tarco 3 24,040
4 Marco & 25,000 Marco 4 36000
S Marca 5 48,300
a Harco & &0, 000
Marco Marco A Marco Marco B Marco Marco C
Entrepiso  Rigidez Entrepiso _ hicide? Entrepisa _ Ripide:
ON /M N ON /M
3 7,594.90 ] To4R2. 10 5 7.442.10
4 10,051.30 4 16,321,00 4 16, 321,00
3 11,245, 40 3 10,924, 30 3 iU, 921.30
2 12, 164,30 2 11,5683, 40 2 11.685.40
i 15,308.a0 H 15.915.70 ! 15, NI 70

.mm‘e de la obra : EDIFICID t CURSD SEPTIEMBRE DE 1997 CON ANALISIS DINAMICO

Cortantes

en X en Y
TON TON
141.53 149,27
2.3 292,52
105,06 369,44
430.46 447,95
529.38 497,14

Marco Marco D

gntrepiso

el e L2 o) &)

Rigigez
TN M

7.734.50
16,051.30
11.240.40
12, 166. 30
16,908, 60
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DIFI

Marco Marco |

337170
8,966, 64
11,143,206
14,025,790
24,094.40

—rJ L] pe i

Marco Marco S

5, 5740
B,952.10
10195000
13 6. 20

23, 238,20

(el STy ]

~---—-—— RESULTADOS BEL ANALISIS ESTAT

Reglamento utilizado

Coeficiente sismico

e A0

Land SR LS g 4]

: Marco Marca 2
Entreniso RI?IUEZ Entrepiso
TON /M

Coeficiente sismice regucioz (C/Q:, en x

Peso total de la estructura

Cortante en ia base,

en y

en x

en v

Sazal. 40
B,733.10
18,95G.00

3 Marco Marco &
Entreniso Rx?iae: Entrepiso
TON /M

ﬁzolde:

TOH 74

.37
8,960, 40
11,145,240
14,029,770
24,094, &0

ep
it

RCDF-1987
232

» 1066867
« 1066667
= 5896.3 TN
428.95 TON
628.95 TN

= Y d gl

Marco Marco
Rigide: Entregisc  Figioe:
TON /M TON 7K

COSIILG

8,553.10
10,559, 00
13.666,20

AT IR G
saqzﬁ W20

6t Se anaiiza en la direccaon X con {95 cortantes proporcicnados

Hx Se analiza en la direccite Y con jas cortanies proporclanados

Nivel Fuerza Cortante
(entrepiso) en X en
TON TON
3 141,52 141,52
4 149.70 2391.23
3 117.83 409,04
2 81.42 490.48

[y

8.9 52954

Fuerza
an ¥
TON
149.27

142,23

106.92
68.52

.30

Cortante Fosicion d¢e la cortante

en Y
TON

148,27
292,32
199,44
467.94
497,16

-~===——— RESIL.TADGS DEL ANALISIS FOR TORSION -—-——---

en }
M

30,00
30,00
30,00
30.00
.00

en Y
K

12,530
12,30
12.50
12,30

12,50

Marco %a
Entrepi1so

Lahl SF LN Y )

I
-
oo

Rigioe:
ON 7

SR
E..u3.;$
1, 950,00
L5uhop. 20

ARTRRE NyrlY
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EDIFI

E. Alberto Guzmén Fuentes hoja 3
10 | CURSO SEPTIEMBRE DE 1939 CON ANALISIS DINAMICO

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISC & 5 rigidez torsional 1.599322E+07

Max. Dim.
en planta
bl

60,00
25,00

Tersion
en Y

315
.46
148
3.1

Tarsion
en X

ed
-

Mai, Dim.
enHalanta

a0,
25.00

Tarsi6n
en Y

B8.49
.44
2.4
B.49
Torsion
en
7.34
4,32
LSt
£.91

Excentricidades de disedg Momentos de torsion
oo 40,100 {00~ 1. 10h
M M TON ¢
0. 04 =800 353,82 -T9e.8
230 2.5 B95.5 -895.a
Directo Directo 0.30%torsion Totai
b +tor en X en Y TON
3513 YIS 1.54 8.70
J5.64 6,22 .34 REWETS
- 36,27 (.44 Zh.86
35.13 37.14 Lead 38.70
Directo Directa  0.30%torsion Totat
TON +tor en Y en L TON
74.58 34,08 1.97 .08
24,83 30.21 0.44 36,84
24.83 26.62 0.2 28,83
24,87 26,62 0.24 26,83
24,83 0.2 .54 .84
24.98 34.01 1.07 35,087

gxcentricidades de diseno Momentas de torsita
1.50e +,i0b  1.00e- 0,100
¥ . TON M
&.00 =y, (i =728.1 - 728.1
=250 2.50 1,795.1 -1.733.1
Directo Directo  0,30#tgrsion Tofal
TON +tor en X enY Tan
71.684 75.36 2.3 77.91
7577 74.78 0.7 73,52
7357 74.78 3.73 73.52
71.84 75.36 .39 77.91
Directo Directa 9. 30*torsion  Total
TON +tor en ¥ en X TON
48.80 46.97 2.2 67,24
48,73 29.42 1,33 60,97
48.73 52.34 (.45 52.81
48.73 52.36 0.45 22.81

~~Bir. Rigidez Cortante  Centro de Position de Excentr.
Torsion  la cortante  tedrica
TON /M TOH | iy M
X 27,634,150 141.53 33,00 T500 0.0
Y 32,593,000 149,27 12.30 12,50 .00
Marco rigidez Y jt Torsién  Torsion  Torsion
TON™ /M M en X en ¥ en X
Marco A 7,794.90  -12.%0 -2.02 -5.13 2,03
2,00 3.13
Marco b 7.462.10 =330 ~0.38 -t 46 .38
0.8 1.4b
Marco 7.462,10 LY .28 .48 0.38
~(.58 -1.46
Marco D 7,354 12,50 2.03 5.15 2.03
-2.03 -5.19
Marco rigidez ¥ jt  Torsudn  Torsitm  Torsien
TON /M en Y en ! en Y
Karco 1 S.37LT0 0 =30.00 -%.02 -3.97 9.02
7.02 Y
tarco 2 9,337.40  -1B.0D) —§.§3- -%.13 5.38
3 2.13
flarco I 3334 -6 -1.79 -1 1.79
1.79 0,71
Marco 4 5. 337.4) 6.00 1.79 9.71 1.79
-1.79 =371
Marco 3 5.337.40  1B.OD 5.38 2.13 3.38
-3.38 =213
Marco & S37L7 30000 9.02 .97 9,92
-9.02 -3.5
.DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 4 ricide: torsional 2.59B0G1E+07
Rigidez Cartante  Centro de Posicion de Excentr.
Torsion  la cortante  feoriga
TON /M TON X M N
X 40,744, 40 291,23 .00 36,00 0,00
y 53.745,60 290,32 12,50 12,30 =000
Marce rigige: Y it Torsion Torsidn Torsion
TON /M M en A en ¥ en X
Marco A 10,051,309 -12.50 Jadl -B.49 3.32
=392 B.49
Marco B 10.321.00 3050 1.01 -2. 44 1,08
-1.01 2,44
Mares € 10.321.00 330 -1t 2.4 1,01
1.01 ~2. 44
Marco D 15.05L.30 12,50 -3.5 8.49 .82
352 -6.4%
Marca rigide: X 3t Tarsion  Torsin  Torsion
TON™ /M | en ¥ en X en ¥
Marco 1 8.966.60  -30,00 -18.17 7.94 i8.17
18.17 -7.54
Marco 2 £.933.10  -18.00 -10.89 4,32 10.89
10.89 -4,52
Harco 3 8.993.10 -6, =343 1.51 3.3
3.63 -1.51
Marco 4 §.933.10 .00 3,83 -1,51 3.63
-1.63 1.31



DISTRIBUCION PQR TORSIiON lnéig

Marco S

Marca &

EDIFI
8.933.10  18.00
8,966.60 30,00

16.89
-10.89
18.17
-1E. 17

-4,52
4,52
-1.54
7.54

Alberto Guzsdn Fuentes hoja 4
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10.89
18.17

4.32
7.54

48.73
48.80

DISTRIBUCION DE CORTANTES FARA Tl ENTREPISO 4 3 rigide: torsional 3.172358E+07

DISTRIBUCION Dt CORTANTES PARA EL ENTREPISO #

Dir. Rigide:z Cortante
TON /M TON
= R
Marco rigide: Y jt

o /M M
Marco A 11,240,340 -12.50
Marco B 1,921,730 -39
Marco C 10,921.30 L0
Marco 0 11,240,406  12.30
Marca rigidez Xt
TN /M H
Marco 1 11,143.2)  -30.00
Marco 2 10,930.00 -18.00
flarco 3 10,930.00  -6.00
Marco & 10,950,00 5.00
Marco 3 19,930.00  1B.00
-Marcs 6 11,145.20  Z0.00

Dir. Ripide: Cortante
TON /M TON
X 47, 595,40 49:. 44
¥ BL.728.20 §57.96
Marco rigide: ¥t
TOH /M ﬁ
Marco A 12,186.30  -12.%
Marzo B 1i.6683.40  ~3.50
Marco € 11,483.40 3.30
Harco D 12,166.30 12,50
Harco rigide: £t
TON /M
Marco 1 14,025.70  ~30.00
Marco 2 13,006,200  -18.00

T:Pﬁldﬂ la ﬁnrtante
.00 30,00
12,30 12,50

Torsion Torsion

en en Y
-4.93 -10.61
4.53 10,561
-1.23 -2.89
1.23 2.89
.23 2.89
-1.23 -2, 89
4.53 10,61
-4,33 -13.61

Torsion Torsion

enY " enX
-23.24 -10.78
2.2 10.78
-14.89 -6.35
14.89 .35
4,9 -2.12
4.9 212
4.9 2,12
-4,.9% -2.12
14.89 6.35
-14.89 -6.33
25.26 10.78
-29.26 -10,76

Tgrsxon la gartante
33,00 .00
12.50 12.5¢

Torsien Torsion

en X en Y
4.76 1G.90
-4,78 -10.90
1.2 2.93
-1.28 =-2.93
-1.28 -2.93
1.28 2.93
-4.76 =190
4,74 12,99

Torsion forsion

er Y en ¥
W.le 13.17
‘ui:i.lo -13u17
17,83 Z.ZO

-17.63

Tla¥

Centrp de Posicion de Excentr.

tedrica

0.00
0.00

Torsion
en X

4.53
a7

Lyran)

1,22

o

4,33
forsion
eny
2.2
14.89
4,9
4,95
14.89

253,26

Centro de2 Fosicitn de  Excentr.

tearica
#
-0, 00
.0

Torsion
en X

4,78
1.28
1.28
4.78

Torsion
en Y

Max. Dim.
enhnlanta

£0.00
23.00

Torsion
eny

10.&1
2.8
289

16.a1

Torsith
eh X

16.78

6,33
2.12
.12
6. 33
10.78

Max. Dim.
en olanta

40,00
20.040

Torsion
en ¥

10.90

2,593

2,93

10,90
Torsign
en f

13.17

1.70

gxcentricidades de diseno
i.30e 40,100 1.0ge-
M ¥
4.0
2.50
Directo Directo
TON +tor en X
103.74 108.27
100.79 102,92
136,79 102.02
10374 198,27
Pirecto Directo
TON +tor en ¥
87.%8 ¥Z.62
66,18 B1.07
&6, 18 71.14
44, 1B 71.14
66.18 B1.07
67.34 Q2.62

2 rigides torsional 3, 918134E+07

3%.82

aé. 37

£n

.2

&, 57

57,24

2.10b
TON N

~6.00 1.022.7
-2, 2.1%.0
0. 3#torsion Total
en Y ToN

318 111,45

0.87 102,87

087 147,89

1B 111.45
0.30%tors1on  fotal
en X TON

CTRAR 05.E5

1.91 B2.98

0,44 71.78

D.0d 71.78

1.51 B2.98

.23 3.85

¥omentos de torsion

-1,022.7
=2, 348,46

1,226.2
2,807.8

Excentricidades de disedo Fomentos de torsion
l.90e +0.1Gb  1.00e~ 0.10b
M M TON M
=6, 6.00 -1,226.2
-2.30 2,90 -Z,B07.8
Directc Directa  O.20xtarsion Totai
TON +tor en ! en Y TON
125.10 129.86 Sl 13382
120.14 121.42 0.8 120,30
120,14 121.42 0.88 122,36
125.10 129.86 L7 133.13
hrecto Directo  d.30ttorsicn  Total
TON +tar en Y pn ¥ TON
79,34 109.53 3.95 113
77.3 54,94 3 97.25



DISTRIBUCION POR TURSIggI

Marco 3 13,668.20

Marco 4 13, 666,20

s

€0 3 13, 606.2%)

walth b 14,029.70

DISTRIBUCION CE CORTANTES PARA EL ENTREFIST &

hir. Rigide: Lortan
TON /M TGN

X 63, 448, 40 a2

Y 141,141,848 35

Marco riaige:
M

Marco A 16,708.6% -
Marca B 13.915.70
Marco C 13,915.70
Mareo B 16,908, 60

Marco rigidez
Marco | 24,094, 4)
Marco 2 L5, 58,20 -
Marco 3 23,238.20

ca ¢ 23,238.20
wal'to 3 23,238.20

Marco & 24.094, 40

Fl
-6.100

6.
18.00
.00

5.86 2.97
-5.88 2.5
-5.88 -2.57

=.88 2.9
17.4% -7.70
17.43 7,70
0. 1é -i3.17
3016 13.17

[“E Alberto Guzadn Fuentes hoja 5
10 1 CURSQ SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISES DINAHICD

3.68
Z.88

1763

3016

te Centro de Fosicién de Excentr.

378 -i4.54

Tgr51an la ﬁurtante tidr1ca
25.38 33,00 3,00 -1, 00
7. 16 12.50 12.90 (.00
Y jt Torsion Torsion Torsion
M en i en Y en X
12,30 -4,25 9,39 W22
4.25 -97.59
-3, -1.12 2,53 1.12
1,12 ~Zeo0
3.5 1.12 -2.33 1.12
-1.12 2.3
12.50 4,29 -7.39 4.25
-4.2 9.59
L1t Torsion Torsion Torsi6n
M en Y en X en Y
~30.00 3278 -14.54 32.78
-32.78 14,54
18,00 18.97 -B.42 18.97
-16.97 B.42
=5.00 6.32 -2.81 6.32
'G- 1.12 2. Bi
6,00 -8.32 2.81 6.32
6.32 -Z.B1
18,00 -18.97 B.42 18.57
18.97 -B.42
30,00 -32.78 14,34 32.78

—--—-—- DESPLAZAMIENTGS DE TODA LA ESTRUCTURA —-—-——

Direccion %

Mivel Altura Altura de
Entrea, " entreciso
3 18,00 .50
4 14.50 00w
3 1103 .50
z 7.3 3000
! 3.00 4,00

Birecgion Y

Mivei wAitura 4litura de
cntrep. entrepiso
K M

{ortante

TCN
141.53
91,23
409,06
450, 48
329.38

Cortante

TON

Rigidez fesplazamento
relativo
TON /M M
29,634.00 3.00
40 744, &0 0.91
34.723.40 9.01
47,599.40 G.01
&5.&48.60 .01

Rigider Desplazamiento Desolazamento G * Desol.

heiativo

TN /M

M

rJ
-

57

9

7.70
5.407

1 rigidez torsional 6.57793E+)7

2. b
83.18
74,94
109,335

8.5
B3935
§7.c

113,48

-1,333.4
2,980.0

Max, Dim. Excentricidades de disenc Momentos de tarsion
en planta 1.S0e +0.100  1.00e- .10
M M TON %
0.7 -&. 00 6.0 1.323 4
25.00 2.5 -2.50 -2.983.0
Torsion  Directn Tirecto  .30%torsion Yotal
en ¥ TON +tor en X en Y TN
9.59 136,33 140,60 2.68 143.48
.93 128.34 129.46 0.74 130.22
PN 128.54 {29.4% {78 13,22
9,59 128,33 140. 60 2.88 143.48
Tarsion  Directo Directo  0.30+torsion Total
en X 0N +tor en Y en X TON
14.54 B4.87 117.63 4.36 122,01
B.42 B1.85 100.82 232 193,39
2.8t £1.85 g8.18 6,84 g89.02
2.81 B1.8B3 B8.18 .34 g9.02
8.42 B1.85 100.82 .32 103.35
14,54 B4.87 117.45 4,36 122,01
Desplazamiento @ % Despl. § # Desol. & # D/H
Tgtal Reéatlvo Tgtal Felafiva
0.04 0014 0.118 0,004
G.03 0.G21 0.104 0. 004
DRI $.028 0,683 0,008
0.G2 Q.03 0.05% 0,009
G.01 (.024 0,024 1, 004
@ # Despl. Q # D/H
Tgtal Reéatlvo Tgtal Relative



DISTRIBUCION POR TORSION Ing.
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EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CDN ANALISIS DINANICO
5 18.40 3.50 149,27 32.093.00 0,00
4 14.30 I.50 292.92 33,745,480 0.01
3 11.00 3.90 I359.44 &a 090, 4; 0.01
2 7.30 .90 467.%6 82.754 20 0.01
1 4.00 4,00 497,16 141,141.61 0.00
—- Marco ¢ Marco A { direccion X }
Kivel Altura Hentrep  Fuerza Cortante Rigide:
(entrepiso) M L TON TON TOM
] 18.00 3.3 38.70 XB.70 7,754
4 14.50 230 3521 77.91 10,931.30
I 11,00 350 354 111,45 11,240.40
2 7.30 3.5 2168 132,13 12,164.30
1 4.00 4.0 10,34 143,48 15,908, 60
—=- Marco : Marco B ( direccion ¥ )
Nivel Altura H entrep Fuerza CLortante FRigide:
(Entrepisoi M M TON TON TON 7H
16,00 330 35,86 b6 746210
14.50 3.50 38.8& 79,82 10.#—1 00
3 11.40 Jedt 27.18 102.99 10,921.30
2 7.50 .50 19.41 122,30 11.683.40
1 4,00 4,00 7.52 130,22 15,915.70
—==- Marco ;s Marco C { direccidn £ )
Nivel Aitura H entrep  Fuerza Cortante Higidez
{Entrepiso) M M TON TON TDN M
S L1800 .00 35.464. 36,66 7,462, 10
) 14.90 350 38.86 75.32 10.321 00
3 1100 3.0 Z7.38 102.89 10,921.30
2 7.50 3.50 19.41 122,30 11,4683, 40
1 4,00 4,00 7.92 130,22 15,9157
==~ Marco : Marco D { direccion X )
Nivel Altura H entrep Fuerza (Cortante Rigide:
{Entrepiso) - M- [ TON TON  TON /M
5 18.0¢ Jeo 38.70 3B.7G 7,304.90
4 14,50 330 9.2 77.91 16,051.30
3 1100 I.5 13.54 111,45 11.240.40
Z 7.50 3.50 2i.68 133,13 12,166.30
1 4.00 4,00 i0.34 143,48 16,508, 40
=== Marco ! Marcc 1 { direccitn Y
Nivel Altura Hentrep  Fuerza Coriante Higide:
{Entrepiso) M T TON  TON /M
S 18. 3 3.50 35.08 .08 5.371.70
4 14.50 .30 REIT.S 69.24 B.965.60
3 11,0 .50 24.41 93.83 11,145,720
2 7.50 3.50 17.43 112,48 14,929.70
1 4,00 4,150 2.34 122,01 24,994, 40
—- Marco : Marco 2 { direccion Y )
Nivel Altura H entreo fuerza Cortante Rigide:
(Entreniso} M M T TON  TON M
S 18.00 3.5 30.84 .84 5,337.40

0.03 0.014 i, 078

0,02 0.u1o 0. 082

0.02 0,018 0. 046

0.01 0,017 0.028

0.00 0,011 8,011
Des. rel, Des, tot, O¥D rel. 00 tot

) M M "
0.005 0,042 0.016 (. 127
0,008 0,037 3.023 0,112
2,010 0.02¢ ¢.030 (. 0BG
0.011 0.G19 G.033 0.3
0,908 0,008 0.023 G025
Pes. rel. Des. tot. O#D rel. O#D fot.

M M M M
0.005 0,040 0,015 0.121
0.007 0,025 0.022 0106
0,009 0.078 0.028 .08
0,010 (.01% .071 0,034
0. 008 0. 08 $.075 0.025
Des. rel. Des. tot. Q%D ral. O#D tot.

N M M M
0.003 0.040 0,015 0.121
0.007 .05 0,022 0.104
0.009 0.028 0.028 0.0B4
¢. 010 0.019 {.031 0.036
0.008 ). 008 (.025 0.025
Des. rel. Des. tot. O#D rel. G#D tof.

M M " M
0.005 0,042 0.01% G127
0,008 0,037 0,023 0,111
1.010 0,029 0,030 G. 088
3,011 0519 0.033 §.038
0,008 0,908 0.025 3,025
Des.rel. Des. tot. G#D rel. 0Q#D tot.

M N ] M
3,007 0.0% 0,070 0.108
(. 008 0,629 0.023 {3,088
G.005 0.022 0.026 0. 063
0,008 0.013 0.024 0.039
0,005 0.009 0.013 0,015
Des. rel. Des. tot. G¥D rel. @D tot.

M M M M
. 006 0.032 0.017 0.695

Godd
LS
0,05
G005
0,003

D

gD/

D/

G#0/

gxD/

D/

H {rel.)

U, 0045
3. 00eh
0.4485
(5,004
0.0064

H irel.:

0. 0042
.0063
0. 0081
(.0050
D61

H {rel.}

0.0042
0. 0063
0. 0081
0,000
0. 0061

H (rel.)

0.0043
. 0064
0.0085
0.0094
0.0064

H (rel.)

0.0034
0. ek
0.0074
0.00469
0.0038

H (rel.}
0.0030
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4 14,30 3.30
3 11.00 S.30
2 7.50 3030
1 4,00 4,00

Marco : Marco I { direccion Y

Nivel Altura H entrep
(Entrepisol ) M

3 16,40 3.9

4 14.50 .50

3 11.00 .50

2 7.50 2.50

1 4,00 4,04

-— Marco : Marco 4 { direccion Y

Nivel Altura H entrep
{Entrepiso) # by

5 18,00 3.50

4 14,50 3.5

3 1t.00 3.50

2 7,50 J.50

1 4.00 4,00

-—- Marco : Marco 5 ( direccidn Y

tlivel Altura H entrep
(Entrepisal M N

5 18,00 3.3l

4 14,30 .80

3 1:.00 R

2z 7.90 3.0

i 4.00 4.00

—- Marco @ Marco 6 ( direccitn Y

—- MNivel
‘Entrepisol ¥
g 18.00
4 14,50
3 11 Oﬂ
2 5G
1 m\

Altura H ﬁntren

3.50
.50
.50
.50
4.00

fuaerza

20,83
23,98
18 a7
l‘.l 18

3.07

e

Fuerza

w84
0.15
200
14,27

610

.Fuerza

.08
.18
"+ 26,61
17.83
8.54

80,97 8,933.10
82.98 10,930,040
97.23 13,666.20

103,35 23, 238,20

Cortante Rinidez
TON  TON M
6.8 §,33.40
aZ.El B,935.10
71.78 10.950.00
83.95 12.666.20
89.02 23,238. %0

Cortanfe Ffigide:
TON  TON /M
06 au dnu:7 40
52.81 §.9533.10
.78 0,950.00
83.95 13.666.20
89.02 23,238.20

fortante Rigide:
TON  TON /M
3.84 5.77.40
40,97 B,955.10
2,98 10,953, 00
9f|a.5 1\}.&&.;—0

35 23,238.20

{ortante
TON
35,08
&9.24
93,83

112,48

122,08

Rigidez

0 7

50 371.70
8.944.80
11,143,20
14,029.70

L0 24,074,40

0.007
0.008
0. 007
0. 004

Des. rel.

0 03
0. 606
0.007
0. 00
0. 004

Des. rei.
M

0.005
C.006
0..007
0.008
0,004

Des. ral.
M

;. 008
.007
0,908
{3, 007
0.004

des. rel.

hd

0.007
0.008
0.009
0. 008
0.005

0,026
0.019
0.012
(.004

Pes.
M
4.0
0,022
0.017

0.010
0,004

tct.

Des. {ot.
M

0,027
0.022
0,017
0.010
0. 00d

Des. tat.
M
0.012
{. 026
3.019
{.012
§.004

tot.

. 034
0. 029
0,022
0,083
0.005

(.020
Qauld
0.G2t
0.013

9D rei.
M

G.01S
0.018
0020
0,018
2,911

@D rel,
M
2.015
0.018
0.020
0,018
0,011

30 rel.
M
Q.17
G, 020
0,023
G.028
G, 013

34D rel.
H

0,020
0.9023
0.026
0.024
0,513

.078
{057
0,035
0.013

(50 tot.
M

G40 tot,
N

Q.02
0.0a7
0.450
0,030
0.011

D tot,
H

0. 052
0.078
4,057
0.0%5
0.013

G40 tot.
N

0. 108
0.08
0. 065
3,039
0,018

C.0083
LT
. G0a1

AT
[VRLERY

OxD/H (rei.

0.0047
(. 00351
G, Q0S&
3.0053
DRV

—

GrD/H {rel.)

LRYIENS
2, 00u1

geliH (rel.:

IRVVSY
3, (21308
3.6
2. 0061
400338

Gl (reid

.0038
0.0666
0, 00745
U 00695
U.OO’B‘

33



AnAlisis Sismico Dinamico RCDF-87 dct 27-95, ta:4d, hoja !

Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructura ——-——— Edificip !
Ubicacisn --—-——==-—==- Mxica L
Drreccitn de anaiisis - 3

Numero de niveles --— §

----- Datos Generales ---=--

Frovecto Edificio 1

Uhicacian Mitico L.F.

Fecha S=2ptiembra 19299

Niimero de niveles o

Zona 2 {(Terreno de transicion)

Grubpo b

Factor de comporta-
-miento sismico RS

Estructura regular sD51

Direccidn de andlisis He

------ Datos de los Nivelies -----
Mivel Altura Feso Riordex,
(m? (Ton {Ton/cm?
5 13, G0 9i4. 50 29a.3
4 14.5¢ 1,240,530 {407 .45
o 1i.0n 1,240,590 447 .23
z TLEG 1. 240 50 474.99
1 G000 1240030 &£56. 47

Fesoc tutal de la sstructura S.820.590 Ton



Modo perioda
iseqg!

o

Reglamento utilizado :

Gl 173219

Modc

=
oy

Modo

4

Analisis Sismico Dinamico  RCDF-87

Ing.

