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PRESENTACION

A raiz de la apertura de nuestra economia, la globalizacion de mercados vy la
homologaciéon de nuestra profesidn, la Division de Educacién Continua de la
Facultad de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México {DECFI-
UNAM), en cumplimiento de uno de sus objetivos fundamentales, instituyd este
ano un Diplomado de Actualizacién en Proyecto y Construccion de Estructuras para
Edificios, el cual constituye un apoyo decisivo para que ingenieros y otros
profesionistas dedicados a estas actividades estén actualizados y mantengan un
nivel de competitividad internacional. Ei diplomado tiene como finalidad principal
dar a conocer a los profesionistas los Ultimos adelantos técnicos y normativos,
tanto nacionales como internacionales, en los procesos de anadlisis de disefio
estructural y construccidn de todo tipo de estructuras, asi como lgs procedimientos
constructivos mas comunes utilizados en la actualidad; ademas, actualizar al
asistente en técnicas modernas de fabricacién, transporte, manejo y colocacién de
los materiales comunmente utilizados: concreto, acero estructural y mamposteria,
asi como una sinopsis de las perspectivas y tendencias presentes y futuras para su
utilizacién. Se dedicard especial atencién al aseguramiento de calidad, tanto en
proyecto estructural como de la construccidon de.estructuras. El diplomado consta
de nueve cursos de dos semanas cada uno, los cuales se identifican por médulos.
De acuerdo con el programa general, el orden de presentacidn de éstos es: analisis
estructural; disefio y construccidén de cimentaciones; disefio de estructuras de
" concreto reforzado; construccién de estructuras de concreto; disefio de estructuras
de acero; fabncaclén V4 monta;e de estructuras de acero; estructuras de
— _mamposteria; — icacion N0 ge.— computacion—ag ; Si%ji
fundamental del CuUrso que Nos ocupa consiste en incrementar el conocnmlento de
los asistentes acerca de las las propiedades principales de los aceros estructurales,
las normas que rigen su fabricacion,; sus usos mas convenientes, asi como las
principales ventajas y desventajas de las estructuras de acero; principios generales
del disefio estructural, aspectos bdsicos acerca del funcionamiento, seguridad;
clasificacién de las estructuras, comportamiento de! acero, arreglos estructurales,
criterios, métodos, procedimientos de disefio, v la normatividad mds reciente
disponible, utilizada en el disefio estructural de edificios de acero. En el curso se
incluyen ejemplos préacticos acerca del diseiio de miembros y conexiones
estructurales de dos edificios tipicos. El primer caso corresponde a un edificio de
tipo industrial y el segundo a una edificacién urbana, en los cuales se analizaran y
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disefaran sus elementos constitutivos (columnas, vigas , trabes, armaduras,
largueros, sistemas de piso, elementos de fachada, contraventeos, conexiones,
placas base, etc.), de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccidn de Estructuras Metélicas, ultima edicidn, del Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal. Asi mismo se pone especial atencién al
tema de disefo sismico de estructuras de acero, tomando en cuenta la experiencia
y los rest.. :dos de las investigaciones mas recientes, acerca del comportamiento
de las e:- ucturas, tras los sismos ocurridos recientemente: México, 1985;
Northridge, Cal, EUA, 1994 y en Kobe, Japdn, 1995; se describen las condiciones
bdsicas que debe cumplir una estructura de acero para que su comportamiento en
zonas de alta sismicidad sea adecuado; se hace énfasis en la importancia de
disipacion de energia de los sistemas estructurales, mediante amortiguamiento
interno, por comportamiento ineldstico y por amortiguamiento externo.

Consideramos que este curso de actualizacion profesional coadyuvara
indudablemente al mejoramiento de la practica profesional; de manera que
esperamos que, en estas notas, el asistente encuentre informacidén de verdadera
utilidad para el desarrolio de su ejercicio profesional.

-

Ing. Héctor Soto Rodriguez
Coordinador Académico Mdédulo V
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TEMARIO

1. TECNOLOGIA DEL ACERO

Fabricacién del acero

Propiedades fisicas, mecanicas y composicién quimica de los aceros
Perfiles estructurales

Usos mas convenientes y disponibilidad comercial del acero estructural
{(Placa, lamina, perfiles comerciales y estructurales)

Produccion nacional de acero

2. LA ESTRUCTURA DE ACERO EN LA CONSTRUCCION

Principales ventajas y desventajas de la estructura de acero en la
construccion de edificios :

3. PRINCIPIOS GENERALES DEL DISENO ESTRUCTURAL
3.1 ASPECTOS BASICOS

Funcionamiento .
Seguridad

Economia

Ventajas-desventajas

Conocimiento de las propiedades del material
Implementacién de la metodologla

Aplicacion. de.regramentos —

3.2 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

Estructuras laminares o de cascardn
Estructuras esqueletales o reticulares

3.3 MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES

a) Tensién. Tensores y cables
b) Comprensién. Columnas
c) Flexién. Vigas y trabes armadas
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d) Torsién. Columnas o vigas
1) Remaches

2} Tornillos

3} Pasadores

4) Soldadura

3.4 PROCEDIMIENTO DE DISENO

a) Seleccion del arreglo estructural

b) Determinacién de cargas

c) analisis (obtencién de acciones internas)

d) Dimensionamiento de miembros y conexiones
e) Revisién de condiciones de servicio

f) Detallado

3.5 ESPECIFICACIONES Y REGLAMENTOS
3.6 ECONOMIA
3.7 SEGURIDAD

COMPORTAMIENTO DEL ACERO

Comportamiento eldstico

Comportamiento plastico

Disefio de esfuerzos de trabajo
Disefio por cargas ultimas

ARREGLOS ESTRUCTURALES
Edificios

Puentes

Naves industriales
Estructuras especiales

4. DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES AISLADOS Y CONEXIONES

4.1 PROPIEDADES GEOMETRICAS
Areas de las secciones transversales
Estabilidad y relaciones de esbeltez
Relaciones ancho-grueso y pandeo local
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4.2 RESISTENCIA DE MHEMBROS EN TENSION
Estados limite

Resistencia de disefio

Ejemplos

4.3 RESISTENCIA DE MIEMBROS A COMPRESION
Estados limite

Resistencia de diseno en flexién

Resistencia de diseno en cortante

Ejemplos

4.4 RESISTENCIA DE MIEMBROS EN FLEXION
Estados limite

Resistencia de disefo en flexién

Resistencia de diseno en cortante-

Ejemplos

4.5 RESISTENCIA DE MIEMBROS A FLEXO-COMPRESION

Meétodos de analisis y diseno -

Estados limite ‘
Dimensionamiento de columnas pertenecientes a estructuras regulares
Dimensionamiento de columnas pertenecientes-a estructuras irregulares
Ejemplos

4.6 CONEXIONES
Generalidades
Soldadura

Ejemplos
5. EJEMPLOS DE APLICACION DE DISENO DE ELEMENTOS DE ACERO
5.1 EDIFICIO INDUSTRIAL

Descripcién de la estructura

Definicidn de especificaciones de cargas y parametros de anélisis
Resultados de los andlisis por cargas verticales, sismo y viento
Revision de las condiciones de servicio

Revisidon de capacidad de elementos secundarios
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Largueros

Contraventeos

Elementos en fachadas

Revisién de capacidad de elementos principales
Armaduras

Columnas individuales y en conjunto

Disefio de juntas

Placas base

Juntas en armaduras

Juntas de armaduras con columnas

5.2 EDIFICIO URBANO

Descripcién de la estructura

Comentarios sobre la estructuracién

Definicion de las especificaciones de cargas y parametros de andlisis
Resultados principales del analisis por cargas verticales, sismo y viento
Revision de condiciones de servicio

Revisidon de capacidad de trabes secundarias. Seccién compuesta
Revisidon de capacidad de elementos principales

Trabes

Columnas individuales y en conjunto .~

Disefio de juntas

Placas base

Juntas entre trabes

Juntas de trabes con columnas

Detalles tipicos de juntas

6. DISENO SiSMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

6.1 Accidén sismica

6.2 El material

6.3 La geometria de los elementos de la estructura
6.4 Las conexiones

6.5 Sistemas estructurales

6.5.1 El marco simple

6.5.2 El marco contraventeado

6.5.3 Contraventeos excéntricos
6.5.4 Sistemas disipadores de energia
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TEMA 1

TECNOLOGIA DEL ACERO
Ing. Héctor Soto Rodriguez

1 1. Proceso siderurgico del acero
1.2. Propiedades fisicas, mecanicas y composicion quimica de ios aceros
estructurales
1.3. Perfiles estructurales - .
1.4. Usos mas convenientes y disponibilidad, comercial del acero estructural
(placa, lamina, perfiles comerciales y estructurales).
Palacio de Mineria Calte de Tacubas Primer piso Deleg Cuauhtemoc 06000 Mexico. D.F APDO. Postal M-2285

Telefonos. 5128955 5125121 521.7335 5211987  Fax  510-057  521.4020 AL 26



PROCESO SIDERURGICO DEL ACERO

El proceso siderurgico inicia con la extraccion de los mineralas de hierro y carbdn.
Al mineral de hierro una vez extraido de la mina, se le quitan las impurezas en la
planta concentradora, donde se pulveriza y se mezcla con agua para ser enviado
hacia la planta peletizadora, donde al mineral se le quita el agua y se transforma en
pequenas esferas llamadas pélets.

El carbdn es transportado por ferrocarril a las plantas coquizadoras. El proceso de
coquizacién dura 18 horas; el coque es enfriado, almacenado y luego enviado por
bandas transportadoras a los altos hornos.

La sinterizacion consiste en mezclar finos de mineral de hierro, polvillo de alto
horno, caliza y coque, que mediante una fusion incipiente se transforman en una
masa porosa que luego es quebrada para utilizarse en el alto horno. El aito horno
produce hierro de primera fusién, también conocido como arrabio.
Por la parte superior del alto horno, denominada tragante, se le carga el mineral de
hierro, coque y fundentes. Por la parte baja se le inyecta aire a presidn a alta
temperatura, el cual proporciona el oxigeno para la combustién del coque, que
aporta el calor para la fusién. El arrabio es extraido periddicamente del horno y
transportado por medio de carros termo a los talleres de aceracidon. Flotando sobre
el arrabio se encuentra la escoria, que es retirada del horno al final de la operacién.
Posteriormente el arrabio lega al proceso BOF, o aceracién al oxigeno, el cual
consiste en inyectar oxigeno, a través de una lanza, al arrabio que se encuentra en
un recipiente llamado convertidor.
El acero liquido producido en el BOF de la Siden.'nrgica Uno se vacia en moldes
llamados Ingoteras o coquillas, a las cuales se forman los lingotes. El acero
producido en el BOF de la siderdrgica Dos es transportado en una olla a las
instalaciones adyacentes de colada continua; asi, mientras se vacia por la parte
superior el acero liquido, por abajo va saliendo el planchdn, para luego pasar a los
sopletes de corte. Ya frfos los planchones son trasladados a laminacién en caliente
——— sceso=Despuds—de-gua-se j pa_en-forma.de__
Ilngote o de planchén se continua con el_pfme transformacion-del-material a—
través de la laminacidon, ya sea en caliente o en frio; y que también puede ser
laminacién de productos planos y no planos. En la laminacion en caliente, los
lingotes y planchones son recalentados. En el caso de los lingotes, una vez
calientes, pasan al molino desbastador y después de varios pases en ese molino, se
convierten en planchones, los cuales, como los planchones de colada continua son
utilizados para producir placa o tir. En el caso de la placa, el planchén pasa el
molino 130", En cambio para producir tira, et planchdén pasa al molino universal; de
ahi al molino tandem de siete castillos y por ultime a los enrolladores.
En la laminacién en frio, el rollo laminado en caliente se transforma en diversos
productos tales como ldmina rolada en frio, hojalata, l&mina cromada y ladmina
galvanizada. Para lograrlo, el rollo laminado en caliente es sometido a diversos
procesos: decapado, lavado, recocido, templado, cromado, estafiado y/o
galvanizado. ‘




Los productos no planos como perfiles ligeros, alambrén y perfiles estructurales, se
obtienen a partir de lingotes que son pasados por el molino desbastadc: para
obtener el tocho y a partir de este se obtiene el bilete o palanquilla para
posteriormente obtener los productos terminados antes mencionados.

Este proceso siderurgico requiere de una serie de servicios auxiliares entre los que
encontramos: plantas de fuerza, plantas de oxigeno, talleres de mantenimiento, una
red de transporte ferroviario, plantas de tratamiento de aguas y otras instalaciones.



PROPIEDADES MECANICAS

Las propiedades mecanicas de los aceros estructurales son determinadas por
muchos procedimientos. sin embargo las mas importantes son. la composicion
quimica, el tratamiento térmico y los procesos de taminado, por ejemplo, un acero
puede aumentar considerablemente su resistencia si este es laminado en frio, es
decir, que sea dimensionado & la temperatura ambiente. Existen otros factores
que no por menos importantes dejan de ocasionar resultados diferentes para un
mismo tipo de acero, tales como: dimensiones y geometria de la muestra, rapidez
de aplicacion de la carga de prueba sobre la muestra, técnicas empleadas para
realizar la prueba, etc. Las pruebas para obtener las propiedades mecanicas de
los aceros han sido realizadas en muestras sometidas a tensién por su facilidad
de ejecucion, se ha adoptado este sistema teniendo como resultado el diagrama
esfuerzo-deformacton.

En ei diagrama de un acero estructural al carbono, el esfuerzo se determina con
base en el area transversal inicial, es decir, es lineal y con una pendiente igual al
modulo de elasticidad E hasta alcanzar el nivel de esfuerzos llamado Limite de
proporcionalidad. Después de este limite, con un esfuerzo ligeramente mayor el
material alcanza su punto de fluencia (F,). A la deformacion que se realiza
durante la primera etapa se le llama deformacion elastica y a la zona donde
ocurre se le denomina intervalo eidstico. Cuando el material empieza a flurr, se
realizan en él deslizamientos internos de los cristales que lo componen,
sucediendo esto cuando la muestra se deforma a un esfuerzo constante
produciéndose una linea casi horizontal en el diagrama esfuerzo deformacién que
se llama intervalo plastico. La deformacién que en esta zona ocurren se
denominan deformaciones plasticas y la maxima de todas ellas es de 10 a 20
veces mayor que ia deformacion al inicio de la fluencia. Cuando los esfuerzos
vuelven a incrementarse llegando a un nivel de deformacién entre 1 y 2% se
origina una nueva etapa llamada fase de endurecimiento por deformacién. Los
esfuerzos en esta fase llegan a un maximo (F,) donde el area de la muestra se
reduce, es decir donde [a falla ocurrira. Después de este maximo la curva vuelve
a decrecer debido a que se considera el area inicial para el calculo de los
esfuerzos: si se toma en cuenta que el area transversal varia, entonces la curva
~ nunca decrece,_incrementandose_hasta_donde_ocurra

—reanzadas han demosirado.que el-acero -descarga-linealmente-aun-si- este'ha sido
llevado a un esfuerzo mayor del limite de proporcionalidad, es decir, que si la
carga de prueba se disminuye en cualquier punto antes de alcanzar (F,), la linea
de descarga en la curva esfuerzo-deformacion sera paralela a la porcidn elastica
lineal de la curva. En el acero estructural al carbono las deformaciones son del
orden del 25% al 30% midiéndose su ductilidad por la cantidad de deformacién en
una distancia determinada previamente que incluye la regién de falla. Cuando se
trata de un acero fragil, estos demuestran muy poca deformacion al fracturarse, es
decir, que fallan repentinamente debido a cargas no previstas. Los aceros de alta
resistencia y aceros especiales no presentan una fluencia fuerte ni tanta
ductilidad como un acero bajo en carbono, definiéndose su esfuerzo de fluencia




como el nivel de esfuerzos en el cual existe un cierto valor de deformacién
plastica. Este esfuerzo de fluencia esta indicado en la mayoria de las
especificaciones a un 0.2% de la deformacidn, es decir, que se encuentra en la
interseccién de la curva esfuerzo deformacion con una linea que se nicia en el
punto 0 002 del eje de las deformaciones y que es paralela a la porcién eldstica
hneal de la curva. Como definiciones se resume a continuacién las principales
propiedades mecanicas de los aceros estructurales.

Limite de proporcionalidad. Nivel de esfuerzos hasta el cual existe
proporcionalidad entre los esfuerzos y las deformaciones:

Moddulo de elasticidad. Pendiente de la porcién lineal entre esfuerzo y la
deformacion, es decir, es la relacion esfuerzo deformacion en la region elastica
de la curva. Aungue E es casi independiente del tipo de acero, se puede tomar
como valor practico 2x10° kg/cm’ para la mayoria de ellos.

Esfuerzo de fluencia. Esfuerzo en el material, para el cual la deformacion
aumenta considerablemente sin que haya proporcionalidad entre ambos, y varia
para diferentes tipos de aceros.

Modulo de elasticidad tangente. Pendiente de la tangente a la curva esfuerzo
deformacion trazada en cualquier punto situado arriba del limite de
proporcionalidad.

Mdédulo de endurecimiento por deformacion. Como los otros mdduios, este
también es la pendiente de la tangente trazada en la curva esfuerzo deformacion
en el intervalo de endurecimiento por deformacidn teniendo su maximo donde
principia este intervalo.

-~

Relaciéon de Poisson. Relacidon entre la deformacién unitaria transversal y la
deformacidn unitaria iongitudinal bajo una carga axial. Su valor varia de 0.25 a
0.33; se puede tomar como valor aproximado 0.3 para cualquier tipo de acero.

Mdédulo de elasticidad al esfuerzo cortante. Relacion del esfuerzo cortante
entre la deformacion unitaria por cortante dentro del intervalo elastico, y es
comunmente obtenido mediante |la siguiente ecuacion:

donde:;

G es funcion del modulo de elasticidad y de ia relacién de poisson, debido a que
resulta mas facil obtenerlo directamente de unz curva esfusrzo-deformacion de
ur:a muestra sometida a cortante. Esta expresidn puede ser demostrada por
medio de 1a teoria de la elasticidad.



Resistencia a la fatiga

Si un acero es sometido a cargas repetidas tales como vibraciones su resistencia
se reduce notablemente llegando a fallar a esfuerzos tan bajos como 0 4F,. Esta
resistencia se denomina resistencia a la fatiga, y esta en funcion del numero de
ciclos y la duracién ce apliczcion de la carga repetida.

En el tema Il se incluyen las curvas tipicas esfuerzo-deformacion, para diversos
aceros estructurales



DISPONIBILIDS DE MATERIALES

En 1987 el Institt - Mexicano dela C.  ruccién en Acero, A.C. (IMCA) publicé el
Tomo |, del Man.  Je Conslruccion € +cero, basandcse en la octava edicion del
Manual of Steel Construction del American Institute of Steel Construccion. La
informacién de mayor interés del citado documento fue la relacionada con la
disponibilidad de los perfiles estructurales que en aquellos afios las principales
empresas productoras mexicanas de acero estructural abastecian el mercado.
Recientemente algunas empresas mexicanas productoras de acero estructural se
unieron a companias estadounidenses para abastecer el mercado mexicano con
una gama mas completa de perfiles estructurales en diferentes calidades (aceros
de alta resistencia A-50 y A-65) y tipos, ya que en el pasado la disponibilidad de
perfiles fue muy limitada. Altos Hornos de México, S.A., empresa privada a partir
de 1993 y unica productora de perfiles IPR en México, se unid a Chaparral Steel
para abastecer el mercado mexicano con una variedad mas compieta de perfiles
pesados IPR o W. La Facultad de Ingenieria de la UNAM y un grupo de
disefiadores de reconocido prestigio realizaron una encuesta en los despachos de
disefio estructural con objeto de determinar cuales eran Ics perfiies IPR mas
convenientes y necesarios para satisfacer las demandas del diserio de edificios
con estructura metalica. La conclusion de este estudio consistid en 'que era
necesario abastecer el mercado con perfiles pesados de mas de 16 pulgadas de
peralte. Con los nuevos perfiles importados del tipo W (IPR), ias trabes armadas
hechas con tres placas <~ 1adas, que durante muchos afos se fabricaron en taller
por falta de perfiles ¢.-.onibles en el mercado, estan siendo sustituidas por
secciones laminadas con ahorro en tiempo de fabricacion, costos, apariencia.
control de calidad y supervision.
La losacero (lamina de acero acanaiada, capa de concreto de 5 cm de espesor,
malla electrosoldada y pernos conectores de cortante) constituye el sistema de
piso mas usual en la construccién de estructuras para edificios. Este sistema
constructivo fue introducido en México desde hace mas de 15 anos por Robertson
Mexicana y actualmente se ha popularizado y evoiucionado por varias empresas,
tanto nacionaies como extranjeras. Los sistemas joist, conocidos como vigas de
alma abierta o armaduras, permiten construir entrepisos salvando claros grandes,
las fachadas integrales fainro, las estructuras espaciales adrianns o lanik
resuelven las cubiertas de grandes claros con o0 sin columnas de apoyo
itermedias, las cubiertas laminadas y otros sistemas de piso y de cubierta
.ompletan los materiales de la construccién moderna.
Galvak, empresa fabricante y distribuidora de nuevos perfiles galvanizados para
la construccior ha mejorado sus sistemas de servicio al cliente, al haber creado
recientemente na gerencia de sis.emas constructivos para proporcionar apoyo y
asesoria técruca a ingenieros, arquitectos, proyectistas, disefladores vy
corstructores.
Por su cane, Grupo Collado, S.A, empresa distribuidora con mas de 35 afios de
experiencia en la comercializacion de perfiles estructurales de acero establecid
recientemente un convenio comercial con Bull Moose Tube Co., empresa que



ocupa los primeros lugares en los Estados Unidos de América en ia fabricacion de
tubos de acero estructural de aita resistencia (Hollow Structural Sections), para
distribuirlos en México Estos perfiles son equivalentes a los PTR, PER 0 OR en
grandes dimensiones y espesores y completan la gama de perfiles tubulares que
en los anos anteriores fue muy limitada desde el punto de fabricacion,
sustituyen las tradicionales soluciones de .:embros armados hechos con dos
angulos en cajén.

La invasion estadounidense y europea en el suministro de nuevos materiales,
sistemas novedosos de construccion, e inclusive de edificios metalicos
absolutamente prefabricados, se esta cbservando en todo el pais. Las modernas
tiendas Sam's Club, Home mart, Blockbuster, bodegas Aurrera, por citar algunos
gjlemplos, son estructuras de acero importadas con tecnologia Butler de Kansas
City, Missouri.

Muchas de las estructuras espaciales, que nuevamente se han puesto de moda
en la época actual, proceden de San Sebastian, Espana. El tornillo estructural
que ha cobrado importancia en los ultimos afics como principal medio de unién y
otros sistemas de fijacion Huck y Lohr estan saturando el mercado nacional. Los
modernos perfiles decorativos y estructurales para la arquitectura moderna
proceden de Espana y Francia. La gran variedad de sujetadores, pistolas para la
instalacion de pernos conectores de cortante y otros dispositivos complementarios
que proporcionan grandes aplicaciones en la construccion con acero, se suman a
la tecnoiogia de punta.

Como conclusion de lo anterior, se cuenta actualmente con una gama cada vez
mas completa de perfiles estructurales y materiales complementarios de
procedencia nacional y extranjera para la construccion con acero, que se fabrican
con normas de calidad reconocidas internacionalmente y que completaran los
materiales de la arquitectura metalica moderna.



NORMAS PARA MATERIALES

Los aceros mexicanos y los remaches, tornillos, =~ *tales de aportacion y fundentes para
soldadura, gue pueden emplearse en estructuras para edificios, disefadas de acuerdo con
las Normas Técnicas Complementarias para Diseno y Construccion de Estructuras
Métalicas (Normas NTC-Acero-1995), correspondientes al Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal de 1993, se producen en nuestro pais segun las normas oficiales
mexicanas (NOM), elaboradas por el Comité Consultivo de Normalizacién de la Industria
Siderdrgica (CCNIS) de la Camara Nacional de la Industria del Hierro y del Acero
(CANACERQ), y oficializadas por la Direccion General de Normas de la Secretaria de
Comercio v Fomer o Industrial

(DC 1-SEZ OF1). Ei CCNIS se constituyd =n 196, y cuenta actualmente con airededor de
400 ~orm=s sobre materiales (acero esi-uctural, acero de refuerzo, perfiles tubulares,
placa, lamina, metodos de ensayes mecanicos, metodos de andlisis quimico, aceros
especiales, piezas coladas de hierro y acero, , tornillos, remac=s, metaies de aportacion v
fundentes para soldadura). En la Tabia 1 se indican las normas para los diversos
matenales utilizados en el disefo y construccidén de estructuras para edificios, con sus
especificaciones equivalentes internacionales de la American Society of Testing
Materiais(ASTM) y de ta American Welding Society (AWS).

Los tipos de acero estructural aprobados para usarse de acuerdo con las normas NTC-
1987 y Especificaciones AISC-ASD-1989, tienen esfuerzos de fluencia que varian de 2530
a 3515 kg/cm?.  Algunas de las normas NOM especifican un esfuerzo de fluencia minimo,
mientras gue otras indican un esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensién. E!
término esfuerzo de fluencia se . 2 en las normas como un tér~ 1o genérico para denotar
el esfuerzo correspondiente aw:  leformacién especificada d- " 2% para aceros gue no
tienen punto de fluencia, o el es. . . Zo corespondiente a e=0. hara los que tienen flyjo
plastico definido. La direccion pare.=ia a la direccidn de laminac.. Je pe- -sy placas es la
que mas interesa en el disefio de 1as estructuras de acero. De ahi que el esfuerzo de
fluencia, determinado por medio de ensayes estandar de tensién, es la propiedad
mecanica mas importante para la seleccion de los aceros aprobados para usarse bajo las
normas NTC y especificaciones AISC. Otras propiedades mecanicas y fisicas del acero
laminado, tales como anisotropia, ductilidad, tenacidad, facilidad de formado en frio.
resiliencia, resistencia a la corrosion, etc., pueden ser también importantes para el buen
comportamiento de una estructura.

Las tolerancias dimensionales de laminacién estan establecidas en la norma NOM-B-252-
1974 (ASTM A8). El ingeniero proyectista, el fabricante y el montador deben de tener en
cuenta las posibles variaciones en geometria de la seccidn transversal de los perfiles
laminados.

Las toler - ‘cias son indispensables debido a las deformaciones que se producen por =3t
desgaste de los rodillos de laminacion, a las distorsiones térmicas de la seccion



transversal al salir el material del tren de laminacién y a las distorsiones que se presentan
por el enfriamiento irregular que tiene lugar en las camas de enfriamiento. La perfeccion
absoluta de |la geometria de la seccion transversal no tiene significacion estructural y, si las
tolerancias son reconocidas y previstas, tampoco tienen significado argurtectonico. La
norma NOM-B-252 (ASTM A6) también estipula las tolerancias para la rectitud-y las
flechas que son adecuadas para la mayoria de las construcciones convencionales; sin
embargo, estas caracteristicas se pueden controlar, o corregir a tolerancias mas estrictas,
durante el proceso de fabricacion, cuando las exigencias especiales de un proyecto
particular justifican el costo adicional por este concepto.

No es posible incorporar aqui toda la informacion necesaria para dar una explicacion
completa relativa a todos los factores que deben considerarse en la seleccion y normas de
materiales para aplicaciones especiales. Para esos casos se recomienda al usuario de las
normas y especificaciones hacer uso de la iiteratura especializada sobre las propiedades
especificas que le interesan, para que pueda elegir el material mas adecuado de los
listados por la Direccion General de Normas.

Como ejemplo, puede mencionarse el disefio de conexiones soldadas entre elementos
estructurales cuyas deformaciones locales estan muy restringidas. El acero laminado es
anisotropo, especialmente en lo que a ductilidad se refiere; en consecuencia, las
deformaciones producidas por las contracciones de la soldadura en las zonas de alta
restriccion de algunas conexiones soldadas pueden exceder la capacidad de deformacion
del material si no se pone especial cuidado en su seleccién, en los detalles constructivos y
en la mano de obra e inspeccion. Esto es especialmente cierto cuando se imponen fuerzas
importantes de tension en la direccion perpendicular a la de laminacién.

Otra situacién especial es la que se presenta cuando sé disefia para evitar fracturas
fragiles bajo ciertas condiciones de servicio. Las temperaturas moderadas a las que
trabajan las estructuras de acero de edificios, la lentitud con que se aplican las cargas
sobre ellas, |a magnitud de los esfuerzos y el nimero de ciclos con ios esfuerzos de
diseno, hacen muy remota la probabilidad de ese tipo de fallas en estructuras urbanas.

Los detalles de disefio bien reahzados que Iogran una geometrla que evita

medios mas eficaces para obtener construccmnes resnstentes a fracturas fraglles Sln
embargo, para condiciones de servicio especialmente severas tales como temperaturas de
trabajo muy bajas con cargas que producen impacto, puede ser necesario utilizar aceros
con mayor resiliencia.

Las normas para tornillos A307 cubren dos grados de sujetadores;, ambos pueden usarse
bajo las especificaciones AISC. Sin embargo, debe notarse que el grado B se emplea
generalmente para conectar bridas de tubo y el grado A es ia calidad que mas
comunmente se usa para fines estructurales.

Cuando se especifican electrodos y fundentes, o ambos, de acuerdo con la designacion
NOM-H, debe estudiarse cuidadosamente las normas para entender bien el significado de



la designacion,ya que los sistemas de designacion NOM-H tienen diferentes criterios. Por
ejemplo, en el caso de electrodos de acero al carbono recubiertos, para soldadura por arco
eléctrico, NOM-H-77 (AWS A5.1), los primeros dos o tres digitos indican la resistencia
nominal a la tension. en millares de libras por pulgada cuadrada, del metal de aportacion, y
los dos digitos finales indican el tipo de recubrimientc y otras caracteristicas de la
soldadura.

En cambio, en el caso de electrodos desnudos de acero al bajo carbono y fundentes para
soldadura de arco sumergido (AWS A517), el primero o los dos primeros digitos
multiplicados por 10 indican ia resistencia nominal a la tension, mientras que el digito o los
dos cicitos finales multiplicados por 10, indican la temperatura de ensaye en grados
Fahrerneit, para pruebas de impacto del metal de aportacion. En el caso de electrodos de
acero de baja aleacién recubiertos, para soldadura por arco eléctrico NOM-H-86-1983
(AWS ASL.5), ciertas partes de la designacién indican requerimiento de reve:ado de
esfuerzos, mientras que otras indican que no hay este requerimiento.

Otra de las principales caracteristicas de calidad de los aceros estructurales que
establecen las normas es la composicion quimica. Aunque lo que interesa al disefiador son
las caracteristicas mecanicas de los aceros estructurales, la composicién quimica es un
indice de la calidad de los mismos y puede, a partir de ella, estimarse con bastante
aproximacion las propiedades mecanicas.

Los informes certificados de las pruebas hechas por el productor del acero, o los informes
certificados de las pruebas efectuadas por el fabricante o por un laboratorio de ensayos,
de acuerdo con las normas NOM-B-252-1988 (ASTM A6) &6 NOM-B-266-1981 - (ASTM
AS68), segun sea aplicable, y con la especificacion correspondiente, constituyen evidencia
suficiente de conformidad con la norma NOM (ASTM) indicada. Adicionalmente, el
fabricante, si se le solicita, proporcionara una certificacion de que 2| acero estructurai
suministrado cumple con los requisitos dei grado especificado.

Se describen a continuacidon los objetivos y campos de aplicacion de las normas
mexicanas relativas a los aceros estructurales, tomillos, metales de aportacion y fundentes
para soldadura.

Acero estructural, NOM-B-254-1987 (ASTM A36)

Esta norma establece los requisitos que deben cumplir los perfiles, placas y barras de
acero al carbono, que se usan en construcciones remachadas, atomilladas o soldadas,
para puentes, edificios 0 para propdsitos estructurales en general. Incluye requisitos
suplementarios cuando requiera de aita resiliencia (resistencia al impacto), que deben de
aplicarse solamente cuando lo especifique el comprador en la orden de compra. Cuando el
acero se use en construcciones soldadas, el procedimiento de soldadura debe ser el
adecuado para el tipo de acero y el servicio al que se destine.



Acero estructural con limite de fluencia minimo de 290 mPa (29 Kg/mm?) y con
espesor maximo de 12.7mm., NOM-B-99-1986 {ASTM A529).

Esta norma establece los requisitos que deben cumplir las placas y barras de acero al
carbono con espesor o diametro hasta 12.7 mm., asi como los perfiles de calidad
estructural que se usan en edificios y construcciones ordinarias, |~s cuales pueden ser
remachados, atornillados o soldados como se indica en la norma NOM-B-252-1988 (ASTM
AB). Cuando las placas y barras comprendidas en esta norma se usen en construcciones
soldadas, los procesos de soldadura empleados, deben ser los adecuados para el acero y
el servicio ai que se destine.

Acero estructural de alta resistencia y baja aleacion al manganeso-vanadio, NOM-B-
284-1987 (ASTM Ad41). '

Esta norma menciona los reguisitos que deben cumplir los perfiles, placas y barras de
acero de alta resistencia y baja aleacion de calidad estructural que se usan en
‘construcciones soldadas, remachadas o atorniliadas, principalmente en puentes y edificios
donde son importantes el ahorro en peso y la durabilidad. La resistencia a la corrosion
atmosférica de este acero es aproximadamente del doble que la del acero estructural al
carbono. Cuando va a soldarse el acero, debe emplearse el procedimiento mas adecuado
segun el grado del mismo y uso o servicio al que se destine.

Acero estructural de baja aleacién y alta resistencia, NOM-B- 282-1987 (ASTM A242).
Esta norma describe los requisitos que deben cumplir los perfiles, placas y barras de acero
estructural de baja aleacion y alta resistencia que se, usan en construcciones soldadas, .
atornilladas o remachadas, en miembros. estructurales donde son importantes el ahomo en
peso y la durabilidad. Estos aceros tienen una resistencia a la corrosion atmosférica de
aproximadamente el doble de los aceros estructurales al carbono con cobre. Se incluyen
requisitos para materiales con espesor de hasta 100 mm.. Cuando va a soldarse el
acero,debe emplearse el procedimiento mas adecuado de acuerdo a su grado y uso o
servicio al que se destine.

Planchas, perfiles y barras de acero al carbono para uso estructural con baja e
intermedia resistencia a la tension, NOM-B-281-1987 (ASTM A283).
Esta norma indica los grados de las placas de acero al carbono para uso estructural, y los

Lamina de acero al carbono laminada en caliente para uso estructural, NOM-B-347-
1981 (ASTM A570).

Esta norma establece los requisitos que debe cumplir fa lamina de acero al carbono
laminada en caliente, para uso estructural , suministrada en rollo o en hgja.

Lamina de acero de baja aleacién y alta resistencia, laminada en caliente y laminada
en frio, resistente a la corrosion, NOM-B-277-1981 (ASTM A606).

Esta norma menciona los requisitos que debe cumplir la lamina de acero de baja aleacion
y alta resistencia, laminada en caliente y en frio, suministrada en hoja o en rollo. Es
adecuada para emplearse en estructuras donde es importante el ahorro en peso o se



requiera mayor durabilidad. Este acero tiene buena resistencia a la corrosién atmosférica y
se suministra en dos clases: la clase A que tiene una resistencia a la corrosion como
minimo de dos vaces mas e la de un acero al carbono para uso comun, y la clase B, que
tiene una resistencia a la corrosion como minimo de 4 veces mas que la de un acero al
carbono para uso comun.

Tubos de acero sin costura, negros o galvanizados por inmersion en caliente, NOM-
B-177-1989 (ASTM AS53).

Esta norma serala los requisitos que deben cumplir los tubos de acero con o sin costura,
negros o gailvanizados por el proceso de inmersién en caliente, en tamafos nominales de
1/8" hasta 26" y en los espesores de pared nominal {promedio) indicados en las tablas 6 y
7 de la norma. Pueden suministrarse tubos con otras dimensiones, siempre y cuando
cumplan con los demas requisitos de 'a norma. En 's NOM-B-179 se incluye una relacion
mas extensa de dimensiones nominales en que pueuen fabricarse estos tubos.

Tubos de acero al carbono, sin costura o soldados, formados en frio, para usos
estructurales, NOM-B-199-1989 (ASTM A500).

£sta norma menciona los requisitos que deben cumplir los tubos sin costura o soldados de
acero al carbono, formados en frio, que se emplean en la construccion de puentes,
edificios o para cualquier fin estructural en general, con conexiones soldadas, remachadas
o atornilladas. Los tubos pueden ser de seccion circular, cuadrada, rectangular o de forma
especial, con las siguientes dimensiones:

a) Tubos soldados. Perimetro maximo de 1626 mm y espesor de pared  maximo de 15.9
mm.

b) Tubos sin costura. Perimetro maximo de 1626 mm y espesor de pared maxima de
15.9 mm. )

Los tubos descritos por esta norma pueden ser inadecuados para elementos sujetos a
cargas dinamicas. En estos casos se recomienda consultar al fabricante.

Tubos de acero al carbono, sin costura o soldados, formados en caliente para usos
estructurales, NOM-B-200-1989 (ASTM A501).

Esta norma indica los requisitos que deben cumplir los tubos sin costura o soldados de
acero al carbono, formados en caliente, de seccion cuadrada, rectangular, circular o de
forma especial, para usos estructurales en construcciones soldadas, remachadas o
atornilladas que se emplean en puentes, edificios o estructuras en general.

Los tubos cuadrados y rectangulares se suministran en dimensiones de 254 mm a 254
mm por lado con espesor de pared de 2.4 mm a 25.4 mm, dependiendo del tamario; los
tubos redondos se suministran de un tamano nominal de 1/2" a 24", con un espesor de
pared (promedio nominal) de 2.8 mm a 25.4 mm, dependiendo del tamafio. Se oueden
suministrar tubos que tengan otras dimensiones siem~r2 y cuando cumplarn :-on los
requisitos de esta norma. Los tubos pueden suministrarse Jalvanizados con el proceso de
inmersién en caliente.



Sujetadores roscados extermamente de acero al carbono, NOM-H-118-1988 (ASTM
A307).

Esta norma menciona los requisitos mecanicos y quimicos de dos grados de sujetadores
de acero al carbono con rasca exterior, con ..ametros de 6 3 mm a 100 mm (1/4" a 4").

Tornillos de alta resistencia para uniones de acero estructural, NOM-H-124-1988
(ASTM A325).

Esta norma indica los requisitos mecanicos y quimicos que deben cumplir los diferentes
tipos de tornillos de acero, templados y revenidos, conocidos como tornillos de ailta
resistencia, para conexiones de acero estructurai.

Tornillos de acero aleado, templados y revenidos para juntas de acero estructural,
NOM-H-133-1988 (ASTM A490).

Esta norma sefnala los requisitos mecanicos y quimicos que deben cumplir ios tornillos de
acero de aleacion templado y endurecido, en diametro de 12.7 a 38.1 m (de 1/2" hasta 1
1/2" ) Estos tornillos son adecuados para usarse en conexiones de acero estructural,
segun la norma NOM-H-124. ;



NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NORMAS TITULO DE LAS NORMAS
VIATERIAL

NOM ASTM DGN-NOM ASTM

B 254 A3E Agero estructural, Structural Steel.