Q.CG1747%

Alberto Guzman Fuentes

det ZT-5S. ledd

., hoja

- -
4

Estructura -~—-———-~ Editicto !
Lbicacion --—-=--—-~—- Mxico L.7.
Direccitn de analisis -
Numero de niveies ---— 5

0.0174739

Reglamento de Construcciones del D.F. 1987
Zona 2 Terreno de transicion
Ta = .5
Th = 1.9
r = | bbEGLa&T
C = .3IZ
o =, L2
Q = 3
@ =z
AR = L 10484667
---- Caracteristicas modales -----
Fracuencia Coef. Coef. part. c o Q- a
{(rad/seq) part. Swe (l/g} vidsg) lom/segl
6028 0. 130849 0.000099 O.21848 2.15de  OL10iH FR.51
255 ZL.02 0.i6610%  O.QQol7I . Z2320 0 Z.FB0T 0 ¢l 1030 101,07
D4.T0 001958391 GL0OOITTI D.oB67 Z.TITY 0 w1050 107,371
27351 16,17 0.2Z61%98 0. 000908 O 2200 F.0000 O, 1067 134,464
b PSR D2TO252 0 G 007840 OO0 0200 TL0000 L1087 114, &3
----- Formas, desplazamientos y cortantes modales ~-----
MNivel Forma Desplazamienta Desplacamiento Cortante
(entrepiso: Modal total relativo
(cm) {cm) {ton)
5 Cia 11500 0.001128 0,004817 1.43
o -, 371346 — . UQEET S -0.,011214 -4.69
s O.7F270 O.0O7838 O.018s4: B.35
= -1.11295% -0, 011010 =0, 020905 -92.97
1 1. GGac 0. 009897 0. 009R97 &.49
Niwvel Forma Desplazamiento Desplacamiento Cortants
(entrenpiso!} Modal total relativo
{cm) {(cm} (ton:
5 =0, 20261 =0, 008745 - 0O2T711 —~8. 0%
4 1.05213 0.018248 0. 07507 14.29
= 0. RSP0 T -, 014728 -0, 0173481 -&6.06
= —. 17474 —0. 0032047 —~ . 020406 -9.77
1
'S

11.45



Modo Nivel
{entrepiso)
4
1
Modo Mivel
(entrepiso?
B S
4
i
Modo Nivel
{entrepizso)
1
g
4
2
1
Mivel

{entrepl1sol

L

4

Analisis Sismico Dinadmicoc RCDF-87 Jct 27-3%. 18:42. hoga =
Ing. Alberto Guzman Fuentes
Estructura —-—— — Edificy
Ubicacion ——=-=---—--- Mxico D.F
Direccion de analisis - ¥
Numerg de niveles -——— 3
Forma Desplaramientc Desmlazamiento Cortante
Modal total relativo
{cm) Lom ) vton
1.198%2 . 041230 I = = 2.1
—1.074803 —0. 037018 —G, D10FES -4, 45
3. 75846 0. 026091 —, TG R —-25.95
G.81104 G.0027201 -G O0aedesd =Z.10
1 oO0GOo Q.0T4400 o QTG 2E.5E

Forma
Modal

L. OITAG
~0.ZI287
1.17223
1.&8647

Forma
Modal

4.85918
4.20688
I. 472568
Z.0B25¢

1. 000

RESPUESTAS MODALES,

Despnlacamientos
Estatico

Dimamico
(cm)

. 4776
G.7148
L

1.0283%

G.8usd

Desplacamiento
total
(cm}
-0, 1931467
-, 031588
.111426
0.150185
0.094983

Desplacamiento .

total

LCm
%.8B85273
344556
Z.74528%
1.825547
0D.799780

Relativos
(cm)

1. 5692

.83267

1.0967

2145

desplazamientos

Desplacamiento
relativo
(cim:

-0, 141574
~C 1470 2E
—O. 033745
Ca DSl
IR L S

Desoiazcamiento
relativo

Lom!
CL4a17I0

Q. e29287
0O,9189740
1.G25747

o THRT

Desplacamientos

Dimamico
tom)

Z.8915%

T.344T0

2.7477

1.87:8

O.8064

Cortante

{ton?
-7 .38
~-S98.27
1.0l
Sh.le

. —r=
H2.35

Cortante

Ctomd

150,50
284.5%1
407, 6o
489,25

S25. 04

Totales
Estatico

tcm)

4.6945



Analisis Sismico-'Dinamico RCDF-87 " dot 27-7%, 1a:dd, hoaa &
ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructura ——--——-—-— gdificio i
hicacion ———-—-——-—— 120 0.r.
Direccion de analisis -
Humero de niveles —-- 3

***** RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes -----

Mivel Cortante Fuerca

entra— Estatico Dinamico Estatica Pinamics

-pils0 {(Ton! tTon) {(Ton: {(Ten
= 16EB. &8 141.52 icE. &8 141.57
4 Sd9 . Qg 291,23 i80. 8 P45.70
= 485, FuL 407, Cib 134,24 117.27
= 579,20 490, 48 QT. 30 81,3z
1 =E.9& 3ZF. 2B 4G . 7m I F

¥

' ..
o v



An lisis § smico Din mico RCDF-87, Autor : F. Monroy M., v-2.8 Ago, 92

o\ %

¢ E [

/ ) 1
/ |
/; :‘
/ / /

Estructura : Edificio 1, dir, x
Modols) : 1 2 3
Para continuar presione cualquier tecla




An lisis § snico Din mico RG!!LBT, futor : F. Monroy M., v-2.8 Ago, jZ

s 1
| e
~ ,
—— 7
Ty 'L
_F——T??T :3 "’;'.-‘-q__ 5
I oy .
____-.F-"" '-.,__
& T
- - - ___..r-"'-
-l ol |
-.-'”‘-..____\- _"“"——__\_ﬂ_-
> -
.-"'.-- ..-"-F-
Wl‘;:;;r-r-— f.—.’

Estructura | Edificio 1,'dir. X
Modols) + 4 3
Para continuar presione cualquier tecla




Analisis Sismico Dinamico RCDF-87 Oct I7-R9. 14:53. homna |

Ing. Alberto Guzman Fuentes

----- Datos Generales

Frovecto
Ubi1cacion

Facha

Numero e niveles
Zonea

Grupo

Factor de comporta-
-mrento sismico

Estructura reaular
Direcclan de andlisis
----- Datos de

MNivel SR ANELY-

vm
o 18,00
3 14,50 1.
o Pl.Cns 1
2 ISR 1N S R
i g, 00 i,

Estructura ——-w=wwm- — edific’
ibrcacion ~——————— tiico
Direccion de anailsis = v
Numero de niveies ——- 3

FdiTticio 1

Mi.1oo

Septiembre de 1999

S

2 (Terreno de transicion)

b
3
s51
¥ ﬁ
los Niveles =----- _
Fesa Rigidexz
vTon? {Tonscm)
Gl S0 TRO.ST
24C¢, S50 057 .46
PR T B s& . FO
240, S0 o7 .24
240, G0 1,411.4%

Feso total de la esztructura

2.89%.30 Ton



Analisis Sismico Dinamico RCDF-87

Ing.

Alberto Guzman Fuentes

iz L

7

=93, 1e:94. noia o

Estructurg —=--——-———— Edi1ficic §
Ubicacion ~~———=—— Mx1co
Bireccion ge analisis - v

Nugero de niveies ——~—- 3

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1887
fona 2 Terrens de transicion
Ta = .=
Th = 1.9
~ = L haGebsT
c = .IC
c = TD
] = 3
& = I
—C /A = L 1RDE66ET
----- Caracteristicas modales -----
Modo periodo Frecuencia CoeT. Coef. part. c (I AN a
(se20} (rad/seag) part. /il (1747 "iJSgl. {cm/seql;
g 0. 12198 47 .61 O.2%093F8 GL00ui1De 0,188 1.879B w0587 P8BS,
4 . 1&712 TT.EC G ITTETE .l 27 CL21ET Zoridl o w.10ll Q. ils
i Q. 2GRS 2854 0 iT70EB0 O T00GI1 1 0O.25966 22,4720 1038 101.8S
o L LaRes 19504 G 172185 Q.000475 Q 3200 Z.0000 L tue7 104, 64
1 e B4R T.aZ 002192953 L. OOTIES O, IR0 L0000 0L 1067 104, od
--~=-=- Formas, decplazamientos y cortantes modales -----
Modo Rlwve! Forma Desplazamiento [Desplazamiento Cortante
(entrepl1so) Modal total relativo
] \Cm7 (=} ttonl
i O.01584 VL QG017 a1 3028 G. 47
4 -2, 00T =0, 003109 =0, 005270 ~2.81
- 0. 32684 O.00g4101 GoO1I5750 g2.924
- -3, 75833 -0 09429 -0.0218s1 -18.08
i 1. 00GO0 D.01247%1 G, 01247% 17.53
Modo Wivel Forma Desplacamient Desplazamientog LCorftante
(2ritreplisal Modal total relativo
4 {zm? (cm) {(ton?!
pl 0. L0418 —0, UUESs —p ol EE S -4, 98
-1 0. 97204 O.oilgll (O IR AT i 14
b2 -1.49870 -3,018213 ~0 . 0248440 -1&.42
- - V. S454 0 O, odese2B -, 003504 -4.97
1 1. O00U0 O.012152 L1 2152 17.19



Modo Nivel
(entrepisg!
=
p]
4
-
L]
4
Moudao Nivel
{entrepiso!?
™
=
a
i
Modo MNiwesl
teatrenlsos
1
=
-
4
1
Mivel
(ntrepl1so’

Li

Analisis Sismico Dindmico RCDF-87

Ing.

Forma
Modz]

L. 25744

-1.87714

- "",‘_I‘_.h'

Fo

Mo

|
v 3
—

t

|

21217
24507
1009
13183

sl B DR

.
L
e
!
P-4
!
!

Faorma
Modal

7.11474
5. 85309

TEOD

Lol TIE

=R L

.
-
iy
!
"
e

vesplazamizant

Dinamico
{cm}

Gud&51

Q. 5447

Desplazamientg
ftotal
Lo
). 0287711
= Da02S7
~J.DO47:0
O—.r 1 ﬁ""l"J
LGS B~ Y= i

Desplacamientoc
total
€cm)
« 1599598
=.UL;189
V. 14768
0. 1GET1Ls
0. 0454685

Dmsplazamiento
total
{om?
l AT T

ri
e I G

2032856

1.912305
UL 50871

. TATERE

Relativos
statico
tcm}

e 7

0. FOor
0. 3458

desplazamientos

Alberto Guzman Fuentes

i
Uaw

Estructura ~—-—--——-— to:fiCiu

Ubicacion ————

Mxico

Direccion e analisis - v
Numerg de niveles —-—— 5

Desplazamisnio
relatl fo
icm:

OER TRl TN

—, LIEEe

-0, 5250
.01 00%5

R I Yo

Desplacamients
relativo
(cm?

-, 171787
eI
—G. DODEAT

O, 057030

-k .

0. 04% 6085

Desclacamientoc
relative
'\Cl'ﬁ}
D.3258415
G.55475:
0. e0Reld
(:’ .-— . “\"q -t

D.E4!c:a

Lorfante

LTOnG
POV
-i%9.12
—o A 95
5,50
T, Tl

Cortante

vton:
-55.17%
-49 .54
~-1.458
47 .75

70
Cortante

tton!
1Z26.8%5
28?.1?
Fg.
4@..!.. -
49u.6q

bhesplasamientos Totales

Dinamico Estarnico
{cm: (om}
2.478& AR TS

Z.0477

1.314C

0.9Le7

1 b d e
Awodnddaal

T=35, 134, hoga T



Analigis Sismico Dindmicc RCDF-87 Qct 27-99, 16:34, hoja &
Ing. Alberto Guzmaén Fuentes

Estructura ——————-o -— Edificio |
leicacion —— Huico
Direccion de analisis - y

Numera de niveles -—— 3

————— RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantegs -----

Nivel Cortante Fuerza

entre— Estatico Dinamico Estatica Dinamica

-piso (Tor?} vTon) lon: (Tor:
5 168, &b 149.27 148.m5 147.27
4 T4T. 06 2oLl 180,78 147, 24
! 485 . 90 S9e.44 176.84 1. 955
- 579,20 357 .%95 Fl. 30 68.350

1 2B 56 497,145 49 .7y =29 20

EH



fn lisis § smico Din mico RCL. 47, Autor : F. Monroy M., v-2.8 fAgo.

\

FETIITTIIT T | |\rrmrTerrT

s

A

Estructura ; Edificio 1,3dir. y

Mode(s) & | .
Para continuar presione cualquier tecla




in lisis § smico Din mico REP-87, futor * F. Monroy M., v-2.0 fa.

S,

—

~

>
<

7

Estructura | Edificio 1, dir. y

Modo(s) + 4

Para continuar presione cualquier tecla
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a CONTENIDO

- PLANTA TIPO

.- PERSPECTIVA EN RENDER SOLIDO
- PERSPECTIVA EN MODO ALAMBRE
.- GEOMETRIA DE MARCOS

.- GRAFICA DE DESPLAZAMIENTOS

.- GRAFICAS DE MOMENTOS

.- GRAFICAS DE CORTANTES

- LISTADO DE DESPLAZAMIENTOS

1+
t

- LISTADO DE ELEMENTOS MECANICOS

- LISTADO DE.DISENO
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México D.F. Nov.-Dic. 99

“Aplicacion de Normas y Especificaciones de uso en México Para el
disefio de estructuras de Acero”

A continuacion 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: 032

Coeficiente de comportamiento sismico: 3
No. De Modos: 5

La geometria y materiales seleccionados en el modelo cumplen con los datos especificos
del ejemplo del curso, asi.como las cargas en nuestros elementos. Se anexa esquemas de
cargas por tipo en los diferentes niveles del edificio ya que es mas sencillo verlas
graficamente que en listado, ademads se especifican anteriormente en los datos generales
los patrones de cargas a aplicar,

DESCRIPCION:
CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS

Inerc.Tor. Inercy Inerc.z Seccion
cm4 cm4 cm4 cm2
5816.790 939007.331 183727.687 807.440 Acero, C-1, Perfil simple (CURSOQ)
3778.193 830476.053 158492.708 706.000 Acero, C-2, Perfil simple (CURSQ)
2571.963 741546.093 136894.271 637.000 Acero, C-3, Perfil simple (CURSO)
224,156 170568 988 9902.799 184.480 Acero, T-1, Perfil simple (CURSO})
153.169 119986 001 - 2936 132 140 480 - Acero, T-2, Perfil simple (CURSO)
40.796 81775428 1736209 105920 Acero, T-3, Perfil simple {CURSO)
40.796 81775428 1736.209 105.920 Acero, T-S, Perfil smple (CURSO)

MATERIALES UTILIZADOS

Mod.Elast. MAd.ElLTrans. Lim.Elas.\F'c Co.Dilat. Peso Espec. Material -
(Kg/cm2) (Kg/cm2) {Kg/em2) (m/m°C) (Kg/dm3)
*100000.00  807692.31 2548.42 1.2e-005 7.85 Acero (A36)

Co. Pandeo en Ambos sentidos = 1 en todos los elementos

- 4 e e

Aviza ® & DNE CV Ay lnwroentes Sur 527 Desoacho 307 C-oi Hioédrom(é:ndcu 06170 Méuicc.l, D.F Tel.: {(5) 27¢

79 33 Fax: (5) 272 BO 63 Htp//omwm.cype.com
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Cargas muertas en el nivel de azotea, calculadas a
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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
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Disefic de Columna
Ubicada en los ejes B y 2 Entre Nivel 1 y Navel 2,
Resultados de las enveolventes del Programa (Datos para el Disefo).

BARRAS ESFUERICS {(EJES IOCALES) (Tr}({Tn-m}

N Ty Tz Mt My Mz

00/200
ENVOLVENTE (Acero Laminado)
0oL ~399.04468 -177.7726 -21.8624 22.4763 3.185%C T.8294 -0.0866 0.08€69 5.8155 14.5300 -40.3323 41.7475
1/2 L -397.6870 -176.58997 -21.8624 22.4783 3.1850 7.8294 ~0.0B66 0.0869 0.2418 0.6268%5 =2.0732 Z.3138

1L -396.3291 -176.0260 ~-21.9008 22.5147 3 1849 T.8294  -0.0866 0.086% -12,8730 ~5.331& -36.985%6 L Su
BARRAS FLECHA MAXIMA ABSOLUTA Y FLECHA MAXIMA ABSOLUTA =z FLECHAR ACTIVA ABSCLUTA y FLECHA ACTIVA ABSOLUTA =
FLECHA MAXIMA RELATIVA y FLECHA MAXIMA RELATIVA = FLECHA ACTIVA RELATIVA vy FLECHA ACTIVA RELATIVA =
POS. tm) Flecha (mm) POS. (m} Flecha imm) POS. (m) Flecha tmm! POS. (m! Flecha tmn.)
200/201 ¢.875 0.28 0.875 0.02 0.87% 0.54 0.878 N
=== L/¢{>1000) - L/ {>1000) -—— L/ (>1000) ——— L/t>100um
BARRAS ESFUERZO MAXIMO DE DISENO EN COLUMNA B-2
ESF. () APROV.{%) POS.(m) N(Tn) Ty(Tn} Tz({Tn) Mc{Tn'm)} My{Tn-m} MZ(Tn-m)
200/201 0.2987 29.87 0.00C -269.5799 22.4763 5.0482 0.0436 9.2868 41,7474
Rpes DPESPLAZAMIENTCS (EJES GENERALES)
Din im} DY tm! DZ (m} Ghirad} GYrad) GZrrad:
200
COMBINACICON 1 {Desplazam.) ¢. 0000 -0.0001 -0.0007 ¢.o0000 0,0001 0.0000
COMBINACION 2 {Desplazam.) 0,0000 -0.0001 -0.o0c1ce 0.0000 0 0001 0.,0000
COMBINACION 3 (Desplazam.) 0.0000 -0.0001 -0.0007 0.0000 0.ccol 0.0000
0.0000 0.0000 -0.c007 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACION 4 (Desplazam.) 0.0000 -0.0001 -0.0010 C.0000 0.0001 0.0000
0,0000 -0.0001 -0.0010 0.0000 0.0601 0.0000
COMBINACION 5 (Desplazam.) 0.0000 -0.0601 -0.0007 0.c000 0.4001 0.00090
0.coco -3.0001 -0.0007 0.0000 Q.0001 0 vooc
CCHMBINACION & (Desplazam.) 9.0000 -0.0001 =0.0910 0.0000 0.0001 0 000w
0.0000 -0.0001 -0.0010 0,0000 0.0001 U onoo
CCMBINACION 7 {Desplazam.) 9.0000 -0.0079 -0.0007 0.0022 0.0000 -0, 0011
0.0000 -0.607% -0.0007 Q.0023 0.0001 =-.0007
COMBINACION € (Desplazam.) Q 0000 -0.0080 -0.0010 0.0022 0 0001 -3.0011
Q.00060 -0.0078 -0 0010 0.0023 0.09001 -y 0007
COMBINACION ¥ \Desplazam.} 0.0000 0.48074 -0.0007 =0.0023 0.0001 0.000%
0.0000 0.0078 -3.0007 -0.9Q022 0.0091 J.00l0
COMBINACICN 10 iDesplazam.) 0.go00 0.0074 -0 0010 -0.0022 0.0001 0.0007
. 2.000u 0.0078 -0.0010 ~0.0022 ¢, 0001 Jouglo
ENVQLVENTE {DLesplazam.! 0.0000 -0.0080 -~0.0010 -0.09023 0.0000 ~0.0011
0.00040 0.0078 -0.0007 0.0023 0.0001 2.0010
201
COMBINAZION 1 [(Desplazam.’ 0.0000 %.0000 -0.0011 o.oQo0 0.0000 7.uc0o0
COMBINACICN 0 (Desplazam.: 0.0000 ¢. 0000 -0.0016 0.0000 0.0001 [N T
COMBINACION 5 (Desplazam.| 0 w0 0. 0000 -0 0011 a.00e60 0.0000 ¢, 000N
0 0000 0.0000 -0.0011 0.0000 2.0000 u,GCoa
COMBINACION 4 (Desplazam.) 0.0000 -0, 0002 -0.001€ Q.u000 0.0001 v DORO
0.0000 0.490000 -0.9016 0.0000 0.0001 G, 0000
COMBINACION & (Desplazam.! 0.0000 G.0000 -0.0011 0.0000 0.0000 0.0000
0.0000 U, 0000 -0.00101L 0.0000 0.0000 G.0000
COMBINACION € (Desplazam ) 0. 0000 -0.0001 -0.00l6 0.0000 0.0001 0.0000
0.0000 0 0000 -0.0016 0.0000 0.0001 9.6000
COMBINACICON 7 tDesplazam | 0.0000 -0.0186 -0.0011 0.0012 0.0000 -0.0019
0.0000 ~0,0091 -0.0011 0.0025% 0.0000 -0.0012
COMBINACION £ (Desplazam.) 0.0000Q -0.0lE6 -0.0016 0.0012 9.0001 -0.0019%
0.0000 =0 0091 -0.001& 0,0025 Q,0001 -0.0012
COMBINACION 9 (Desplazam.) 0.0000 0.0091 -0 0011 -0 0025 0.0001 1,0012
0 0001 0.018% -0 0011 -0.0012 0.0001 0.0018
LOMBINACION 10 (Desplazam.) ¢ 0000 9,0050 -0.0016 -0.0025 0.0001 0 0012
0.0001 0.0185 -0.0016 -¢.0012 0.0001 0.90919
ENVOLVENTE (Desplazam,) G,0000 -0.0186 ~3.0016 -0, 002% 0.0000 -0.0018
0.000: 0,018E -0.0011 0.0025 0.0001 0 0019

ST Witeioe € & PE AV Ay legrorntes Sur 527 Desoacho 302 Col. Hivédromo Condesa 06170 México, D.F Tel.: (5) 272 72 33 Fax: (5) 272 B0 63 hitp:/fwww.cype.com
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Segun N.T.C.

(México,

D.F.)

., se realiza anélisis de los efectos de 2° orden
Accidn sismica segun X
Accidn sismica segin Y

Grupo B (grado de seguridad intermedio)
Zona sismica: Tipo II: Terreno intermedio
Factor de comportamiento sismico: 3.00
T Lx ; Ly IMx | My 'Hipétesis X (1) |Hipdtesis Y (1)
iModo 1:1.381]0.0002(1 |0 $180.72 iR = 3 iR = 3
' ; : i : . tA = 0.981 m/s2'A = 0,981 m/s2
‘D = 47.413 mm ‘D = 47.413 mm
‘Modo 2°1.369-0.0084 1 0 $/1.81 8 R-= 3 ‘R = 3
i (A = 0.981 m/s2.A = 0.981 m/s2
‘ D = 46.599 mm ‘D = 46.599 mm
i \ | — - ; o
iModo 3.1.127!0.0006:1 {0 $i8.47 % iR = 3 R = 3
* : f : ‘A = 0.981 m/s2'A = 0.981 m/s2
oo D = 31.5568 mmiD = 31.5568 fim
- |Modo 4°1.043/0.1014i0.9948/0 %:0.03 & IR = 3 IR = 3
E : 3 f i ! ?A = 0.981 m/s2[A = 0.981 m/s2
; 1 ‘D = 27.0317 mmiD = 27.0317 mm
'Modo 530.989:0.006511 EO $:1.42 % ‘R = 3 }R = 3 .
P /A = 0.981 m/s2iA = 0.981 m/s2
' 'D = 24,2938 mmiD = 24.2938 mm
- T = Periodo de vibracidén en segundos.
-~ Lx, Ly = Coeficientes de participacidén normalizados en cada direccidn
del analisis.
- Mx, My = Porcentaje de masa desplazada por cada modo en cada direccidn
del andalisis.
- R = Factor reductor por ductilidad, divide a la aceleracidn de
calculo.

- A = Aceleracién de calculo,
Coeficiente del modo,

- D

incluyendo

de libertad dinémico.

la ductilidad.

i
'‘Masa total desplazada

'Masa X 0%

Masa Y

92.44 %

i

equivale al desplazamiento maximo del grado



COEFS, DE PARTICIPACION SISMICOQS

B vexico

CYPE

T (seg) Sismo X Sismo Y
Medo 1 1.381320 0.000235 1.000000
Modo 2 1.369411 0.0083%6 0.999965
Medo 3 1.126917 0.000633 1.000000
Medo 4 1.042994 0.101408 0.994845
Modo 5 0.9887686 0.006761 0.999977
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I CYPE
B mexico

SRR
Disefio de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel 1 Tipo T-2

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS

inerc Tor inercy Inercz  Secadn
omd ama cma om2

153 169 119986001 2036 132 140480 Acero, T-2, Perfil simple (CURSO)

MATERIALES UTILIZADOS

Mod Elést MOd El Trans Lim Elds.\F'c Co Dilat Peso Espsc  Matenal
(Kg/em2}  (Kglem2)  (Kg/em2)  {mvm'C) (Kg/dm3)

2100000 00 807692 31 254842 1t 2e-005 7.85 Acero (A36)

BARRAS DESCRIPCION
Paso Volumen Longitud Co Pandxy Co Pandaz Dist Arr Sup Dist A inf
- {Kg) (m3) (m) {m) {m)
206212 Acers {A36), T-2 (CURS0) My
1323 32 0169 1200 100 100 - - b
5
o Xy
P BARRRS ESFUERZO5 (EJES LOCALES) (Tn! {Tn-m)
[ - Ty Tz Mt My Mz
I0o/IiZ “ . i
ty s
ENVOLVENTE (Acerc Laminaco) n‘.,:'; N i
0L 0.5638 1.7205 =0.061%9  ©,0619 -17,423% «2.4599 0.0000 0,0000 -54.0535 15.6200 -0 J6%% 0.3702 %
/2 L 0 5630 1.720%  ~-Dp.061% 0.0619  -5.1518 5.1518 0.0000 0.0000 7.5827  17.4147 -0 oCl4 0.0017 ’VE
1L 0.5638 1.7207  -0.061% 0,0619 2.4599 17.4239 0.0000 £.0000 -54.0383  15.6050 -0 3728 u.3i3l Y
BARRAS ESFUERZC MAXIMO
ESF. () APROV. {%) POS. (m) N{Tn} Ty{Tn} _Tz(Tn} Mt{Tn*m} My(Tn-'m} Mz (Tn'm)
206/212 0.6472 64.72 0.000 1.2754 0.0619 -16.6684 0.0000 -53.5508 0.3700
BARRAS  FLECHA MAXIMA ABSOLUTAy FLECHA MAXIMA ABSOLUTAz FLECHA ACTIVA ABSOLUTAY FLECHA ACTIVA ABSOLUTA 2z
. FLECHA MAXIMA RELATIVAy  FLECHA MAXIMA RELATIVA £ FLECHA ACTIVA RELATIVA y FLECHA ACTIVA RELATIVA z
POS (m}  Fiechaimm) POS (m}  Flecha{mm) POS{m} Flechaimm) POS (m)  Flecha(mm)
2086/212 9.600 1.29 4 200 6.36 9.600 2.57 3.000 5.96
— L/(>1000) L L/(>1000) —_— L/(>1000) -_ L/(>1000)
- R S : o by

—VDE Mivico, §5.A. DE C.V. Av Imuraentes Sur 527 Desaacho 302 Cof. Hinsdromo Candess 06170 Méxics, D.F. Tel.: (5) 272 72 33 Fax: (5) 272 80 63 htp:/ferww.cype.con
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CYPE