B177 AES_ Tubos de acero con 0 5in costura, negros | Pipe, Steei, Black and Hot-dipped, Zinc-
Grado B Gr B o galvanizados por Inmersion en caliente coated Welded and Seamless Steel Pipe
B 282 A242 Acero estructural de baja aleacidn y aita High-strength Low-alloy Structural Steel

resistencia

8 284 Adal Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-alloy Structural Man-
baja ateacion al manganeso-vanadio ganese Vanadium Steel

B 199 AS00 Tubos de acero al carbono, sin costura o Cold-formed Welded and seamless
soldados, formados en frio, para uses es- | Carbon Steel Structural Tubing in Rou-
tructurales nds and Shapes

B 200 ASO1 Tubos de acero at ~zrbono, sincosturac | Hot-formed Welde:: »~g Seamless
soldados conform ™ =s en caliente, para Carbor  2el Stru- Tubing.
usos estruciurales

AS14 Placa de acero aleada de alta resistencia, | High-yield Strengt- znched and
templada y revemida, adecuada para sol- tempered Alloy-Stee ~.ate, Sulable for
dar Welding.

B 99 A529 Acero astructural, limite de fluenc:a Structural Steel with 42 ks minimum
minrs de 42 ks, Yield Point

B 347 AS70 Acero lamina y tira de acero al carbono Steel Sheet and Stnp, Carbon. Hot-roiled,

Acero Gr 40, laminados en calente, de calidad estru- Structurai Quality.
Estructural 45y 50 ctural.

AS72 Acero de alta resistencia y baja aleacion High-strength, Low-alloy Columbium-Va-
al columbig-vanadio - akidad estructu- nadium Steels of Structural Quaity
ral

AS88 Acero estructural de -sistencia y . High-strength Low-alioy ! 2ztural Steel
baja aleacién, con lim 2 fluencia mim- | with S0 kst Minimum Yieic Faint to 410
mo de 50 ksI y con un espesor de 4 puig | Thick,

B 277 ABQG Acero, lamina y tira de baja aleacién y atta | Steel, Sheet and Stnp. High-strength,
resistencia, laminada en caiiente y en Low-alloy, Hot-rollea and Coid-rolled, with
frip, con resistencia a la corrosidn Improved Atmosphenc Corrosion
atmosténca mejorada Resistance.

ABO7 Acern, [Armina y tira de baja aleacién y alta | Steel, Sheet and Stnp, High-strength,
resistencia, al columia o vanadw, o am- Low-alloy, Columbium or Vanadium, or
bos, laminados en caliente y en frio, both, Hot-rolled and Cold-rolled.

AG18 Tubo estructurat con o sin costura de atta | Hot-formed Welded and Seamless High-
resistencia y baja aleacidn laminada en strength Low-atioy Structural Tubing.
caliente.

A709 Acero estructural para puentes, Structural Steel for Bndges.

ABS2 Placa de acero estructural de baja Guenched and Tempered Low-alloy
aleacin, templada y endurecida con limi- | Structural Steel Piate with 70 ks
te de Auencia minimo, de 70 ksi y ¢con un | Mimimum Yield Strength to 4 in thick
espesor de 4 pulg.

Naota !

NOM Norma €C* s1al Mexicana
ASTM Amerc:~ Jociety of Testing Matenals (Sociedad Amencana para Ensayes y Mater:ales) Para aceros fabricados segun las normas del
Comité de Rec. 5 Naval LLOYD'S, Bufete Naval Americano (ABS), Instituto Amencana del Petroleo (API), Sociedad de Ingeniercs de Ia
industna Autor=:z {SAE), Instituto Amencano del Hierro y el Acere (AlSI), y Estandar Brtanico (BS), se recormienda consuttar a Altos
Hornos de México (AHMSA), Véase Manual AHMSA para construccidn con acerq. (Manual AHMSA-1996),




NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NORMAS TITULC DE LAS NCRMAS
MATERIAL
NOM ASTM BGN-NOM ASTM
B 352 A7 Piezas coladas de acerc al carbono de Mild-ta-medium.strength Carbon-sieei
Gr 65-35 Gr 65-35 baja y mediana resistencia para aplicacion Castings for General Applicaticns
Acercs general
Fundidos
B 353 A148 Piezas coladas de acero de alla resss-
Gr BO-50 Gr. 80-50 tencia para uso estructural. High-strength Steel Castings for Structu-
ral Purposes.
Aceros AB58 Aceros forjados al carbone y de aleacién Steel Forgings Carbon and Alloy for
forjados para uso inrdustnal general General Industral Use
Remaches AS502 Remaches de acero estructural Steel Structural Rivets
H-118°* A307 Tornillgs y espdrragos de acero al carbono | Carbon Steet Boits and Studs, 60 kst
con resistencia a |a tensién de 60 ks Tensile Strength_
H-124" A325 Tornilos de alta resistencia para uniones High-strength Boits for Structural Steel
de acero estructural. Jaints
Tornilios,
arandelas A449 Tornilios y esparragos de acero templadoy | Quenched and Tempered Steel Balts and
y endurecido Studs
Tuercas )
H-123"" A£490 Tornilios de acero estructurai con Heat-treated Steel Structural Bolts, 150
tratamiento térmico, con resistencia ksi Min tensile Strength,
mimma a la tensién de 130 ksi.
, AS63 Tuercas de acero de aleacion, y al Carbon and Alloy Steel Nuts
carbono.
F436 Arandelas de acero endurecidas Hardened Steel Washers
A36 Acero estructural Structural Steel.
A194 Tuercas de acero al carbono de aleacidn y | Carbon and Alioy Steel Nuts for Beits for
Gr.7 al carbone para tormillos de alta presidn y High-pressure and -qnh-temperature
elevada temperatura de servicio Service.
A4 Tornillos de acero de aleacién, templades Quenched and Tempered Aloy Steel Bol-
y revenidos, esparragos y otros ts, Studs and other Externally Threaded
Pernos de anclaje sujetadores, roscados externamente Fasteners.
y barras roscadas -
e R AAG | Tomillos ¥ BSpaITagos d¢ dcerd temprado Y- | UencREd and Yermpered Steer [ |
endurecido Studs
AS88 Acero estructural de alta resistencia y baja | High-strength Low-alloy Structural Steel
aleacidn con limite de fluencia minimo de with 50 ks) minimum Yield Point to 4.in
50 kst y con un espesor maximo de 4 pulg. | Thick
AB87 Tornillos y espdrragos de acero de alta High-strength Non-headed Steel Bolts and
resistencia, sin cabeza. Studs.
Nota.
NOM Norma Oficial Mexicana. .
ASTM American Society of Testing Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) . )
Para aceros fabncados segun las normas del Compé de Registra Naval LLOYD S, Bufete Naval Amencano (ABS), instituto Americano det
Petréleo (AP, Sociedad de Ingenieros de la Industna Automatnz (SAE), Instiuto Amencane del Hierro y el Acero {AISI), y Esténdar Brtanico
(BS), se recomienda consuitar a Altos Harnos de México (AHMSA). Véase Manual AMMSA para construccidn con acero, (Manual AHMSA-
1396)
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS {NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NORMAS TITULC DE [AS NORMAS
MATERIAL '
NOM ASTM DGN-NCM ASTM
H77 AWS AS1 Electrodos de acero al carbono, recupiertos, | Specification for Covered Carbon Steel Arg
para saldadura por arco elécinco Welding Electrodes
H 86 AWS ASS | Eiectrodos de acero de baja aleacién, recu- | Specification for Low-alloy Steel Covered
biertos, para soldadura por arco eléctnco Arc Welding Electrodes
H 97 AWS AS17 | Electrodes desnudos de acero al bajo Specification for Carban Steel Electrodes
carbono y fundentes para soldadura de arco | and Fluxes for Submerged-Arc \Welding
sumerqido
H &9 AWS AS518 | Metales de aporte de acero al carbone para | Specification for Carbon Steel Filler Metals
soldadura por arco protegido con gas for Gas-Shielded Arc Welding
AWS AS 20 | Electrodos de acero al carbono para Specification for Carbon Steel Electrodes
Metales de soldadura por arce con electrodo tubular for Flux-Cored Arc Welding.
Aportacién continuo.
Y
Fundentes AWS A523 | Electrodos desnudos de acero de baja Specification tor Low-alloy Steel Electrodes
para aleacién y fundentes para soldadura de arco | and Fluxes for Submerged arc \Welding
Soldadura sumergido,
AWS AS5.28 |(Metales de aporte de acero de baja aleacidn | Specification for Low-alloy Steel Filler Me-
para soldadura por arco protegide con gas. | tals for Gas-shielded Arc Welding
AWS AS 29 | Electrodos de acero de haja aleacion para Specification for Low-alloy Steel Electrodes
soldadura por arco con elactrodo tubular for Flux-cored Arc Welding.
continua
Notas
NOM Norma Qficial Mexicana
ASTM Amencan Society of Testing Matenals (Sociedad Americana para Ensayes y Matenales)
AWS Sociedad Amencana <2 la Soldadura.
Para acergs fabncados segu: s normas del Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Amencano (ABS), Instituto Amencano del
Petréleo (AP}, Sociedad de ingenieros de la Industria Autometriz (SAE), insttuto Amencano del Hierro y el Acero (AISI), y Estandar Britdnico
(BS). se recomienda consultar a Altes Homos de México (AHMSA), Véase Manual AHMSA para construccidn con acerc, (Manual AHMSA-
1996).




ORMAS Y PROPIEDADES DE LOS ACEROS ESTRUCTURALES
UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

|

} : ‘l ' , Resistencia
“Tipo Normas ,"i I v Usos principales relatha a a
de {kgfem’) | (kgigm®) Formas Composicién quimica, (%) ,
acero I} corrosién
respecto al
acero Gomin
KOM ASTM' Cmax | Mnmax S S max Pmax | OTROS
l l placas, barras y | Construccién soldada, 0 26- 060120 | Oy 005 004 C,=0D 1
B-254 A-36 2530 4080 perfiles atornillada y remachada, 029° 01503 Cc,=020 2
56, fines estruciurales en
| general
A Tubos con o sin | Smilar al acero A36 030 120 - 005 006 -
B-177 A-53 costura (NOM  B-254) para
J (Grado B) {Gr B) 2460 4220 mi aplcaciones en
estructuras a base de
tubos, elc
|
C Tubos formados | Similar al A-36 (NOM B- - -
en frlo, sin costura | 254)
a o soldados de
B-199 A-500 2320 3L 65 seccién cuadrada,
d 3235° 4 fo‘ rectangular o de
b | | ofras formas
4] Tubos sin coslura { Similar al A-36 (NOM-B- 0.26 - 005 004 C.=0 1
o saldados | 254) C.=020 2
n formades . en
Jl)ao caliente, redondos,
° B-200 A-5 2530 cuadrados, :
rectangulares o de
forma especial
I ‘ Placas y barras Similar al A-36 (NOM-8- - - - -
B-99 A-529 2950 nz‘zg— con espesor 254)
587! l maximo de 13 mm
| ' Lamina Miembros  construidos 025 090- 005 004 Cu=020 -
B-347 A-570 | 2110- 344?— con perliles de acero 135°
3520 4571 formados en frio para
edificios
NOTAS:

Fy eshuerzo de Nuencia o hmile inferwor de fluancia det matenal
Fu Esfuarzo mimimo especilicado da ruptuta en lension

Para aceros fabiicados segun las normas del Comile de Ragufl
Amaricano dal Hierro y ol Acero (AISI) y el Estdndar Brianico (|
Sa reconienda consuliar la ulima edicsdn de las normas DGN
del Hierro y el Acero (CANACEROC)

b Vara de acuesdo con el éspesor y grado.

¢ Varia segun el grade o ipo

d Comparada con @l acero al carbono, sin cobre.

‘Naval (LLO D'S) . Bulete Naval Amarcano (ABS), Insituto Amer u-.‘._ano del Palidleao (AP)), Sociedad de Ingenieras de la Indusina Automotnz (SAE), Inslilule
) . 58 recomanda consuliar a Altos Hornos de México (AHMSA) Infoimacion sujela a modificaciones, de acuardo con Ja labicacion du nuevos aceros estruclurales
OM o ol caldlogo de normas nacionalos del Comite Consultivo de Nosmalizacion de la Indusina Siderirgica Nacional (CCISN), de la Camara Nacional de la Indusina

' Il_l




NORMAS Y PROPIEDADES DE .. 3 ACEROS ESTRUCTURALES
UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

Reslstensgia
Tipo Normss PR £ usos principales Compasicion quimica®, (%) foletrn 8 W
do fgiem?) | (kgiem®) Fomas . al
ATBIO respecto
: BOGro oomin
NOM ASTM Crmix | Mnmax 8i Smix | Pmi&x | OTHOS :
B-282 A-242 2950 4430 placas, barras y | Fines esiructurales en | 015 10-125° - 005 015 Cu=0 20 4
3520 4920 perfiles general, constiuccion | 0 20° 004° o .
soldada, atornillada ] Cr=050 4
remachada +
Si=0 05
B-284 A-441 2810 4220 Placas, barras vy | Uso eshructural en general; 022 085125 0 30 max 005 0.04 min 2
3520 4920 perfiles construcein saldada, Cu=020
alorniflada y remachada Vv (.02
lamina galvanizada revestida
A-446 2320 3165 de zinc en rollo cortada en
2600 3655 Placa y perfiles IPR longitudes comerctales, ‘
2810 miembros esiruciurales
1515 3865 fabricados con perfiles
4570 formados en Irlo. para
5625 5765 estructura de edificios,
principalmente edificlos
estandanzados, conexicnes
soldadas, alorniladas vy
remachadas en Irio
Lamina fabricada en | Miembras o componentes de 0.26 t 30 - 006 - - 2.4
B-277 A-572 3165 4370 calkente y en hio, | eshiucturas de acoro para
520 4920 resislente a  la | edificios, construccion
COIOSION soldadas y aterniflada.
A-588 2950 4420 Placas y barras Construccidon  atomillada vy 010 098 0.15 004
remachada.,
3515 4920 [} a a a 005 Cu.Cr 4
020°C 135°C 0.90°C 0.05°C th Mo
A-606 3165 4570 Placa Perfiles lormados en lrio de
calbres delgados resisienle a
3515 4920 la corrosion 0.26 130 008 2-4°C
NOTAS

F, esfuerzo de flvenc:a o limile inferior de fluencta del malenal
F, estuerzo mimmo especificado de ruplura en tlension
* Para aceros fabncados sequn las normas del Comnté de Registro Naval {LLOYD 5), Butole Naval Americano (ABS), Inslituto Americanc del Paelrdlec (APY), Sociedad de Ingenieros de Ia Industria Aulomolriz {(SAE), Instituto
Amaricano de! Hierro y el Acero (AIS1) y el Eslanadar Brilaco (BS),se recomienda consultar a Altos Honos de Ménco (AHMSA) Informacién supeta @ medificaciones, de acuerdo con fa labricacion de nueves aceros osiruclurales. Se
recomienda consullar la dltima edicion de las normas OGN. NOM o el cataloge de normas nacionales del Comilé Consullive de Normalizacin de la Industiia Siderdrgica Nacional (CCYSN) | de la Cdmara Nacional de la Industria del
Hierro y el Acero (CANACERO, Amores 318, Col del Valle, 03100 México, D F )

® Varia de acuerdo con ol espesor y grado
‘ Varia segun el grado o ipo
® Esip norma no hena correspondencia con ninguna norma infernacional

° Comparada con el aceio al carthong, sin cobre




Rlntiedcton ' i
NORMAS Y PROPIEDADES DE LOS ACEROS ESTRUCTURALES
UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO
i Resistencia
. ativa a
Tipo _ Normas F. (g usos principales - Compadiicién quintica®, (%) rel ﬂw:mla
de (karemy) | {kgrem?) Formas : gorros
acero - respecto g
' 808ro comin
NOM ASTM Cmix | Mnmix 8il 5 mix Pmidx | OTROS
1
A-607 3;3 ;;::] lamina Miembros formados en hio 026 140 . 005 005 Co, V 1
4
para fines eslructuraies a . ‘ Cu=0 20 o
0300 170° | 2
A.611 1760 2055 lamna de acero Mrembros osiruclurales
2110 3165 laminada en fno labncados con  perfiles
2320 3275 loomados en hio para B
2810 3655 adificios especialmenle ‘
eslandanzos. conexiones
5625 5765 soldadas, alornilpdas y
remachadas en frio
1
Perfiles y [tubos | Construccign remachada, 022 oas oo Do5 004 Cu=020 1, 5156
circulares laminados atornilada y soldada | especifica
A-G18 3515 4570 en calienle 023 135° 0 30 para Gr |
4520 1 Cu
Placa Estruciuras soldadas
A-514 6325 7030 2.4
7030 9140 032 130 015 004 0035 elewnos
- [ oBo 0 90
o2 150°C
A-T09 Puentes Hay tres niveles de
resistencia, resistencia a la
corfosiin, fesistoncra a la
corrosion  incrementada vy
requisitos  estnclos en la
prueba de impaclo
NOTAS
F, esluerzo de fluencia o limite ilenor de fluencra del matenal
F, estuerzo mimmo especriicado de ruplwra en tension

® Para aceros fabricados segun las normas del Comté de Registro Naval (LLOYD'S), Bufete Naval Amerrcano (ABS). Insliluto Americano del Peirdleo (AP1), Sociedad dao |
Amencano dal Hierro y ¢l Acera (A151) y el Estanadar Bitaco (BS).se recomienda consultar a Allos Honos de Méoco (AHMSA) Informacion sufeta a modificaciones_de
recomienda consullar la ultima edicion de las normas DGN- NOM o el catalogo de normas nacionales del Comilé Consultiva de Normahzacion de la Induslria Siderulgm;
Hierro y e Acern (CANACERO, Amores 338 Col del Valle. 03100 México, DF)

® Varia de acuerdo con of espesor y grade

‘ Varia segun el grado o Itpo

Esla norma no trene correspondencia con ninguna nerma nternacional !
“ Comparada con el aceto al corhono, sin cobre

uerdo con la [abricacion de nuevos pceros estruclurates Se

Lganieros da la indusira Automodriz (SAE), Instituto
%\Jécional (CCISN) , de la Camara Nacionat de la Indusira de!




PERFILES PARA CONSTRUCCION

Les perfiles de acero que se producen en Mexice y que se emplean en dive-sas obras de
ingenieria, comercialmente se denominan placa, perfiles comerciales, perfiles astructurales’
. perfiles tubulares (tubos) y perfiles formados en frio. Las estructuras de acero fabricadas
- perfiles formados en frio se disefian segun las Especificaciones det American Iron and
- zel Institute (AISI), Specification for the Design of Cold- formed Stee! Structural Members.

PLACA

Es un producto plano, de seccion rectangular, laminado en caliente; se usa profusamente en
disefio y construccion de estructuras de acero. Consiste en hgjas o laminas, de las
dimensiones siguientes: 5 a 6 pies de ancho (1 524 a 1 82% mm), 20 pies de iongitud (6 096
mm), y 1/4, 3/8, 1/2, 5/8, 3/4 y 2 pulg de espesor (de6a & imim).

/— t=1/4 a 2 pulg. (8 a 3. mm)

#

5 a 6 pies
(1524 6 1829 mm)

\ 20 ples (6008 mm) ]
[ 1

Aunque la diferencia entre placa y lamina no esta bien definida, se considera placa la de 6.4
mm (1/4 pulg), por lo que el espesor de la lamina varia de 1/8 a 3/16 de puig (3.2 2 4 8 mm).
Por sus dimensiones, la placa comercial es aprovechable y faciimente transportable; estas
medidas son las maximas posibles, debido a que ios molinos que utiliza la industria
siderurgica para producir este perfil trabajan en capacidad optima (hasta 5 ton); de esta
manera se logra que la laminacién sea constante. En nuestro pais existen pocas empresas
productoras de placa estructural, entre ellas AHMSA e HYLSA. AHMSA produce otras
calidades de placa: acero estructural al carbono, grados B y C (ASTM A283); esta placa es
menos resistente pero mas maleable; se usa en la construccidon de tanques y recipientes a
presion (no es recomendable en la fabricacion de estructuras para edificios).
Comerciaimente se consigue en dos diferentes presentaciones: placa con cantos recortados
y placa con orilla de molino. La orilla de molino consiste en un sobrante de materiales que
se genera por la presidn que ejercen los molinos durante el proceso de laminacion; estas
orillas deben eliminarse con una cizalla u otra herramienta, a causa de que tienen
deficiencia y ocurren enfriamientos bruscos del material. Otro defecto de la placa son las
colas de pescado: terminaciones pequenas que en algunos cascs causan desperdicios
importantes y, si no se toman en cuenta en el costo de fabricacién, también pérdidas.

"El nombre v la designacién de los perfiles estructurales aluden a la forma de sus secciones transversales y
al 1a:mafio o peralte de la seccion. La dimensién mayor de aquéllos debe ser como minimo 4 pulg. Los de
dimensiones menares se denominan perfiles comerciales.

'Paraestatal. En diciembre de 1991 se vendid al sector privado.



Aln la placa de espesor maximo (51.8 mm) es inadecuada para la construccién de
estructuras, puesto que arriba de este grosor al material le pueden afectar problemas que lo
hacen indeseable; por ejemplo, por su alto contenido de carbono, surgen inconveniertas de
soldabilidad. Cuando se fabrico ia estructura del edificio de Mexicana de Aviacién, en (931,
en México no se podia conseguir placa de 1 1/2 pulg de espesor en adelante, por lo que fue
necesario importar el material de los Estados Unidos de America (en este pais se consigue
comunmente placa de 40 pies de lado por 4 pulg de espesor, impecable; el peso de este
perfil es de 12 t, aproximadamente. La estructura de acero del edificio mencionado, ia cual
pesa aproximadamente 5 500 toneladas, se hizo ¢on placa de hasta 4 pulg de grueso. La
experiencia ha demostrado que, no obstante que se dependa de un solo proveedor, que el
aspecto de la placa sea inadecuada, que !a calidad de la presentacion del establecimiento y
la del servicio sea deficiente, la calidad de este producto es buena.(La defensa para la venta
de cualquier producto debe ser su calidad). La caiidad de un acero estructural es totalmente
confiable cuando una planta siderdrgica elabora los perfiles de acuerdo con un proceso
completo (obtencién de la materia prima, reduccion del mineral, aceraciéon y laminacion).
Cuando se compra la placa directamente a AHMSA, la cantidad minima necesaria solicitada
esta comprendida entre 5 y 10 t; en estas condiciones se puede soiicitar un certificado de
calidad en el cual se hacen constar la composicion quimica del acero, el numero y |a fecha
de la cziada, asi como informacién completa acerca de las caracteristicas y propiedades
que adquirio el acero, que son las gue mantienen al material dentro de la garantia deseada.
La calidad de la placa para fines estructurales que se fabrica en nuestro pais es la NOM-B-
254 (ASTM A38); bajo pedidos especiales, también se ofrece en otras calidades (acero
estructural de alta resistencia, acero para recipientes a presion, etc.).

En los casos en que se compre placa o cualquier otro perfil estructural en cantidades
menores, a distribuidores, y no se cuente con certificado de calidad, si se duda que su
calidad sea buena, se recomienda hacer un muestreo y una verificacion del material; para
eilo se elabora una probeta, que se obtiene de los extremos de la placa, a una distancia de
aproximadamente 2 pulg al borde, en el sentido de laminacion de la placa; es decir, a lo
largo de la misma. En la figura siguiente se indican las dimensiones de la unidad o probeta
que se usan para realizar los ensayes mecanicos.

sentido de laminacidn
- _ — —
-  — ~ _ p—— i ——
5~6 ples — — % e
'-S:Fsm — )
o
¥ 20 pies ~ Probeta para el ensayo de tensién |

Se corta la probeta y se le hace un maquinado; después se envia a un laboratorio de
materiales, donde se somete a pruebas diversas (ensayes mecanicos, analisis quimicos,
etc.). Con los resuitados obtenidos se puede identificar cabalmente la calidad del acero. El
fabricante, el director de proyecto, el proyectista, etc., deben demandar que se verifique el
material, para que corresponda a la calidad de disefio.



Cuando se adquiera ptaca en cantidades pequefias se debe tener cuidado especial, debide
a que en el mercado existen algunas empresas fabricantes de poca seriedad, que venden el
matenal a partir de sobrantes de un pedido determinzdo; en estos cases la calidad del
material es inadecuada.

Como ya se menciond, a la placa en la construccion de esiructuras se le usa de modo muy
amplio y variado; posiblemente en el pasado inmediato era 21 material mas utilizado, pues a)
permitia fabricar secciones compuestas soldadas (columnas de seccidon en cajén, vigas
hechas con tres placas soldadas o trabes armadas), b) se emplea como placas de base
para columnas; ¢) columnas y cabezales de marcos rigidos; d) marcos de seccion vanable;
e) placas de nudo de armaduras de techo, f) placas de conexion, g) puntales, h) atiesadores,
1) diafragmas, etc.

Gracias al advemmiento de la soldadura, fue posible la fabricacion de trabes armadas y
columnas en cajén (secciones que en la construccmn de estructuras pesadas han tenido
mucho auge). palin

L 1
alma\
— ]
it:! (a) Columna de seccion
€N cajon

(a) lrabe armads soldada
En el pasado, en la época de {a construccion remachada, la fabricacion de miembros
armados resultaba un procesoc muy caro, debido a la gran cantidad de agujeros que debian
hacerse para cocer con remaches cada una de las placas que formaban la seccion
transversal del miembro, y en ocasiones era dificil lograr la coincidencia de los agujeros con
los remaches 0 elemento de union, usados en esa época. Merced al desarrollo de la
soldadura, el uso de miembros soldados evoluciond de manera importante. En los Estados
Unidos de Ameérica existen varias empresas que producen trabes armadas soldadas, como
perfiles de linea; asi mantienen amplia disponibilidad de perfiles para la construccion.

LM LA,
Y

Perfil | cotnpueslo
(heche con Lres piacas soldadas) : ,
Perfiles (PC - -



Una ventaja importante de las secciones soldadas con respecto a los perfiles laminados es
que se pueden fabricar a la medida de las necesidades, de acuerdo con un proyecto
determinado, debido a que al variar ias dmensiones de la seccidn se logra mejorar o
disminuir las propiedades de la seccion transversal del miembro (momentos de inercia,
modulos de seccion, radios de giro, etc.,); en cambio, en los perfiles laminados, por tener
dimensiones preestablecidas, se tienen variaciones mas radicales de dimensiones y
propiedades.

En el caso particular de la seccidn en ¢ajén (columna hecha con cuatro placas soldadas), en
el uso de la placa se tienen mas o menos las mismas libertades que con la trabe armada.
En esta seccidn, las propiedades de disefio k, |, Sy Sy, I«

y r, son muy similares, debido a que el acero se encuentra mejor distribuido, de manera que
el material se aprovecha integramente. No obstante, por las dificultades que se pueden
suscitar en las conexiones soldadas, al usar la seccién cefrada o en ¢ajon, se prefiere el
miembro armado hecho con tres placas soldadas.

De manera general puede mencionarse que el problema de calidad de perfiles estructurales
es menor que el de los perfiles comerciales, puesto que en estructuras de cierta importancia
se usa practicamente una sola calidad: la del acero NOM-B-254 (ASTM A36). AHMSA
produce otras calidades de aceros estructurales, como la AH 55 y la NOM-B-480, pero
unicamente bajo condiciones especiales. Por lo anterior, en lo sucesivo, cuando se haga
referencia al acero NOM-B-254 se entendera que es el acero usado para fines estructurales,
que consiste en los elementos que forman una estructura, 10s que soportan las cargas de
diseno.

PERFILES COMERCIALES

= geero-aminad 1-calie ). ion transversal-en-forma.de_ L,_T._Z
etc. en los cuales la dlmensmn menor o peralte Mo “excede de-3-pulg (76 -mm)-Los redondos —
y las soleras también entran en este grupo.
Angulo. Es una escuadra formada por material de acero provista de alas, ramas o lados,
iguales o desiguales, su espesor varia de 1/8 (3 mm) a 3/4 (19 mm) de pulg, estos
espesores aumentan proporcionalmente al tamano de las alas. La longitud de estos perfiles
esde8ai0m. '[

.’/’




En nuestro pais es poco frecuente encontrar estos perfiles en calidad NOM-B-254, puesto
que las empresas productoras grandes no se interesan en fabricar angulos livianos. En este
sentido, la industria siderurgica ha creado una division légica, pues tas ha clasificado en
empresas grandes y pequefas. Segun el tipo de actividades productivas que desarrollan, se
dividen en integradas, semiintegradas y relaminadoras. Las integradas cuentan con
Instalaciones para llevar a cabo el proceso completo, desde la extraccion de la materia
pnma hasta la elaboracidon de los diversos productos que demanda el mercado. Las
semiintegradas producen acero partiende de chatarra ¢ fierro esponja en lugar de mineral
de hwerro, que es la materia prima de las industrias integradas. En su ruta de proceso usan
CoImo equipos principates: a) el horno electrico, para fundir chatarra y lograr la composicion
quimica mediante la adicion de ferroaleaciones; b) la colada continua © molino de desbaste,
para obtener la palanquilla como producto intermedio, y ¢) los trenes de taminacion, para
llegar al producto terminado o final. Las relaminadoras parten de diversas materias primas
(piezas de acero, palangullla, ejes de ferrocarril, rieles, etc.)a las que, mediante la
operacion de laminacion, modifican su forma. De acuerdo con lo anterior, es importante
tener estricto control de calidad en perfiles comerciales, su procedencia no permite
garantizar una calidad similar a la del acero NOM-B-254. E| alto contenido de carbono en
estos aceros deteriora las propiedades mecanicas del acero (esfuerzo de fluencia minimo y
de ruptura por tension).

Ef angulo se utiliza en piezas pequefas, elementos secundarios, no en estructuras grandes;
su capacidad de carga se reduce en funcién de su relacién de esbeltez (longitud libre entre
radio de giro correspondiente); @ medida que esta relacion aumenta, el esfuerzo permisible
de compresidén disminuye. Cuando se usen angulos comerciales en la fabricacidon de
estructuras, en el disefio se recomienda utilizar valores de propiedades mecanicas menores
a los del acero NOM-B-254 (ASTM A36). Experiencias derivadas de los sismos de 1985
demostraron que en estos elementos pueden ocurrir varios tipos de falla, por ejemplo las
causadas por fragilidad cristalina. .

En México a este perfil lo elaboran la Compariia Siderurgica de Guadalajara, S. A. de C. V.,
Aceros Corsa, Fundidora y Laminadora Anahuac, etc. La Comparfia Siderurgica de
Guadalajara es una de las pocas empresas que sl cuenta con el proceso de aceracién a
base de horno eléctrico, por lo que practicamente todos los perfiles de calidad comercial que
produce esta empresa si son de buena calidad.

Varilla para refuerzo de concreto _

Son barras de acero de seccion circular, con salientes transversales, longitudinales o
romboides, llamadas corrugaciones, disefiadas especialmente para utilizarse como refuerzo
de concreto.




Comercialmente se presenta en longitudes de 9y 12 m, y en didmetros de 3/8 (10 mm) a 1
1/2 pulg (38 mm). El numero con que se designan las distintas varillas corresponde al de
octavos de pulgada de su diametro nominal. También se produce varilla de aita resistencia a
partir de aceros de otras calidades o mediante tratamientos especiales, como torcido en frio.
En nuestro pais existen numerosas empresas que fabrican este producto, entre las que se
encuentran Aceros Corsa, AHMSA, Aceros Nacionales, Compafnia Siderirgica de
Guadalagjara, HYLSA, Sicartsa, etc. La varilla se consigue con distribuidores; se aconseja
tener cuidado, debido a que existen muchas empresas que no respetan calidades en el
control cuantitativo de carbono. Una varilla con alto contenido de carbono es dura y fragil, y
una con el contenido adecuado, segun las normas, es ductil, por tanto es dificil que se
fracture, pues tiene caracteristicas y capacidad que le permiten doblarse. Se usa
profusamente en la industria de la construcciéon, como refuerzo de concreto en los diversos
elementos que conforman la estructura.

El uso de la soldadura en uniones de varillas ha permitido eliminar los trasiapes, que
tradicionalmente se hacian, las uniones a tope de tramos de varilla son mucho mas
eficientes, siempre y cuando se hagan en condictones adecuadas, y ahorran espacio. Para
soldar la varilla también existe una normatividad, la cual indica que, para que estas barras
sean soldables, el acero con que estén hechas debe contener menos de 0.75% de carbono.
Por lo anterior, se recomienda cuidado especial en varillas que excedan del 0.75% de C,
debido a que su ductilidad no es adecuada, son muy dificiles de soldar y quebradizas
cuando se doblan (en el lenguaje de los maestros de obra significa que esta acerada). En el
caso particutar de la edificacion con acero, se utiliza principalmente en anclas para las
placas de base de columnas.

Sabremonts mAuma, gual

Angia do la renun de 50° & 70° i aeimotro del slecirodin
Costile ongriudrall de & varila.

N el

Abertura en ta raiz (base) -~
283 mm ocoma MAY,

ANQuI ol bisad 30" MIN
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Alambrén

Son barras lisas de acero de seccion circular, laminadas en caliente. Este producto se
presenta comercialmente en un solo diametro (1/4 pulg);, se usa frecuentemente en la
industria de la construccion de estructuras de concreto. El alambron se puede pasar a través
de rodillos formadores y se estira para producir alambre. N
PERFILES ESTRUCTURALES

‘Cuando las varillas son fécilmente soldables, se usan electrodos normales, y algunas veces se hacen
tratamientos térmicos para facilitar el proceso de soldadura.



Son productos de acero laminados en caliente, cuya seccidn transversal es un angulo,
canal, viga |, perfil T, etc., en los cuales la dimensién mayor debe ser como minimo 4 pulg

(102 mm).

Y Yl

- b £ ] =

:ﬁ—— WEHJ Erot .
-+

. z. "

- Y
T

5_/,
| ! - 1 \ -~y
| %I_..-' 2 :}—_*

-F S W Zand 2" are
' = center principal

Y 1 \
sl v z axes

Angulo. Este perfil puede ser de lados iguales o desiguales. En México, la industria
siderurgica produce de ambos. de lados iguales, en tamanos de alas de 4, 5y 6 pulg, con
espesores desde 1/4 hasta 3/4". Los angulos de lados desiguales se fabrican unicamente
en los tamarios de alas: 4 x 3 y 6 x 4 pulg, con los mismos espesores que 10s de lados

iguales.

Y|
Y
!
™ j
X X | C1
— I_ X - _ X
. C
R Y R4
I
| Y’
Y

El uso del angulo esta muy difundido en el disefo de estructuras de acero; después de la
placa, probablemente es el perfil mas usado en la construccion. Se utiliza en cuerdas,
diagonaies y montantes de las armaduras de techo, contraventeos, columnas armadas o en
celosia, angulos de asiento en conexiones de vigas a columnas, puntales, etc.

Canal. Este perfil se produce en México, con peralte desde 3 hasta 12 pulg. Es bien
aceptada, aunque cuando se usa como viga es inadecuada, debido a que sus propiedades

con respecto al eje Y-Y son muy desfavorables.




En cambio cuando se usa para formar una seccidon armada o compuesta es muy aceptable,
pues sus momentos de inercia, modulos de seccion y radios de giro se aproximan. En el
pasado tuvo un uso importante, en la construccion de 10s puentes de acero para ferrocarril;
se formaban secciones combinadas (pur ejemplo dos canales en espalda, con separadores).
En la actualidad su uso es restringido, se emplea en piezas secundarias y en estructuras
ligeras, como columnas, diagonales pequenas, montantes de armaduras y alfardas de
escaleras.

Viga IPS. En 1940, Fundidora de Monterrey, S. A. de C. V., empresa desaparecida en 1985,
produjo por vez primera este perfil (al cual lo denominé viga | perfil estandar o doble T), en
10 tamanos La viga mas liviana era una de 3 pulg de peralte y 8.5 kg/m; |a mas pesada era
una de 15 x 74.4 kg/m. Para poderse laminar con los molinos tradicionales, los iados
interiores de los patines de este perfil requerian una pendiente pequena, del 12%
aproximadamente. A falta de otros perfiles, esta viga se usé profusamente durante airededor
de 10 anos
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En 1950, Altos Homos de México, S. A. de C. V., lanzd al mercado el perfil IPR, surgido a
partir de |a viga IPS; a éste se le redujo el alma, se le alargaro los patines de manera de
proporcionarles una seccion transversal rectangular, y se le elimind la pendiente interior (de
ahi el nombre de vigas | perfil rectangular). Cuahtitativamente, el material de acero
practicamente no cambid: el excedente en el alma se transfirié a los patines, y la seccion
transversal se conservg, como se puede observar en la figura siguiente. Con la geometria
del nuevo perfil se aproveché mas el acero, y se obtuvo una seccidon mas eficiente con

respecto a la viga IPS. E— ' 1
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Actuz  nte este perfil se produce en tamarios de 3, 4, 5, 6, 7 y 8 pulg. Cuando se utiliza
comc 3 es adecuada, pues trabaja en buenas condiciones. En el estado de Jalisco,
partic. mente en Guadalajara, tiene gran demanda en la construccién de sistemas de piso
a base de viguela y bovedilla

ona de concrelo

Sislema de piso o base de bovedilla

Como viga secundaria, con mucha frecuencia surge un problema: su conexion al elemento
principal, debido a que sus patines inclinados requieren de una arandela cuna para hacer ia
unién Desde el punto de vista de disefio, como miembro en flexion, se considera que es un
perfil mal concebido, a causa de que la anchura de los patines es reducida y, por otro lado,
el acero no se aprovecha éptimamente, por estar concentrado en el alma. Cuando se
emplea como columna no es muy conveniente, por su baja relacion del radio de giro
alrededor del eje Y-Y, con respecto al radio de giro r,, esta relacion limita su capacidad como
elemento principai. -

Perfil IPR. Producto de seccion transversal en |, con dos ejes de simetria (tanto con
respecto al eje de las X como al eje Y), esta formado por dos patines de seccién rectangular
unidos por el alma, que también es rectangular. Las caras de los patines son paralelas; para
un pesalte dado de una seccidén nominal, la distancia interior entre patines (peraite del aima)

es constante.
¥
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En nuestro pais, AHMSA es la Unica empresa productora de perfiles IPR, IR o W, dispone
de una variedad de 80 tamarios: desde 6 hasta 24 de peraite. El perfil mas liviano disponible



pesa 13.6 kg/m; el mas pesado, 178 kg/m. Se usa como viga para soportar los sistemas de
piso compuestos; cuando se emplea como columna, este perfil no es una seccién ideal, pero
si es mucho mejor que el perfil IPS. A pedido especial se produce en calidades AH-55
(NOM-B-480). En algunos diserios se han propuesto columnas compuestas por dos perfiles
en forma de cruz, como se indica en la figura siguiente. La aplicacién de este miembro
armado se ha extendido en la construccion compuesta acero-concreto.

?

==

2 Perfiles [PS en cruz

Perfil T. Se obtiene cortando las secciones | {sean perfiles IPR o IPS) a la mitad de su
peralte, de manera que su fabricacion esta condicionada a la disponibilidad de los IPR o
IPS. Se usan principalmente como cuerdas de armaduras de techo.