MEXICO

NUDCS DESPLAZAMIENTOS EJES GENERALES:
DX im) DY im) DZ (m) GX (rad) GY {rad) GZiraa)
206
COMRINACION 1 (Desplazam } 0.0000 Q.0000 =0.0007 0. G000 0.0001 e.00¢00
COMBINACION 2 (Desplazam ) 0.0000 0.0000 ~0.0010 ¢.0c00 0.0001 0.0000
CCMBINACION 3 (Desplazam.} 0.0000 o 0000 -0 0007 ¢.0000 0.0001 0.000¢
0.0000 0.00600 =0,0007 Q.0000 0.000L 9.90000C
COMBINACION 4 (Desplazam.) 0.0000 0 Qo00 -0 0010 0.0000 0.0001 0 0005
o 0000 0.0000 -0.0010 0.0000 9.0001 [T Lol
COMBINACION £ (Desplazac.) 0.0000 Q.0000 -0,0007 0.0000 0.0001 t.,000¢C
< 0000 0 Q00¢ -0.0007 0.9000 9.0C01 o C00¢
COMBINACION £ (Desplazam.! 0 0090 0 qo0e -0.0010 9.0000 9.0001 v.00ee
0.0000 0.0000 -0,0010 0 9d0C 0.000% v, 000¢
COMBINACION 7 (Desplaiam 9.0000 -0 0081 -0.0G07 $.0018 ¢.00a1 -0 001z
2 0000 -0 0063 -06.0007 0.0024 0.0001 -G 000
COMBINACION 8 (Desplazam ! 0.0000 -0 0081 -0.0010 0.0018 0,0001 -3 0012
0 0000 -0.0063 =0,0010 0.0024 0.0001 -0.0007
COMBINACION 9 (Desplazam.} 0.0000 Q.0063 -0,0007 =-0.0023 0.00¢01 Q. 0007
0.0000 0.0080 -0.0007 -0.0018 0.0001 9 001:
COMBINACION 10 (Desplazam.) 0.0000 0,0063 -0.0010 =0.0022 0.0001 g.0007
0.0000 0.0080 -90.0010 -0.0018 0.0001 0.001°
ENVOLVENTE (Desplazam,) 0.0000 -0.0081 -0.0910 -0,0023 0.0001 -0,0012
0.0000 0.00890 =~0.,0007 0.0024 0.0001 G, 001l
212
COMBINACION | (Ubesplazam.!) 0.0000 0.0009 -0.0007 0.,0000 0.009 . 0000
COMBINAIION 2 (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0 QQ1¢ 0.0000 J 000l a 00qQo
COMBINACION 3 IDesplazan. i 0.0000 0,0000 -0 0007 0.0000 0.0001 0.0000
0.0000 0.0000 =0.,0007 0.0000 0.0001 . 0000
COMBINACION 4 (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0.0010 0.0000C 0.0001 G 0000
0.0000 0.0000 -0.0010 0.00060 0.0001 0.0000
COMBINACION S {Desplazam.) 0.0009 0.0000 =9.,0007 0.000C 0.000]1 o 00006
0.0000 0.0000 -Q.0007 G.ooce 0.0001 ¢ 0000
COMBINACION 6 (Desplazam.) 0.0000 0.0000 -0.0010 0.0oce 0 0001 0.0000
0.0000 0.0000 -0.0010 0.0600 0.0001 G, 0000
COMBINACION 7 (Desplazam.) 0.0000, ~0.0080 -0.0007 0.0022 0.0001 -0 Qo1
0.0000 -0 0077 -0.0007 0.0023 0.0001 -G 0007
COMBINACION 6 (Desplazam.) 0.coo0 ~0.0080 -0.0010 ¢.0022 0.0001 -0 0011
G. 0000 -0,0077 -0.0010 ©,0023 Q.0001 -0 0007
COMBIMACION 9 (Desplazam.) 0.c00C o 0077 -¢.0007 -0.0024 90,0001 0.o008
0.0000 o 0081 -0.0007 -0.0023 0.0001 4,001
CUMBINACION 10 (Desplazam.! 0.0000 0 0077 =0,0010 -0.0024 €.0001 0.0008
4.0000 0.0081 -0.0010 -0.0023 90,0001 Q.002
ENVOLVENTE {Desplazam.) 0.0000 =-0.,008¢ -0.0010 -0.0024 0.0001 -0.0011
0.0000 0.0081 -0 0007 0.0023 0.0001 0.0011
COEFS. DE PARTICIPACION
T (seg) Sismo X Sismo Y
Moedo 1 1.381320 0.000235 1 000000
Modo 2 1 369411 0.008396 0.995965
Modo 3 1.126917 0.000633 1.000000
Modo 4 1.042994 0.101408 0.994845
Medo & 0.988766 0.006761 0.995977
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PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE
ACERO

TEMA:

EJEMPLOS DE DISENO
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PRESENTACION

Varias normas vigentes en México para el disefio y construcciéon de estructuras de acero
para edificios, proceden de las Especificaciones en uso en los Estados Unidos de
América, particularmente del American Institute of Steel Construction (AISC). Esta
practica desde hace varios afios continua en vigor en nuestro medio, debido a
numerosas razones, entre las que se encuentran principalmente, la gran influencia
tecnolégica del pais referido en el disefio de estructuras de todo tipo.

El AISC adopta tres métodos de disefic: Disefio Elastico o Disefio por Esfuerzos
Permisibles (Allowable Stress Design), Disefo Plastico (Plastic Design) y Diseno por
Factores de Carga y Resistencia {Load Factor Resistance and Design). Desde luego,
que la tendencia futura mundial estribara en el disefio basado en factores de carga y
resistencia o disefo por estados limite, por lo que parece ser que el diseno elastico
pronto pasara a la historia.

E! objetivo fundamental del curso es presentar a los asistentes los principios
fundamentales, conceptos generales y aplicaciones practicas de las Especificaciones
referidas y por considerarlo de especial interés, las Normas para Disefio y Construccion

- para Estructuras Metalicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal,

consideradas como la secuela de diseio mas economica y racional de estructuras de
acero para edificios. Este método es similar ai de Diseno por Factores de Carga y
Resistencia del AISC, sin embargo, las normas mexicanas incorporan las lecciones
derivadas sobre el comportamiento de estructuras de acero tras los sismos de la Ciudad
de México de 1985, los resultados de cerca de quince anos de estudios, analiticos y
experimentales, relacionados con el disefio y cmportamiento de elementios y estructuras
de acero y las aportaciones personales de 1:n grupo de profesionales que intervinieron
en su elaboracion.

En este curso se incluyen ejemplos de disenc de miembros aislados y conexiones
estructurales de un edificio de acero para oficinas de cinco niveles, ubicado en la zona |l
de la Ciudad de México, en el que se analizan y disefian sus elementos constituvos:
cclumnas, vigas principales y secundarias.armaduras, joist, sistemas de piso compuestos
acero-concreto.Por considerario de interés para-los asistentes, también se cubre el
comportamiento sismico de las conexiones soldadas, presentando las fallas de éstas
como consecuencia de los sismos de Nortdrige, Cal, 1994.

Como parte complementaria del curso, se han organizado tres sesiones de aplicacion de
programas de computadora de analisis sismico y disefio de estructuras de acero del
edificio de cinco niveles, con varias estructuraciones. El objetvo de este taller es
comparar los resultados de los calculos efectuados a mano con los obtenidos mediante
la utilizacion de varios programas disponibles en el medio.

Consideramos que este curso de actualizacion profesional, presenta la oportunidad para
que los asistentes actualicen sus conocimientos en el diseno de este tipo de estructuras
y contribuira al mejoramiento de nuestra practica profesional, por 1o que deseamos que
las notas y las exposiciones de los profesores sean de utilidad para los asistentes.

ing. Héctor Soto Rodriguez, Coordinador Académico



METODOS DE DISENO EN ESTRUCTURAS DE ACERO

1. DISENO ELASTICO O DISENQ POR ESFUERZOS PERMISIBLES (ALLOWABLE
STRESS DESIGN; Manual AISC-ASD-1989;

fsF
Esfuerzo actuante < [sfuerzo permisible

R —

r S CM - Y
f; = <060F, 1 I=CM- 7

> DISENO POR FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA (LOAD  AND
RESISTANCE FACTOR DESIGN, MANUAL AISC-LRFD-1993)

Efecio de acciones< Resistencia de diseiio
(Factor de carga)(dAecion ) < (Factor de reduccion)(Resistencia nominal)
E7n0 <¢R,

¢ 1,2 T
6. Ty = & Fo A, T.- 12D - 161
G’ﬁ, 71 = C). j:;(fjc ’Jr;; = f—er

5. DISENO POR ESTADOS LIMITE (NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS
PARA DISENO ¥ CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS METALICAS-
REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL)

Efecto de acciones < Resisiencia de diseiio

CM - CI” (—[:]—» Cuf - CV

S~
CI‘-/A{ = CV

CFCCM~CV) R,

Ro=AF I (Fr = 0.90) Lstado  limite  de  flujo
plastico en la seccion toial
K= 4.1 Fy (Fr =073} Lsiado limite de fraciura en

en la seccion neta
FC = 1.4 (para carga muerta y viva)



Cargas Faclorizadas Diagrama de momentos
y mecanismo de colapso
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Con este método se determina la seguridad “real” contra el colapso, pero nc se oblieng informacion
sobre el comportamiento sobre el compeortamiento de la estructura en condiciones de servicio. No s
aplicable cuando la falla se presenta sin las defcrmaciones pldsticas necesarias para que se forme el
mecanismo de colapso: por ejemplo, en estructuras sometidas a un numero muy elevaco de ciclos de
carga. o cuando la falla es por alguna forma de inestabihdad.

3. Disefio basado en Estados Limite (Disefio por Factores de Carga y Resistencia)

El enfoque mas racional del problema ce segundad estructural requigre una evaluacion esiadistica de
la naturaieza aleatonia de las vanables que determinan la resisiencia de ias estructuras, por un [266Fy
ae las que pueden ocasionar su falla (\as mas importanies son las cargas) por el ctro. Después,
utiizandao |la tecria de probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemente bajo, gue depende,
entre otros facteres, de la imporiancia de la estructura y de! nesgo de gue su falia ocasiones 1a
perdida de vidas.

s DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
Heécior Soto Rocriguez



METODOS DE DISENO

El objetivo del disefio estructural es obtener estructuras que tengan una probabilidad aceptable, que
debe ser uniforme para todas las construcciones del misme Upc, de no volverse inservibies durante
cierno pericco de tiempo especificado, derominado wvida ufif de la estructura. teniendo en cuenta, al
mismo ttempo, la operacidn de la edificacion, la estética y la economia relacicriada con el costo total.
que debe incluir costos de diseno, construccion, mantenimiento y reparacion. Para cbiener una
seguridad adecuada en las estructuras se requiere una combinacion correcta de métodos ae diseno.
calidad de materiales y procedimientos de fabricacién y montaje. £n las etapas de diseio se cpuene
la seguridad buscada tomande como las medidas necesanas para gue no se alcance ningun lim.ie de
utilidad estructural.

1. Método elastico {Diseno por Esfuerzos Permisibles o Diseno Elastico)

Este método gue se ha utilizado desde principios del presente siglo, en Méxice, sigue siendo ulilizado
en ia actualidad. Consiste en calcular mediante un anahsis elasuce, las accicnes iniernas que
producen las solicitaciones de servicio (o de trabajo) en tos diversos elementos estructurales, y en
comparar los esfuerzos maximos ocasionados por esas accicnes, determunados tambien por métodos
glasticos, con los permisibles o de trabajo que se obtienen dividiendo ciertos esfuerzos caracteristicos
{de fluencia, de falla por inestabilidad) entre un coeficiente de segundad.

I I? T __-m-‘__: M L7124
Sy o
S . L =-\'fn“.‘.

. |2 : . i 12

Cargas de trabajo Acciones internas
(momentos flexionantes)

i LA ; \ 2
_ -\jmli\'__”TL- . G :._c...“_:oE‘.'.'.'_i . S‘ - ”7 £
Gmax — _:;_'_ = TS— = mix 'S l'\ [OR) /i e dner = 12(6‘ (“.\')

e
Esfuerzo Maximo Esfuerzec Permisible

Este métode es Util para predecir el comporiamiento de las estruciuras en condiciones de servicio,
oerc en muchos cases no permite estudiaras en las cercanias cel colapso, que se presenta fuera del
intervaio elastico. cuando la ley de Hooke ya no rige ias reiacicnes entre esfuerzos y deformaciones
Cuardo esio ocurre, no puede determinarse la segundad de la estructura respecle a la {alla

2. Método Plastico

Cuando las acciones que ogran en una seccion transversal producen ia piastificacion cempleta del
matenal de que estd compuesta se forma una articulacion plastica, que puede admitir rotaciones
importantes bajo momento constante. Cuando aumenta la carga se produce una redistrnibucion de
momentos vy la falla se presenta cuandc aparecen articulaciones platicas suficientes para que la
estructura completa, o una parie de eila. se conviena en un mecanismo. Cuande se utihiza el diseno
plastice. l0s elementos que componen la estruciura se dimensioran de manera que esta falle cuando
obren scbre ella ias cargas ge trapaio muttiplicadas por un numero mayor que la unidad, al que se
ilama factor de carga.

« DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hecior Scto Rodriguez



DESARROLLO INTEGRAL CON LA CALIDAD TOTAL
DE LA ESTRUCTURA DE ACLERO

' o . I ‘ {E@

r INDUSTRIA SIDERURGICA

SUMINISTRO DE PERFILES
~1 DE BUENA CALIDAD Y PRECIO
PLAZOS DE ENTREGA CORTOS
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PERMANMENTE
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INVOLUCRADOS EN UNA OBRA DE ACERO

PROPIETARIO (P)
PROYECTISTA ARQUITECTONICO O ARQUITECTO (4A)
PROYECTISTA ESTRUCTURAL , DISENADOR O CALCULISTA (PE)
GEOTECNISTA (G)

PROYECTISTA DE INSTALACIONES (PI)

SUPERVISOR (S)

DIRECTOR RESPONSABLE DE OBRA (DRO)

CORRESPONSABLES (C)

CORRESPONSABLE EN SEGURIDAD ESTRUCTURAL (CSE)
CORRESPONSABLE EN INSTALACIONES (CD) ,
CORRRSPONSABLE EN DESARROLLO URBANQ Y ARQUITECTONICO (CDUA)
PRODUCTORES DE ACERO (PA)

FABRICANTE DE ESTRUCTURAS METALICAS (FEM)
MONTADOR (M)

AUTORIDAD (LICENCIA, REGLAMENTOS , NORMAS Y ESPECIFICACIONES
DE DISENOQO)



COMPORTAMIENTO SISMICO-ESTRUCTURAL DE
EDIFICIOS DE ACERO DURANTE SISMOS FUERTES

Ciudad de México, Septiembre de 1985

ESTADISTICA:
¢ 0 colapsos totales de 130 edificios existentes.

COMPORTAMIENTO:
e Satisfactorio

Northridge, California, Enero de 1994

ESTADISTICA: .

e En mas de 100 edificios el 90% de las conexiones soldadas presentaron
fallas de tipo fragil

COMPORTAMIENTO:
e Inadecuado

Kobe, Japo6n, Enero de 1995.

ESTADISTICA:

¢ Dafios severos en varios edificios de acero
o Mismas causas que en Northridge

» Deficiencias en supervision

COMPORTAMIENTO:
e Insatisfactorio

ki)
e

PR



FALLAS OCURRIDAS EN CONEXIONES SOLDADAS
DURANTE EL SISMO DE NORTHRIDGE, CAL., 1994

EJECUCION INCORRECTA DE LAS SOLDADURAS

GRIETAS PREEXISTENTES EN LAS SOLDADURAS O EN
EL METAL BASE ADYACENTE

ESFUERZOS RESIDUALES EN LAS JUNTAS, GENERADOS
DURANTE LA CONSTRUCCION DE LA ESTRUCTURA,
INCLUYENDO LA EJECUCION DE LAS SOLDADURAS

FALLA DEL PATIN DE LA COLUMNA, OCASIONADA POR
TENSIONES EN LA DIRECCION DEL GRUESO

INCREMENTO DE LOS ESFUERZOS DE TENSION EN EL
PATIN INFERIOR, DEBIDO A LA PRESENCIA DE LA LOSA
EN EL PATIN SUPERIOR, QUE LEVANTA LA POSICION
DEL EJE NEUTRO

PRESENCIA DE ESTADOS TRIAXIALES DE ESFUERZOS
QUE PROPICIAN UN COMPORTAMIENTO FRAGIL

CONCENTRACION EN POCOS LUGARES DE LAS
UNIONES RIGIDAS PARA SOPORTAR ACCIONES
SISMICAS



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO '

ETAPAS PREVIAS:

DISENO ESTRUCTURAL
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE ]
HABILITADO:
ARMADO  »
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISENO Y CONSTRUCCION
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO

Costo del acero (materia prima) e insumos (tornilleria,
soldadura, arandelas, pintura, etc.)

Ubicacién del pais en zona sismica o asismica

Disponibilidad de perfiles laminados (placa, perfiles
estructurales y perfiles formados en frio)

Costo de mano de obra .

Disponibilidad de mano de obra calificada (obreros-
especializados

Existencia en el pais de talleres de fabricacion de estructuras
metalicas especializados

Normas y especificaciones disponibles para disefio en acero
Experiencia en,disefio y construccion de estructuras de acero
Promociéon del uso del acero en la construccion

Iniciativa de los arquitectos para proyectar con acero



RECOMENDACIONES GENERALES SOBRE LA
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS

POCO PESO

SENCILLEZ, SIMETIA Y REGULARIDAD EN PLANTA

PLANTAS POCO ALARGADAS

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEVACION
UNIFORMIDAD EN LA DISTRIBUCION DE RESISTENCIA, RIGIDEZ,

DUCTILIDAD HIPERESTATICIDAD Y LINEAS ESCALONADAS DE
DEFENSA ESTRUCTURAL

FORMACION DE ARTICULACIONES PLASTICAS EN ELEMENTOS
HORIZONTALES ANTES QUE EN LOS VERTICALES EN CASO:.DE
SISMOS EXCEPCIONALES

PROPIEDADES DINAMICAS DE LA ESTRUCTURA ADECUADAS AL |
TERRENO

CONGRUENCIA ENTRE LO PROYECTADO Y LO CONSTRUIDO



10.
11.
12.
13
14,

13.

16.
17.

18.

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

VENTAJAS

MATERIAL HOMOGENEO

UNIFORMIDAD DE LAS PROPIEDADES MECANICAS Y FiSICAS CON
RESPECTO AL TIEMPO

FACILIDAD DE TRANSPORTE

DUCTILIDAD

FATIGA.

GRAN CAPACIDAD DE ABSORCION DE ENERGIA
MENOR PESO

COMPORTAMIENTO SiSMICO SATISFACTORIO
FUERZAS SiSMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES
GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTIVA

RAPIDEZ CONSTRUCTIVA

MAYOR ESPACIO UTIL

ECONOMIA EN LOS ACABADOS

METODOS DE REESTRUCTURACION RAPIDOS EN ESTRUCTURAS
DANADAS POR SISMO

LIMPIEZA EN OBRA:
PREFABRICACION

DIMENSIONES MENORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE CONCRETO

RECUPERACION DE LA ESTRUCTURA



19.
20.
21.
22.
23.
24,
25.

26.

27.
28.
29.
30.

31.

FACILIDAD DE AMPLIACION O MODIFICACION DE LA ESTRUCTURA
MENOR PESO Y POR CONSIGUIENTE ECONOMIA EN LA CIMENTACICN
GRAN RAPIDEZ EN LA E‘I:APA DE MONTAJE

AREAS'RENTABLES MAYORES

INVERSION MAS RAPIDAMENTE REDITUABLE

MENOR COSTO DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS Y ACABADOS
REDUCCION DEL TIEMPO DE CONSTRUCCION

LA ESTRUCTURA DE ACERO ES COMPATIBLE CON UNA GRAN
VARIEDAD DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS

GRAN RESISTENCIA A CONDICIONES SEVERAS DE SERVICIO
REESTRUCTURACION EFICIENTE Y ECONOMICA DE EDIFICIOS
FACILIDAD PARA APOYAR EQUIPO O MAQUINARIA

MAYOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUCTURALES

Jh:.

INGENIERIA ESTRUCTURAL, SISMICA Y MECANICA DE SUELOS DE i
VANGUARDIA '

!



10.

1.

DESVENTAJAS

EL ACERO ESTRUCTURAL EN MEXICO ES CARO
TEMPERATURA
CORROSION

VIBRACION

" FLEXIBILIDAD

ESBELTEZ DE LAS SECCIONES

MAYOR CALIDAD DE SUPERVISION

PLAZOS DE ENTREGA DEL ACERO DEMASIADO LARGOS
FABRICACION PRECISA - )

FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES

®
FALTA DE CONOCIMIENTO EN EL DISENO EN ACERO DE LOS

PROGRAMAS DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERIA CIVIL



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 0.25%)

BAJAS TEMPERATURAS

Las propiedades mecénicas y fisicas de la mayor parte de los aceros
estructurales usuales se conservan sin cambio sélo en un intervalo de
temperaturas relativamente pequefio.

ESTADOS TRIXIALES DE ESFUERZOS
La falla dictil es una falla por cortante, la fragil, por esfuerzo:
normal

VELOCIDAD DE APLICACION DE LA CARGA (IMPACTO)

FATIGA .

La falla por fatiga consiste en la fractura del material, bajo esfuerzo
relativamente reducidos, después de un numero suficientemente
grande de aplicaciones de la carga, que pueden o no incluir cambios
de signo en los esfuerzos

FALLA FRAGIL

Ruptura sin deformaciones plasticas previas, suele estar asociada
con temperaturas bajas. También influyen en ella el estado de
esfuerzos a que esté sometida la pieza, la existencia de muescas o
ranuras y la velocidad de aplicacion de la carga



FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA
DE ACERO TENGA UN COMPORTAMIENTO NO DUCTIL

PANDEO LOCAL
Fenémeno de inestabilidad en el estado eldstico o ineldstico que afecta los
—elementos que forman la seccidn 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
segin el elcmento solicitado,

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION
Pandeo de un miembro estructural sometido a flexién que incluye deflexién
lateral y torsion.

PANDEO DE CONJUNTO
Pandeo general de la estructura



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO '

ETAPAS PREVIAS:

DISENO ESTRUCTURAL
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE
HABILITADO
ARMADO
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



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 fabricacién
deben ser razonables

PRECISION GEOMETRICA ACEPTABLE DENTRO DE

TOLERANCIAS .
Permitir la unién de los elementos prefabricades que forman la.
estructura, sin necesidad de hacer ajustes. _'
ESTABILIDAD DURANTE EL MONTAJE

Las juntas deben presentar cierto grado de sujecciéon durante el
montaje.

SENCILLEZ

Cuanto mas sencilla sea la conexién menos probabilidades hay
de que ésta tenga puntos criticos que atenten contra la
estabilidad de la estructura durante sismos fuertes.

CONTINUIDAD

El empleo de juntas que ascguren un grado de continuidad
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de
diseiiar la estructura como continua.

PROTECCION CONTRA EL INTEMPERISMO E INCENDIO
Las juntas deben protegerse contra la accion de la corrosion y
los cfectos de un incendio. La corrosion de los elementos de
acero puede ser un problema grave en regiones litorales donde
es nccesario tomar precauciones cspeciales, evitando que los
elementos de acero queden expucestos al medio ambiente.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Rapidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de 1a conexion
2.2 DESVENTAJA:

Mayor trabajo en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS
3.1 VENTAJAS:,

Sencillez y economia en la conexion (se eliminan elementos de
union) - ‘
Se obtienen estructuras mas rigidas y continuas

Menor trabajo de taller
3.2 DESVENTAJAS:

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada y mads equipo para la
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccion visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectiia en
taller y el atornillado se hace en campo.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Répidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de la conexidon
2.2 DESVENTAJA:

Mayor trabajo en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS
3.1 VENTAJAS:

Sencillez y economia en la conexién (se eliminan. elementos de
union) .
Se obtienen estructuras mas rigidas y continuas

Menor trabajo de taller
3.2 DESVENTAJAS:

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada y mas equipo para lIa
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccion visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectiia en
taller y el atornillado se hace en campo.
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CONEXIONES USUALES EN MEXICO, ESTADOS UNIDOS
DE AMERICA Y JAPON |

1.- Conexidn viga columna utilizada en México

Columna en cajén fabricada con cuatro placas soldadas y viga
laminada o hecha con 3 placas. La conexidn requiere de 3 placas: 2
horizontales y una vertical. La placa horizontal inferior se suelda en
taller mediante soldadura de penetracion completa y sirve de asiento
para apoyar la viga durante el montaje. Una vez que se coloca la
viga en su posicion definitiva, esta placa se une al patin inferior de la
viga con soldaduras de filete. La placa superior se suelda en campo
al patin de la columna con soldadura de penetracién completa y
contra los patines de la viga con soldadura de filete. Para evitar |,
soldaduras en posicién sobre cabeza, la placa superior es maés .
angosta que el patin de la viga y la placa inferior es més ancha que
¢stos.

2.- Conexién viga columna comiin en los Estados Unidos de
América ' >
Conexién soldada viga columna resistente a momento, muy sencilla
desde el punto de vista de fabricacion. Los perfiles utilizados como
vigas y columnas son tipo jumbo (secciones W pesadas y dc patines
gruesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan
directamente al patir de la columna mediante soldaduras de
penetracion completa. El alma de la viga se atornilla o se suelda en
campo a la placa de cortante, que a su vez viene soldada de taller al
patin de la columna.

3.- Conexidn viga columna ordinaria en Japon

Conexion tipo arbol. Columna fabricada con perfiles cstructurales laminados
huecos (secciones HSS de grandes dimensiones y espesores) y vigas tipo .
Las columnas se envian de taller en tramos de uno o dos niveles con
preparaciones (segmentos de vigas para recibir las trabes principales. La
conexion se termina en campo, 100% atornillada con tornilios de alta
resistencia. La unica soldadura que se aplica en campo, con robots
automatizados, es la del empalme de columnas.
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Conexiones tipicas viga-columna utilizadas comunmente en paises localizados en

zonas de alta sismicidad
1.- conexién usual en México
2.- conexion frecuente en Estados Unidos de América

3.-conexion ordinaria en Japén
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CRITICAL POINTS

Conexion atornillada usual en Méxice

CRITICAL POINTS

Conexion tipo arbol con segmento de
viga y placas de extremo

Puntos criticos en conexiones viga-columna utilizadas en paises localizados en zonas

de alta sismicidad



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

Lt T TR T U NORMAS e L S e T g tro s fn oy o 1ITULO DE FASNORMAS G
. -MATERIAL | ¢ L L - e K 3 ST
s oML ARSI T T BGNNON [ - ASTN
B 254 A3G Acero estructural. Structural Steel.
B 177 AS3 Tubos de acero con 0 sin coslura, negros | Pipe, Steel, Black and Hol-dipped, Zinc-
Grade B Gr. B 0 galvanizados por inmersidn en caiiente. coated Welded and Seamless Steel Pipe,

B 282 A242 Acero estructural de baja aleaclén y alta High-strenglh Low-alioy Structural Steel.
resistencia.

B 284 Ad441 Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-alioy Struclural Man-
baja aleacién al manganeso-vanadio. ganese Vanadium Steel.

B 199 AS00 Tubos de acero al carbono, sin costurao | Cold-formed Welded and seamless
soldados, formadas en frio, para usos es- | Carbon Steel Structural Tubing in Rou-
lructurales. nds and Shapes.

B 200 AS01 Tubos de acera al carbono, sin costurac | Hol-lormed Welded and Seamless
soldados confermados en calienle, para Garbeon Steel Structural Tubing.
usos estruciurales.