M

Perfiles tubulares (Tubos). La mayor parte del acero que produce 1a industria siderurgica
mexicana se destina a la fabricacion de tubos para surtir las demandas de la industria
petrolera. Las secciones transversales de los tubos que se utilizan en la industria de la
construccién con acero son circulares, cuadradas y rectangulares huecas. Estos uitimos se
denominan perfiles estructurales rectangulares PER o perfiles tubulares rectangulares PTR.
A continuacidn se describe cada uno de ios diferentes tipos de tubos, asi como sus usos
—mas.comunes

~ Tubo circular—Seccion-estructural-hueca —Se-desh Eretro=c3 -
espesor de pared. En México se produce de acuerdo con Ias normas 5|gu|entes NOM API,
ANSI, AWWA, etc. Este perfil se agrupa en tubos sin costura, tubos con costura longitudinal,
tubos con costura helicoidal, tubos calibrados estirados en frio, 0 acabados en caliente.

Para fines estructurales, se considera que, en comparacion con su peso, el tubo es el perfil
de acero de mayor resistencia. Se usa en andamios, en la construccion de obras civiles
(contraventeos, puntales, etc.) y profusamente en estructuras espaciales, como miembros
principales y secundarios. Cuando se utiliza en estructuras espaciales de claros grandes,
requiere de diversos sistemas de union, a base de conectores esféricos, para resoiver las
conexiones. En lo que se refiere a la fabricacion de plataformas petroleras marinas, los
tubos como elementos estructurales se disefian de acuerdo con las normas del API
(American Petroleum Institute), instituto dedicado a la investigacion y al desarrollo de todo io




relacionado con el petroleo; publica normas relacionadas con el disefio de estructuras para
plataformas marinas y parz el control de solde~ ra en oleoductos, tangues de
almacenamiento, etc. Esta normatividad es mas estricta, s la que internacionalments rige el
diseno de este tipo de estructuras.

Perfil PER o PTR (Perfil Estructural Rectangular, Perfil Tubular Rectangular). Es ur :ubo
hueco. de seccidn transversal cuadrada o rectangular, fabricado con acero de aita
resistencia, tratado térmicamente, de calibre tipo ligero; sus usos estructurales son varios.
En México, las dimensiones de estos perfiles, de fabricacion comun, varian de 1 a 4 pulg;
los espesores, de 2.4 a 4.8 mm. Este perfil se fabrica de acuerdo con la norma oficial
mexicana NOM-B-199, Grado B, la cual equivale a la norma internacional ASTM A 500,
Grado B. El esfuerzo de fluencia minimo del acero empleado para su elacoracion es de 3
230 kglcm® Actuaimente Hylsa produce este perfil en acero de alta resistz=a (F, = ~ 515
kglem?®).

Cuando se usa este perfil en la construccidon de estructuras se stscian algunos
inconvenientes. la soldabilidad, debido a 10s espesores de pared tan peluefios que se
manejan, y el corte. No obstante, sus aplicaciones son multiples: en estructuras secundarias
y espaciales, asi como en postes de alumbrado publico, los cuales en su mayor parte estan
hechos con tubo de este tipo. Normalmente las empresas productoras de atero estructural
presentan los datos de los perfiles comerciales y estructurales en tablas, que forman parte
dei contenido de los catalogos o manuales que editan. Estas tablas proporcionan toda la
informacion que se requiere para el disefio y el detalle de los distintos elementos
componentes de una estructura.
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DESIGNACION , DISPONIBILIDAD , USOS PRINCIPALES E
INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Perfil

Nombre

Designacion

AHMSA

IMCA

AHMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos més comunes
e inconvenientes

Angulo
perfil
estandar

Angulo
de lados
Iguales

APS
ala * espesor

Lt

tamano °

espesar

Perfiles
comerciales
1, 1%, 14, 2 2%, y
3 pulg de ala.
Perfiles
estructurales’
4 5y86
pulg de ala

Se usa mucho en
cuerdas diagonales
y montantes de
armaduras de techo
0 de piso,
contraventeos,

columnas de celosia
y en cajon,
elementos de
conexion, etc

Angulo
perfil
estandar

Anguio
de lados
desiguale
S

APS
alas’
espesor

LD

tamano °

espesor

4 %3 y6Rk4pulgde
ala

Mismos usos que el
antertor

Canales
perfil
estandar

Perfil C
estandar

CPS
peraite
peso

CE
peralte
pesoQ

3,468 10y 12
pulg de peralte

Trabajando  como
viga as pésima, por
tener exceso de

material en el alma.
En cambio como
seccion compuesta
{columna) trabaja en
condiciones 1geaies

Vigas
I

perfil
__estandar

Perfil |
estandar

IPS
peralte -
peso

IE
peralte
peso

3,456, 7y8
pulg de peralte

Como viga trabaja
en forma adecuada,
sin  embarge se
prefiere el perfil IPR,

- nnr—teneg—mE!or—

~distribucioén del-
maternal en los
patines y aima.
También presenta
problemas al hacer
las conexiones.

En Guadalajara
tiene mucha
demanda, ya gue se
usa profusamente
en los sistemas de
piso a base de
vigueta y bovedila

I

AHMSA Altos Hornos de México, S A deC V.

IMCA

Instituto Mexicano de la Construccion en Acere, A.C.




Conrinuacion

DESIGNACION , DISPONIBILIDAD , USOS PRINCIPALES E

INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Perfi Nombre Cesignacién Disponibilidad tsos mas
comunes e
inconvenientes
AHMSA IMCA AHMSA IMCA
Perfil IPR Perfil | IPR IR 4,6, 8 10, 12, 14, | S€ na popularzado
rectangular peraite - peraite ° 16, 18,21y 24 | SU USO como viga.
ancho de peso pulg de paraite | NO @S una seccién
patin ~ peso (alrededor de 80 | 'deal para columna
tamafios pero si es mejor
disponibles) que el perfil IPS La
forma de la seccidn
faciita las
conexiones con las
vigas
Perfil TPR Perfil T TPR TR Se obtienen Su uso principal es
rectangular peralte ’ peralte ’ cortando los en cuerdas de
Y ancho de peso perfiles anterrores | armaduras
patin " peso a la mitad de su
peraite.
R Disponibilidad
condicionada a la
Y fabricacién de los
perfiles IPR.
Tubo Tubo Didmetro oC W, %, 1, 1%, Se uL
circular circular extenor drametro 2, 2% 3, 3, 4, frecuentemente en
|...__.°_.| espesor de exterior ’ 5,6, 8, 10, 12,14, | estructuras
pared espesorde. | 16, 18, 20, 24, 30, | especiales
pared 36, 42, 48, 56 y 60
pulg de diametro
x -~
. i
¥
Y Perfil Tubo PER OR Tubo cuadrado Cuerdas,
Estructural cuadrado o o} tamarnios 1, 1%, 1%, 24, 3 | diagonales y
Rectangular | rectangular PTR espesor y 3% de lado. montantes de
X- X o lade " lago ~ Tubo rectangular: | armaduras,
Perfil espesor 372,472 astructuras
= Tubular (Designacion y 4 " 3 de lados especiales, postes,
Rectanguiar HYLSA) etc. Los tubos de
¥ espesores de pared
delgados tienen
rj problemas de
X- - soldabilidad, por lo
que se recormenda
el empleo de
+ | electrodos
adecuados

AHMSA Altos Hornos de México, SA deC V.

IMCA

Instituto Mexicano de la Construccidn en Acero A C,




Conunuacion

DESIGNACION , DISPONIBILIDAD , USOS PRINCIPALES E
INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Perfil

Nembre

Cesignacion

AHMSA

MCA

AHMSA

IMCA,

Disponibiiidad

Usos mas
comunes e
inconvenientes

patines
atiesado

Canal perfil
ligero dos

Perfil C
farmado en
frio
s

CPL2
peralte

CF
peraite
calibre

456,78 9 10
y 12 pulg de
peralte

Largueres de techo
y de pared

Tiene  problemas
de soldabilidad por
sus espesores
detgados

Z perfi]

patines

lhgero dos

atiesados

Perfll Z
formado en
frio

ZPL2
peraite

ZF
peraite
calibre

Mismos peraites
que el perfil
antertar

Mismos usos y
observacion que el
anterior, aunque en
los ultimos afios su
empleo ha
disminuido

considerablernente

o
placa

Plancha

Placa

Ancho ’
largo -
espesor

Ancha
largo’
espesor

5'20y6°20
ples de ancho y
largo. Los
espesores van de
3/16 a 2 pulg

Muditiples usos
Miembros armados
(vigas,

columnas) placas
de base para
columnas,
cubreplacas,
placas de
conexton, celosias,
atiesadores,

Eptatytbubuied et

Acero

redondo

Redondo
sélide liso

Didmetro

0Ss
didmetro

Va4 de pulg de
diametro

Anclas en placas
de hase para
columnas, celosias
de armaduras,
tirantes,

contraventeos, etc

AHMSA Altos Hornos de México, S A deC V.

IMCA

tnstituto Mexicano de la Construccidn en Acero, A.C.
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SINTESIS DE PRODUCCION SIDERURGICA MENSUAL
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1996
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Febtia) | Ene.m) Feb.e) | (a)(B]] {a)(c) 1996 (0 1995w | (d)(e)

A !
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¥ |TQTAL 373,754 400,068 | 159,509 -8.8 40 77822 744729 kS
T
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. .
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destoca.

Los resultados cbtenidos por las empresas siderirgicas

durante este mes de febrero pemite vislumbroar ef

cumplimiento de las expectativas que se pronostican para

este oo (12.8 millones de toneladas).

Asilas cosas, de ocuerdo ala encuesta de produccidn
mer - ddmes de febrero ks emprescs Zroductoras de

ace .

sa0rtan gue Ia produccién desczrdid a i',020,710t

Qe _: w0 liguide con respecte d mes ce energ; pero

. cnable ocumulada nos muestrq un importante

crecimiento del 14.6% con respecto a pefiodo enero-
lebrero de 1995.

QERENCIA DE ANALISIS Y EVALUACION ECONOMICA

1,200
1,000
800
800
400
200
0

ENE

ENERO1795-FEBRERO 1794

MAR
FEB ABR

MAY

JUL
JUN

ACERC LAMINADOS
—_— |

PRODUCCION DR ACBRO POR PROCESO
FEBRAERO "3898

Hldectrice

4%

C.alQuigenc

I5.1%

\/—_\/\’\—/\

200968



A ngng ¢

DIVISION DHE EDUCACION CONTINUA

TEMA 2

LA ESTRUCTURA DE ACERO EN LA CONSTRUCCION
Ing. Héctor Soto Rodriguez

2.1 Principales ventajas y desventajas de la estructura de acero en la
construccion de edificlos
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LA ESTRUCTURA METALICA EN LA CONSTRUCCION
INTRODUCCION

En esta parte se trataran de evaluar las ventajas de la estructura metalica en la
construccion, asi como demostrar que este tipo de construccion puede tener
mayor participacion en la industria de la construccion.

1. Materia prima:

El elemento mas importante de la estructura metalica es, por definicidn, el acero
estructural En su composicion se incluyen, también, también, otros insumos como
son- electrodos, oxigeno, tornilieria, pintura, etc. La totalidad de componentes que
hacen a una estructura metalica estan sujetos a normas y especificaciones
precisas de fabricacion, las cuales se verifican a través de un riguroso sistema de
control de calidad, que permite la clasificacion del producto, la identificacion de
su composicion guimica y la correspondencia a la norma particular deseada. A
manera de recordatorio, conviene repasar en forma esquematica las dos etapas
basicas que sigue el proceso productivo para alcanzar la calidad de acero
estructural.

A. Reduccién de mineral.

En su estado natural se encuentra como oxido de fierro. Mediante diferentes

procesos, mas o menos complejos, se obtiene el arrabio o fierro de primera

fusidon, que se caracteriza por presentar un alto contenido de carbono y de

impurezas de fosforo y azufre entre otros, asi como por su dureza, la maleabilidad

y estructura guebradiza, cualidades que no le permiten su uso directo como

material para elementos estructurales.

B. Aceracién ;

A través de este proceso se controla el contenido de carbono y se eliminan en

alto grado las impurezas, dando como resultadoc un producto apropiado para

utilizarse como materia prima en la fabricaciébn de estructuras metalicas. Este

acero, que responde a normas de calidad predeterminadas, tiene, segun su
. calificacion,. propiedades _mecanicas_particulares,_misma_gue conserva_mientras____

no-se-someta-a-temperaturas- cercanas—a-su-punto-de -fusion—Esta-sfuacion —-
permite el disefic y manejo de elementos estructurales con niveles altos de
confiabilidad, pues siempre se conocen sus limites eldsticos aparentes, asi como

su esfuerzo unitario a la ruptura.

Dadas estas propiedades del acero y su calidad de fabricacidn, es posible
establecer que el componente bdasico de un estructura metalica cumple
invariablemente con las exigencias de uniformidad estructural. Es de consignar

que bajo el mismo sistema de control de calidad, se producen los demas
componentes de las estructuras metdlicas: tornillos (normas de la ASTM),
electrodos (normas de la AWS), etc.




2. Disefio y Planos de Fabricacion.

E! zisefio de una estructura metalica consisten basicamente en la seleccion de
perfiles laminados o secciones compuestas, en funcion de los elementos
mecanicos derivados del andlisis. Las propiedades mecanicas aparecen
tabuladas en los manuales editados por los fabricantes de acero, para el caso de
los perfiles laminados y faciimente se obtienen para las secciones compuestas,
con ayuda de tablas y diagramas gue contienen los manuales mencionados.

El disefio esta regido por normas, casi siempre de caracter internacional, que
garantizan su correcta elaboracidén. El empleo de Ia soldadura como elemento de
union del acero, ofrece la posibilidad de disefar y fabricar la seccidn necesaria,
practicamente a la medida, teniendo en cuenta los elementos mecanicos
obtenidos del analisis de la estructura. Esta hace que el aprovechamiento del
acero sea 6ptimo, y lo que redunda en estructuras racionalmente disefiadas y con
la aplicacién del acero estrictamente indispensable.

Una de las caracteristicas principales de las estructuras metdlicas es su
prefazricacion. Esta obliga a elaborar planos a detalie para todos y cada uno de
los elementos componentes de una estructura, lo que permite tener informacion
casi precisa del pero y, por tanto, del costo total, incluso antes de fabricaria.

3. Fabricacion.

Normalmente la fabricacion de las estructuras metalicas se hace en plantas

especializadas, con nstalaciones y equipos apropiados y una cuidadosa

seleccidn de personal. El proceso se supervisa mediante un programa de control

de calidad y se otorga capacitacion continua, especialmente en las areas de

soldado. A través de la investigacion tecnolégica se han desarrollado maquinas y

equipos para los diferentes procesos: corte, enderezado y soldaduras, etc., que

permiten alcanzar productos de alta calidad y con apego a las normas.

Por otro lado, como resultado de estudios, pruebas y experiencias, se han logrado

establecer normas a nivel internacional, manejadas por instituciones cientificas,

que aseguran optimos resultados y practicamente la ausencia de fallas en su

construccion.

Haciendo un resumen del proceso de fabricacién de una estructura metalica, se

puede concluir que:

e Contamos con una materia prima de buena calidad, producida en plantas
especializadas, con propiedades mecanicas conocidas y permanentes.

o Los materiales que complementan la estructura metalica, también son
fabricados con controles de calidad estrictos y correspondientes a las
necesidades de disefo.

e La mano de obra utilizada es altamente especializada y esta sometida a
control y vigilancia constante y os procescs, en su mayoria, estan regidos
por normas especificas.



Contando con un disefo racional, acero estructural de alta calidad, apegado a la
norma especificada, materiales de aportacion con fabricacién controlada y mano
de obra cuidadosa y vigilada, se garantiza una estructura de “alta confiabilidad”,
que responde a las condiciones que sirvieron para su analisis y diseno.

4. Montaje. _

Este proceso, que se lleva a cabo en el sitio de la obra, reviste la mayor
importancia, ya que de él depende una adecuada ejecucién del plan de
construccion. Como se comentd, la estructura metalica estd compuesta por
elementos totalmente prefabricados, por tanto, el proceso de montaje consiste en
el acomodo ordenado de todos estos elementos, conforme al disefio previsto en la
fabricacién. Aprovechando la prefabricacidn de la estructura, y un montaje bien
programado, asi como equipos y mano de obra adecuada, su desarrollo puede
efectuarse en un tiempo menor al raquerido por otros procedimientos de
fabricacidon en el sitio. Considerando la participacion de la.mano de obra es
determinante en este proceso, se procura que sea aplicada correctamente, para
lo cual se dan amplias facilidades al operarioc para conseguir ios mejores
resultados.

Factor muy importante en (o anterior es el "disefio” de las juntas de campo, pues
una solucidbn adecuada de éstas da como resultado una facil y confiable
aplicacion de la mano de obra asi como una-junta libre de fallas y dentro de
normas. El control de calidad. en le montaje se reduce a la vigilancia en la
geometria de la estructura, especialmente en lo que se refiere a plomos, gjes,
niveles, y juntas. Es importante hacer notar que ‘el estricto cumplimiento de las
normas de montaje, sobre todo del primer tramo, garantiza la geometria del resto
de la estructura. En ello la posicidn de ejes, niveles y plomos desempefan un
papel central. En lo que se refiere a las juntas de campo, especialmente las
soldadas, se someten a control de eficiencia mediante inspecciones -y
procedimientos normados, que se inician con la seleccion y caiificacién de los
operadores, aprobacién de procedimientos, eleccion del material de aporte y
pruebas finales De lo anterior se desprende que una estructura metalica sujeta a
procesos de fabricacion y montaje adecuados y con un acero estructural y
matenales de aportac:on fabricados bajo normas, arrojard una construccion de

z -cond|C|ones del analisis y disefo de

la mlsma

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

INTRODUCCION

En nuestro pais, los materiales mas utilizados en la industria de la construccion
son el concreto reforzado, el acero estructural, la mamposteria, y rara vez la
madera. El orden en que se han indicado corresponde a |la preferencia que
guarda cada uno de ellos en la construccion de estructuras para edificios de tipo



urbano. En los ultimos afios, el concreto reforzado a nivel mundial es cada vez
mas competitivo, en Japon, Europa y Estados Unidos de América se estan
construyendo actualmente muchos edificios con estructura de concreto con
resistencia hasta de 800 kg/cm?, mientras que en México, la resistencia maxima
del concreto en construccién urbana es de 300 kg/lem’.

Aunque en México el desarrollo y la tecnologia del concreto no son comparables
con los de los paises altamente desarrollados, este material ha evolucionado
con mayor rapidez que el acero debido al mejoramiento de su calidad, al uso de
aditivos que permiten manejar mejor las mezclas secas en obras, al empleo en
gran escala de elementos prefabricados que eliminan las tradicionales cimbras en
obra y aceleran el proceso constructivo, a las técnicas de cimbrado, colado,
curado y pretensado gque suprimen la obra falsa; estos elementos prefabricados
son aplicables principaimente en los puentes de grandes claros.

Por su parte, |la calidad del aceroc ha evolucionado en incremenios relativamente
pequenos, en comparacion con las resistencias del concreto. El acero estructural
de batalla hasta 1990 es el NOM-B-254 (ASTM-A36), ya que actualmente se
estan construyendo numerosas estructuras con acero ASTM-A572, inclusive con
acero A-65. El primer acero utilizado en México para fines estructurales fue el
ASTM-A7 Este tipo de acero se utilizd profusamente en la construccion
remachada, la cual fue el primer tipo de construccidbn en nuestro pais;
posteriormente, después de la segunda guerra mundial cuando se desarrollé la
soldadura, el acero A-7 fue sustituido por el ASTM-A36, debido a que tenia
problemas de soldabilidad por su alto contenido de carbono.

1. VENTAJAS

El acero estructural, a pesar de su elevado costo, es el material ideal para
construccion, especialmente para estructuras ubicadas en zonas sismicas, por las
ventajas que a continuacion se indican:

Material homogéneo. El acero es un material homogéneo que tiene magnificas
propiedades de resistencia, ductilidad, tenacidad, capacidad para absorber
energia y alta resistencia a la fatiga. De acuerdo con su alta resistencia, dentro
de ciertos limites, el acero se comporta de manera satisfactoria cuando esta
sometido a diversos tipos de esfuerzos (tension, compresion, flexion,
flexocompresion, torsion, etc.). Estas propiedades le dan mayores niveles de
seguridad a una estructura sobre todo cuando esta sujeta a esfuerzos causados
por cargas accidentales, principalmente sismo o viento, ya que estas fuerzas
pueden ocasionar inversiones de esfuerzos.

Uniformidad de las propiedades mecanicas y fisicas con respecto al tiempo.
Las propiedades mecanicas y fisicas del acero estructural se conservan a Io largo
del tiempo . Es por excelencia el material estructural que mejor corresponde a las
teorias y disefio y su confiabilidad por este concepto, es superior a los de
cualquier otro material.



Manejabilidad de los componentes de la estructura en taller y campo. Las
piezas fabricadas en taller tienen dimensiones correspondientes a las
transportables permisibles en México y representan tramos compietos de piscs,
l[as cuales pueden moverse en campo con equipe de mentaje convencional.

Facilidad de transporte. La estructura de acero se puede instalar inclusive en
sitios muy accidentados o lugares con muchos obstaculos.

Ligereza. Esta ventaja de la estructura de acero hace no solo que su transporte
sea facil, sino que reduce los costos por este concepto.

Ductilidad. La ductilidad del acero es una caracteristica que indica que este
material es susceptible de deformarse grandemente antes de fracturarse y es
muy importante sobre todo en estructuras construidas en zonas de alto riesgo
sismico, donde el comportamiento de los edificios dependera en buena medida
de esta propiedad. La ductilidad desde el punto de vista practico hace que el
colapso de una estructura (si lo hubiera) se anuncie por la deformacion previa a
éste y no sobreviene repentinamente, lo cual suele acontecer con otros materiales
que tienen poca ductiidad o que son fragiles. Esta ductilidad inherente ©
capacidad para soportar sobrecargas repentinamente sin que se produzcan fallas
de tipo fragil, permite a las estructuras de acero soportar cargas verticales
maximas y laterales bajo grandes deformaciones durante la ocurrencia de sismos
de gran intensidad. La ductilidad de las conexiones de sistemas estructurales
rigidos y semirrigidos a base de marcos continuos hace que la estructura de acero
sea el principal sistema de resistencia a cargas laterales. En resumen, la
ductilidad, que suele ser la principal propledad "del acero durante su
comportamiento en zonas sismicas, debe conservarse durante el proceso de
construccién con objeto de evitar fallas de tipo fragil. .

Fatiga. Su alta resistencia a |a fatiga le permite soportar muchos ciclos de carga y
descarga, o bien, de tension o compresion antes de que sobrevenga la ruptura.
Esta propiedad también es de mucha importancia, especialmente en casos de

_condiciones_de_esfuerzo-gye aunque-por-su-intensidad no. necesariamente_son_

grandes; su repetibilidad—ensismos—de—duracion—considerable—constituye—un—-
estado incipiente de falla.

Gran capacidad de absorcidn de energia. Su gran capacidad para absorber
energia es especialmente Util para evaluar la resistencia a choques o impactos
que légicamente tienen lugar en sismos de gran intensidad. Recordemos que
muchos edificios que presentaron dafos estructurales durante los sismos de 1985
fue precisamente debido al golpeteo de edificios adyacentes.

Menor peso. La estructura metalica pesa considerablemente menos que una
estructura de concreto para la misma geometria y cargas. El consumo de acero



estructural por metro cuadrado en edificios, disefiados después de los sismos de
1985, indica que para un diseno adecuado dicho consumo es del orden de 80
kg/m?,

Comportamiento sismico satisfactorio. Hasta 1994 ia historia, la experiencia
sismica en diversas partes del mundo de gran actividad sismica y un buen
numero de estudios realizados sobre el comportamiento sismico de estructuras de
acero y de concreto, demuestran que los edificios de acero han resistido
satisfactoriamente sismos intensos, y su comportamiento ha sido mejor en
comparacion con el de otros materiales de construccion como el concreto
reforzado, ademas de evitar grandes perdidas econémicas de las edificaciones y
sobretodo la proteccion de la vida humana. Un ejemplo del buen comportamiento
sismico de los edificios de acero, lo proporcicna el impacto que los sismos de
septiembre de 1985 tuvieron en las construcciones: frente al colapso total de
cinco edificios de acero, trescientos cincuenta inmuebles de concreto se
desplomaron. Véase experiencia sismica mundial de las estructuras de acero.

Fuerzas sismicas proporcionalmente menores. Las fuerzas sismicas que
actuan en la estructura de un edificio se determinan multiplicando la masa de éste
por su aceleracion de respuesta, por lo que se desprende, que mientras mas
pequefa sea la masa del inmueble (carga muerta), menor sera la vulnerabilidad al
dafo por sismos. E| acero es apropiado para reducir la carga muerta. Gracias a
su elevada resistencia se puede aumentar el numero de pisos con un incremento
relativamente pequefno de ta carga muerta.

Gran eficiencia constructiva. La construccion en acero se basa en procesos
constructivos simples y modernos, utilizando técnicas industriales gue no
requieren de equipos sofisticados, lo que la hace .eficiente. En general, el trabajo
de construccidon de una obra resuelta con acero debe representar un porcentaje
importante de los procesos que se llevan a cabo en el talier de fabricacion de
estructuras, quedando pendiente un porcentaje minimo de trabajo para el proceso
de montaje.

Rapidez constructiva. La rapidez en la construccién probablemente sea otra de
las ventajas importantes de la estructura de acero, ya que mientras en el lugar de
la obra se esta fabricando la cimentacién, al mismo tiempo en taller se fabrica la
estructura, quedando pendiente unicamente el montaje. Tomando en cuenta lo
anterior y con una adecuada planeacion y programa de trabajo se reduce el
tiempo de ejecucion de una obra en acero, por la superposicion de actividades
principalmente en la cimentacion y fabricacién de la estructura de acero en taller.

Mayor espacio util. A partir del disefio arquitectonico, la modulacién vy
gstructuracién con base en estructura metalica permite manejar elementos
estructurales de mayores claros y dimensiones menores, libres de columnas,
logrando un espacio interior mas aprovechable en las plantas de un edificio (area



rentable mayor). El salon Imperial donde nos encontramos es un ejemplo de
modulacion inadecuada por la presencia de un gran numero de columnas.

Economia en los acabados. Debido a la gran resistencia del acero, los peraltes
de vigas, trabes y armaduras de los marcos rigidos que forman parte de una
estructura metalica son menores que los de concreto, logrando con esto la
reduccidn de la altura total de un edificio, es decir, los edificios metalicos tienen
una altura menor con el mismo numero de pisos que los de concreto. La
experiencia en la construccion de varias edificaciones metalicas ha mostrado que
las reducciones en la altura de entrepisos acumuladas en un edificio de 20 niveles
son equivalentes a la altura de 2 pisos completos, y por consiguiente, se obtiene
mayor economia en los acabados y revestimientos de los muros y fachadas. Visto
de otra manera, la estructura de acero permite que un edificio tenga mayor
posibilidad de numero de pisos gue uno de concreto para las mismas alturas.

Métodos de reestructuracion rapidos en estructuras danadas por sismo. E|
acero estructural de acuerdo con sus propiedades intrinsecas, es un material que
puede doblarse, cortarse, calentarse, dentro de ciertos limites, sin que se
modifiquen sus caracteristicas. La composicién quimica y propiedades mecanicas
(esfuerzo de fluencia y de ruptura) se establecen para cada tipo de acero y se han
determinado en funcién de los diversos procesos a los que se sometera el acero

.durante la fabricacion de estructuras. Los elementos de acero dafiados como
consecuencia de sismos fuertes, generalmente pueden ser sustituidos, en forma
rapida sin recurrir a la demolicién como es el casc de elementos de concreto
reforzado.

Limpieza en obra. Los elementos componentes de la estructura de acero se
envian del taller al lugar de la obra totalmente prefabricados e identificables en
posicion, de acuerdo con los planos de montaje, de manera que el trabajo
pendiente en el montaje es sencillo, y no requiere el uso de equipos sofisticados
que ocasione desperdicio de material reduciendose a las operaciones de
atornillado o soldadura, con un equipo

~__manual portatil.

Prefabricacion. La prefabricacion es sin lugar a dudas; una-de-las-principales—
ventajas constructivas de 1a estructura de acero, debido a que obliga a elaborar
planos de detalle de cada uno de los miembros componentes de una estructura
de acero, facilitando el control de calidad de la misma, lo cual permite tambien
tener informacion precisa del peso, y por tanto del costo total de una ocbra,
inclusive antes de fabricar la estructura. Esta ventaja reduce considerablemente
los errores inherentes a la gran cantidad de trabajo en obra que tiene el concreto
y hace posible que se combinen varias actividades en el programa general de una
obra, propiciando que la fabricacion de la estructura se haga simultaneamente a
la construccién de la cimentacién, lo que representa un ahorro importante de
tiempo.




Dimensiones menores de los miembros estructurales de acero respecto a
las secciones de concreto. La gran resistencia de los aceros estructurales
ASTM A50 , AB5 y ASTM A572 en perfiles laminzdos, utilizados como miembros
estructurales principales; vigas y coiumnas, permite obtener escuadrias menores,
tanto en peraltes como en dimensicnes generales. Puede decirse que las
dimensiones de |los elementos estructurales de acero son en términos generales
un 40% menores que los correspondientes de concreto.

Recuperacion de la estructura. La estructura de acero es recuperable. Cuando
por diversas razones se deba hacer alguna remodelacion, ampliacién o cambio de
uso en un edificio de acero, la estructura metalica esta intacta correspondiendo
exactamente al disefio estructural y construccion original, de manera que esta se
puede reutilizar, caso distinto al de un edificio con estructura de concreto, que al
demoierlo, unicamente se recupera el acero de refuerzo.

Facilidad de ampliacion o modificacion de la estructura. Cuando por diversas
razones, deba ampliarse una construccion, 0 una obra nueva, lo cual implique
modificaciones en la estructura, tanto en |los acabados interiores como en la
fachada, la estructura de acero, permite con cierta facilidad hacer las
modificaciones, sin los problemas y gastos de demolicidbn que ocasionan las
construcciones de concreto,

Menor peso y por consiguiente economia en la cimentacion. La alta relacion
resistencia/peso del acero en edificios altos y estructuras de grandes claros, una
construccion en acero demanda una cimentacion menos cara que una de
concreto. Esta ventaja se traduce en un menor peso de la estructura, con lo cual
se reduce notablemente el costo de la cimentacion y puede significar un ahorro
importante en determinados tipos de suelos, ya que un edificio urbano
solucionado en acero, es mucho menos pesado 500 kg/m®, que uno de concreto
reforzado 1000 kg/m®.

Gran rapidez en la etapa de montaje. Partiendo del hecho de que la estructura
es absolutamente prefabricada, esta compuesta por miembros o elementos
estructurales totalmente prefabricados, el montaje, contando con el equipo
adecuado, puede efectuarse en un tiempo menor al requerido por otros
procedimientos convencionales.

Areas rentables mayores. La moduiacion economica de la estructura de acero
para edificios de tipo urbano e industriales, se basa en grandes claros, lo que
representa menor numero de columnas y entre ejes, con 1o que este
aprovechamiento de espacio se traduce en un incremento de area rentable mayor,
de esta manera el acero permite modular mayores espacios libres interiores,
ofreciendo por otro lado, mayor libertad para la distribucion de los muros
divisorios de tablaroca, convitec o simiiares.



Inversion mas rapidamente redituable. L.a estructura de acero se construye en
un tiempo mas reducido que su correspondiente de concreto, garantizando que la
ocupacion del edificio sea en menos tiempo, generando de esta manera ingresos
importantes que el propietario © inversionista no obtendrla con la construccién a
base de otros materiales.

Menor costo de materiales complementarios y de acabados. La modulacion
de la estructura de acero proporciona una economia interesante en |os
revestimientos y materiales complementarios de fachada, que son empleados de
manera estandarizada, con un espesor mMiniMo y no para cubrir las
imperfecciones de una obra.

Reduccién del tiempo de construccién. Probablemente esta sea otra de las
principales ventajas de la estructura de acero, y se logra, gracias a que mientras
en el lugar de la obra se construye la cimentacion, la estructura de acero se
fabrica simultéaneamente en un taller, quedando pendiente unicamente el montaje.

La estructura de acero es compatible con una gran variedad de materiales
complementarios. En Méxicoexiste una gran variedad de materiales
complementarios tanto de procedencia nacional como extranjera, compatibles y
adaptables a cualquier tipo de construccion en acero. La experiencia en ia
construccion en la Ciudad de México de-mas de 150 edificios urbanos metalicos,
demuestra que con los materiales complementarios disponibles es posibie
obtener soluciones econdémicas y estéticas para los edificios modernos, y es
indudable que, a medida que el acero se utilice cada vez mas, los fabricantes
crearan nuevos materiales complementarios para la construccion en acero.

Gran resistencia a condiciones severas de servicio. La estructura de acero es
conveniente en aquellas construcciones que deban soportar grandes impactos,
cargas dinamicas, empujes y otras solicitaciones como oleaje y presiones de toda
mdole La estructura de acero muestra un comportamlento estable ain cuando

Reestructuracion eficiente y econémica de edificios

El uso de diagonales de contraventeo en las crujias de estructuras de edificios
dafadas por sismo, aumenta la rigidez y resistencia contra las fuerzas
accidentales inducidas durante un sismo intenso, limita los desplazamientos
laterales de entrepiso y modifica las caracteristicas dinamicas de la estructura,
acortando su periodo de vibracidn, de manera que se aleje del periodo dominante
de ta vibracién del suelo, evitando que los edificios entren en resonancia dinamica
durante la ocurrencia de un nuevo sismo intenso.



Facilidad para apoyar equipo o maquinaria. Con relativa facilidad se puede
suspender de la estructura de acero, equipo mévil necesario para las funciones
gue se requieran en v edificio, principalmente de tipo industrial.

Mayor disponibilidad de aceros estructurales. A raiz de la apertura comercial,
como consecuencia de la firma del Tratado de Libre Comercio entre México,
Estados Unidos de América y Canada, existe en el mercado’ mexicano una
variedad mas completa de acero estructural en perfiles laminados, tanto en
dimensiones mayores y calidades. Practicamente todos los perfiles que se indican
en los manuales de construccidon en acero del American Insuiute of Steel
Construction se consiguen actualmente con reiativa facilidad.

Ingenieria estructural, sismica y mecanica de suelos de vanguardia. La
ingenieria estructural, sismica y mecanica de suelos mexicana ha alcanzado en
los ultimos afos un reconocimiento internacional por las valiosas contribuciones y
aportaciones de especialistas mexicanos, derivadas de la investigacion, la
practica profesional e innovaciones y experiencia derivada de los sismos de 1985.
Sin embargo, la ingenieria estructural no solo en México sino en varios paises
latinoamericancs como Venezuela, Chile, se limitaba a copiar los sistemas
estructurales y técnicas de diseno de los paises desarrollados, principalmente de
los Estados Unidos de América, cuyas condiciones y caracteristicas sismicas son
distintas a las de nuestro pais. Actualmente la ingenieria estructural mexicana ha
desarrollado tecnologias extraordinanias propias adecuadas a las condiciones
sismicas que prevalecen en nuestro pais.
/

Todas estas ventajas hacen muy conveniente al acero en construcciones
sismorresistentes. . ‘

No se trata de afirmar en este trabajo que el acero es el material perfecto para la
construccion, ya que cada proyecto requiere un cuidadoso estudio economico
para determinar la solucion definitiva del tipo de estructura que se utilizara, sino
demostrar que las propiedades y ventajas del acero pueden ser favorables para la
construccion de estructuras ubicadas en zonas sismicas, en las que se debe
aprovechar al maximo las caracteristicas de los materiales.

2. DESVENTAJAS

El acero estructural en México es caro. Quiza la principal razdén que mencionan
los disefadores estructurales, consultores, constructores y fabricantes para
explicar el uso todavia limitado de la estructura de acero en la construccién de
edificios, en comparacioén con las estructuras de concreto, sea su elevado costo.
Esta razén se mantiene en nuestro medio a pesar de que la estructura de
concreto estd mas castigada por los reglamentos actuales de construccidn, El
acero estructural por definicién es el matérial basico de la estructura metdiica, la



que a su vez requiere el uso de otros materiales o insumos complementarios
como la soldadura, tornilleria, pintura, por lo que el incremento de |os costos del
acero hace necesaria la optimizacion de dicho material en cada una de las etapas
del proceso constructivo de una obra en acero. Por otro lado, ia experiencia en
construccion en Meéxico de edificios de acero y de concreto urbanos, ha
demostrado que el costo del esqueleto estructurai de una edificacion, sea de
acero o concreto, es pocas veces significativo. En efecto, el costo de la obra
gruesa varia entre un treinta y un treinta y cinco por ciento del total de la
construccion, pero en la obra gruesa hay muchos elementos estructurales y no
estructurales como pisos, fachadas, muros, etc. que no dependen del material de
la estructura basica propiamente; si estos elementos se deducen de la obra
gruesa, queda un costo remanente que varia entre el quince y el veinte por ciento
del costo total de la construccidn. En este ultimo rubro, es donde pueden competir
frente a frente el acero y el concreto, tomando en cuenta ademas que en caso de
danos estructurales importantes como consecuencia de sismos intensos futuros,
la reparacion de la estructura de concreto puede resultar mas cara que la de
acero.

La estructura de acero debe proyectarse, disenarse y fabricarse de manera que
se logre una obra segura, econdmica y estetica. Lamentablemente el proceso
general de construccion de una obra de acero implica la participacidn de
empresas distintas que cuentan con controles de calidad diferentes, dando como
resultado en algunos casos edificaciones sin la calidad total. El precio del
kilogramo de acero estructural fabricado y montado en estructuras convencionales
y en calidad NOM-B-254 o ASTM A36 es del orden de N$ 4.60; el precio de la
materia prima varia dependiendo del tipo de perfil (la placa se consigue en ei
mercado a N$ 1.60 kg; los perfiles IPR en acero A-36 en N$ 1.90; los perfiles
tubulares cuadrados y rectanguiares formados en frio en A-50, en N§ 3.0, etc.). La
experiencia en construccion en acero indica que el costo de fabricacion y montaje
representa un poco mas del dobie del costo de la materia prima. Cabe seftalar
que en México, la mano de obra es barata y la materia prima es cara; mientras
que en los Estados Unidos de América y Canad3, ios materiales son baratos y la
mano de obra es cara. En estos paises la diferencia de precio de perfiles
estructurales en calidad A65, A50 y A-36 no es significativa, mientras que en
Meéxico _las diferencias de costo-si-son-i €S- - — -

Temperatura. El siguiente enemigo del acero es la temperatura. En un incendio
serio, el acero pierde sus propiedades mecanicas a una temperatura del orden de
600 grados centigrados, y a partir de este momento tiene un comportamiento
plastico, es decir, se deforma sin incrementar los esfuerzos a que esta sometido.
La experiencia ha demostrado que la proteccidn de estructuras de acero contra
fuego es cara y en ocasiones puede representar hasta un 5% del costo de
fabricacion de ia estructura. No obstante lo anterior, el disefio y la proteccion
contra incendios debe ser una exigencia de los reglamentos de construccion de



todos los paises del mundo y debe aplicarse de manera indistinta a edificios
metalicos o de concreto.