AS14 Placa de acero aleada de alta resistencia, § High-yield Strength, Quenched and

- templada y revenida, adecuada para sol- tempered Alloy-Steel Plate, Suitable for
dar. Welding.

B 99 AS28 Acero estructural, limite de fluencia Slructural Steel with 42 ksi minimum
minimo de 42 ksi. Yield Paint.

B 347 AS570 Acero lamina y tira de acero al carbono Steel,Sheet and Strip, Carbon; Hot-rolled,

Acero - Gr.40, laminados en catiente, de calidad estru- Structural Quaiity.
Estructural - 45y 50 etural, '

A572 Acero de alla resistencia y baja aieacién High-strenglh, Low-alloy Columbium-va--

- al columbic-vanadio, de calidad estructu- | nadium Steels of Structural Quaity.
ral.

ASB8 Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-alloy Structaral Steel .
baja aleacién, con limite de fluencia mini- | with 50 ksi Minimum Yield Pointto 4 in
mo de 50 ksi y con un espesor de 4 pulg. | Thick. bl

B 277 ABOS Acero, {dmina y tira de baja aleacion y alta | Sleel, Sheet and Strip, High-strength,
resistencia, laminada en caliente y en Low-allay, Hot-rolled and Cold-rolled, with
frio, con resistencia a la corrosidn improved Atmosphenc Corrosion
atmostérica mejorada. Resistance,

ABO7 Acero, lamina y tiza de baja aleacion y alta | Steel, Sheet and Strip, High-strength,
resislencia, al columbio o vanadio, o am- Low-alloy, Columbium or Vanadwum, or
bas, laminados en caltente y en frio.- both, Hot-rolled and Cold-rolled.

AB18 Tubo estructural con o sin costura de alla | Hot-formed Wetded and Seamless High-
resislencia y baja aleacion [aminadoe en strength Low-alloy Structural Tubing.
caliente,

AT09 Acero estructural para puenies. Structurat Steérl'for Bridges. '1\_

ABS2 Placa de acero estructural de baja 1 Quenched and Tempered Low-alloy
aleacion, templada y endurecida con limi- 't Structural Steel Plate with 70 ksi

\ te de fluencia minimo, de 70 ksiy conun | Mmwimum Yield Strength to 4 in. thick.
espesor de 4 pulg,

Nota:

NOM Neorma Qficial Mexicana. .
ASTM Amerncan Society of Tesling Materials (Seciedad Americana para Ensayes y Materiales) Para aceros fabricades segin las normas del
Comité de Regisiro Naval LLOYD'S, Bulele Naval Americano (ABS), Instiuto Americano del Petrolec (AP1), Sociedad de Ingenteros de la
Industria Aulomotriz (SAE), Instituto Amerncano det Hierro y el Acerc. (ALS1), y Estandar Britdnico (BS), se recomienda consultar a Allos
Hornos de México (AHMSA), Véase Manual AHMSA para construccidn con acero, {(Manual AHMSA-1996),

~




NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

INORMAS oLt - TITULO DE'LAS NORMAS - =.7 . -
MATERML L ‘ ‘ by pieie) e
TNOM | TIASTM: - DGN-NOM- CASTM .
8 352 A27 Piezas coladas de acero al carbone de Mild-to-medium-strength Carbon-steel
Gr. 65-35 Gr. 63-35 baja y mediana resistencia para aplicacion Castings for General Applications.
Aceros general.
Fundidos
B 353 A148 Piezas coladas de acero de alla resis- . )
Gr. 80-50 Gr, B0-50 tencia para uso estructural. High-strength Steel Castings for Structu-
ral Purposes.
Acercs AGEB Aceros forjados al carbono y de aleacién Steel Forgings Carbon and Alloy for
forjados - para uso indusinal general. General iIndustnial Use,
Remaches AS02 Remaches de acero estructural. Sleel Structural Rivels.
H-118** AJ307 Tornilles vy esparragos de acero al carbono Carbon Steel Bolls and Studs, 60 ksi
con resistencia a la lensidn de GO kst Tensile Strength.
H-124*" A325 Tornillos de alla resistencia para uniones High-strength Bolts for Structural Steel
_ de acero estructural, Joints.
Tornillos,
arandelas A44S Tarnitlos y espéarragos de acera templado y | Quenched and Tempered Steel Bolls and
y endurecido. Studs, -
Tuercas
H-123'* A430 Tornillos de acero estructural con Heat-treateg Steel Structural Bolts, 150
tratamiento térmico, con resistencia ks Min. lensite Strength.
minima a la lension de 150 ksi.
ASE3 Tuercas de acerp de aleacidn, y al Carbon and Alloy Steel Nuts.
carbono.
F436 Arandelas de acero endurecidas. Hardened Steel Washers.
A36 Acero estructural. Structural Steel.
4
A194 Tuercas de acero al carbone de aleaciony | Carbon and Alloy Stleel Nuts for Bolts for
Gr.7 al carbono para tornillos de alta presion y High-pressure and High-lemperature
elevada temperatura de servicio. Service.
A354 Tornilles de acero de aleacién, templados Quenched and Tempered Alloy Steel Bol-
y revenidos, esparragos y olros ts, Studs and other Externally Threaded
Pernos ae anclaje sujetadores, roscados externamente. Fasteners.
y barras rescadas
A445 Tornilles y espérrages de acero templadey | Quenched and tempered Sieel Bolts and
endurecido, Sluds.
AS88 Acero estructural de alta resistencia y baja | High-sirength Low-alioy Structural Steel
aleacién con limite de fluencia minimo de with 50 ksi minimum Yield Point to 4 in.
' |* 50 ksi y con un espesor maximo de 4 pulg. | Thick,
‘ B
ABB7 Tornillos y esparragos de acero de alta High-strength Non-headed Steei Bolls and
resistencia, sin cabeza. Studs.
L}

Nota:

NOM  Norma Qficial Mexicana.
ASTM Amencan Society of Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales)
Para aceros fabncados segdn 1as normas del Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufele Naval Americano (ABS), Instituto Americane r
Petréleo (API), Seciedad de Ingenieros de 1a Industna Automotriz {(SAE), Instiluto Americano del Hierro y el Acerg. (AlS), y Estandar Bri

{BS), se recomienda consultar a Allos Hornes de México {AHMSA), Véase Manual AHMSA para consiruccion con acero, {(Manual AHMb.

1996).




NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NOM Norma Oficial Mexicana,

"ASTM Amenican Society of Testing Materiats (Sociedad Americana para Ensayes y Maleriales)
AWS Scciedad Americana de ja Soldadura.

Para aceros fabricados segun las normas del Comilé de Regisiro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Americano del
Petréleo (API), Sociedad de tngemieres de la Industria Aulomatriz (SAE), inslituto Americano del Hierro y el Acero. (AlSI), y Estandar Britanico
(BS), se recomienda consuttar a Alles Hornos ce México (AHMSA) Véase Manuat AHMSA para construccion con acero, (Manual AHMSA-

1996).

ST " .NORMAS | * TITULO DE LAS NORMAS
: . MATERIAL. Lo R el N ' RN
B ) NOM ASTM " DGN-NOM,. ASTM
H77 AWS AS.1 Electrodes de acero al carbono, recubiertos. | Specification for Covered Carbon Sleel Awc
para sojdadura por arco eléctrico Welding Electrodes.
H 86 AWS AS5 Electrodos de acero de baja aleacién, recu- | Specilication for Low-afloy Steel Covered
biertos, para soldadura por arco eléelnco. Arc Welding Eiectrodes.
H 97 AWS A5.17 | Eleclrodos desnudos de acera al bajo Specification for Carbon Steel Electrodes
carbone y fundentes para soldadura de arco | and Fiuxes for Submerged-Arc Welding
- sumergudo,
H 99 AWS A5,18 | Metales de aporte de acero al carbono para | Specification for Carbon Steel Filler Metals
soldadura por arco pretegido con gas. for Gas-Shielded Arc Welding.
AWS AS5.20 | Electrodos de acero al carbono para Specthicalion for Carbon Stee! Electrodes
Metales ce soldadura por arco con electredo tubular for Flux-Cored Arc Welding.
Aportacicén v continuo.
Y
Fundentes AWS A5 23 | Electrodos desnudos de acero de baja Specification for Low-alloy Steel Eleclrodes
para - aleacion y fundentes para soldadura de arce |and Fluxes for Submerged arc Welding.,
Soldadura " { sumergido.
AWS A5.28 | Metales de aporie de acero de baja aleacidn | Specificalion for Low-alloy Steel'Filler Me-
para soldadura por arce protegido con gas. | lals for Gas-shielded Arc Welding.
AWEAS29 | Electroaos de acero de baja aleacion para Specification for L.ow-alloy Steel Electrodes
soldadura por arco con electrodo tubular for Flux-cored Arc Welding.
continue.
Notas:




PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE LOg
ACEROS ESTRUCTURALES

base de tubos.

Propicdades Composicién quimica (%)
Esfuerzo Porcienio de E del G
NORMA | Esfuerzo | minimo de | alargamiento { ©OT™a ©¢ Usos princinales Tupo por
de fluencia { fupturaen | minimo en material P espeser ¢ Mn P 5 Si cu M
(kg/cm’) tensién probeta de 2 Mix Max. Max. Max. Min. Min.
(kg/em®) Puig.
(%)
Perfiles 0.26 0.04 0.05 0.20*
Hasta 34" 1 495 004 | 005 0.20*
incl.
Mis dC 3/4" v 0 80'
. al-12" 0.25 ’ 0.04 0.05 0.20*
. , 1.20
‘ incl.
Mas de 1-172" 0.80- 0.15-
Placa 3 '2-10" 0.26 1.20 0.04 0.05 0.40 0.20*
incl.
4030 Construccidon  soldada P ..
NOM-B-254 > | Més de 2-1/2 ) .
(ASTI\{ A36) 2530 a 23 atornillada Y rcmachada; adq 0.27 (182?) 0.04 0.05 %i‘; 0.20*
5625 fines estructurales en general incl . -
De 4" 0.85- 0.15- .
0.29 0.04 0.05 0.20
a 8" incl. 1.20 0.40
Hasta 344" | 596 004 | 005 0.20*
incl
Mais de 3/4"
Pl 0.60-.
. ald2 | 027 | g0 | 004 | 005 0.20°
incl.
Masde 112" gag | 060- | 904 | pos 0.20*
a 4" incl. 0.90
NOM-B-177, Similar a] acero A-36
Grado B 4220 2460 - Tubos (NOM B-254) para B -
(A33, Gr.B) aplicaciones en estructuras a

* Cuando se especifica
** Véase Ja norma para més detalles




Continuacion

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE

ACEROS ESTRUCTURALLS

LOS

P:‘;’;:i"“ Composicion quimica (%)
C IC3S
Esfuerzo Porciento de
o . Forma del . Gru r
NORMA Esfucrza | minimo de | alargamiento ;;Teml Usos principales . POSCI:’
de fluepcia | reptura en | minimo en ‘ pe C M'n P S . C}l v
(kg/em?) tension | probeta de 2 Mix, Mix. Mix. Mix. Min. Min.
(kg/em?) Puig.
(%)
4920 3520 ' ““511;113’4"- 020 135 004 | 005 020
Placas - _
4710 3235 21 y , misde 34 a} g9 | 135 | o004 | 005 0.20
barras Fines estructurales en| 1-1/2" incl
NOM-B-282 gcncral, canstruccidn més de 1-1/2"
(A242) 4430 2950 21 soldada, atornillada, y| 4o 0.20 1.35 0.04 0.05 0.20
remachada
4920 1520 e 1 0.20 1.35 0.04 0.05 020
Perfiles
4710 1235 .. estructurales . 1 020 135 0.04 0.05 0.20
4430 2950 21 i 0.20 135 0.04 0.05 020
4920 1520 . hasta 314" | 99 | 035 | go4 | oo0s 04 020 | oo
incl. 1.25
4710 3235 . Placas - mis de 34" | 999 | 085 | 904 | 005 0.4 020 | 002
, y 1-1/2" incl. 1.25
4430 2950 24 barras mas de 1-172"} 555 | 085- ) 904 | o005 0.4 020 | 002
U t | | a 4" incl. 1.25
50 estructural ¢n gcnera '
NOM-B-284 ur — -
(z A44BI§8 4220 2310 24 construccién soldada,| msded 022 | 985 004 | 005 0.4 020 | 002
atornillada y remachada a 8" incl. 1.25
4920 1520 .. I om ‘13255 0.04 0.05 0.4 020 | o0z
e Perfiles 0 85- 5 .
4710 1235 estrocturales 1 022 A 004 0.05 04 020 0.02
4430 2950 24 ) 022 (;3255 0.04 0.05 0.4 020 0.02

** Véase la norma para miés detalles




PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA
LA CONSTRUCCION CON ACERO

Y Y Y‘

N 5| T T /
S 1 ﬁ
e I |

B /

| g7 7Y 777
" Y | \Z Y Y,
Angulo de lados iguales | Caneles estandar Vigas I estdndar

o desiguales

Perfiles APS Perfiles CPS Perfiles IPS



Yi Y

- Wz gz 24
L{/_Z/_Zﬂ%z_zm 45
il i
pA
f f

X i __ X X i X

Vi | j§

r7777—),jl’577771 'E%Z}ZZ@

Y l Y
Vigas 1 rectangular Perfil I compuesto
Perfiles IPR (hecho con tres placas soldadas)

Perfiles IPC

T estructural
Perfiles TPR



-

Y Y (7L IATT T
9 I Y
! | 7 1
% %
(LA L /
4 g 7z
% 7 !
X | X X | X X v 1 X
¢ - -
- - - ]
g /| g
g 1
T2 ; g
/ ’
| 1
Y Y ; [ 4
) . T g
Y
. . - . ./
Tubo de seccién circular Tubo de seccién cuadrada Tubo de seccion rectangular

Tubos Estruecturales



Y Y Y Y
| | | |
//////////
/ g \vosurg\ grrrs ‘ (ozory\prs,
X j [ j X 417 y QZZZ?I/,./.L@ 5 %1% -I}l
—¥-—+t - ~ FIFT — - 1 - e 7 |1 7 '
Y ] Z2% A
/ g i e 4o
—~{I}--S g —~={l}--8
Y o Y
Y Y

Dos angulos de lados Dos gngulos de alas Dos dngulos de lados Dos t{ngulos de alas -
iguales en cajon iguales en espalda desiguales en espalda. desiguales en espalda.
Ala mayor horizontal Ale mayor vertical

-,

Secciones Compuestas



f
%
1 x X
?
/
Y
Dos canales soldades en cajén Dos canales soldadas en espalda

Secciones compuestas



l——[’ | l——J]

Y Y

Polin estructural Tens—hyl Perfil z

Perfiles formados en:frio



PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Nombre Designacion Usos mds
Perfil Disponibilidad comuncs ¢
AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvenientes
Perhiles Sc usa mucho en
comerciaics: cucrdas diagonales
1, 1V, 11, 2, 2%, y montantes  de
Angulo Angulo de APS LI y 3 pulg de ala. armaduras de techo
petfil lados ala x tamafio X Perfijes © de piso,
estandar iguil]CS cspesor espesor esiruciurales: contraventeos,
4,5v6 columnas de celosia
pulg de ala y ecn cajén,
elementos de
conexién, cic.
Angulo Angulo de Al'S LI .
I’C‘:'ﬁl lidOS alas X ™ tamafno x A X3y6 x4 M'S”v‘,ox usos que cl
estindar desiguales cspesor espesor pulg de ala anterior
Trabajando  como
viga .cs pésima, cn
cambio como
Canales Perfil C . e CE 3,4,6,8 10y 12 | seccidn  compuesta
perfii p -peralte’ x peralle % ) Al iy trabaia
estandar estindar pesa peso pulg de peralie (columnu)  trabajs
c¢n condiciones
idcales
Como viga trabaja
en formn adecuada,
ne obstante
presenta problemas
Vigas al hacer las
1 Perfil 1 IP3 IE 1.456 7y8 concxiones.
3,4,56,7y .
perfil estindar peralie peralic pulg de peralle En  Guadalajara
estindar peso peso tiene mucha
dermanda, ya que se
usa  profusamente
en los sisternas de
piso a base de
vipucta y bovedilla

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V.
Instituto Mexicano de.la Construcciéon cn Acerg, A.C.

IMCA




- Conlinuacion

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Nombre Designacién Usos mas
Perfil Disponibilidad comunes ¢
AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvenientes
Se ha popularizado
U USO COMO viga,
6.8 10. 12 14 16 No es una seccidn
I'R I]R ! y lSrpul;; de ideal ;;:}rncqcolum‘lg':-
Perlil [ peralte peralte % It pero si es mgej
e paraltc
Perll IPR rectangular ancho de peso (22 tamaios quc Cr] perfil IGPS. |
atin % peso di : La forma de Ja
P P isponibles) seccidén facilita Ias
conexiones con
otros clementos
2 Sc oblienen
cortando los
pethifes anteriones
TPR TR a la mitad de su o
Su uso principal es
Petfil T peralte x peralle % peralic. J
" . P a8 d
Perfil TPR rectangular ancho de peso Disponibilidad :;:nad(;:uri: ' ¢
. patin % peso condicionada aln | ° :
fabricacion dc los
o perfiles IPR,
}.._._2_.‘ ., Yo, ¥, 1, 14,
v 2243344 |s ¢ us a
. exterior X ametro 5,6, 8, 10, 12, 14, ) .
Tubo Tube espesor de exterior X | 6. i§ 20. 24. 30 profusamente —en
X circular circular pared espesor de » A8, U, 25, N L e s-t'.r ucturas
esor 36, 42, 48, 56 Y 60 | espiiales
pare pulg de dinctro
. "
R
Cuerdas, diagonales
Perfil PER ORr y wmontantes de
v Estructural o tamaiios X I'ubo cuadiado: armaduras,
Rectanguiar - v csnesor I, 1%, 1%, 2%, 3y f estructuras
og Tubo fad ! I‘I?;' d P 3% de lado. csp‘@&n!cs, postes,
X- Perfil cunldmdc; ° axoc;;c;:)ro Tubo rectangutar: | ete. Tiene cicrtos
rectangular s
‘Tubular cringy (Designacion 3 x2,4x2 prob']cmas- en Ia
Rectangular HYLSA) y4 x 3delados | aplicacién de
Y

soldaduras por sus
cspesores  tan
delpados

l AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V.

Instituto Mexicano de la Construccidon cn Accro A.C.

1CA

&
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Continuacion

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Perfil

Nombre

Designacién

AHMSA

IMCA

AHMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos mais
comuncs ¢
inconvenicntes

Canal perfil
ligero dos
palines
aticsados

Perfil C
formado en
(rio

Ccrrz
peralte

CF
peralte %
caiibre

4,5,6,7,8,9, 10
y 12 pulpg de
peralte

Largucros de techo
y de parcd
(clementos
sccundarios de una
estructura ligera en
instalacioncs
industriales).

Ticne  problemas
cuando se suelda

Z perhil
ligero
dos patines
aticsados

Perfil Z
formado en
frio

ZrL2
peralle

Zr
peralie x
calibre

Mismos peraltes
que cl perfil
anterior

Mismos  usos  y
obscivacién que ci
anterior, aunque cn
los wllimos afos su
cmpleo ha
disminuido

considerablemiente
o

o
4

Plancha
0

placa

Placa

L

Ancho x
largo x
espesor

Ancho x
largo x
espesor

5x20y6 x 20
pies de ancho y
largo. Los
espesores van de
3/16 a 2 puig

Malliples usos:

-Mi'embros

compucstos  (vigas,
columnas), placas
de base para
columnas,
cubreplacas, placas
de concxidn,
celosfias,
aticsadorcs,
dialrapmas, etc.

Accro
rcdondo

Redondo
solido lisp

Diimetro

0s
diimetio

Ya de pulg de
didmetro

,dc  Dbasc

Anclas cn  placas
para
columnas, celosias
de armaduras,
tirantes,

contravenicos, ctc.

AHMSA Altos Hornos dc México, S.A. de C.V.
Instituto Mecxicano. de la Construccion cn Acero, A.C.

IMCA




GALVAK,

le ofrecoe:

* Apoyo tecnico

* Excelente resistencia estructural

» Reduccion de los tiempos de
construccion

* Facil.instalacion

» Colados simultaneos de entrepisos y
cubiertas

» Acabado galvanizado y pintado.

Ademas del servicio de apoyo técnico
especializado, usted contara
con ingenierfa de primer
nivel en su proyecto y
recuerde que GALVAK
siempre ofrece 10s
mejores sistemas constructivos
integrados, que satisfacen las exigencias
de la construccion del Meéxico de hoy.

L] rd L]
e d
El entrepiso metalico de Galvak

MONTERREY, N. L. MEXICO IZTAPALAPA GUADALAJARA, JAL.

Olicinas Generales y Planta Oficina Técnica Cereales # 19 Esg. con Ave. Washingion # 440-444
ﬁ Ave. de 1a Juventud #340 Nie. Tels.:(8) 353-93-57 (éalz.GErmlta lztapalapa gona In{gusmal

Col. Cuauhtémoc {8) 350-94-14 cl. Granjas Esmeralda ector Reforma

Y ARQ. G. CORONA C. P, 6GA50 C. P, 09810 C.P. 44450

San Nicolds de tos Garza, N. L, Fax, (8) 330-G0-31 Tets.: (5) 581.63-22, Tels.: (3) 619-1717,
GI E E “ l IH Tels.:{8) 269-01-00, 353-01-00 551-65-30, 619-39-G5, G19-18-77
Fax. (8) 350-56-13 5081-07-25, Fax. {3} 619-60-60

£70-43-13
Fax. (5)582-77-51

CONSTRUYA CON LO MEJOR, CONSTRUYA CON PRODUCTOS Y CALIDAD @ GO
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Ejemplo 1. Calcular las propiedades geomémricas (propiedades de disefio) de la columna de secc16n sransversal 1. hecha

con tres placas soidadas acero NOM-B-254 (ASTM A356). que se muestra en la figura.

d =800
bf= 600
fw' =23
tf = 44
S _ *"
Seccidn transversal ! Dimensicnes, en mm
Columna de tres placas-soldadas del ejemplo .
Solucion ‘

Area de la seccion transversal, A
A= 2bfif = (d-219 tyy = 60 x 4 4 = (80-2x4.4)2.5 = 706 cm?
(Peso=07834=0783x706 = 3542 kgrmy

Momento de inercia con respecto al gje X-X (eje de mayor resistencia), [y

l ," ..\ 3 }' a . rd o — 4
Iy = E!_nfaJ ~(bf =ty )(d —2.rfﬁ] = [60.@0’ —(60- 2.:)(80-—2.\-4.4)"] =830 476 cm

VE

o bien aplicando ¢l teorema de los ejes paralelos

N 35
1e=S iy ad? = A et J—[”“’] ;‘“'"}2[4 4x60x37.5° | =830 476 cm*
T2 E > ]

Modulo de scecidn elistico Sy

2/ 2v835047 ;

S o=tz v§30 476 20762¢m’
of 80

Radio de wiro ry

ol (330476
CTY \/ 706

Momento de inercia airededor dei eje 1-Y {gje de menor resistencia), /y

=34.3cm

fy= 208w (d =2 i'l 2%607 x4+ (80 - 2x4 4):.53J =158 493 e’
- 120 AN

usando ¢l ieorema de los ejes paralelos.

Ciax60' ) (712405
[,=2 - XG0 ‘Wld_{ll — ]=5534936m$

12 12

\ - /



Coeficientes de flexion. 8y v By

B = 706_ =0.034 cem™!
P s, 2762
1706 /

=134 cm

Modulo de seecion elastico 5y

=l 2138495

S, = 5T 50 =.5 283em’

Radio de wiro -

po= Tle PRI s hem s - A
4 706

Canstantc de tarsion de Sam Venant J
o3 7 37 ! 23 o
J= Z;« bed = L:bf:j, s(d- zrfﬂﬁuJ =}J:2x60x4.43 T(30—2x4.4;3.>JJ=3 778 em”

Constante de torsion por alabeo G, -

Ny Ioh fofd=t 2 13 3850 - 2
¢, = b s A 38“’9“’(‘20 1AV 526 461 140 cim®

Racho de ciro 17
' . -, . .. p . S
Radio de giro de la seccidn que comprende el patin de compresion  un sexto del drea del alma en compresion.

1 . *
womando con respecto @ un gje en el plamo del alma. « v

U

2 s bt
Paun de compresidn <

et
_____——-/4.(;5 g{:‘/:w

7 Area del alma compresion

o i; by o 607 x 44
- g
Py L [ = WI..I_E__....____ = --- ; I2 ={0.4cm
A bt et {d=2t) G0x 44T Z25(80-2x4 )
e 6 ’ 6

Momaite de Inercia polar respecte al centro de cortante. /p

Ip =i, =1.=830476-158 193 = 988 969 cm”

-



_ N2z 12 040x 107 x226 461 140 JieNT-10° =i 55 em
0N TS4000x3 778 S

En secciones lammadas soldadas de seccion mwansversal 1. tambign pueden uwulizarse las ecuaciones smmpiificadas

S1otentes:

655 ar T _6aanS0xly T T
f= 2T /- .;.__\-{.:.__2.\ <! = =321 =1{62cm
Ry F.Ox4.
0.23 ur, TUT=EST 603 SO\I\ e
SRt A ,v_..';:_ [~ i+10 =1786
L T a Oxdd o o

Las resuitados sbienidos con [as ecuaciones referidas son casi iguales.

En la tioury sicukente se indican los resuliados. El M-DEM-VII contiene tablas de dimensiones v propredades de
perfiles estructurales soidados en las que-aparecen sus propiedades dmamieiio dé determunadas de acuerdo con el
procedimiento presentado en 2siz ejemplo.

Resultados .

b A= 706 om’ Z,=23145 cn"f‘
(Peso = 334.2 kg/m) Z,=8031 cm”
N &/A, =030 em” X, =220 990 ke‘em® (AISC-LRFD)
—r— T [ =83C 476 cm* X, =2.8x107 emiikg (AISC-LRFD)
25 S, =20 762 cm’ X, =32163.16  (NTC-109%5)
i TR | Lo r =343 cm X, =1.060984 (NTC-1993)
- ‘“‘»1 —X| I, =138 493 cm’* L, = 11426 1 162 cm (NTC-1995)
| ‘ \ S, =3283 e’ L.= 175561786 cm (NTC-1995)
il rr=130¢cm
lﬁ:] :.iL_ If— 41} = 13 -;? 78 em
So i C,=C,=226461 140 cm®
r-= |64 cm

En Ia notactdan de las especificaciones AISC, la constante de alabeo se denota con les simbolos &, v en las normas
NTC-1995 con las lewras C,, .

L4



Para que un perfil tipo | se califique como secaon tipo |, 1as relacones anche/grueso de patnes y aima
no deben exceger los valores de |la tabla 2.3.1. Valores maximos agmusibies de 1as relacones
ancno/grueso.