Corrosién. La otra desventaja importante del acero es su susceptibilidad a la
corrosidon. A afortunadamente en estructuras de edificios de tipo urbano este
problema no tiene importancia, debido a que los elementos estructurales estan
recubiertos y por consiguiente protegidos.

Vibracion. Se dice que las estructuras de acero vibran demasiado. En lo que se
refiere a la mayor sensibilidad de las personas a las vibraciones y oscilaciones de
las estructuras metdlicas, este aspecto es parte de un buen disefio, ya que
ademas de satisfacerse las condiciones de seguridad, se necesita cumplir con
requisitos de servicio, funcionamiento y confort con base en los reglamentos
vigentes.

Flexibilidad. La mayor parte de los estructuristas y disefadores opinan que un
edificio de acero se deforma mas que uno de concreto. Lo anterior se debe a que,
la gran resistencia que tiene el acero a su favor, en ocasiones se convierte en
desventaja, debido a que con este material se logran estructuras mas ligeras y por
consecuencias mas flexibles, capaces de evitar en algunos casos, fallas o dafios
estructurales bajo sismos de gran intensidad. Las limitaciones de las
deformaciones horizontales de una estructura tienen varios objetivos: evitar dafnos
en elementos no estructurales, muros, fachadas, y desde luego prevenir el
fenomeno de golpeteo en caso de sismo de gran intensidad. Este aspecto es
basicameriie de disefio y se resuelve eligiendo el sistema estructural adecuado al
tipo de suelo, zona sismica y caracteristicas de ia estructura. En este sentido, es
facil y posible proyectar una estructura de acero mas o menos, o igualmente

deformable que su contraparte en concreto reforzado. En este mismo orden, en
otros paises como Estados Unidos de Ameérica, Ias construcciones de cualquier
material son mucho mas flexibles que las nuestras. La razén de esta diferencia es
la altura:-para edificios de pocos niveles como los de México, es facil y econémico
proyectar estructuras rigidas, pero en alturas superiores de treinta pisos ¢ mas, la
rigidez tiene un costo prohibitivo que dificilmente se justifica. A consecuencia de
los sismos de 1985n los edificios de concreto reforzado que se han construido en
la ciudad de México, son edificaciones extracrdinariamente rigidas, mucho mas
rigidas que las que se construyen en otros paises ubicados en zonas de gran
sismicidad, debido a que las disposiciones del Reglamento de Construcciones par
el Distrito Federal, ultima versidn castiga severamente este tipo de
construcciones. En los Estados Unidos de América y Japdn, la filosofia de diseno
es diferente a la nuestra, y tanto los edificios de acero como los de concreto son
mas flexibles que los nuestros,, la razén es que los estadounidenses y japoneses
estan acostumbrados a que sus edificios se muevan, mientras que los disefios
mexicanos los desplazamientos horizontales bajo sismos intensos estan limitados.



Esbeltez de las secciones. La esbeltez de las secciones de los miembros
estructurales de acero dentro de ciertos limites ocasiona susceptibilidad a
problemas de pandeo y ocurrencia de otros fenomenos de inestabilidad. El
problema del disefio en acero, son las dimensiones relativamente pequenas de
los miembros estructurales, en comparacion con los grandes claros y alturas que
Impone un proyecto arquitectdnico, de acuerdo con las necesidades y uso de un
edificio.

Mayor calidad de supervisién . La supervision de una estructura de acero se
inicia desde el disefo de la misma, la concepcion estructural permitira determinar
el grado de dificultad que habrd en las etapas de fabricacién y montaje. La
supervision tiene mucha importancia durante el proceso de fabricacion, desde la
recepcidn de la materia prima (placa, perfiles comerciales y estructurales, perfiles
formados en frio, etc.), corte, enderezado, punzonado, armado, atornillado,
soldadura, pintura, almacén, embarque, etc., pues la mayor parte del trabajo de
una obra de acero se efectua en el taller de fabricacién, quedando un porcentaje
pequenc de trabajo para la etapa del montaje.

Plazos de entrega del acero demasiado largos. E! abastecimiento del acero por
parte de las empresas productoras y distribuidoras de acero estructural es en
ocasiones insuficiente y con atrasos, por o que con mucha frecuencia las
estructuras se deben redisenar para cambiar {os perfiles, que en principio el
disefiador considerd como disponibles, y que no son comerciales en el mercado.
Lo anterior ocasiona perdidas de tiempo importantes y a veces soluciones caras.

Fabricacién precisa. La fabricacion de una estructura metalica se efectua bajo
normas de control de calidad mas rigurosas que las correspondientes a una
estructura de concreto reforzado. Una vez que la estructura de acero se fabrica,
esta ya no se debe afadir, cortar o cambiar de posicion los miembros
estructurales, puesto que cada pieza tiene una marca, correspondiente a un lugar
especifico en el esqueleto resistente, de acuerdo con los planos de taller y de

o montajgwentaja es muy |mportante debldo en que en nuestro medio es

ide_de-los-arquitectins

(carnblos de entreejes niveles, espacios para escaleras y ~elevadores,
estacionamientos, etc), lo cual obliga a modificar en ocasiones las dimensiones
de la estructura, la cual se encuentra inclusive en proceso de fabricacién. En este
sentido, se propone mayor exigencia a [0s arquitectos durante el desarrollo del
proyecto, pues la estructura de acero como se menciond se construye con mayor
precision que la de concreto reforzado.

Falta de control de calidad en perfiles comerciales. Buena parte de los perfiles
laminados que se utilizan en la construccion de estructuras para edificios son de
calidad comercial. Los perfiles comerciales, principaimente los &ngulos que
forman parte de las cuerdas, diagonales y montantes de armaduras para



cabezales de marcos rigidos o de cubiertas ligeras de edificios para
estacionamiento, tiene un control de calidad mucho menor en el proceso de
laminacion que el de los perfiles estructurales. El alto contenido de carbono (los
esfuerzos de fluencia y de ruptura son menores que los supuestos por el
disenador), puede ocasionar fallas de tipo fragil, por ser el material muy resistente
pero poco ductil.

Falta de conocimiento en el disefio en acero en los programas de estudio de
las escuelas de ingenieria civil mexicanas. Pocos centros de ensefanza
superior en México cuentan con profesores con experiencia en el disefio y
construccién de estructuras de acero para edificios, aunado a que en la mayor
parte de las escuelas de ingenieria civil, ta materta de estructuras de acero es
optativa. Ademas de Io anterior, cada vez existe menos interés por parte de los
estudiantes de la carrera de ingenieria civil en cursar las materias relacionadas
con ta ingenieria estructural. iInformes recientes de la Division de Ingenieria Civil,
Topografica y Geodésica de la Facultad de Ingenieria de la UNAM demuestran
que el numero de alumnos inscritos en los ultimos semestres para cursar la
carrera de ingeniero civil ha disminuido de manera dramatica.
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1. PRINCIPIOS FUNDAMENTALES DEL DISENO
ESTRUCTURAL.

ML I. ASPECTOS BASICOS

El disefio estructural como se conoce en la actualidad es una herramienta del ingeniero que
ha evolucionado a lo largo de la historia de la humanidad. Las grandes obras de los romanos,
griegos o egipcios en las que se puede identificar el concepto "disefio” se construyeron
buscando como objetivo principal satisfacer una funcion especifica como crear un espacio
para culto o para reunion de personas o bien para cruzar un rio o transportar agua. Tal es el
caso de los templos, monumentos, estadios, puentes y acueductos, algunos de los cuales se
han conservado hasta la época actual. En estos ejemplos el disefio se manifiesta como una
expresion artistica basada principalmente en reglas empiricas, intuicion, ingenio y
experiencia y no es sino hasta hace unos 300 afios cuando surgen las bases del disefio
estructural concebido éste como una combinacion de arte y ciencia, teoria y experiencia. Es
aqui cuando el disefio se racionaliza buscando no solo cumplir ciertos requisitos funcionales
o estéticos de la obra sino también cubrir los aspectos seguridad y economia. Para ello los
ingenieros y arquitectos intentan desarrollar un procedimiento cientifico, apoyado en el gran
auge de las matematicas en el siglo XVII, sin embargo el puro estudio teérico es insuficiente
ya que las hipotesis que apoyan la teoria de las estructuras no corresponden totalmente a la
realidad, es decir el modelo propuesto, para analizar la estructura con frecuencia se aleja de
las caracteristicas reales. Lo mismo ocurre con las acciones 0 cargas impuestas, cuyos
valores solo pueden definirse en base a la teoria de probabilidad y, finalmente las
propiedades mecanicas de los matenales pueden variar substancialmente, de tal forma que la
experiencia y el buen juicio de! disefiador juegan un papel fundamental para lograr buenos
disefios. Por Gltimo conviene tener en cuenta que en el procedimiento constructivo de la
estructura se puede incurrir en errores y defectos que invaliden las consideraciones tedricas
planteadas en el disefio. Lo anterior explica el porqué del mal comportamiento de
estructuras supuestamente bien disefiadas cuando se ven sometidas a acciones accidentales
como viento, sismo y explosion.

En base a los conceptos anteriores se puede decir que una estructura estd bien disefiada
cuando a lo largo de su vida util cumple satisfactoriamente la funcion para la que fue
concebida.dentro.de. limites adecuados_de_seguridad y economia. Mas adelante se ahondara

sobre estos conceptos:

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO
COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

Se puede considerar que el acero es el mejor material que ha creado el hombre para fines
constructivos no obstante que en la actualidad ha sido desplazado por el concreto para
determinados usos. Conviene entonces analizar algunos aspectos que pueden hacer
indeseable el empleo del acero en estructuras, siendo estos basicamente de caracter
econdémico. .

En la Tabla (1) se muestran las principales ventajas y desventajas.



Algunas de las ventajas o desventajas dependen de las condiciones locales y pueden variar
con el tiempo, es decir el aspecto economia por ejemplo se ve mas acentuado en México que
en paises desarrollados. Por otro lads existen sistemas modernos de proteccion del acero
contra la corrosion y contra el fuego que permiten su uso en condiciones adecuadas sin
demérito de la economia Existen también aceros que al oxidarse forman una pelicula que
impide cualquier oxidacion posterior.

PROPIEDADES DEL MATERIAL

A partir de la segunda mitad del siglo empezaron a producirse aceros de alta resistencia,
pues es ésta la propiedad que define la ventaja principal del matenial. En el caso del acero es
su resistencia a tension lo que identifica la calidad y ésta depende fundamentalmente de la
relacion hierro/carbono, de los procesos de laminado y de los tratamientos térmicos.

En el caso particular de los aceros empleados en la fabricacion de estructuras, no es solo la
elevada resistencia el principal objetivo que se persigue, sino la gran capacidad de
deformacion, es decir la ductilidad, de ahi que los aceros estructurales poseen una razonable
resistencia a tension y una gran ductilidad.

En las figuras | y 2 se muestran graficas esfuerzo-deformacién para diferentes aceros
derivadas de pruebas de tension directa que es la prueba estandar tipica. De esta prueba y de
otras, se obtienen las principales caracteristicas del material, a saber:

LIMITE O ESFUERZO DE FLUENCIA (%)
RESISTENCIA A TENSION ( fu)

LIMITE DE PROPORCIONALIDAD

MODULO DE ELASTICIDAD (E)

MODULO DE ELASTICIDAD AL ESFUERZO CORTANTE (G
MODULO DE ELASTICIDAD TANGENTE

MODULO DE ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION
RELACION DE POISSON (1)

RESISTENCIA A LA FATIGA

RESISTENCIA AL IMPACTO

TENACIDAD

Existen pruebas especiales para determinar propiedades relacionadas con los procedimientos
de fabricacion o el uso como son la soldabilidad, maquinabilidad, formabilidad, resistencia a
la corrosion, etc.



Se ha estudiado también el efecto de la temperatura sobre las propiedades del acero . En la
figura 3 se muestra la variacion del esfuerzo de fluencia y de la resistencia con la
temperatura para dos tipos de acero

METODOLOGIA DE DISENO
El procedimiento de disefio sigue basicamente la siguiente secuela:

1). Estudios preliminares, factibilidad.

2). Anteproyecto.

3). Proyecto definitivo.
a) Seleccidn del tipo de estructura y material y modelacion.
b) Determinacion de cargas y acciones.
¢) Obtencion de acciones internas. (Momentos, Fuerzas y deformaciones).
d) Dimensionamiento de miembros y conexiones.
e) Revision de condiciones de servicio. (Deformaciones, vibracion, etc.).
f) Detallado.

Para muchas estructuras tipicas se pueden omitir los estudios de factibilidad El
anteproyecto es simplemente un disefio simplificado que da idea de dimensiones aproximada
de los miembros estructurales.

SELECCION DEL TIPO DE ESTRUCTURA Y MATERIAL
Y MODELACION.

Este concepto esta definido fundamentalmente por razones estéticas y econdémicas y éstas
dependen de los lineamientos arquitectonicos. En algunos casos la rapidez para realizar una
obra puede permitir algunos abusos en la economia, sin embargo es la experiencia y el
ingenio del disefiador lo que a veces ayuda a elegir la mejor opcion. Una vez elegido el tipo
de estructura y el matenal, es necesario realizar un modelo de la misma. Este consiste en
idealizar la estructura como un marco o conjunto de marcos representados por los ejes de
las trabes y las columnas y una serie de membranas o tableros que representan a las losas. En
estructuras_laminares o de cascarén la modelacnon puede hacerse por medlo de elementos

finitos-{membranas]-. “En la medrda en

la estructura real, mas confiables seran los resultados obtenidos. En el modelo se def' nen las
condiciones de frontera, es decir los apoyos, por lo que en algunos casos como parte del
modelo puede incluirse al suelo.

DETERMINACION DE CARGAS Y ACCIONES

Debido a la gran variedad de cargas y acciones posibles es necesario no solo evaluarlas sino
también modelarlas. ‘

Cuando se trata de acciones permanentes como las cargas muertas, sus valores son
relativamente faciles de determinar en virtud de su naturaleza estatica y la experiencia
acumulada en este sentido.



En el caso de acciones variables como las cargas vivas, es necesario conocer su valor y su
forma de actuar pues en ellas existe el caracter dinamico. En particular las cargas méviles de
puentes y grias viajeras requieren especial atencion, aunque existe también suficiente
experiencia en este sentido.

Por lo que respecta a las acciones accidentales derivadas de sismo o viento es indispensable
contar con suficiente informacion del sitio sobre estos aspectos y en ausencia de ella, el
criterio, experiencia y juicio del disefiador son indispensables para evaluar y modelar
adecuadamente estas acciones;, la falta de estos elementos puede conducir a disefios muy
conservadores o con alto riesgo, desde el punto de vista estructural.

OBTENCION DE ACCIONES INTERNAS

Una vez que se tiene un buen modelo de la estructura y de las acciones que actian en ella, se
pueden obtener mediante un analisis, generalmente elastico, las acciones internas para
disefio. En la actualidad se emplean programas de computadora que permiten ajustar con
facilidad las dimensiones propuestas originalmente y los pesos que de ellas se derivan. Solo
en algunos casos sera necesario recurrir a programas mas sofisticados que toman en cuenta
el comportamiento no lineal o los efectos de esbeltez (PA).

DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS
Y CONEXIONES

En la seleccién de los perfiles estructurales es muy importante tomar en cuenta las
condiciones del pais en cuanto a limitacion de la produccion de perfiles laminados, lo que en
muchos casos conduce a la necesidad de emplear perfiles fabricados con placas soldadas. En
la actualidad sin embargo es posible considerar la importacion de perfiles, aunque esto
dependera de un estudio econdémico.

También es importante tomar en cuenta la presencia de ductos y elementos que forman parte
de otros sistemas como aire acondicionado, instalacion hidrosanitaria, etc. En este caso la
seleccion entre una seccion 1 o una armadura para las vigas, puede definir diferencias
importantes en el costo y en el aprovechamiento de los espacios. Asimismo las conexiones
juegan un papel muy importante en la economia. Es mas facil conectar una viga a una
seccidn | que a una seccion cajon, es mas rapido hacer conexiones atornilladas en campo
que soldadas, aunque éstas requieran menos material, etc. Finalmente la estructura mas
econdmica no es necesariamente la mas hgera, sino la que combina en forma dptima el peso,
la fabricacion, la facilidad de montaje y los aspectos estéticos y arquitectonicos impuestos.

REVISION DE CONDICIONES DE SERVICIO

Una vez que se han definido las caracteristicas geométricas de cada uno de los miembros
estructurales, en términos de resistencia, es necesario revisar las deformaciones esperadas
bajo cargas de servicio, tanto verticales como las derivadas de la accion del viento o del
sismo y es aqui donde se pueden requerir ajustes en virtud de los limites existentes para este
tipo de deformacion . Asimismo las vibraciones de los pisos bajo cargas de servicio suelen
ocasionar un serio problema en condiciones de funcionamiento y su previsién en muchos



casos solo depende de la experiencia del disefiador, aunque en la actualidad existen estudios
y guias apropiadas para tal efecto.

DETALLADO

Un buen disefio nunca estara completo si no existe una comunicacion adecuada entre el
disefiador y el constructor, en este caso el fabricante. En nuestro medio es coman que el
fabricante elabore los planos de taller en base a los planos estructurales. En estos sera
necesario entonces que existan detalles completos y claros de la estructura y sus conexiones,
asi como de los anclajes y todo aquello que pudiera dar lugar a diferentes interpretaciones.
Finalmente es necesario planear cuidadosamente el procedimiento de montaje.

REGLAMENTOS

En Estados Unidos se identifican tres tipos de documentos o especificaciones:
ESPECIFICACIONES DE PROYECTO. Son las que acompanan a los planos y contienen
la informacion requerida para la realizacién del proyecto . En muchos casos basta con hacer
referencia en estas especificaciones a las de materiales o a las de disefio y forman parte de las
bases del contrato legal entre el propietario y el contratista.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES. Son las que norman el uso de todos los
materiales de construccion y quedan definidos por la American Society for Testing
Materials

ESPECIFICACIONES PARA DISENO. Son producidos por diferentes sociedades técnicas
especializadas en materiales o aspectos especificos de la construccion. Para estructuras de
acero se tienen las especificaciones del American Institute of Steel Construction (AI1.S C))
y las del American Institute of Steel and Iron (A 1.S.1.). Para soldaduras se emplean las de la
American Welding Society (A.W.S)). Existen también especificaciones para puentes
carreteros y de ferrocamil. .

En México la situacion en cuanto a reglamentos es la siguiente:

ESPECIFICACIONES DE PROYECTO. No existe variacién con respecto a Estados
Unidos pues en los planos se incluyen como parte de la informacidén requerida para la
construccion.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES En nuestro pals exlsten las Normas Oﬁuales

Mexicanas-(NOM)-cuyo. Caracter-es e

la difusion de las mismas.
ESPECIFICACIONES PARA DISENO. En México durante mucho tiempo se empled el
reglamento del American Intitute of Steel Construction {A1.S.C.) para el disefio de
estructuras en acero. Con la aparicion de las Normas Tecmcas Complementarias para
Diseifio de Estructuras de Acero del Reglamento del D.F., en la ciudad de México por lo
menos ya se tiene un buen documento para disefio, pues cuenta ademis con ejemplos y
ayudas de disefio. Sin embargo estas normas no tienen caracter legal en el resto del pais, por
lo que es comin, especialmente en los estados del norte, emplear reglamentos americanos,
no solo para el disefio de los elementos de acero sino también para definir cargas vivas,
acciones de viento y de sismo, por lo que a veces los disefios realizados en esos lugares
difieren considerablemente de los realizados en la ciudad de México.