Descnpcion del etermento . i Seccibntpo2
o R & - (disenio plastico)
340 540 . :
Patines de secciones [, Ho T, = = 2530 =167 '
y de canales, en flexion \/ yo oo 07
| 3300 5500 oo
| Almas en flexpon ,/FT 5330 .
Las relaciones ancho-grnueso de patines y aima son
6j d
——=47<107 — =408 <1054
2ff ‘L, -
La sewér} es upo 2 yla equacidn-3.3 1 es valida
Se iguala’el momento d€ disefio con el momento resistente
’ <y i’
4 = F‘R z.t F| '
P -
dende: w4
M j= FCxw = [ 4w )
I-"IJu\ S FR Z: F‘_
Wz ———l—
Y 140
Se sustituyen valores
8x0.9,480x2 530107 7o/m
w= =173

600°
Carga de disefio total que soporta la viga
=173 x6=1{0+7Ton
Momento resistente
Mo =FrZ,F, =09 x480 x2330 =10 = 109 Tm

Resultados
Especificacion o norma Targa total
‘ __(Ton)
AISC-ASD-1989 92
NTC-1935 10.4 |




'4
d 5370 | f,]
——— — = —— |/ - 3174 =} cuando — < 0./6
t Jao F, £
—
'/
d S a
— = 2150F, cuande — = 016
1 Fy
EN nuestio casc. -
P /
fo=—=0 v —F =0
A F.

Como —= = (. 'la ecuaciOn aplicable se simpiifica

=

Gy
-
L%

¢ _ 30 i el e
— = ——— = = 07 — = = 47 S
! ¢ JE. Y2s30 ! 0.66 ks

Longitud entre soportes laterales del patin en oompreéxoh_

£l patin supenor del perfil esta soportado lateralmente en toda su longiiud. Como la seccdn es
compacta, el esfuerzo de flexion permisible es: .

Fy =066 F,=066x2330=1670kg.cm’

Se iguala el momento flexionante maximo con el momento resistente de la seccion,

A’f,,,m =“!R
Wf: 8F5 S.
= Fb S, W= "
) !'7
x! 670x416x 107! Ll
wo § - = 1347 m
600 ’

La carga total que resiste 1a viga, es:
W=wi=]13dx6=92Ton

£n el Manual AHMSA de Constmwon en Acero, edicion 1296, Capilulo IX, Capacdad de Carga de
Perfiles Estructurates, Grafica No 5, pagina 255, viga simplemerite apoyada con carga uniformemente
repartida, para un perfil IPR, IR 0 W/ 205 « 32 8 (12 « 22) de acero NCM-B-254 (ASTM A36) de 600 cm
de claro, se cbliene upa carga total de 9.2 Tcn

2 Normmas NTC-1995

Acciones de disenc “w
w, = FC ot
_____ , o
\igmax;= ———
3
La condicion que debe cumplirse es:
Mz 2\,

Si la secaion de ta viga es tipo 1 6 2, el momento resistente de disefio se determina con la ecuacion
3 3.1 de las normas.

.'lva = FR ZF}.
Clasificacion de la seccion

" Ce acuerde con las Especificaciones AISC-ASD-1069, aqui se tama el perake /sl »(‘//U?é[ .



EVALUACION POSTSISMICA DE LA 3EGURIDAD ESTRUCTURAL OE I2IF.CATICNES
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Fig. 6.8 Darios en conexiones soldadas (SAC, 1994)

1.- Fractura completa en la soldadura
2.- Fractura parcial en la soldadura
3.- Fracturas en el contacto del patin de la columna con la soldadura

4.- Fracturas en el contacto de los patines de la trabe con la soldadura

En el primer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la
soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de fusion entre el material de aportacion v el
material base. constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de dafios

son resultado de la pérdida de capacidad a tensién del patin inferior de la viga.

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la union de columnas con los patines inferiores de
las vigas, esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin
dificultad de operacion una junta de penetracion cofnpleta en el patin superior: sin embargo. en
el caso del patin inferior la ejecucion de la soldadura se complica, va que el alma de la viga
obstruye la colocacion continua de la soldadura. Esto sugiere que la inspeccion de la soldadura de
la conexi6n en la parte del patin inferior debe ser objeto de una revision cuidadosa. Es de interés
mencionar que de acuerdo a estadisticas de dafios observados durante el sismo de Northridge. la

ocurrencia de dafios en el patin superior implicaba que el patin inferior también estaba daiiado.

Ln
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En relacion a conexiones atornilladas, los dafios pueden ser detectados mas facilmente. pues la
torma en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos mas comunes de

estas tallas se muestran en la fig. 6.9:

(-] L—_—:
1 2
N s
~N N
3 4

Fig. 6.9 Daros tipicos en conexiones remachadas (Salmon-et al, 1996)

1.- cortante
2.- aplastamiento
3.- desgarramiento

4.- seccion insuficiente

La falla por cortanie en conexiones atornilladas o remachadas se origina cuando se excede la
capacidad de los tomnillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se manifiesta con la
tluencia o deformacion de los tornillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de
los tornillos ¢s mucho mavor que la de las placas v éstas son las que llegan a la ruptura. La falla
por desgarramiento es originada por una escasa distancia del tomillo al borde de la placa la cual
se puede fracturar si se presenta una tension elevada en ella. La falla por seccidn insuficiente se
presenta sé6lo en miembros sujetos a tension, el diametro v separacion de los agujeros influve de
manera directa. va que se reduce el area neta. lo cual origina que la resistencia disminuva ¥

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos.



EVALUACION PQSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL ZE ZDIFICACICRES

Panel de Union

Las trabes se unen con una columna en un punto comun por lo que aqui se forman paneles de
unién. la revision de estas zonas también es importante pues en este lugar se tlevan a cabo un
gran numero de conexiones. Los dafios que se presentan en esta zona son dificiles de detectar,
pues en muchos casos. ademas de las vigas conectadas a los patines de la columna. existen vigas

conectadas al aima. lo que impide la visibilidad de dicha zona.

Los dafios mas comunes que se presentan en esta zona se muestran en la fig, 6.10:

Fig. 6.10 Dadios tipicos en conexiones viga-columna (SAC, 1994)

|.- Fractura o pandeo de atiesadores.

2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores.
3.- Fractura parcial en el aima de la columna.
4.- Pandeo del alma.

5.- Ruptura de la columna.

Las grietas en la soldadura de los atiesadores. y cualquier dafio ocurrido en éstos no sera 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 separacion completa de la parte superior de la

54



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES

olumna con la inferior. Esta falla representa un gran riesgo para la estructura, pues la columna
pierde gran parte de su capacidad resistente.
Vigas

Los dafios en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o alma

en zonas cercanas a la conexién con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de dafios en estos

elementos estructurales:

2

N

Fig. 6.11 Dafrios tipicos en vigas (SAC, 1994)

1.- Pandeo de los patines.
2.- Fractura de los patines.

.- Pandeo del alma.

Ly

4 - Fractura del alma.

5.- Pandeo lateral de la seccion.

La fluencia v el pandeo en patines ocurren debido a la pérdida de su capacidad que en secciones
compactas aparece gradualmente y se incrementa a medida que crece el numero de ciclos

ineldsticos que se producen durante un sismo.

th
i



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD E5TRUCTURAL DE ZDIFICACIONES

Las fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la pérdida completa de
la capacidad a tension del patin, esto trae como consecuencia una reduccion significativa de la
capacidad resistente del marco ante cargas laterales, asi como reduccién importante de la rigidez

de la conexion.

Es de interés mencionar que los dafios en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patin
inferior debido a que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se
apovan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local
en dichos patines. Ademas, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del
patin superior, por lo tanto. existe mayor deformacion por tension en los patines inferiores. Otro

factor. anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en la parte inferior.

Columnas

Enla fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de dafios en columnas:

A —

L")
[ 38

Fig. 6.12 Daiios tipicos en columnas (SAC, 1994)

1.- Fracturas en el patin
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2.- Desprendimiento de una seccién del patin
3.- Desgarramiento laminar del patin

4.- Pandeo del patin

El dafio identificado con ¢l numero | en la fig. 6.12 consiste en pequefas grietas que se presentan
en el patin. principalmente en la unién con la viga. El dafio numero 2 es una extension del dano
anterior. la grieta se inicia en la raiz de la soldadura entre los patines de la viga v la columna ¥ se
extiende longitudinalmente en el patin de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de
la pérdida de la capacidad a tension y bajo cargas adicionales pueden convertirse en dafios
mavores. El dafio niumero 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricacion del acero v

contribuve de manera directa al desprendimiento de alguna seccion del patin.

La revision de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la union
entre la estructura v la cimentacion. 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 estructurat se evaluaran los porcentajes de elementos
con grado de dafio [V y V. y se procederd a evaluar estos grados de dafio como se indica a

continuacion:

< 10% ===> (lasificacion A
Grado IV 10% - 30% ===> C(lasificacion B
> 30% ===> (lasificacion C
<53% ===> (lasificacion A
Grado V 5% - 15% ===> (lasificacion B
> 15% ===> (lasificacion C



EVALUACICN POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ES™RUCTURAL GE EDIFICACIONES

La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de dafio en elementos de acero

estructural.

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERMINAR EL GRADO DE DANOS DE

ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL.

| GRADO

ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES

I

Sin defectos visibles.

11

Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen fas normas para
fabricacion y montaje de estructuras de acero.

i1

Con deformaciones ligeramente superiores a las normales.

v

En vigas o columnas que forrnan parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna
evidencia de dafios en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible
formacidn de articulaciones plasticas.

En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna
evidencia de dafios en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible
formacion de articulaciones plasticas.

En vigas de alma abierta que forman parte de marcos: fractura o pandeo de alguna
cuerda o montante.

En uniones viga-columna: pandeo local, fractura o alguna evidencia de dafios.
fractura de soldadura, tomilos o remaches faltantes o con algun tipo de dafio.
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo.

En las fotografias 13 a 16 se ilustran grados de dafio en elementos de acero estructural.
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Foto 13 (Bertero et al, 1994)
Criterio V

Grieta a través de placa
base

Foto 14 (Bertero et al. 1994)
Criterio V'
Fracmra en conlfraventeos




B> TIPOS DE TORNILLOS Y
§, CONEXIONES ATORNILLADAS.

- Tornlllos A-307 0 estandar
# Tornillos A-325 y A-490 de alta
resistencia.

> & CLASIFICACION DE CONEXIONES
ATORNILLADAS: - T

& De tipo aplastamiento: cuando existe
contacto entre las partes conectadas y el

sujetador.

: De tipo friccion: cuando no eX|ste contacto.--
(por el efecto de apriete del tornillo).



REVISI-ONES A REALIZAR:

i T O s T T TN JOY S L,
!‘ . u’; i ﬁ M" 3 ; _;"1{}}’,‘,‘. o e B R ROER :u:-.'.:ait:‘?-' \-;-.‘-‘1:‘,:‘\«.4. I ULV

: POR APLASTAMIENTO » REVISION DEL

Esta revisién se realiza BLOQUE DE
para la proteccion de las CORTANTE:
partes conectadas, razon Se realiza con el objeto de

por la cual el F es el evitar desgarramiento en

mismo sin importar el las partes conectadas

tipo de tornillo. F,=0.3 F,En el area neta
F,=1.5F =1.5(4080)=6120 a cortante.

kg/cm? F, = 0.5F, En el area neta a

tension.



EJEMPLO No 2.3:

Calcular la capacidad a la tension de los siguientes clementos y conectores.

—RI127

e
vAaAN L L

-\\

O

O

4]
—
E
Aot

L] w

’/‘.

L0 T

9 0 o f

Z | \ 93

- E T 3 -
0 Sep@so /4?/.

-305X30.8(A=39.29 cm®. tw=7.16 mm.)
9 TOR. @=22.2 (A-325 AL APLAST))
Tomando como base los esfuerzos permisibles siguientes; s¢ realizara la revision en ambos casos:

F;=0.6 F, = 1520 kg/cm? sobre ¢l irea total

Y
F, = 0.5 F, = 2040 kg/cm? sobre ¢l area neta efectiva

-Revision del drea total de la canal.

Tmax =39.29x 1520 = 59721 kg = 59.7 Ton.

-Revision del drea neta de la canal. ’

Calculo de anchos criticos @ yor = 22.2MM  g010 =24 MM dicefip = 26 mm

Analizando las posibles trayectonas de falla tenemos:

Analizando la rayectona a-b¢ b, =30.5.-2.6=279cm.

52
4x5.9

Analizando la trayectoria d€-b< b =30.5-(2x2.6)+ =26.4 cm

Analizando la trayectonia d-e-b-f-g

, 2 2
b = 30.5-3(2.6) + —o— + >

4x59 4x6

=248 cm « rige.




Areaneta = 39.29-|(3x 2.6 x 0.72)| +(2.1x0.72) = 35.2 cm?.
Area neta efectiva = 35.2 x 0.88 = 29.9 cm?.

Tmax = 29.9 x 2040=60996 kg = 61 Ton

-Revision del drea neta de la placa

b, =355-(3x26)+21=298cm « nge.

Ay =298x1.27=378cm? |

Ap = A en placas de conexion, pero Ap < 0.85 Ag
Ag=355x127=4509cm?

0.85 Ap=3833 cm?.> Ay =37.8 cm?.

- ¢l area sera de 37.8 cm?.

Tmax =37.8x 2040 =77112 kg = 77 Ton.

-Revision del bloque de cortante.
_long. a cortante

Proy. vertical de
la long. a tension

&
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i
..{

40 50 50 50 50 50 40
A e
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Long.a cortante = 2[24 -2 5x 2.4] =36
Long. a tension = 11.9 cm (solo proy. vertical) (5.9+6.0)-2.4=9.5
Capacidad del bloque de cortante =

[(36 x 1224) +(9.5x 2040)]0.72 = 45680 kg ~ 45.7 Ton.



-Revision del cortante en los tormillos

F, = 1480 kg/cm2. (Tor. A-325 cortante en drea roscada)

Areadetor. =22.2mm= 388 em?,

Capacidad de un tornillo = 1480 x 3.88 = 5742 kg.

Capacidad de la conexaén = 5742 x 9= 51678 kg =51.7 Ton.

-Revision de la capacidad al aplastamiento.

Fp

= 1.5 x 4080 = 6120 kg/cm?,

tmin = 0.72 cm (de la canal).

Diametro tornillo = 22.2 ecm

Capacidad al aplastamicric | o tomillo = 2.22 x 0.72 x 6120 =9782 kg/cm?.

Capacidad de la conexion = 9 x 9782 = 88038 kg = 82.04 Ton.

Resumiendo nos encontramos con las siguientes capacidades:

Para el area total de la canal T, = 59.7 Ton.

En ¢l area neta efectiva de la canal T, = 61 Ton.
En el area neta efectiva de la placa T, = 77 Ton.
Por el bloque de cortante T =: 45.7 Ton.

Por capacidad de los somillos "',;x =51.7 Ton.

Por capacidad al aplastamiento T, = 82.04 Ton.

La capacidad maxima del conjumto serd : = 45.7 Ton.



ESPESOR DE ELECTRODO E-60XX | ELECTRODO E-70XX
SOLDADURA
3 mm 265 kg/em 310 kg/cm
4 mm 355 kg/em 415 kg/icm
5 mm 445 kg/cm 520 kg/cm
6 mm 535 k;g,lcm 625 kg/cm
8 mm 715 kg/cm 830 kg/cm
10 mm 890 kg/cm 1040 kg/cm
12 mm 1070 kg/cm 1250 kg/cm
14 mm 1250 kg/cm 1455 kg/cm
16 mm 1430 kg/cm 1665 kg/cm
18 mm 1605 ko/cm 1875 kp/em
TABLA 2.1
DISTANCIA MINIMA AL BORDE (mm).
DIAMETRO  NOMINAL BORDES BORDES LAMINADOS DE }
DEL TORNILLO (mm). 0 PLACAS, PERFILES
CIZALLADOS O
O BARRAS.
13 22 19
16 29 22
19 32 25
22 38 29
25 4 52
29 51 38
32 57 41
mas de 32 1.75 x diametro. 1.25 x diametro.

TABLA 25




Los esfuerzos permisibles en (KB/cmz) de las tres clases de tomillos antes mencionados son-

CORTANTE PERMISIBLE Kg/cm*
CONEXION POR FRICCION

TORNILLO | TENSION | CONEXION |AGUIEROS | AGROS. AGROS ALARGADOS
PERM, POR  |ESTANDAR | ALARGADOS LARGOS.
(Kg/em?) | APLASTAM. CORTOS.

CARGA CARGA
TRANSV. PARALELA.

TORNILLO | 1410 700
A-307
TOR. A-325]309%0 1480 1200 1050 840 700
ROSCAS
DENTRO
DEL
PLANO DE
CORTE
TOR. A-325) 3050 2110 1200 1050 840 700
ROSCAS
FUERA
DEL
PLANO DE
CORTE.
TOR. A490 | 3800 1950 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.

TABI:A 23

En base a éstos esfuerzos permisibles, podriamos calcular la resistencia al cortante simpie de los
tormilios de diametwros comerciales, para el caso de conexiones de npo aplastaruento con la rosca dentro
del plano de corte, que es Ia condicion mas critica de sujecion.

Los tornillos de alta resistencia usados en conexicnes por aplastamiento pueden no ser
adecuados para compartir las cargas con las soldaduras, sin embargo, los tomillos de alta resistencia
usados en conexiones por friccion, debido a la rigidez de la unidén, pueden disefiarse para funcionar en
conjunto con las soldaduras: debe tenerse precaucion en este caso de instalar pnmerc Ics tormillos. va
que st se coloca primero la soldadura. ésta puede interferir para lograr el apriete de los tormuilos

14



RESISTENCIAS DE LOS
CORDONES DE SOLDADURA

% Esfuerzo cortante permisible para
soldaduras de filete en el area neta
efectiva: F ., = 0.3(Resist. Nominal del
materia! de aportacion)

# Para electrodos E-60XX Resist.=4220
kg/lcm? ... F .. = 1265 kg/cm?

@ Para electrodos E-70XX Resist.=4925
kg/cm? . F. = 1475 kg/cm?



LIMITES DE LAS RELACIONES ANCHO-ESPESOR DE ELEMENTOS A COMPRESION,

DESCRIPCION DEL ELEMENTO. RELACION LIMITE DE LAS RELACIONES 1
ANCHO-
ESPESOR.
COMPACTAS NO COMPACTAS
Patines a fleuén® de vigas roladas de bi 545/ [F 800/ [F a2
perfiles | v canales. / Y / J_v-
Paunes a fleaon de wvigas soldadas de b 45/ /F 800/ . JF.F K
perfiles 1. / y / v ’c /K
Puntales (ormados por dos angulos en bA No 300/ f F,
contacto conuinuo o placas que sobresalgan
de las trabes o columnas roladas; auesadores
de trabes armadas
Angulos o piacas que scbresalgan de trabes bt No 800/ } f;
armadas, columnas compuestas u otros
elementos a compresion; patines de trabes
armadas sujetos a compresion.
Almas de tes dn No 065/ / F,
Elemenios no atesados simplemente v No 635/ f F,
apovados a lo largo de un eje, tales como
natines de wigas formadas per un dngulo o
angulos dobles con separadores v secciones
de forma transver<r] o en estrelia
Tatnes de cajonss cuadrados v rectangulares bit = 2000/ /F.
secciones  estructurales  huecas  de 1595/'\' F” y
espesores upiformes sujels a compresion
por flexién, patnes con cubrepiacas v placas
diefragma entre lineas de sujetadores y
soldadura.
Anchos no soportados de cubreplacas it No 2655/‘ IF.
perforadas con agiujercs de acceso sucesivos. Y
Cualquer otro elemento atesado en bit No
compresion umforme y soportado can 2120/ ,Fv
respecto a dos ejes. ’
hiw
Almas a compresion  por  flexién an 5370/ {Fy
a .
6370/ /F,
Mw / Y
-\imas con flexiéon v compresida atw mea/};(o_lé
combinados. 5370/ [F(1-374 7, 'F))
Para f, /F‘, 30.16
2150/ fF,
Secciopes curculares huecas en compresién D 232000/ F,
axaal v flexaon. ]
TABLA 3.2

a thgashﬂmdasnsardccfucnodzlpamFyfcnlugarch

b Caicular ¢l irea neta de l1a placa en el agujero més ancho.
¢ Para el disciio de secciones esbeltas que excedan el timite de las no compactas ver apéndice B3 del ALS.C.

d ver ademis la seccidon F3.1.
4.05

e = —
(M)o.«s

si A/t)70, deotromode K. =1.0

46
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g) E!1tamafio efecuvo de la garganta de una soldadu-
ra de penetracidn parcial es el indicado en la tabla
5.2.1L

h) El tamario efectvo de la garganta de una soldadura
acampanada. depositada entre dos barras de seccion
transversal circular, o entre una barra y una placa.
cuya cara extenor esté al nivel de la superficie de la
barra, es el indicado en la tabla 5.2.2. Para verificar
que la garganta se obuene de una manera consistente
se obtendran muestras de secciones transversales en
puntos determinados al azar,

Pueden utilizarse tamafos de la garganta efectiva mayo-
res que los de fa tabla 52.2, si el fabricante demuestra
que puede obtener esas gargantas efectivas, Para ello se
conara la soldadura normaimente a su eje, en la seccidn
media v en los exiremos, y se medira i3 garganta. Se
preparard un numero de muestras suficiente para
asegurarse de gque se obtiene ¢l tamafo de la garganta
deseada.

5.2.5 Resistencia de disedo

La resistencia de disefio de las'soldaduras es 1gual al menor de
los productos F, F,, v F F.. donde F,p ¥ F, son. respectiva-
mente, las resistencias nomunales del metal base y del metal del
clectrodo.

En la tabia 5.2.3 se proporcionan los valores de Fo. F, .. Fo y
demds informacion pertinente.

Las soldaduras utilizadas en estructuras que deban ser capaces
de soportar un nimero grande de repeuciones de carga durante
su vida drtil se disefiaran iemendo en cuenta la positilidad de
falla por fauga.

——1%
5.2.6 Combinacion de soldaduras '

Si en una junta se combinan dos o mis soldaduras de ;
diferentes, la resisiencia de disefio de la combinacg, 2
determuna calculando por separado la resistencia de cady ung
de ellas, con respecto al eje del grupo.

5.2.7 Tama#io minimo de soldaduras de peneiracion parcyy,

El tamasio efectivo minimo de 12 garganta de una soldadun
penetracidn parcial serd el que se indica en la tabla 534 3|
tamafio de la soldadura queda determinado por 1a mas

de las panes unidas, pero no €s necesanoque excedade|

de la parte mis delgada, excepto cuando los célcuiog g,
resistencia indiquen que se necesita un tamafo mayor. En ey,
caso debe tenerse especial cuidado para proporcionar un
precalentamuento suficiente para obtener una soldadura s,

5.2.8 Soldaduras de filete

-a) Tama#o minimo. Los tamafios minimos adrmusibleg
de soldaduras de filete son los que se muestzanen |y
tabla 5.2.5. El tamaio de la soldadura queda determ;.
nado por la mds gruesa de las partes unidas, pero a
es necesario que exceda del grueso de la parte mys
delgada, excepto cuando los cdlculos indiquen que g
neccsita un tamafio mayor. En este caso debe tenerge
especial cuidado para proporcionar un precalen.
tamiento suficiente para obtener una soldadura sany

b) Tamado mdximo. El tamafo maximo de [as soldady.
ras de filete colocadas a io largo de los bordes de
placas o perfiles es:

En los bordes de material de grueso menor de 6.3 mm (1/4),
¢l grueso del matenal.

TABLA 5.2.3. RESISTENCIAS DE DISENO DE SOLDADURAS

TIPOS DE SOLDADURAS Y

FORMA DE TRABAJCO (1) MATERIAL

FACTOR DE
RESISTENCIA F,

RESISTENCIA NIVEL DE RESISTENCIA {2)43)
NOMINALF,, 0 Fs REQUERIDA EN LA SOLDADURA

SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA (4)

Tensidn normal al drea
electiva

Comprension normal al

Depe usarse soldadura
compatible con e1 metal base

irea efectiva Meuwal

0.90 F, Puede usarse soldadura de
Tension o compresion Base ’ resisiencia 1gual 0 menor
paraicia al eje de la que Ia de la soldadura
soldadura compatible con el metal

base

Conante en el drea Metal Base 0.90 0.60F
efectiva Electrodo 0.80 0.60 F,

LXX
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SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL (4)
[ Tension normal al drea | Metal base 0.90 F,
efectiva Electrodo 0.80 0.60 Fpp
Comprensién normat al
irea efectiva Metal Puede usarse soldadura de
resistenca igual o menor
Tensidn o compresion ' 0.90 F_. que la soldadura compatible’
paralela al gje de la base con el mewal base
soldadura .
Corante paraleio al e)e Mctal Base (6)
de la soldadura Electrodo 0.75 0.60 Feyy
SOLDADURAS DE FILETE (4)
Conante en el 4rea Metal base (6)
efectiva Electrodo 0.75 0.60 F, Puede usarse soldudura de
- resistencia 1gual o menor
Tension o compresidn que la soldadura
paralela al eje de la Metal Base compatibie con el metal base
soldadura (5) Electrodo 0.90 F’
SOLDADURAS DE TAPON O DE RANURA (&
Contante paraielo a las Metal base (6) Puede usarse soldadura de
superficies de falla (en resistencia 1gual 0 menot
el irea efecuva) que la soldadura
Electrodo 0.75 060 F_,, compatible con el metal base

F — Esfuerzu de fluencia minimo especificado del metal base.
F.. — Esiuerzo minimo especificado de ruptura en tension del metal base,
fr_n.—- Clasihicacion del ciectrodo (Kg.fcrn:l
' Para definicion de dreas y tamadios efectivos véase 5.2.4,
Para ‘soiindura companible con el metal base” vease 5.2.2.1,
Pueue utihzarve soldadura cuya resistencia comesponda « una clasificacion un nivel mas alto (700 kgll:l'l'lzj que la soldadura compauble con el metal base.
Para ios gistintos opos de soldavura vease 5.2.3.
Las soidaduras de filete 0 de penetracion parcial gue wnen enire si elemenius componenies de miembros compuestos, tales cuma tas que unen el alma y hos
patines Je las trabes drmadas, se disefian sin fener en cuents kos esfuerzos de Lension o compresidin, paralelos al eje de las soldaguras. que hay en jos elementos
coneciauos. -
" El disefio del metal base yueda regido por la parte de extas Normas que ¢5 apliczble cn cads caso panticular.
Cuando }a falia sea por ruptura a io largo de una uayecwonis de comane, ka resistencia de disefo scrargual a F (0.6F ) A donde F =0.75y A esel irea
nela en cortante (At § 4).

ER S

TABLA 5.2.4 - TABLA 5.2.3
TAMANOS EFECTIVOS DE LA GARGANTA . TAMANOS MINIMOS DE SOLDADURAS DE FILETE
DE SOLDADURAS DE PENETRACIONPARCIAL
Espesor de la mas gruesa Tamafio * rainimo
Espesor de ia mds gruesa Tamaiio efective minimo de las partes unidas de! fiicte
de las partes unidas de la garganta {mm) (mm)
{mm) {mm)
Hasta 6.3, inclusive 3.2
Hasta 6.3, inclusive 32
Mis de 6.3 hasta 12.7 4.8 Mas de 6.3 hasta 12.7 4.8
Més de 12.7 hasta 19,1 6.3
Mis de 19.1 hasta 38.1 7.9 Mis de 12.7 hasta 19.1 6.3
Mas de 38.1 hasta 57 9.5
Mads de 57 hasta 152 12.7 “Mis de 19.1 79
Mis de 152 15.9

' Dimension de la pierna del filete de soldadura.
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TABLA 5.3.1
TENSION MINIMA EN TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA (TON)

Duametro del tomille Tornillos Tormillos
mm (Pulg.) A325 A490
12.7 ¢172) 54 6.8
15 9 (5/8) 8.6 10.9
19.1 (/) 127 15.9
22.2(718) 17.7 22.2
254(1) 23 29.0
X611 1/8) 254 36.3
I8 (1 1/4) 322 46.3
319 (1 3/8) 386 549
AR D 46.7 67.1

———

5.3 Tornillos, barras roscadas y remaches

Esta seccion se refiere al disefio de tornillos, barras roscadas y
remaches. utilizados como conectores.

5.3.1 Tornillas de alia resistencia
Los 1orntfios de alta re<istencia que se consiGeran aqui deben
saystucerjos reqguisitos de algunade las clasificaciones ASTM-

A315 0 ASTM-A490.

Todos los tommillos A325 o A490 deben upretarse hasta que

haya en elios una tension no menor que ta indicadu en la wabla
5.1.1. El apniete puede hacerse con el método de la vueltade la
tuerca, por medio de un indicador directo de tension o utilizan-
do flaves adecuadamente calibradas.

5.3.2 Areu resistente efectiva ul uplustumienio

El drea resistente efectiva al aplastamiento de tornillos, barras
roscadas y remaches se caicula multiplicando su diametro por
la longitud de aplastamiento. que es el grueso de la placaen la
que estdn colocados. S1los remaches o torrulios son de cabeza
embutida. para calcular ia longitud de aplastimiento se resta la
mitad de la profundidad de la cabeza.

5.3.3 Resistencia de disefio en tension o cortanic

La resistencia de disefio de tornillos y barras roscadas es igual
al producto del factor de resistencia F, por ¢l drea nominal de
la seccion transversal de la parte del vistago no roscada y por
ia resistencia nominal que cotresponde a €sa parte det vistago.
Los factores de resistencia y las resistencias nominales se dan
en la tabla 5.3.2. Los tomillos de alta resistencia gue trabajen
en tensién directa se dimensionardn de manera que su resisten-
cla requerida media, calculada tomando como base el drea
normunal del tomillo y sin considerar las tensiones producidas
al apretario, no exceda la resistencia de diseiio. La feerza
aplicada en el tomillo serd la suma de la producida por las
‘cargas externas factonzadas mas las tensiones que puedan
resultar de la accidn de palanca vcasionada por ta deformacion
de ias panes conectadas.

TABLA 5.3.2 RESISTENCIA DE DISENO DE REMACHES. TORNILLOS Y BARRAS ROSCADAS

Resistencia en tension Resistencia al conante
Elementos de unidn en conearones por aplastamiento
Facror Resistencia Factor Resistencia

de resistencia, FR

nominal. kg/cm”

b

de resistencia. Fy nominal. kg/cm

Tomillos A307

Tornillos A325, cuando la rosca
no estd fuera de los planos de core

Tornillos A325. cuando Ja rosca es-
td fuera de lus planos de corte

Tomillos A490. cuando la rosca no
estd fuera de los planos de conte

Tomillos A490, cuando la rosca es- 0.75

1 fuera de ios planos de cone

31600 0.60 1QQO K
6330 3800
6330 5060'"
7900 47501

0.65
7900 6330Y

Panes roscadas. cuando la rosca no
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ﬁ
est4 fuera de los planos de corte 0.75 Fu'! 0.45 Fy
—
Partes roscadas, cuando ia rosca es-
t fuera de los planos de corte 0.75 Fu¥ 0.60 Fy
—
Remaches A502, grado 1. colocados
en caliente 3160 25300
—_—
Remaches A302, grados 2 y 3, colo-
cados en caliente 4200 33gp»
—_—

" Carga esudtica dnicamente.

" Se permite que la rosca este en los planos de corte

" Cuando para umir miembros en tension s empieen conexiones por aplastamiento con tormilics 0 remaches colocados en una longitud. medida Partleiamen,
a 14 Jirecci6n de la fucrza. mayor gue 125 cm, los valores wbulados se reducirin en 20 poc cienio.
La nomenclatura utilizada para desighar a los omillos y remaches es de A5, T.M.

TABLA 5,33

RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE,
EN KG/CM?, DE TORNILLOS EN CONEXIONES
ENLASQUEEL DESLIZAMIENTOES CRITICO

Resistencia nominal al comante

Agujeros
sobredimensionados Agujeros
Tipo Agujeros y alargados alargados
de tomilio estandar cortos’ lacgos*
A325 1230 1050 o
A490 1550 1340 1HR

" Para limitaciones en ef uso de agujeros sobredimensionados y

alargados véase ia sec. 5.3.7.

5.3.4 Resistencia de disefio en juntas que irabajan por friceig |

Laresistencia de diseiio de un tornillo de una junta que no de, *

deslizar bajo cargas de trabajo es igual al producto del factor g,
resistencia Fp = 1.0 por la resistencia nominal al cortante dag,
enlatabla 5.3.3, enkg/cm?, y por el drea nominal de la parte g
roscada del vistago det tornillo. La resistencia de disefio depe
ser igual o mayor que el efecto miximo producido por 1
cargas de servicio.

Ctros clementos componentes de estas juntas se dimensionargy
bajo cargas de disefio, sigutendo las recomendaciones aplica.
bles. Cuando se usen agujeros sobredimensionados o atarga.
dos, la conexién debe satisfacer también los requisitos de)
inciso 5.3.7.

Cuando un tornillo de una conexi6n que no debe deslizar bajo
cargas de trabajo estd someudo a una fuerza de tensién de
disefio T , la resistencia nomunal al cortante de latabla5.3 3 s
multiplica por un factor de reducciéniguala (! - T /T,). donde
Tbcs la fuerza de pretension especificada (ver tabla 5.3.1),

TABLA 53.4
ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, f, PARA TORNILLOS
O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KG/CM?)

DESCRIPCION DE LOS
ELEMENTOS DE UNION

LLAS ROSCA NO ESTA FUERA DE
LOS PLANOS DE CORTE

LA RQSCA ESTA FUERA DE
LOS PLANOS DE CORTE

TORNILLOS A307

2740- 1.3 £ €2110

TORNILLOS A325

$980- 1.8 f <4780

598013 f <4780

v

TORNILLOS A490

7450 1.8 , < 4780

7450 1.4 { 54780

PARTES ROSCADAS.
TORNILLOS A449 CON DIAMETRO
MAYOR QUE 38.1 MM (1 1127

0.73F -18 f SO56F,

0.73F,- 1.4 f SOS6F,

REMACHES AS02, GRADO |

3090 1.3 f,$2390

REMACHES AS502, GRADO 2

4150 1.3 f S 3160
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650/ /F, ©o 45 cm cuando estdn en tresbolillo: estas
separaciones pueden aumentarse en 25 por ¢iento cuando ia
placa o perfil es 1ntenor. En los extremos. la separacién no
debe exceder de cuatro veces el didmetro del remache o
tornillo, en una longitud igual a 1.5 veces el ancho total del

miembro.

La separacion entre remaches o tornillos colocados normal-
mente a la direccion de las fuerzas de compresion no debe ser

mayor de 32 veces el grueso de la placa mds delgada.

Enmuembros entension. la separacion mixima entre remaches
o tornillos, medida en la direccién de 1as fuerzas. no excederd
de 60 cm. excepto cuando se demuestre qus una separacién
mayor no afecta el comportamiento sausfactono del miembro.

F, es el esfuerzo de fluencia mimimo garantizado del matenal
de !a placa o perfil.

TABLA 5.3.7
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DE UN AGUJERO
ESTANDAR (Y AL BORDE DE LLA PARTE CONECTADA

DIAMETRO NOMINAL DEL | BORDES CORTADGS BORDES LAMINADOS DE PERFILES, PLACAS O
REMACHE O TORNILLO CON CIZALLA SOLERAS. O BORDES CORTADUS CON SOPLETE®
MM PULG MM PULG MM PULG
12.7 12 22 78 19.1 3/4
15.9 5/8 28.6 1-1/8 222 778
19.1 RIS 3.8 1-1/4 254 ; 1
222 7/8 38.1 1-112(3) 28.6 - 1/8
254 1 4.5 1-3/4 (3) 3.8 i-1/4
28.6 1-1/8 50.8 2 38.1 1-172
318 i-1/4 5712 2-1/4 413 1-5/8
[MAS DE 31.8 MASDE I-1/4 1.75 x DIAMETRO 1.25 X DIAMETRO

538

' Para agujeros sobredimensionados o alargados los valores de esta tabla se incrementaran en las canudades C, dadas en la tabia

‘2! Todas las distancias al borde de esta columna pueden reducirse en 3 mm (1/8") cuando el agujero estd en un punto en el que
los esfuerzos no exceden del 25% del esfuerzo maximo permrusible en € clemento.
' Pueden reducirse a 31.8 mm (1 1/4") en los extremos de dngulos de conexion de vigas.

TABLA 5.3.8
VALORES DEL INCREMENTO DE DISTANCIA AL BORDE C,
— .
DIAMETRO NOMINAL AGUIERQS AGLIEROS ALARGADOS
DEL TORNILLO.d. | SOBREDIMENSIONADOS PERPENDICULARES AL BORDE
CORTOS LARGOS (1) | TARALELOS AL BORDE
MM PULG MM PULG MM PULG
s722 < s 15 16 12 118
25.4 I 32 18 32 18 075 d 0
2286 > 1-1/8 12 8 48 316

(1) Cuando la longitud del agujero es menor que la mdximg permisible (vertabia 5.3.5 ), €, puede disminuine en la mitdd de Is difcrencia eatre

la longiud mixima permisibie y la longitud real del agujero.
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Ejemplo Determinar la carga uniformemente repartida que resiste en condiciones ademadas de
trabajo, un perfi PR, IR 0 W 305 x 32.8 (12 « 22) NOM-B-254 0 ASTM A-38 {F.: 2 330 igem’ )
wifizado como viga libremente apoyada de 6 m de claro, scportada lateraimente en toda su longitud
mediante un sistema de piso estructural compuesto acerc-concreto, tpo Gaivadeck 25. Utilizar las
Espectficacones AISC-ASD-1988 y las Normas NTC-1985 considerandc que la viga forma pane de
una construceion del grupo B. No tomar en cuenta el efecto del sisterna de pisa (Seccion compuesta).

:IH

r—— 12
LANE gy rMAEiery = 84 -
AT T ————
Lt X e _gmmimt Qe CCEUF o 1%

> B |
1. ]

Solucion: Zene aes c e e sed e
Especificaciones AISC-ASD-1989 Vigo Lo 7)-;#42' . e
1 Momento flexionante maximo ] '
wi®
M= —
8
2 Momento flexionante resistente
\JR =y S,

conde:

Fy, es el esfuerzo de flexion permisible y S, el mddulo de seccion elastice de la secadn lransversai-'ﬂ//«%
refendo al eje de maycr momento de inercia (eje x-x}.

- _{0.60/} A
- -

0.66 F, (seccion compacia)

3. Cniterio de secadn compacta.

De acuerdo con las Sspecficacicnes AISC-ASD-1883, para gue un miembre de seccaon transversal |,
sea considerado compacto, debe cumplir los siguientes reGuisilos:

3.1 Los patines estan urices con el alma o aimas en forma continua,

3.2 La relacidn ancherespesor de los elementos no atiesados del patin en compresidn, no es mayor de
543
=

/E“speciﬁcaciones AlSC-ASD-1989,
(o

de acuerdc con la Tabla E5.1 Relacicnes ancho/gruese para elementcs en compresion,

J43 oS
JFe
by 102

L - ——— =7 108
2, 2 x1.08

33 La relacion peralte/grueso del aima no excede el valor corespondiente, que se deterrnina con las
ecuaciones de la Tabla 85.1;5peciﬁcaciones AISC-ASD-1588.
[



+Mp 1x26.8
P = = = [7.97Ton
L 6

La carga concentrada gue se le puede aplicar a la viga scldada del ejemplo s 17.9 Ton.

«MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS
Hécter Soto Rodriguez ‘



Ejemplo .Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la carga permisible que puede soportar una.viga armaga
necha con tres placas soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A35) de F,=2 530 kgicm?, fibremente apoyada de 8 m.
de claro. La viga esta scporiada lateralmente en ios apoyes y en el centro del claro.

1
M . = i I 1
3 . Perfil | scldado

_ Diagrama de momentos f{lexionantes amengiones, mm

SCLUCION: ] .
. 3 -

Caracteristicas geométricas de la seccidn transversal .- R

30.%1.27% s 09537 467 ,
iy =2 —~ ~ 30w 27 % 19365 \v——————=32747 enr’

L 12 A 12

!, 32747 ,
S, = = = /6§37 em

d 2 402
2. Disefno por flexién.
La condicién que debe cumplirse es la siguiente:
fnm\ - F"
A, hL :
Jom TR s m = By M= SR
5, 45,
Es deair:
J-“'[nrm' ""Sr Fi: ~ -"[R
P= = -
L L L

Verificacién de si el memtro es compacto y esta contraventeado adecuacamente.
a). Los patines estan uniies con el aima, mediante scoidadura continua de lete
b), Las relacicnes ancho-grucse de i0s clomemos gue componen la seccion transversal del miembro no deben

exceder las relaciones ancho-gruesoc de la Tabia B.S 1, Especificacicnes AISC-ASD-1889, coresponaientes a
seccicnes cormpactas

Yoo, 47
——t - pannes:
75 o b 30 b 545 545
B ] =
M e Lo e r8 e = = e = == = 08
7R 2¢, 2% i Z7 ! Vi V2330
i
| alma.
I A L (e
pmr——t——i
Jb

FeoZaciortss s E

oMANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALIC AS
Hector Soto Rodriguez



d. 40 b 3370 5370 - 107
f 0.95 : \/?.,. J2350

¢) Lalongitud no soportada lateralmente del patin en compresion, L-=300 cm no debe exceder el valor de L, es qear

Lb _<. Lr
6406, 640 x 30

L. = =328/ cem
JF, V2350

1410600 1410 000" )
= = =351/ cm

fd:dg)F, (40, 50%127)2 330

Rige &l vator menor, L.=387 cm.

Esfuerzo de flexién permisible, Fy

Como &, - 2:, es mayor que 343 JF, pero mencr gue 8§00 fF‘_ el aima es compacta vy Ly < L. el esiverzo ce flexion
 / g R VS p Y

permisible £, se‘cattula con 1a ecuacicn (F14y®e las Espeaficaciones AISC-ASD-1988:

!

Fy = F.|079-00000:—C

S B F1-4
200 Vi k - ( )
donde:
A 4.05 ; 0
= st he:, > 7
{h . )0.46
En ¢aso contranc: K, =10
En esle giemplo:
40
o, = — = 427270
0.93
403 .
(2.1 )0 i
Luego:
l-'-, ;3 -
Fy = 2330{ 0.79-0.00024% 118 —— " = 163§ kg o

1
] Vorr

Momento resistente
Mp=F,8,5716384)637%x 107 =268 Tm

Carga permisible total

-'“’[mar =

«MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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1.3 Coeficientes numences:
¢, =0.70,¢,=0.80yc; =0.20

Mdédulo de elasticidad del concreto:
E, =w" 7 wenloffi®y I enksi.

donde:

w peso volumétnico def concreto = 1 800 kg/m® (100 Ab/ft™)
E = 1067 55%703=131520kg . em’

.

Fry = 2530 + 3.7 (4 200){31.8/155.5) + 0.6 (250)(2 838/155.5) =5 870 kg/erm® oy
En=2039 x 10° + 0.2 {131 520 (2 838/155.5) = 2 519 070 kg/om’

3

Resistencia de Disefo
Se determuna con las férmulas Z2-1a E2-4 con Ag = A, 7, £, 2 0.3 Chiers Fy = Fymy E= 5 00 =

0.85

(m=0.3~535=16.5>n=154¢cm

Im=03x55=1650>r,=862cm. r=165cm

2.1 Caiculo del parametro gz 2sbeliez de la columna i
ki [F, 400 [ 5870
—_— — = ! =037

vz VE, 1652¥2510070

L=
v

2.2 Esfuerzo critico

Como ), = 0.37 < 1.5, se utiliza la formula (E2-2) para determinar el esfuerzo critice =

{ 2
For=10638" [Fo,

{ 470 2
!\0.6580 |5 870 = 5 543 kg/em'
) .

Fer =

0 Pn= s Ay Fuop = 0 AL Fo
C 85+ 1555 5543 5 107 = 732.8 Ten
e Pn =733 Ton .
_3) Normas NTC-1995;
3.1 Mddulo de elasticidad del concreto E.
Concreto clase |



Kt G

—_ L ' b &
JC;""_—-[')'*‘C!F?‘T"‘_'TC:J: - (301)
4,
318 283

= 5321 kgrem”

+0.0x07x250

F,.=2330~07x4 200
135
1

[
La

3 13
R. se determina con las ecuaciones 3.2.1 a 3.2.5, con A = A, Fr=0.85 Q=7.0, r=rp F=Fa Y

E=E,, conn=14 (véase inCiso 3.2.2 1).

3 4 Calculo det parametro de esbeltez i: .
o KLy R 00 [ 53
fm e o =0.354
r V="E, 163V = %2847 000
4 F" ) 7~
. ATy = e S, (¢.2.1)

=205
5321x1553x085%107 -
R, = — =683 2 ton

1055475 <0157+

F,ArFrR=532Tx 1585 x0.85 x 107 = 703.3 ton > 683.2

La reistencia de disefio de la columna es

F.=6822Tcn

Resuliados
||ir . Especificacion " T Capacidad {Ton),
;‘ AISC-ASD-1989 I P =500
| alscLRFD1se3 | s.p.=733
i! NTC-1685 } R.=683.2

El pnmer métlode de disefio proporciona resistencia de “irabajo” y los otros dos, resistencias

“Ultimas”



propiedades modificadas Fmy ¥ Em

Co1 Ty
e Fotic
F =F+ c‘,F‘_rl‘—— I e fi == (12-1)
T LA Ll |
- -
D,
E =E+ cjgrt—— =, (12-2)
Ao ’
§ - .
En las ecuacicnes anteriores, )
Fmy valor medificade del esfuerzo de fluencia cue se utiliza en el célculo de la resistencia
de la columna compuesta, kg/em? '
Fy esfuerzo de fluencia minime especificadc del acerc def perfil, kg/cm2
F esfuerze de fiuencia minimo especificado de las barras de refuerzo longitudinal, kg/cm:
A, area de las barras de refuerzo longitudinales: cm® S
As area de acerg, cm? _
A area de concreto, cm-
£ resistencia especificada dei concreto en compresion, kg/c:m2

c:, C2 3 coeficientes numeérncos; para perfiles ahogados en cencreto, ¢, = 0.7, 6, =08y c; =0.2

Modulo de elasticidad del concreto

Eo=w [iwenm/fy [ enksi

donde:

w peso volumetnco cel concreto = 7 600 kg/m” (100 16/8°)

£, =100"°V33470.3 = 137 520 kg/em®

luego :

Fmy=2530+ 0.7 {4200)(31.8/155.5) + 0.6 (250) (2 8§38/155 5)= 5 870 /{Q/Cm2
En=2.039x70° + 0.2 (131. 520) (2 838/155.5) = 2 515 670 kg/em”

Resistencia de Disefic A

Se determina con las férmulas E2-1 a £2-4 con A;SA,rm 1,20 3 diexs Fy = FymY £ = En 0:20 85
m =0.3x85=165>r,=154¢cm

m=03v35=165>r,263¢cm . r=185¢cm

1.1 Calculo del parameiro de esheliez de la columna »

KLl w00 T 3870
ho=— i—-— = ! =057
r=VE, 165zY¥2519070

1.2 Esfuerzo critico:

Como A, = 0.37 < 1.5 se utiliza la ecuacion (E2-2) para determinar ef esfuerzo critico Fe.



! P
Feor = £\0.658 * Jr—my
037 2
Feor = 0638 j5 870 = 5 543 kgferm

O Prn= G Ac For = dc As Feg A.85x 153.5x 58435 167 =73

48]

.8 toni
o P,=733 Ton
2) Especificaciones AISC-ASD-1989:

Esfuerzo de compresicn axial permisible
F, se determina con las ecuaciones {E2-1) 6 (E2-2), con F, = F,, E=E.Yr=rin

Ceeficiente de pandeo y relaciones de esbeltez:

27°F oz x2 319 070 )
e Co= = — =92 -
. : WV R, V 5870
KL doc
rooi6s
Como KL/r = 24.2 < C. = 82, se utiliza la ecuacion (E2-1)
N . 3 ir - 2
r ) 34.2) ]
IRLSLI Y -2 g
x| LT 2x027
Fa = — - - - — = — = .
5 SRLiry (RLir) 3 5x242 247
3 8C SC i 8xv2  §xor

P=FA=3214x1555%x107" = 4998 Ton = 500 Ton
P =500 Ton
3) Normas NTC-1895
3.1 Mcdulo de elasticidad del concreto E,
Concreto clase |
: E.= #4000, = 14000250 = 227 360 kgfom”

3.2 Propiedades mcuaificadas Fy,, ¥ En
Los coeficientes numénicos ¢y, ¢» ¥ ©; SOn 10s mismos de las Especificacicnes AISC-LRFD-1893.

3 3 Resistencia de qiseno R,

(3.6 2)

2

]

fl

r:.’

i

AR

[
o he

Ly
Cr,

s
Cy
| N |

23 )
2 847 Q00 kg/cm

1

o

N
£ =2039x10° +0.2%221 360
L/32

Estas especificaciones no incluyen el disefio de columnas compuestas acero y concreto.
Para determinar la capacidad de carga axial en condiciones de trabajo de la columna compuesta, se aplicara el mismo
procedimrente que el de las normas AISC-LRFD-1923.



Luego:
OPo= AF = 0.85x94.84x 1 651x107= 133 Ton

Método il
Se utifiza la tabla 3-38, M-AISC-LRFD-1983-V!, pag. 6-147, Esfuerzos de disedo para miemcios
36 Ksi = 2 530 kg/em™ y

en compresicn ce acero con esfuerzo de fluencia especificado F,
6.=0.85.

Para (KL/r), = S0 . GFer=19.98 Ksi = 1 405 ka'em”
Luego: ]
OPn = pAg( Fyr)= §+ 84x7 405x707= 133 Ton o .
Método /il: '

Se utilizan as tablas de columnas de ia Parte 3, M-AISC-LRFD-1683-VI. La resuste'ncia de cisefio
en compresion de los perfiles de 305 mm (12 pulg.) se encuentra en {a pag. 3-24 y 3-25 Etsias
tablas proporcionan Ios valores de ¢f,, en funcion de la longitud efectiva KL y del esiuerzo ae

fluencia especificade F,. De la pag. 3-25,

Para e! perfil W12xE20 {30&x74.5), cen (KL), = 15, =457 cm = 480 cm, P, = 289 Kips=127.2 T

NOTAS:

1. Para usar aireciamente las tablas de columnas, debe entrarse con la relacidn de esheltez
maxima. que nc siempre corresponde a! pandeo alrededor del eje de menor momento de
inercia (eje y).

2. las tablas de cclumnas no incluyen wodos los Eerﬂ!es laminados Estas ayudas de disefio

sclamente contensn los perfites tipo W utihzados cominmente come columnas .

o MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez :



Ejemplo MC-5 .Calcular, de acuerdc con las Especificaciones AISC-ASD-1882, AISC-LRFD-18€3
y normas NTC-1995, la capacidad de carga axial y las resistencias de disefio de una columna
compuesta. cuadrada, de 55 cm de lado, longitud efectiva igual a 4.0 m, con un perfil IPR, IR ¢ W
356x122.1 {14x82) Utilizar concreto £.=250 kg/icm” (f.=3.5 ksi), de peso valumeétnco 1 8C0 ka/m®
(100 '.b/fts)' fabricade de acuerdo con la norma ASTM C33; cuando se utihcen las Normas NTC-
1995, el concreto sera clase | y el acero de refuerzo f,=4 200 kg/cm?® (f,,=60ksi), acero estructural
NOM-B-254 {ASTM A38) El refuerzo longitudinal consiste en 4 barras No 10, y 10s estnbes son
barras del No 3 % 35 cm cenire a centre (¢.a.c.). En este gemple no se disedan las baras

iongitudinales ni los estribos de la columna.

I T . =] T T .___'_'-__‘—- -
I : L — ' !
R T .
B I i ta .
P e e -i- [ i '
S l: b i = -z== =
- S G4 T - ol
i . el v Mo . v - -
.o I Loz~ —_— e S .z
L L T St i T 2T - = 2.
i A T R 1 1
s i si i i \ - =
G e T Lo ! s o= 53
o <t -
o e A= i | ’ =l e e i
. Wl IR A i
] — T - h
P8 T B Y e ————— —
v o ¢ - ; ;
— -
one =I5

Columna compuesta del ejemplo /1C-5

SOLUCION:
1)} Especificaciones AISC-LRFD-1993:
Ei concreto que recubre el perfil de acero esta reforzade con esinbos y barras longiudinales, £i
area de la seccicn transversal de cada una de las barra que forman los refuerzos, longitudinal y
transversal. no &s menor de 0 09 cm?® por cada 5 cm de separacion entre barras

| A e = 0.09x43/5 = 0.77 cm”
Las barras de 32 mm, utiizadas para el refuerzo Icngitudinal de fa columna, tienen un area de
7.94 ¢, No es nacesaroo que 1as barras longitudinales cumpgian el requisito de gue la separacion
entre elias no exceda de 2/3 de la dimensidn menor de la columna. Bl recubnimuento del refuerzo
es, cuando menes, de 40 mm, medidos al Corde extenor de las barras coiccadas por fuera.
Area {otal ae! refuerzo longitudinal A; = 4 barras Ng 10 = 4.7.64=31.8 em®
Area total e la coiumna = 55155 = 3 025 cm”®
Porcentaie ¢e las barras de acero longitudinat: 31.3/2025=0.0105=1.1%
Porcentaje del perfil de acero = {155.5/ 3 025) »1C0 = 5.1% > 4% correcto

Area neta de concreto = 3025 - 155.5 - 21.8 = 2 838 cm°

1 b/ = 16 kgim’

[ ¥

3

r

I



. KL
Como la mayor relacion de esbeltez [—-—*J = 97 es menor que C,, el esfuerzo de compresion permisthie

Py

F, se determina con la ecuacién (52:4 ) de la Especificaciones AlSC-ASD-1989, o su valor se encuentra
en las ayudas de diseflo, M-DEM-VII ¢ M-IMCA-VII.

F.= 1081 kgicm’
6.5 Carga permisible

P=F, A X 10°=108] X 14.8 X107 = [610n>>9.8 Tps
6.6. Cuerda inferior
La cuerda inferior estd formada por dos perfiles PER, PTRo OR mm 38 x 2.8 (1.5 x 0.1.18‘&;9). con las
dimensicnes siguientes: '

— !
i — ! . rf——'—‘w,.__..__ﬁ .
. __J-_,______H_-";_:;'é =374 enr . |
LR - )l :
"C"""'—'_J ] 6 K———JJ
La condicién que se debe cumplir es la siguiente: e e __ -
Py > F (fuerza en la cuerde inferior) -

SR

Py . )
—=S06F, =2 11048/ em”
A
Pr=00F,A>F=10+Ton .
Pr=06x748 x3515 x[07 =58> F=104Ton Sobredo
6.7 - Diagenales. ‘
Las ciagonales son perfiles PER, PT u OR 51 x 2.8 {2 x 0.11B). Por facilidad de fabncacién lodas ias
diagonales son iguales la fuerza méaxima en condicienes de ‘rabaje de estcs elementos es de 4 074 kg

(compresién). Sus propiedades para disefio son: 4 = 5,/ em', r =i 93cm.

Longitud
L=2=i4lm
Relacién ce 2sheltez:
K ] = 141
o ey
Fo= 1432 kg/em’ —

i
P=F,dx]0°=1432x511 x]0" =737% 407  Sobrado

Se acepla el perfil propuesto para todas las diagonales de la armadura
6.8 - Montantes.
La armacdura tiene unicamente dos montanies; se ulllizan perfiles iguales gue los de las diagonales Sus
longitudes son iguales al peralte de la armadura,

28

F Y
“Fo T

PER.PTRUOQOR S1x2.8 mr(2x0
Acotaviones en nun



Ejemplo ¢5 Determinar, con las tEspecificacicnes AISC-LRFD-1993, mediante tres metcdos
diferentes, ia resistencia de diseno en compresion de una columna IPR, IR 0 W 305x74.5 (12x50),
de 4,5 m ge longitud, y de acero NOM-B-254 {ASTM AZ28). La columna esta articuiada en los dos
exiremos y nd tiene ningun soporte lateral a lo largo de ella.

(-]

AN

g

i
|
|

/6.3

, |
‘:*“:—73‘} A = 04,84 cr?
f 370
I

R=13.16cm

-

o °
LG

J

 ry=80cm

a0, ; el ! =T

L S

/ S —
~2 5

Acolacienes en mm Propiegades ca diseno

Columna IPR, IR o W del ejemplo

SOLUCION:

Método I

Se utihzan fas ecuaciones del Capitule E, Especificacicnes AISC-LRFD-1683 La relacion de
esteliez ge la columna, es:

(KL), =(KL).. = 450 cm

[xz.\ £30 u’

— ! = =542 |/ =
I j‘ '3.1(.‘ .'\ r .'J
Rige el pandeo alrededor del eje de mencr resisiericia

No era realmsante necesario cafcular (KL/r),, puestio que (KL), = (KL}, por lo iantc fige &l radio 7.
qQue s Mengr Jue ry

Caicuio ge ». {parametro de esueltez de la coiumna)

Como 4. = 107 es menor gque 1.5, la columna se encuenira en el intervato de comportamiento

inelastico, v el esfuerzo critico F; se determina con la ecuacidn (E2-2)
Fe= (0.658% ) F, (E2-2)

F..=0.658"" «2530=1651 kg/cm®

e MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS



El tramo critico en el 5-7 (y el simétrico 7-9) en el que P=8 792 kg = ©.8 ton. {compresién). lcs perfiles de

ias cuercas estan unidos entre si en los nudos.

I ~ N Z
— - . ! i )

LT T i . i

T T P
. 3 o ::_ H _
‘ 4 :«.Ot:m ' : ' L
e r=_244cm "_"‘”'""“; !—‘—'—-"“_-_ E o=

1
P 2% CRT P R v Lr et Gt e
- 4 ST -

Propiecades geométricas del perfil armado. de la cuerda superior.

4=2x 740 =48 cm ro=244cm

s r e % e (2542 3075 = 6.2

6.2 - Calcule de las relaciones de esbheltez,

148 cm”
234 o

Los nudos 1.7 y 13 estan impedidos de desplazarse lateralmente. Los perﬂes de la cueraa superior estan

unidos enire si en todos los nudos y en los puntos medios de ios tabieros de la armadura Se tomara el

factor ce fcngitud efectiva K = 1, correspondiente a barras articuladas en ambos extremos

TRLD 1x2 LY B LD
2\J= x00=32 KLY _1-600 . KLY _1x100
VR R P, 24
La relacién de esbeltez critica es 5_[‘} = 67
r /

6.33-3x0Q32
0313

=17<337

b 2000
5.7 Ll
{

El pancea lccal no es critico.
8 4 - Obtencidn del esfuerzo de compresién axial permisibie, F,.

22t P27k 20304000 .
Co=i = \; = /07 {acero NOM-B-189 ¢ ASTM A500, Fy = 3515 kg/em®)
Vg ' 335i3




PER. PTRuOR 51x2 § mm (2xC0 17 pulg.)

Acoraciones en mm

Relacicnes de esheltez

KL =100 .
—=——=32 F.= 1690 kg/iem’
r 1.93
‘ - ’ : o
Fuerza cermisible _ _
i Vo re

Py=Fod=1690x511x10-3=860%>R, =35 to¥ (reaccion en p0} os;

T Determinacién del peso de la armadura.

Cuerca superior(CS)

Cuerda inferior {(Cl} =12 2x285= 7080

12x2x584= 14016kg

Diagonaies (D) = /2 x1 4] x4 0= 57.68
Mortantes (M) =2 %] x4 = & 00
286.64 kg

tn el catalogo PER- Hylsa se indica un peasc tctal de ia armadura de 288 kg

g - Peso de la armadura por metro cuadraco (P/ M)

288

Pa——=ldxg/m
'

288 i .

P= =dxg/m
12x6

En e analisis de cargas se estimd un peso oropio de la armadura de 25 kg/m2 En las ayudas de diseno
gei M-DEM-VIl se presenta la solucidn de armaduras henizontales de cuerdas paralelas tipo Mylsa, para
diferentes claros En este glemplo se han revisado perfiles determinados para una carga mayor, como es

ibgIco. 2stan sobracos.

No se iormo en cuenta el peso de ta soldacura, el cual se puece iomar conservagoramente igual af 3% ce! pesc total de fa
arrmacura
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FETzA W = 700 gl 1.
. /.-‘;m»ﬁ./ﬂ-‘wn— o M.""_’ ‘\A’;l.?.:C'
L2 - ’ -
e
' Bara ..|. T T
i arr W TE Fer—m—awe———x= /T
| : oo 38 se dS
S e b ke
12 2880 | + 4074
2-3 2 880 -4 074
3-4 1728 + 2444
4-5 1728 - 2444
5-6 I 576 + 815
6-7 | 576 ! - 815

B =45 sen45°=0,707
- El signc negativo :ncica compresion.

€! signo positivo significa tensisn.

e

5.2. Fuerzas maximas en las cuerdas

Barra 5-7 i momente maximo ocurre en el punio 7, centro del clarc de la armadura ¥ su valor es.

>

wi’
Mgt S 13 436-376)6 -1 [132(4=2; = 103635 kg- m = —8_= 10 368 }:g‘.-’m

Momento flexionante en el punto 6.
M= (34356-576)5-1152(3=1})=0792kg-m
Cuerda superior {barra 5-7) i



Cuerda infener (barra 6-8)
M 10 368

F=-—==—"——"=0 368 kg (tension)
H ! -

Revisién de los perfiles de las barras.

En el cataloge PER-Hylsa, pagina 11, se indica la solucién de la armadura igual a ésta, con una carga
uriforme ge 700 kg/m: cuerda supenor, cuerda inferior, diagonales y montantes, para las lengitudes de
pandec de la cuerda supenor de L2y L3 (B y 4 m, respectivamente). Para esta armacura se indica un
peso de 288 kg (23.98 kg/m). De acuerdo con el andlisis de cargas efectuado al pnncipic del ejemplo, la
carga uniformemente repartida es w = 576 kg/m y el peso supuesto de la armadura es 25 kg/m® Enla
tabla siguiente se indican los perfiles Hylsa de |la armadura del ejemplo.

cS cl ; D - - M
4 e ' -
; Tamano x “ql"él_‘nar&c x | Tamafiox Tamanoc x espesor
A " .- T espesor - espascr espesor
r mmx | iNXM i mmx!iNnxn [mmx|inxin mm X mnm Inxin
mm mm mm
64x3.2|2.5x0.1 138x2. [1.5x0.1 [51x2.8/|2x0.1 51x2.8 . 2x0 118
258 8 .| 1B 1B

B es el coler de identificacion cel perfil, en este caso togos son blancos,
6.1 - Cuerda supericr.
La cuerca supenor esta formada por dos perfies PER, PTRUOR 64 x 3.2 mm (2.5x 0.125 «plt;@g.), con ias
dimensicnes y propiedades geometricas que se dan adelante. Deben analizarse tres posibiidades de
pandec, para determinar cual es la critica, en dos interviene la seccidén completa, formada per los dos
perfiles PER, PTR U CR, y en [a segunda uno solo de eifes.

Pandeo alrededor del eje x de |a seccion completa L=20m.
pandeo alrededor del eje y de la seccidn completa L=8.0m.
pandeo airededor del eje y de un sclo tubo =10m

Las ires lengitudes libres de pandec corresponden | respectivamente, a la distancia entre nudes de la
armadura !a separacidn entre secciones soportadas lateralmente y la distancia entre gpuntos de unibn de

los tubos gue forman las cuerdas de 'a armadura.

En el catalogo Hylsa estan tabulados los radios de giro de un solo tube alrededor de los ejes x y .
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Ejemplo .Rewisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas tipo Hylsa (armadura Warren) que se
muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas, supedor e infenar, como las diagonales, son PER,
PR u OR. Las cuerdas estan formadas por perfiles dobies, las diagonales y montantes por uno sclo. El
acero con ei que se {abrican los perfiles sefalados estd regido por la norma NOM-B-199, Grade B (ASTM
A500) y el esfuerzo de fluencia es £, = 3 515 ké:’cm2 (50 ksi o 50 00Q Ib/in?). Las dimensiones y
propiedades para el disefio de los elementos gue forman la armadura, se han tomaco de los catélogos de
Hylsa. EI perfil armado de la cuerda superice esta unide entre sl en todos los rudes vy en los puntos
medios de los tableros de [a armadura. Las secciones extremas y media de fa armadura estdn
soportadas lateraimente \Las caracteristicas geométricas de los tubos se han tomado del catdlogo PER
Hylsa La separacion entre armaduras es de 8 m. Utilizar las especificaciones AISC-ASD-1989.
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1.- Dimensiones de la armadura.
Claro{L)=12m ~ Perate(Hi=12=1m
Espaciamiento de las diagonales
Diagonales externas H=1m
Diagonales inlernas 2H=2 m
Numero de espacios'entre diagonales
Sespacios de Zmy2espaciosde Tm=12m
Separacion entre armaduras =6 m
Para designar los elementos de las armaduras, en los catdlogos de Hylsa se ha establecido la
nomenciatura siguiente:

CS = cuerda superior P/ = Peso de la armadura en kg/m‘?
C! = cuerda infenor P = Peso de la armadura en kg
D = diagonal LP = Longitud de pandeo de la cuerda superior,

En nuesi;o caso, la geometria y Jas dimensiones de la armadura que se revisard son.
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2.- Analisis de cargas.
2.1.- Carga muerta



Lamina galvanizada, cal. 22 8 kg/m’

Largueros y centraventeo (supuesto) 3

Armadura {supuesto) . 25

Carga muerta total (CM) 36 kg/m’

2.2 - Carga viva (CV) 60

Carga total gravitacional (CM + CV) g6 kg/m’

3, Determinacién de las cargas en los nudos
Para nudos intericres P=06x2x6=1152kg
Para nudos extremos P=576kg

La carga unifermemente repartida, 1gual 2 96x6 = 576 kg/m, produce un memento flexionante maximo

W=— = = [0 368 kg-m
8 .
4
4. Reacciones en los apoyos K L
wl 376x%[2
R, =R, =7=-————=3 438 kg
5 Fuerzas en las barras. b
I
; ;
":‘ » ¥5*
-@ . -
gy /24l - ‘
De acuerdo con ia figura anterior.
Tmax 0 Conae = .If{_““_‘

Compresién en la cuerda supenor y tensién en inferior.

Fuerzas en las ciagonales Femr—s———=/4iT
send  sen 43

£ 1Fuerzas en las diagonales

Lafigura siguiente muestra ios valores de la fuerza cortante a lo largo de! claro de a armadura.



9. Tubo circudar OC (diametro nominal 254 mm, 10in)

; Desagnlalcién ' A Pesa ry Kisr, . B ' P Ii
! ’ . ‘ . bt L S i
; .o (cm’j (kg/m) (cm} Cp fkgrem® T} (Tom)
B | ‘ ‘ | |
i 7 . !
h 273x10{10.75%3/8) 76.83 82.31 l 8.33 ! 42 | 1338 ! 162.6>80
1 ! ! i

10 Angulos de lades iguales en espalda, APS o LI o
Como en estos miembros el radio e giro 7, es mayer gue 7y , Se usara el racio de giro con respecio al eje X-X,

ya que.
(KLr) > (KL r),

! B S ST T : - -

4 Designacion” .-~ |~ A . .1 Peso 1 Sty [ KURLCIRL I £ -

; ' (em’) fegim) | fem) Ll (kgrem® (Ton}

i : . | - - i

| 127x18(Ex5x3/4) ge.54 i 70.24 3.34 102 3s4 i 8C 1<80

[

1| 152x16(5x6x5/8) 91.74 72.1 4.57 ) 84 1047 | 95 190

1. Angulcs de lados desiguaies en espalda, AFS o LD, ala maycr honzontal, separaces 10 mm: (2/8 m)

Se uwihzaran los valores menores de las prooiedades de diseno de los angulos.

,E Cesignacién E A Peso I[ . E ry (K | . Fa . P(Ton)
i i i

i Loy 1 kg | e | ofem) B

: | | | trglen) |

:: | : l e

il f 5 . = i -
| | ! | -] X

! | I

| 203xis2:138xex1/2) | 871 | 6237 | 455 | 537 | g6 I ICE <0
| | ! | i

1 ¢ V

| 203x152x18(Bx6x34) | 12338 | 10078 i! 447 | 95 1 a7 ] 1024 | 131,590
I i i i

12, Angulcs de lados desiguales en esnalda APS 0 LD, alas mayores en espalta (alas mayores verucales),

sezaracas 10 mm {3/8 in}

| cesgnacion. " | A Peso e 1on o RLE TR P(Ton)

H cm” kg/m o) ¢ - c .

i I ) | gl e | gem) | e

- | B ‘ v

i : ! - .

| | Yy Yy

ESREERECTD E 10c03 | 856 5 5 42 ! 3.94 | 99 21 100.4>90
203%152x13(8x6x1/2) | 8710 5} 66.37 “ 55 | 62 | 63 1206 105>90

» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Soto Rodriguez



13. Perfii TPR 6 TR

;t

[[ Des{gnacm TP A | Reso i n e KLy T A -P(Ton) Ii
S ety kgimy Y fem) | femyTi L S ' f‘
3} RO RO S S G " (kgrom®)
R } e yoy vy _.
;f 203x€9 28(10x48.5) 88.38 1 68.26 B.25 | 4.67 84 1047 §2.5 ;90
i

]

14.Restmen de resultagos.

El perfil mas fiviano debe scportar una carga de COmpresion axial un poco mayor

cue 90 Ton.
1 - P . T - , B L {
I ~ . 7 -Rerit “*Designacien ** Peso (kg/m) ° | Carga permsible
- - - . p c o
{ton) j
IPR.IRSW s 254 X 67.4 (10 X 45) . 674 946 11y 2!
305 X 68.9 (12 X 45) 66.9 a2 "
PSS IE o §* 305x60.7 {12x40.8) 60.7 38 §<<90
305 x 74 4 (12x50) 74.4 44 8<<80
HSS 178 x 13 (7 x 1/2) 62.58 129
E 203 x 8 (8 x 5/16) 47.38 104
E 254 x 8 (10 x 5/16) 60.0 140
i Tubo circular OC 273 x8 (10.75x5/16) 60.31 102.8
1 2 APS & 2L fados 1guales 127 X 19(5 X 3/4) 70.24 0.1
: en espalda 152 X 16 (6 X 5/8) 72.1 95.1 |
|
i 2APS & 20D lados 203x152x13 (Bx6x1/2) 68.37 89.8
| desiguales en espatda, laco 203%152x19 (8x6x3/4) 100 78 1315
E{ mayoer henzontal, C=10mm s
i[
E 2APS & 2LD lades 203x102x19 (Bx4x3/4) 85.6 i 100.4
}’ desiguales en espalda, lado 203x152x13 (8xEx1/2} 63.37 i 105
f
| mayor vertical i
! |
| TPRSTR 254x69.25 (10x46 5) 69.26 | 92'5
] !

L

) Ningunc ce los dos perfiles cumple con el crterio de disefio,

" Conforme al MIMCA'

+ MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS

Héctor Soto Rodriguez



Ejempio c1. Seleccionar y comparar Ce acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-198G, la seccidn de
acero mas ligera. adecuada y disponibie cara una columna con los siguientes tipos ce perfiles : IPR, IR, 6 W,
IPS ¢ IE, tubc cuadrado HSS (HMollow Stneclural Section), tubc circular OC, anguics de lados iguales en
espalda APS o LI, angulos de lados cesiguales en espalda LD ¢ APS, con ias alas maycres honzentates,
angulos de lados desiguales LD ¢ AFS, con los lades mayeres vericales, perfil TPR ¢ TR. 3 la carga de
trabajo es €0 ten Lalongitud de la columna €8 8 m y sus extremcs, supenor & infericr esian imeeaidos ae girar
(columna con gires restnngidos en los exciremoes). Las dimensicnes extenores de Ics perfiles {peralie y patin} no
deben ser mayores de 320 mm  Ulilizar cara tedos los perfiles acero con esfuerzes ce fluencia 7, = 2 530
kgcmg. (acero NOM-B-254 o ASTM ~38). excepto para el tubo HSS, el cual iiene un esfuerzo 7, = 3 515
kg/cm: {acero NOM-B-199), Se pueden utlizar las ayudas de diserio del M-AISC-ASD-188€, Ism embargo este
gjemplc se ha preparado para llustrar e grocedimiento de disenio de muembro_s en c:‘ampresio'n utilizando 1os
perfies estructuiales laminados:comaines

I- T

v

:
T
T

|

Perfiles laminades utiiizados como columinas del ejemoic

Solucidn:

1. Facter ¢e longitud efectiva X,

trasiacisn fyas), recomendiado en las Aycdas ce Diseno, del MODEM-VII, M-AHMSA y M-IMCA-1884-V1, es.
K=085
{Zivalcriedncoes K= O.5}=
2. Lorgiiud efectiva.

KL=06865x600=390cm
3. Ceeficientes C.

Las secciones transversales cunpien con las CISCoSiCiones e la seccidn, Véase tabla BS'-1, M-AISC-ASD-1932

e MANUAL PARA DISENO DE 2STRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



227 ’f2“'x.?059x!06 ,
Co=l—7= - =126 (Acero NOM-B-254 6 A36)
Ve Vo 25
(227 x2039%10° ,
C.= \} 5 =107 {Acero NOM-B-189, Gradc C 0 A5Q)
ERNYS]

4 Esfuerzo de compresion axial permisidle 7. _

E! esfuerzo F, se determina con las ecuaciones (E2-1) & (E2-2) de las Es;iecmcaciones AiSC-ASD-1989, la
que sea aplicable, si a relacion ancho-grueso de los perfiles cumplen con los valores estipulacos en la Tabla
E5-1, especificaciones AISC-ASD- 1889, &l valor de £, se encuentra tabulado en las ayudas de diseno del
MDEM-VII, M-AHMSA y M-IMCA-VH.

S Carga axial permisible

. P=F,Ax107 . -
& ge cbttens en Ton, s1 F, esta en kg/crn2 ¥ A encm- o Tiead
5 el IPR.IROW
Ili Designacion ' A Peso r,, “ KAy, ‘ A F. ‘ f =
E I fem’) (kgim) 1 feraj- e ! (kglem™ } {Ton)
b | i : 1 : N 1
'I 254 X 37 4 (10 X 45) I £5.8 87.4 | 5.1 77 ; 1103 94.5>S0
H 1
7 . |
| 905 X 85.9 (12 X 45) | 8.2 65.9 ‘ 4.9 80 ‘ 1080 §2>80 :{
7.oRefiliPSIESS
i Designacion Ly A ‘Pesé | ry - UKL, P P |
i o S ) T ro DA 3
: {em’} (kg/m) {em) - o (kgremr (Tony)
| 365XEG 7 (12x40 8) ;; 77.4 i 60.7 269 145 j 499 38.6<<90
1
i AC5x74 4 (12x350) 94,8 74.4 2.62 149 473 44.8<<90
Niogon perfil IPS 6 12 es agecuade
TuLo cuadraco HES
Para estos perfiles r, =1,
': . | i | . .
Designacion !' A Peso £ =ty | Kur, | . F o
d ; ©(em’) (kgimj femy I I (kglem™ {Ton) |
. B .
| 1731 T8x13(TXTX1/2) I 6253 685 " 59 1609 128.7>60
ii 203x203x2(8x8x5/16) 5032 | 4738 7.92 ’ 49 1 1723 104>80
; ‘
;1 254x254x8{10x10x5/16) 7877 50.0 998 ’ 38.1 1826 140>50
[

» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Soto Rodriguez



24007 2x22-x257 0139 -
J=I 1 = ~ 467 cm
o, =0 2225
0 a’,:,._! - }F - 222
Z, =4l :(d,, =)=t ;=I.D9E23(22*] 39)~—=—}=1322cm
¥ {257 .
Zo=il oo=d (b-1-2c) =139 — (25 -1.59x1) G e
LT J [ J

™~
n
_/;
L.
P
=
—_
o
~
‘*:-..
\_/
F
[
[P
)
e
o=
1}
L,
Ly
e,
1
ta
Ly
[}
L)
Ly
L
%]
3

Cilculo de lasdongutudes L, v L,. normas NTC-RDF- 1993

Lonzitud maxima no soportada lateralmente para [ gue ¢l miembro pucde desiidiiar el momenta plasico, v
la lonzitud que separa los mtervaios de aphicacion €e las ecuaciones 3.37 + 3.3.8

)

!_,,=0)l———\/1 o/ (3.3.17)
L =0 Bl i, =322L, (3.3.18)
CZF,

= es ol modulo de elasuicidad dei acero. en kt"c’“: C es un coeficiente adimensional gue cepende de la ley de
variacion del momenio flexionanie 2 lo :argo del oje de la barra de flexion o en fiexocormpresion v puede
womars: conservadoramente teual a la viidad. 2 ¢l modulo de seccion plasiico. 2n = es e estfuerzo de
uencia del acero en kg o, 4, 8 ot wmomento dz incicia de ia seccion alrededor ¢ do Menor momento
de mercia, on oty L es fa constanie de torsién de Saint Venant. enem”

l\l 32232330
L, =322x8738=28 20 em

Cilculo de L., especificaciones AISC-LRFD-1993
PPara secciones en caon

L, = e (F1-10)

M, =F S, (F1-11)



Luego:

- 20 461x149.5
L~ 10071 oox-gq_o, 20 461x149.3 =92582 cm
2 530« 104

Resultados

ropiedades ceométricas  longrudes | '
i -7 A= 1495 cor © L= 833 cm (AISC-ASD)
— _~—_'_ e f, = i3899em’ L, = § 738 cm (NTC-1993)
' S, = 1104em’ L, = 28201 em (NTC-1993)
l ro= 96cm L. = 22582 cm{AISC-LRFD)
— e — | | lS 2T L= 12173cw’
’ S, = 07dem’
: I , r, = 90cm
— :: 1 J = 20467 em’ .
- 7 ' Z, = 1322 cem’

N - P
Z, = 1246 cn’ - s



Ejemplo 2. Caleular las propiedades de in seccidn en cajon de acero NOM-B-234 {ASTM A36) que s
muestra en la figura

= | ac ad=2514
X — = ] =2 r= 150
(./n.u‘ o+~ i fow — i ) »
- I o . = |
! i ..'/.u 4
¥ i .
v T T
[
il
L i
- L
[ [l
p z
~7
; - - 2 b4
Beco Ly o7 ca gt o2s d/c-.o-r/d/c )
Dimensiones en mum
Solucion
A=20(0-d, )= 2513925 -22) = 140 fom
- -;_A‘- 2. .

(P =785 =0783x403 =117 32 m)

N 2 LT 'y e e 2| '
= T = d) b~ )T =S (25x1 397 £ 227y £ 23(22 - 1.59)7 1= 13899 e
) 2 ER— |

{23, 20 - AN
. v b 2AxEE0 LY R L A . —e
o= ey ddt = -2 wabsvt59x11 795 1= 13599 ¢

PR B 12 12 . :

Lo -

Ny 2xi3 899
§,= —L . = —— =104 cm

o, =21 22~32x1.59

{ "y 500

N 17356 0.6
P = g— = — =89.0cm

Vi TV 03
f "i_l P2 ) - s ) 59—r {1
fo= e - e L —*2\759')—22(25-—159—2‘10)‘J=IZ|735H;
con ol tzorema de los ejes paraieios

P =1 N
, FAgx257 Y L) 22x1307 . L R
/=2 e e o2 910705 = 12 1T o

A - ; | -

270 2x2 1T .
¢ = iz ff_I.:T'j;=t)7_; om’

b 23

12173
; =\i—ll“ =\}7'1—5'-i =90cm
o g "./,_.‘



2dibTr 2x22°325%x13
J= * AESREI L =20467 cor’
d,+b 2223
’ a1
Z. =i, £) == =1.5925(22 1:%~ I=IﬁZan
[F/J: 1 !—75ﬂ - . "! L 3
Z, =1 P ed fb-1 =] J9I +22(25-1.59x1) [=1240cm’

Longitud entre soportes iaterales del patin en compresion. especificaciones AISC-ASD-1989. seccion F5 |

<004 < o=

Lo =84400(61Fy) = -—-—_—30-5-3— 33.46=334x25=835cm
Cilcuio de las longutudes L, v L. normas NTC-RDF-1995 A
Long.iud maxima no soporiaca lateralmente pard-fa que el miembre puede desatdllar el momente plastco. v
Lalongitud que separa ios intervalos de aplicacion de fas ecuaciones 337y 238
L, =081 11 3.3.17

CzF, V7 G347

E —
F=292 . — [/ =3221 {3.5.18)
CZF

E es ¢l module de elasticidad del acero, en kgfcm:. C es un coeficiente adimensional que depende de la lev de
variacion del momento flexicnanie a lo largo del gje de 1o barmra de flexion o en ﬂcx‘ocompresion v opuede
lomase conservadoramenta 1zual a la unidad, Z ¢l modulo de seccion plastico, enem’, /7 es ¢l estucrzo de
Nuencia dei acero en hgrem™. £, os ¢l momento de inercia de la seccion alrededor del gje de menor momeiio
de inercrn. en o’ v./os la constante de torsion de Saint Venant, en o

2030010° mmmme—— o
, =0 02010 L 3ITTRI056 =8 738 em
Lx1 32252 530

L =322x8738=28 200 cm

Caleulo de L.. especificaciones AISC-LRFD-1993
Para secciones en caron

4 007100r, Jd
e (F1-10)

.

donde

H, :F\_‘f‘g (rl'll)



Ejemplo .Cisenar la viga coniinua d2 tres claros iguales de & m gue se muestra en ia figura, utlizando
perfiles iFR. IR o W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) y coenforme a las Sspecificacicnes AISC-LRFD-
1693, La viga estd soporiaca lateraimente solo en los apoyos. La carga muerta es 1 Ton/m y la viva es
1.2 T/m;, esias cargas son ncminales (cargas de trahajo o de servicio).

»
s

Viga continua del ejemplo
SCLUCION:

. - e T2
Carga de diseno, -

W, =2DD - J6LL =12x]~i6x]!2=231"Tm
Diagrama de momentos flexicnanies.

La solucién de la viga continua ce tres claros iguales y que soporia una carga uniformemenie repartida
€s la siguente.

P N

| YV

" Momentc flexionanie en el centro del claro

Mg =~ 1x312x¢ =123 T-m

Seleccion del perfil laminacc (7= R oW
Se escoge un perfil laminace ¢ saccidn 1, de manera preliminar

My = My = 1
o b = AL
-" -r =0 Z,r FI

VS
7 - o
L, = =
':).1' !
Erohy ;
/  mme——— = {03 em
Heo - o
9w 330

De las tabias de dimensiones v crooledades de perfiles IPR, IR o VW, se propone un perfil IPR, IR & W,

Se revisara un peril IPR, IR ¢ /) 245 x 44.8 (10x30). que tene un 7, = 534 enr® - Av,. = 493 cn’
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L {L,-0,)]
1, =G, [, - Ay —— J!'S.Up (F1-2)
L P vt
donde .
My = FoZ, =37 336x331x107 = 1345 T-m
N, = (F,-F S, =12330-703) 331 x10° =97 Tm
Ceoeficiente G,
M, X
Para el pnmer tramo . —={ C,o=1.73
M.
A,
Para &] segundo tramo : —==] C,=23
A,
La condicion més desfaverable se tiene para el pnmer tramo
_l" | G175 )i .
V=073 154334507 ——— 1= 73 T-m

Como Mn es mayor que Mp, por lo tanto:

Finalmente, el momento resisiente es;

SV =095 (343 =2 1 Tin - 1123 Tm (Momento de diseno)

Revision por cortante

P 06F Ay =00 N2330x266 5076 [0 = 307 Ton

0, =09x307=2707  06~x312x06:1127on

Rewvision por deflexion
La carga de servicio{cxarga muerta y viva nc factonzadas) es .

Wi = 100 ~ 1200 = 2260 kg'm

it 226007 -
d= — = - - Y = 107 cni
Deflexléﬂ DErm|S|bfe IS3LT 1832039 A 107 = 7 076
L G000
d === 707
P60 360

Como U - / 07 cm es mendr aue 4, = [ 67 om. el perfil propuesto es agecuedo

SOLUCION: Utitizar un perfil: IPR, IR 0 W 254 x 44 8 (10x30)

o MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Revision del perfil segun el criteno de compacidad

Relaciones ancho/grueso
En la figura se indican las dimensicnes del perfil propuesto, acotadas en mm

. I S KL
| S Patines = =37 <—==1/03

r"“'"[j—-—'-. ' 2:, 2x i3 \,".*""‘

7.6 ]L ho 266-32s24 5365
Ill' -— Lot ’:\Ima - = =287 < e = {067
i -t 076 . \/F.

- - La seccion es compacta
s

Calculo de 1a resistencia ncminal . .

. ’ - ! LI - y H .
La fongitud no sopcriacs lateraimente es L, = 6§ m y para el-n8rfi seleccionaco, la longtud maxima

tateralmente para la cual i/, =.\/; se calcula con fa ecuacion siguiente:

235r, 2515xi e
L = — = =173 em (F1-4
# V?‘h V2350

Calculo de Ja longitud maxima no scportada iateralmente para la cual i/, 21/,

o ! - )
=—_‘—"—‘\:;-\;;-.x-:{_r, -=F (F1-6)
7.-7)
donde:
oz [EGIt oz 12039x 10" x78 4% 107 x 258 % 57.03 .
X, =— = =202 894 kg on’
sY 20 s z
oGSy x4 531 Y -,
Nosd—|—' = L - Co=AHd 0 emT A kg
I NGJS 693 84107 <238/

35%x202894 T — —
=\ -y e 440 107 (D 330 -703)7 =623 om
(2 350 -703)

Les valores Ly v L, se encuentran tabulados en fas ayudas de disedc.En la tabla Load Factor Design

Selection Table({ Seleccitn ze Disedo por Factores de Carga), para perfiles wilizaces come vigas, pag.4-

sl,=57ft=

20, M-AISC-LRFD-I . para =! perfil propuestoc de acero £, = 28 ks se indican las longituce
173.8 cmy L, = 20311 =872.7 cm.
Como :

/ Be /

[
—r sl e ey

{73 cm = 600cm - 623em ( pandec inelastico)

La resistencia nominal se determina con la ecuacion (F1-2) de las especificaciones AiSC-LRFD-1853
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Ejemplo .Determinar la carga maxima de disefio w,, unifcrmemente repartida de la viga libremente

apoyada de la figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil IPR, IR & W 457 x 74.5 (18 x 50) de acero

NOM-B-254 0 ASTM A38 y esta soportada lateraimente exclusivamente en los agoyos. Suponer que la
viga es adecuada por certante. Utilice las Normas AISC-LRFD-1883.

Mi

. M Me . '
'u\_l_L:J N PR S S Li Wi
- . ) ‘\'IB = ‘\“fma.r =T
- - o0 ! ) S
TR AT oy 18T 0 Ma=Me
Viga del ejemplo . -
£ - . L .
SQOLUCION: - ks
Meétedo general
1.- Coeficiente Cy -
125M,
G, =

e
—
1l
—
S—
1]
l -
=
s

C23M,, 43 M My - 3M

c

J N D2xd 8 32 32 4
1230M . 12301,
- = =4
23N+ HOTIM 4N ~3075M Y TIM

2.- Coeficientes X; y X,

G LG
AR EE
. c. ( s, \':
Mo=4 ——L i
) I NG/

Para el perfil IPR, IR 0 W 457 x 74 5 (18 x 50), los valores de X; y X; son

PR IR 6 4375745

{18358

A=94.8cm”  C,= 816 349 cn?
5,=1457cm’ E=2.039 « 10° kg/em®
J=516cm’  G=7.84 » 10° kgfom’
I,=18669cm’ r,=42cm
Z,=1655¢cm’
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7 120594 10° <784 10° x 516 % 94
a7\ 2

%816 349( 1437 ¥
X.= | — — ) =254x107 kgiem™
1669 NF84x{0 %316

7OF =] 635%2330%107° =419 Tonm

T ¥

=

=
w

If

M, =S (F, = F)=1457(2 530=700)x 0™ = 26.6 Ton.m

con Fp=F -Fr

4u1;4359,

= y/- V*—'—’JJX!O (2330~ 700) "676 cm

(2 330-700)

Los valores de L, y L, se"encuentran en las tablas de seleccion para disefc por factores de carga, para
perfiles utilizados come vigas, pagina 4-19, Manual AISC-LRFD, Veolumen L.

Como L,=7.5m. > L,=6.26 m., el momento nominal esta dado por la ecuacion (F1-12)

= .'\’f" S :'\'[p

donde el momento critico elastico se determina con fa ecuacion (F1-13)

j I Y

t Ll
A, !ffCJ'-——I’C
[‘b \14;'

La ecuacidn antenor Suede escribirse en la forma

y C,,s‘x,\_ I]‘ AN
S Ly ¥ ALy

L4 437 2 134 SIND | 1548327 % 254 %107
_ ’ -+ S
730142 Y 2(750 7 4.2Y
A

ct

x 10 =233 Tonn

cr

=24 Tonm (2 M, =419 Ton m)

@V, =00x255=2/0 Tonm

M, £ 8,
<@\l =210 Tonm
8
M §x 210
w, =——F—=——7—=30 Ton/m
r 73

Solucion 2 (Ayudas de dgisero)
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Se utiliza la grafica de la pag. 4-134, Momenlos de disefio en vigas {¢=0.9, C»,=7.0 y F,=36 Ksi), con
Le=25 ft (7.5 m). Con la lengitud no amostrada L,=25 ff y leyendo en el eje verucal de (a grafica

{momento de disefio oM,), con ia curva del perfii IPR, IR ¢ W 18 x 580, se cbhtiene #M,=730 Kip-f, el cual
gsigual a 18 Ton.m

A\, =Cd\, =114x18=205 Ton.m = oM =377

SC,8\, 8x203

iv,o= =29 Tonim
L 7.5
3.- Revision de la secaidén
g ) FPatines

by 19 545 '

—= =66 < —=108

2ty Ix143 V5

e Alma

o 4372432 3653 _

= —=A437 < —=—==/0
— [ 09 /

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 (18x50)

La seccion es compacta

solucion v, =30 Tonlm
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“ reog
) co
Sl Y

Ejempio .Ibua! que el ejemplo antenor, excepto que la viga, ademas de en 10s apoyos, esta sopernada

lateraimente en el centre del claro

oy T
-t ¥ v ;o

—
T

ot

__M V(yw el ./7/:\7;20 Al e i

1.- Procedimiento general
Coeficiente C,
Como la viga estd scocriada lateratmente en los apoyos y en ef ceniro del clare, se tienen cos

segmentos no armostrades; para cada unc de ellos, el momento fRaximo es: e
. wl’
. :Vi [ IR 4 = T e '
- m s
Segmento 1-2
\iy At
Ay _/--I‘“"'—' Sl
—
My ’//,
L/G oL/u [ Lew
e
e
.. La ecuacion de momente flexicnante para una viga libremente apoyada, con carga uniformemente
e
repartida es: '
wx
M(x)ys—(L-x)
2
wl LY 7wL .
Para x=L/8 My=——|Le—|=——=0054wl =0438 ¥ __
16 8 {128
. 7 a gl
. wi, L 3wl 5
Para x=L/4 Vi, = ——LL INANELS 0.09375wl’ =075 M,
s\ 4)T 52
Swi 3L 1wl X )
Para x=3L/8 Mo=——oi/L- Y T G.1172wi” =0.9375 M
16 & 128

, L . e A e o L




123 .\'fm
2.5{\1m +3M, +4.‘.f3-r3.uc

G

125 M
= =130

C, = -
YT ASM,  +IX0438 M, ~4x075M __~3x0938 M,

Del ejemplo anterior, L, ¥ L, valen
L,=270cm. L=626 crm. .
Comoly<ly,<l,(2.1<375<6.26 m), el mcmente nominal se determina con ia ecuacién {F1-2)

I -1
= PWSMP
L

M, =Gl M, =8, - M,

r el

e,

donde.

M,=419Tm - M, =266 Tm

. -:‘i:,?;' . (_‘7 o .
M = 1.3T41.9— (41.9 - 2663 i—sﬂ]L 166 Tm>M,
L \6.26-21/] ”

Como M, es mayor que M, -
M =M, =319Tm

Al =09x419=377!Tm

Finalmente

oM, 8x3771 |
— = — =34 Ton/m
r 75"

w < 34 Tonim

Ll

W=
u

2.- Ayudas de diseno
Utilizando la grafica de ia pagina 4-130Q (momentes de disefio en vigas, con ¢=0.90, C,=7.0y F,=36 Ksi)
del Manual AISC-LRFD-1993, Volumen |, con L,=12.3 (375 m.) v con ta curva del perfil W 18 x 50, se

chtiene un memento de disefic de gM, de 232 Kip-ft (32.1 Ton.m)

e

a\l C =320x13=4{7 Tomm> ar.‘.'."p =378 Ton.m—

&, = oM, =378 Tomm—

Nétese que la capacidad de carga del perfil IPR, IR 0 W 457 x 74.5 (18 x 50}, wtilizado com¢ viga
Ibremente apoyada de 7.5 m de claro, con scperte lateral en el centro del claro, es casi el doble de la

viga con sccortes [aterales exclusivamente en I¢s apoyos



Ejemplo .Una viga continua con dos claros iguales de 8 m cada uno, soporta una carga uniformemente
repartida de 4.3 Ton / m. DiseAar la viga utihzando perfiles IPR & W de acero NOM-8-254 (ASTM A-38)
y de acuerco con el disefio elastico o disefic per esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-ASD-
1988). Ademas de |05 apoyos, la viga hene soportes laterales a distancias de; 1) 2.25my 2) 4.5 m.

P25 2= 2 AR
"’ f‘ - v' B - ! v .-..—-—- o 50/-5&/:5\5 /li :Va/d‘s “
4 P S o ]
A +|0.375 wL 2 s[1258 wt ] ={0 375wL CASTO =

e SodorCEes rarerares

R L P - L= ¥ a 75
! +
i
. Viga cagtinua del ejemplo ’
‘. g_’ 'g%_n g def ejempl

SOLUCION:
1. Viga con segories laterates a cada 225 cm

Diagrama ce conantes, momentes {iexionantes y deflexiones.
En la pagina 75 cel Manuai AHMSA para construccidon en acero, edicion 1888, se presentan los valores-
de los elemenios mecanicos (momentos flexionantes y fuerza cortante) para una viga continua con des
clarcs iguales y sujeta a una carga uniformemente repartida De agcuerdo con esta nfermacion, los
dragramas refendos son

/ga'card-'fis

/f\ /f A
|
R 0375wl R sl125wL A AiC!TSwL
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De acuerde con los coeficientes de los diagramas antencres, los elementos mecanicos £ara la viga en
estuaio tienen las siguientes magnitudes.

wWom A m T e

~ A /Ji’a‘c&,.-://d_‘{ / /';,’,y

R ’T0-375~L'-/:'..¢ Rosjl25wl= 5€. 6 2 0375wl = 5 o

L . L

0625wl = 25 o

- r CorZunl & I /")y

L
i D3T5wl - 5 2
_.0375L = 3.38 'OSESWL—._J_L;'J 5 -

! M 3.
- S e

J .
/‘\ Ao 8D N R OATr T é ;’:,y

0.75L = & 75wy 0125wl = 457 5

Peor ctro lado, el capiivic F de las Especrficaciones AISC-ASD-1889 indica que los membros que
cumptan los requisitos de secciones compactas y gue sean conlinuos sobre apoyos, puscen disenarse
para €10 e fos momentos fiexionanies producidos por las cargas graviacicnaies cuanco estos
memenios sean Maximos en s puntos de apoyo. sIempre gue. en esos miembros, el momenio positivo
se incremente en /10 del promedic de ios momentos negativos

Determinacion del peraite de la viga.
El peralte aef perfil se calcula de acuerdo con ia regla practica siguiente

Peralte de vigas fabricadas con perfiles laminades= claro/15
L 200

Se propone un perfil IPR, IR ¢ W de 610 mm (24 1n) de peralte

Oe ias iablas de dimensiones teoricas y propledades para disefo de wvigas perfil rectangular IPR del
catalcgo de periiles de acero, Allos Hornos de México 1694, se escoge ol potfil mas liviano ac! grupe de
ae 24 1n e peralie

Perfil iPR IR OW (24 x €) ", peso. 101.184 kg / m
Designacion IMCA IR 610x101.8 (24x68)
Designacién AISC. W24x68

3. Rewvision de Ics requisitos de seccion compacta.

Suponiendo que el perfli propuesto es compacio y estd sopertado adecuadamente Cate senalar que la
mayor parte de los perfiles IPR, IR & W gue se producen en México v en fos Estados Unicos de Ameénca
cumpien los requisitos de secciones compactas Por otro lado. el momento maxime negativo ae 456 Tm
debe ajustarse.

Estos nurmeros son el peralte y ancho de patines oe acuerdo con la designacion AHMSA

«MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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3.1 Mddulo de seccidn requeridoe.

T Mgw 0.9 x 45 = 4104 . m

donde:
M es el momento flexionante , en Tm
Fy = Esfuerzo ce flexién permisible, en kg/cm?

=06GF, =066x2350=]670kg cm’ , para secciones compactas.

4104107 5
= —————— = 2 457 cm
1670
El perfil iPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un modulo de seccidn elastico S, = 2 324 cor > $,.=2 457
3 ' )

ocm - _.{a.‘?;
3.2 Relacién ancho / grueso
Ty o ?‘,i Patihes
| =, %
I~k
: b 2277 345 343
1 —— = = =76 < f08 = p— -
I~ ;ﬂ 2 x4 JE, ¥2 30
Lal| '
1}
»—_i_ Alma:
. o 603 3 370 343
w2277 5’]_ —— = = 374 < 107 = =
: il 1 193 JE. V2330
Mergel W 2yxTa N

3.3 Longitud entre scpones laterales.

Enseguida se revisa si la viga estad arriostrada iateralimente, La cendicion que se debe cumplir de
acuerdo ccn las especificaciones AISC-ASD-1989, es:

606, G40 b,
4

[ & —/—= = = [27b =127 x2277=284om
\/F\ ~3 330 ’
1410000 1410 000

/= = 5 = = 3/Jcm
Co 605 ) _.
| < i ———— 2530
L1, ) 2277« 1497

Como la longitud no arriostrada / = 225 cm es menor gue ia mener de las longitudes caiculadas

antericres. el perfil iPR. IR o W propuesio tiene sujecion lateral adecuada, por consiguiente el esfuerzo

de flexién permisible supuesto para seccienes compactas. utlizado ¢n el calculo del medulo de seccion
necesario. es correcto

El momento maximo positivo de 25.5 Tm debera incrementarse en 1/10 de! promedic de {0s mementos
negatives, es decir:

M=+ —
7o\

DM Ay )

a

*MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Redriguez



1 {0+456
M= 255 + — ———i= 278 Tm
0N 2

Como el valer absoluto de este momento incrementado es menor que el valor del memento negativo
agustado (41.04 Tm), no hace falta revisar los esfuerzos de flexién en esia seccion de la viga.

Disefio por cortante
El esfuerzo cortante en el aima de secciones laminadas debido a la fuerza cortante "‘aaxma se calcula
con la ecuacién siguiente:

So=d00 kg tem” < F, =04 F, = 0.4x3 530 =1 042 kg / em” Dien

Calcule de los esfuerzos actuantes en la viga.
= esfuerzc de flexién se determina con &l momento maximo negativo ajus.ado -

‘ CL- M AL04xI0T T ‘6?' S
Chiriere-vas il 2
Jo= 1626 Fy=066F, =!670kg. em” . Correcto

5 revision per deflexion,
La defiexién maxima se calcula con la expresion siguiente

deflecthion,

0.0057 » 45< 000"
A = = 108 cm

3

o

-
by

39xiG°%76 i70

Do =108 A, =3 0em Bien

2. Viga con scportes laterales a cada 450 cm.

Como la2 longitud no ammostrada / = 430 cm es mayor que 314 om (longitud calcuiada con las
especificaciones AISC-ASD-1888), obviamente el pedil IFR, IR ¢ W seleccionado en el puntc antenor
trene sopertes laterales insuficientes, aungue cumpla con los demas reqguisitos de seccion compacta. En
este caso no se permite reducir el momento flexionante negatve y el esfuerzo de flexion permisibie se
debe reducr. Supon:endo que el esfuerzo de flexién permisibie sea F,= 08 xH0.GGF =08 x0.66 ~
2330=1 330ks . onr " (ef 80% del esfuerzo de flexion permisibie para secciones compactas), &l modulo de
seccion rgquerudo es.
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De ias ablas de dimensiones y propiedades del Manual de Censtruczion en Acero, AISC-ASD-1689 se
esoge un perfil W G86X125.5 {27 x 84)

Calculo del esfuerzo de flexion actuante

Para determinar el esfuerzo de compresion permisibte en la viga, se deben consicerar ¢cs segmentos:
segmenios 1y 2. En et 1, ¢ momento flexionante no es un Mmaximo abscluto, pero se presensta dentro de
esle, por consiguiente el coeficiente ae flexion C, se tomara igual a la unidac. £l radio dg ¢iro r7 para el

perfil W 27 x B4 (686x125 6) es 6.32 cm y la relacion ae esbeliez [ r- e5°
] D s
xS e Cé:se A =7id
v Cor. 632 T R

5::/:#.24:; ’

Esta relacién se encuentra entre los valores limites establecidos en 1as especificaciones AISC-ASD-

1689 Véase Seccidn F-3, pag.53-47, M-AISC-ASC-1989
[717x10‘c,,
——— < 2 < ,——-——-———-— =
\' F\' 7 \ F_l’

Enlas ecuaciones antencres setomo C, = 1.0y F, = 2 330 ig eni”
De acuerdo con lo antenor, el esiuerzo permisible sera el vaior mayor obtenido con fas ecuaciones (F1-

B8) o (Fi-8) Laecuacion { F1-8) se ulliza slempre v cuanco ¢ valer obtendo no sea maycr de 0.80 /)
(0.60 2520 =1518 kg /cm™) _ i
bz P
Foo= i I ( F1-6)
L3I 080%107%C, |
02 207127 A
o= =+ — 2530 = [ 383 kg om
L3 [080.70" /]
R 0C, S0 .
iy o= — = = 3T ke lom” (F1-8}
Il 1.4, 4305163
Zomo e maver valor de 1 285 kg / cm®, es menor cue =/ 518 sy en (0 60 ). setoma =1 388

kg/ cm” para el segmenic 1.
£l esfuerze as ilexicn en este segmento es:

CAL 25507 . o .
Sy=—= ~———— = 73lke em” « [ 385kg om” Correctc
S 53 400

En el segmente 2, el momento extrermo se presenta en ef apgoyo 2, por consiguiente el coeliciente de
flexion vaie:
Cy =175 10504, /My = 030N, - My = 175 - 1030204 745.6) - 03(204 4306, =236

Como C, = 2.36 es mayor que 2.3, setoma (,=2.3
20T 7"".

PRt N ‘116' [—\c

A ¥ 6 Tm
YT Y s L wms o w S
S5 mteaio! Segmesio g
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S valor imite infenor de la relacién de esbeltez, !/ r-, de acuerdo con ia ecuacién {F1-81. es

. 1
!717xzo‘cb 717x10'x25 1430
V F [EEY, rpo 63

Por consiguiente, en el segmento 2, e esfuerzo permisible es .
Fy=060F,=060x 2530=1 5iSkg em’

Esfuerzo de flexion actuante

‘ A 307 <F, =1 518kg en’ (Fy =060 F,, correcto

L — D e
Revisicn de la deflexion

0.0057IFL"  0.0057 x45% 900" i .
Lax = = 5 =070 cm<A,=235cm
El 207x0° x 118 626

Porio tanto, el perfil propuesta para la viga es adecuado.
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£n la figura siguignte se muestra un edificio de 8 niveles que se utitizard como oficinas.  Su estructuracion

es a basc de columnas dc seccion en cajgn rectangulares y vigas de seccion transversal | (perfiles

laminados 1PR, IR 6 W), formando marces rigidos en dos direcciones ortogonales. Revisar de acuerdo

con las Especificaciones A!SC-ASD-1989 la columna 8.2 comprendida entre los niveles 8 y 7. Tanto las

columnas v vigas son de acero NOM-B-254 (ASTM A36). Los clementos mecanicos que se indican en la

figura corresponden a solictaciones de trabajo En cada trame de columna se han anotado ‘os momentos

en los extremos. Todos los momentos tante de carga vertcal, como de sismo flexionan a la columna en

curvatura doble.

4 ' VA
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=Sy I e B SR _ el i ]
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Solucion:

Los elementos mecanicos en la columna correspongen a cargas ae trabajo.
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Clasificacidn gz ia seccion

Relaciones archo-grueso -



Las Especificaciones AISC-ASD-1989 establecen que para elementos atiesados de secciones en cajén, las

relaciones ancho-grueso maximas para que no se inicie € pandeo local, de acuerdo con la Tabia B.5.1,

son:

Tabla B5.1 Relaciones maximas ancho/grueso de elementos en compresion

Elemento ‘| Retacion . 'Seccion |- Seccién
-ancho/ compacta . no compacta
Grueso .
Faunes dec secciones huecas en cajon, b 1600 s 2000 0
cuadradas o rectangulares - i I !
/ Vi Ay
. a
Almas en elemenfos sujeios a flexdén o Para: Para:
y compresion axial combinadas - . 7,
{w —<0/6 -— >0./6
i F}'
3373 C2733 3
(1-3.74F,) — =
VF e Vs

Placas horizoniales (patines)

wn

—— 1 b 2023 .
) g Cm7 e 3
R S - =127 < 320
o ' : t 159
T | RS Y-
L Placas veriicaies (aimas)
— 4 b 220

e e - = =133

P 159

. Cndoaring e

E! ancho plano de los paunes se tomoigual al ancho total de |z seccidn menos tres veces el grueso.
Relacién maxima ancho-grueso oara las almas
2. -
[t
B f

donde:
Pr= (Para carga vertical & stsino XN+ 0.3 yusmo Y) = 75+ 12=87 Ton

S0

= =382 kg e’
149,46

o7
382 ,

/s ;
—_— =2y )G
g

2330



Como [/F, = (.23, es mayor que 0.16, la relacién méxima ancho/grueso para las almas, es

— =l s J30 > 138 OK
La seccién es compacta, vy el esfuerzo de flexidn permisible, es :

Fy= 066 Fy=066x2 330 ~ 1 670 kg - om®

Verificacion de los requisitos adicionales para clasificar la seccién como compacta
o o

Requisites de secilones en cajon para sel
] clasiieadas como compactas
Los patines deben estar unigos continuamente a las almas. Se cumple.

La longriud no soportada lateralmente del patin en compresion (L.}, no debe exceder ei valor de

L. que es el menor de fos siguentes:

M, oobh I( b
A= 37100 0 84 400— ) — L =84400—
s \F,

~

o

PR

Ay y A> menor y mayor de los momentos en fos extiemos ce la longitud no arrtosirada, tomados con
respecto al gje de mayor momento de inercia del miembro,

AfpXses positiva, cuando Vi, vy A tienen el nusmo signe (flexidn en curvatura doble)

ML, es negativa, cuande N/ v Vs tienen signos contranios (flexion en curvatura simplel.

En nuestro caso:

M=2201wnm v M= 2725 wnm ML= 0033
, 23 2

L= [137 100+ 8440030 933,) ~—— = 2 J3i cm i 54 400
2 A5 2330

= 334 cm

La longitud menor L= 834 cm., es mucho mavyor que la alture de la columna, 2.80 m,
La interaccion de flex:én y compresidén estd hmitada por las ecuaciones (H1-1), (H1-2) y {H1-3) de las

Especificaciones AISC-ASD-1989.

/0 (HI-1



- f’ "
Su e Le (H1-2)

060F, Fa Fa

Lo do Loy (H1-3)

Las ecuaciones (H1-1) y {H1-2} se usan cuando f,/F, > 0.15 y la ecuacién (H1-3) se permite utiizar en
vez de las ecuaciones referidas, s1 — < .73,
/'-u
Relacicn ;. 7.,
fom 3N ke enr
Para e} calculo del esfuerzo do compresion axial pernusible, F., es necesanio determinar primeramente los
factores de longitue efecuve K, v Ky postenormente las relaciones de esheltez.

Calculo de las restricciones roiacionales.
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Marvo del eje I Marco del eje 2
Colinna on estudite v oestructura o Lase Jde marcos rigidos
Marco ejc B doe o que forma parte -

Nudo superior A Nuao infenor

S35 435 _— 433 430 yy
Wy =T Thos59.375
' 205 -34.1 o -
Marco eje 2
Nudo supcrior Nudoc infenier
06 496 496~ 49.6
ji, == 20 Yy = ————— =21
| 35/ 453

Por tratarse de una estructura formada por marcos rigidos sin contraventeo en dos direcciones, se usard

el nomograma de Jackson y Mareland, caso b (desplazamientos laterales permitidos).



Marco eje 2

- Nudo superior