En relacion con la filosofia de los reglamentos conviene hacer algunas reflexiones. Si bien
los reglamentos contienen los requisitos minimos para el disefio de una estructura,
incluyendo aspectos de cconsiruccion y servicio y de esta forma representan la defensa de la
sociedad desde un punto de vista legal, la realidad es que ningun reglamento es suficiente
para cubrir todos los aspectos que tienen lugar en la ejecucion de una obra. Por ejemplo se
acepta que las cargas y acciones recomendadas son solo aproximadas pues estan definidas
en términos de probabilidad de excedencia. Lo mismo se aplica a los métodos de analisis y
disefio. Por lo que respecta a las propiedades de los materiales, se acepta que estas puedan
tener variaciones y, finalmente se admite que un exceso en la seguridad no atenta en forma
significativa contra la economia.

Por otra parte, los reglamentos requieren de revisiones frecuentes y oportunas de acuerdo a
las nuevas experiencias e investigaciones que a diario se realizan en el campo de la
Ingenieria. Se puede considerar que un reglamento se vuelve obsoleto después de 4 6 5 afios
de su publicacion.

IT1. 2. CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

En términos generales las estructuras se pueden dividir en dos grandes grupos, las
estructuras laminares o de cascaron tales como los tanques de almacenamiento, silos, carros
de ferrocarril, barcos, aviones y cascarones y las estructuras esqueletales o reticulares como
los edificios, los puentes y la mayor parte de las estructuras formadas por barras unidas entre
si para formar marcos o armaduras.

En las estructuras laminares, la lamina o placa empleada para dar la forma requerida,
desempeiia al mismo tiempo el caracter estructural trabajando como membrana. En las
estructuras reticulares es necesaric contar con pisos, muros, diafragmas. etc. que
proporcionan la forma y eventualmente tienen también un caracter estructural. Pareciera de
acuerdo con lo anterior, que las estructuras laminares deberian ser las mas eficientes al
desemperiar la doble funcion, sin embargo por muchas razones son las reticulares las mas
empleadas en la actualidad.
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VENTAJAS DESVE}\IITAJAS

1. Relacion Resistencia / Peso Alta. 1. Sensibilidad al fuego

2. Ductilidad natural. 2. Sensibilidad a la corrosi
3. Rapidez de construccion 3. Necesidad de mantentm
4. Facilidad de construccion en cualquier lugar 4. Mano de obra especializ

5. Facihidad de ampliacion

6. Usos ilimitados

6. Economia

5. Necesidad de supervisidr

nto

Tabla 1. Ventajas y desventajas del acero




Esfuerzo, kg/cm?2

Esfuerzo, kg/cm?2

500¢

4000
/ *""—-._\
/ T;TM A3B \‘\
3000 s
P T~
Ve N
i \
{2000 }
I I
|
: E=2x108 kg/cm?
| 1000 ;
! |
| |
v O 7 :
N 0 0.05/\0.10 015 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40
DETALLE A . o
Deformacion umitaria
FIG. 1 CURVA ESFUERZO—-DEFORMACION PARA ACERO A—-36
4000 T - —
k Rango pldstico Rango de endurecemiento per deformacion
—Rango eldstico
3000 ;
rl‘é—F’unto superior de fluencia
2000 = \L
Punto inferior de fluencia
|
Limite de proporcionalidad
1000 ’
o L+ i
0 Ey 0.005 Ep0.015 0.020 0.025 0.036 0.035 0.040

0.010

Deformacidn unitana en centimetros por centimetre

DETALLE A



9843
9000
—0.2% de defasamiente
BO0O T 100,000 | ASTM A—514, grado F -
! | ~ ' )

; T . o ASTM A-514, grado B

| -~ \\‘(/

[l S

7000 7 X

1

! ™ AS572-60 ski

1! Ay /_

' \ ASTM A242
~ 5000 H _ _
: f j A [ ’:5.72 30 ) ASTM A440
< if e N St ASTM A441
o 11 — \ ~N-
~ 1) /-“" Y i —_—

. 5000 M e B S
el I S — e RS =
3 I - — ]

G i s - e ~——
“ 4000 | - P . -~

P i

b . P T pa— AS72-42 ski

i /T

i - L~ ™~

'r e / ASTM A36 \ ..

3000 |H—r<

i\\// ~

]

)

2000

1

i

| E=2x108 kg/cm2

1000 H

§

I

|

]

]

o L
—a——— -np5 Q.10 015 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40

Deformacion unitaria

FIG. 2 CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION PARA
DIFERENTES ACEROS.



Resistencio o la ruptura por tension, kg/cm?

Esfuerzo de fluencio, kg/cm?

8000

7000

6000

5000

4000

3000

2000

1000

5000

4000

3000

2000

1000

0

~ b \

Acero estructural ASTM A-36 ——
Acero estructural ASTM A—441 -——--

Resistencia a lo ruptura
per tension de los aceros
a temperaturas elevadas

N
~
~

~

T

\ Y

~NeTet

.

#

100 200 300 400 500 600 700 800 80T 1000 1100

a).— Temperatura, grodos centigrados

Esfuerzo de fluencia
de_ jos aceros
a t{emperaturas elevadas

'y .
. Acero estructural ASTM A-36 ——
N Acero estructurcl ASTM A—441 -———-
— et ‘—_""-—-.
H\\:—-._\ ~
AR SN N,
\\
_ .
\ \\
\\ \\
\ \\ \\
N \
N \\
N RN
.
~
~ 3~
\h—‘—:

0

100 200 30C 400 500 600 700 800 900 1000 1100

b).— Temperatura, grados centigrados

FIG. 3

EFECTO DE LA TEMPERATURA EN
LA RESISTENCIA DEL ACERO



FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

TEMA 4

DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES
Ing. Octavio Bardn Luna

4.1. Propiedades geométricas

4 2 Resistencia de miembros en tension

4.3 Resistencia de miembros a compresion

4 4. Resistencia de miembros en flexion

4.5 Resistencia de miembros en flexocompresion
4.6. Conexiones

Palacio de Mineria Calle de Tacuba s Primer piso Deleg Cuauhtemoc 06000 Mexico, D F APDO Postal M-2285
Telefanos. 5128955  S12:5121 5217335 5211587  Fax 5100573 521-4020 AL 28



IV. DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES.

1.- CONSIDERACIONES GENERALES.

1.1.- CRITERIOS DE DISENO:

De acuerdo a lo especificado en el Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal, todos los elementos de una estructura, deben disefiarse para
cumplir los dos requisitos siguientes:

L Seguridad adecuada contra la aparicion de algun estado limite de falla, ante
las combinaciones de carga mas desfavorables que se prevén puedan presentarse
durante su vida util.

I.- No rebasar las condiciones limites de servicto establecidas para las
condictones normales de operacion de la estructura. Para satisfacer la condicion I,
con un factor de seguridad adecuado, se multiplican las acciones por un factor
mayor a la unidad (a menos que favorezcan a la estabilidad de la estructura) y las
resistencias por un factor menor a la unidad, razén por la que se conoce a este
procedimiento como Disefio por el Factor de Carga y Resistencia (L.R.F.D. por sus
siglas en inglés). Lo anterior puede expresarse de la manera siguiente:

FW<FR

nidad comunmente).

W= Carga o solicitactones combinadas aplicadas a la estructura.
Fr=Factor de reduccion de resistencia (menor a la unidad).
R = Resistencia calculada del elemento.

A la resistencia reducida (Fr * R), se le conoce comunmente como
resistencia de disefio, y a las cargas factorizadas (F, W), como acciones de disefio.

Para satisfacer la condicion I, es necesario que la respuesta de la edificacién
(Deformaciones verticales, horizontales, vibraciones, etc.), queden limitadas a
valores tales. aue su funcionamiento en condicinnes de servicio sea satisfactoria. En



esta revision se toma siempre un factor de carga unitario, es decir, la revision se
efectia con las cargas de trabajo.

1.2.- TIPOS DE ESTRUCTURAS Y METODOS DE ANALISIS:

Las caracteristicas de una estructura de acero dependen, en gran parte, de
las conexiones que se utilicen entre los distintos elementos que la integran, las
cuales determinan su tipo de respuesta estructural. En las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas, se
establecen dos tipos basicos de estructuras que se describen a continuacion:

Estructuras Tipo 1. Comunmente llamadas Marcos rigidos o Estructuras
continuas, las cuales se caracterizan porque sus miembros poseen conexiones
rigidas, capaces de reducir al minimo las rotaciones relativas entre los extremos de
las barras que concurren a sus nudos, de tal forma que su analisis puede basarse en
la hipétesis de que los angulos originales se conservan sin cambio al deformarse la
estructura. Esas conexiones deben ser capaces de transmitir , como minimo 1.25
veces el momento de disefio que exista en el extremo de cada barra, considerando,
cuando sea necesario, el efecto de las fuerzas cortantes o normales de disefio
existentes en ella, también multiplicadas por 1.25.

Estructuras Tipo 2. Son las que estan formadas por miembros con conexiones
que permiten rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totalidad de las
fuerzas normales y cortantes, asi como momentos no mayores del 20 por ciento de
los momentos resistentes de disefio de los miembros considerados.

Las eszructuras tipo | pueden utilizarse sin ninguna restriccion; en cambio, el
empleo del tipo 2 queda limitado a elementos que solamente soporten cargas
verticales, como vigas secundarias o estructuras en las que las fuerzas horizontales
sean resistidas por otros elementos, como muros, diagonales o marcos rigidos
trabajando en combinacion con ellos, los cuales deberan estar ligados
apropiadamente con sistemas de piso que se comporten como diafragmas rigidos.
Si s usan vigas tipo 2 formando parte de crujias contraventeadas, las conexiones
deveran transmitir la compresion que aparece en las vigas, ademas de la fuerza
cortante. En este altimo caso las vigas deben disefiarse a fiexo-compresion.

Las caracteristicas mas importantes de una conexion a flexion se describen a
través de su curva momento-rotacion, que relaciona el momento que transmite la
conexion con la rotacion relativa de los ejes de las barras que concurren a ella. En
la figura 1 se muestran en forma cualitativa, las curvas momento-rotacion de

"N

algunas conexiones tipicas. Las curvas "a" y "b" representan una articulacion y un
erapotramiento ideal (eje de las abscisas y de las ordenadas respectivamente), y las
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FIG. 1 CURVAS MOMENTO-ROTACION TIPICAS

La mayoria de las conexiones tienen un comportamiento no lineal complejo. Las
conexiones muy flexibles responden de esta forma casi desde el inicio, mientras que las mas rigidas

poseen un comportamiento lineal al principio, hasta que fluyen localmente sus elementos:de union
(angulos o placas), y las partes conectadas.

Se consideran estructuras del tipo 2 aquellas que poseen conexiones "libres”, tales como las
formadas por uno o dos angulos conectados al alma de la viga, un angulo de asiento y otro en el
__patin superior, o una placa verti vertlcal soldada al alma, como los ilustrados en {a figura n° 2
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Fig. 2 CONEXIONES TIPICAS EN ESTRUCTURAS TIPO 2

Las dimensiones de los angulos deben ser compatibles con la funcion que
desempefian en la conexion, es decir, deben tener la resistencia necesaria y, al mismo
tiempo, ser suficientemente flexibles, lo cual se logra usando los angulos mas
delgados que proporcionan la resistencia necesaria.

Las estructuras tipo ! pueden analizarse y disefiarse usando meétodos
elasticos o plasticos, en este Ultimo caso deberan cumplirse los requisitos siguientes:

a) El valor minimo del esfuerzo de fluencia F,, no es mayor que el 80% del

esfuerzo ultimo F,.

b) La curva esfuerzo-deformacion del material tiene una zona de fluencia
correspondiente a un alargamiento maximo no menor de 0.0/, seguida de una
zona de endurecimiento por deformacion, y el alargamiento en la ruptura no sera
menor de 20%.

¢) Las relaciones ancho-espesor de los elementos que componen los perfiles
cumpliran los requisitos de las secciones tipo 1 definidos posteriormente.

d) Los miembros se encuentran arriostrados lateralmente a distancias no mayores

Aa T Aafinida mnctarmArmanta
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¢) En los puntos donde los elementos reciben cargas concentradas en las que
aparezcan articulaciones plasticas durante el eventual mecanismo de falla, se
colocaran atiesadores a ambos lados del alma.

f) Ninguno de los miembros de la estructura que interviene en el mecanismo de
colapso se encuentra sometido a cargas que puedan producir fallas por fatiga o -
de tipo fragil, ocasionadas por cargas de impacto, bajas temperaturas u otros
factores.

Los requisitos anteriores tienen por objeto garantizar que la estructura sea
capaz de alcanzar su mecanismo de falla sin que antes se presenten fallas prematuras
debidas al pandeo local o lateral de sus elementos. Con el objeto de acercarse un
poco a los resultados de un analisis plastico, en las estructuras tipo 1, analizadas
elasticamente se permite redistribuir los momentos obtenidos, satisfaciendo las
condiciones de equilibrio de fuerzas y momentos en vigas, nudos y entrepisos, de tal
forma que ningun momento se reduzca en valor absoluto en mas del 30% en vigas
que cumplan los requisitos de las secciones tipo | o 2 definidas posteriormente, y
cuyo patin a compresion este ammostrado lateralmente de forma continua o a
separaciones ao mayores que Lp definida también posteriormente, en zonas de
formacion de articulaciones plasticas, m en mas de /5% en vigas tipo 3 con el
arriostramiento lateral anterior y en columnas tipo 1, 2 0 3. En las estructuras del
tipo 2 no hay redistribucion, ya que las vigas que las componen son isostaticas.

No ptieden realizarse redistribuciones en vigas o columnas del tipo 4, ya que
estan formadas por elementos con relaciones ancho-espesor que permiten que las
fallas por pandeo local se presenten antes de que se alcance el momento plastico, y
ademas su capacidad de rotacion bajo momento constante es nula o muy pequeia.
Tampoco se permite ninguna redistribucion en vigas de alma abierta. La
redistribucion de momentos anterior es optativa y puede llevarse a cabo, con lo que
se obtienen disefios mas economicos, pero no es obligatoria; el disefio se puede
efectuar con los elementos mecanicos obtenidos directamente de un_analisis elastico.




2.- PROPIEDADES GEOMETRICAS.
2.1.-  AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES:

EL AREA TOTAL de un miembro "4,”, es el area completa de su seccidon transversal y es
igual aproximadamente a la suma de los productos del espesor por el ancho de todos los elementos
que componen la seccion, medidos en un plano perpendicular al eje del miembro.

EL AREA NETA de un miembro se obtiene sumando los productos del espesor de cada una de
las partes que lo componen por su ancho neto, determinado de la manera siguiente:

a) En los elementos a tension, el diametro de los agujeros para pernos o tornillos, se toma 1.5 mm
mayor que el diametro nominal del agujero, para el calculo del area neta a cortante se utilizan las
dimensiones nominales de los agujeros.

b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje del elemento, el ancho neto de cada parte de la
seccion se obtiene restando al ancho total, 1a suma de los didametros de los agujeros.

¢) Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal con respecto al eje de la pieza o en
zigzag, se deben estudiar todas las trayectorias posibles para determinar a cual de ellas le
corresponde el ancho neto menor, el cual se utilizara en el calculo del area neta. El ancho neto
de cada una de las partes que forman la seccion, correspondiente a cada trayectoria, se obtiene
restandole al ancho total, la suma de los diametros de todos los agujeros que se encuentren

sobre la trayectoria analizada y sumando por cada diagonal en la trayectoria la cantidad s* / « .,

en la que "S” es la separacion centro a centro entre los agujeros consecutivos (paso) y “g” es la
separacion transversal entre ellos (gramil).

En la figura n® 3 se ilustran los conceptos anteriores; en el caso "a” el ancho neto esta en la
trayectoria AB y en el caso "b” se tendria que seleccionar entre el menor de las trayectorias ABCD y
la ABECD.
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El ancho total en el caso de angulos, se toma como la suma de los anchos de sus dos alas
menos su espesor. La distancia transversal entre agujeros situados en alas opuestas se toma igual a

la suma de los dos gramiles, medidos desde los bordes exteriores del angulo, menos el espesor de
éste.

Al determinar el area neta a través de soldaduras de tapdn o de ranura no se tomara en
cuenta el metal de aportacic’m El procedimiento empleado para hacer Ias perforaciones constituye

puntos potencna]es de iniciacion de f'allas este material endureado debe ehmmarse cuando puedan
presentarse fallas de tipo fragil o por fatiga bajo cargas de servicio.

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado anteriormente se
considera calculando el area neta de las piezas en tension con la suposicion de que el didmetro de los
agujeros es /.5 mm mayor al nominal, por lo tanto en el calculo de las areas netas se supone que los

agujeros estandar son 3 mm mayores al diametro del remache o tornillo, ya que su diametro real es
1.5 mm mayor al del sujetador.



EL AREA NETA EFECTIVA de miembros sujetos a tension axial se calcula de la manera
siguiente:

Cuando la carga se transmite directamente a cada una de las partes que componen la seccion
transversal del miembro, por medio de remaches, tornillos o soldaduras colocados en todas ellas, el
area neta efectiva "4, " se tomara igual al area neta "4,".

Cuando la carga se transmite por medio de tornillos o remaches colocados en algunas de las
partes que componen la seccion, pero no en todas, el area neta efectiva es igual a:

Ag=UAp

En donde "U/" es un coeficiente de reduccion del area definido posteriormente. Cuando la
carga se transmite por medio de soldaduras colocadas en aigunas de las partes que componen la
seccion, pero no en todas, el area neta efectiva es igual a:

Los valores de "U" seran los sigutentes, a no ser que por medio de pruebas se demuestre que
pueden usarse valores mayores.

a). Secciones laminadas "/” o "H" con anchos de patines no menores a °/; partes del peralte y
tes recortadas de ellas, conectadas a través de sus patines, si la conexion es remachada o atornillada
debe tener por lo menos tres conectores en cada linea en la direccion de los esfuerzos.

U=090

b).  Secciones laminadas “/" o "H" que no cumplan los requisitos del inciso anterior y tes
recortadas de ellos, asi como todas las secciones restantes, incluyendo las formadas por placas; si la
conexion es remachada o atornillada debe haber por lo menos tres conectores en cada linea en la
direccion de los esfuerzos:

U=0.85
c). Todos los miembros con conexiones remachadas o atornilladas que tengan solo dos
conectores en cada linea en la direccion de los esfuerzos:

U=075



d). Elementos planos conectados a lo largo de sus bordes longitudinales por medio de
soldaduras de filete o de penetracion, cuando la separacion transversal entre ellas exceda de 20 cm:

U=0.70

Ademas de las recomendaciones anteriores contenidas en las Normas Técnicas, podemos
adicionar el caso de los elementos planos conectados por medio de soldaduras colocadas a o largo
de sus bordes longitudinales, la longitud de las soldaduras no sera menor al ancho de la placa y el
area efectiva se calculara con los valores de reduccion siguientes:

U=10

cuandol ) 2b

U=087 cuando2b = I > 15b
U=075 cuando 1.5 YL > b

En la figura siguiente se tlustran los conceptos descritos en los incisos anteriores.
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El factor que mas influye en los valores de los coeficientes de eficiencia dados anteriormente,
es la posicion de los planos de corte de los sujetadores respecto a la seccion transversal del
miembro, esto se ha demostrado experimentalmente en ensayes a tension, como el que se muestra en
la Figura n® 5. Como se aprecia a una cierta distancia de la conexion los esfuerzos estan distribuidos
unitormemente, pero como no todas las partes del miembro estan unidas a las placas, se originan
concentractones de esfuerzos en las partes conectadas y disminuciones de los mismos en las que no
estan unidas directamente. '

Placa de conewon

Maletial que _4/// /,./ 1

ng trobaja

L= Lorqlud e
Ia conexgn ~

Placa de canexion

Fig. 5 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN UNA SECCION H
CONECTADA POR LOS PATINES

La pérdida de eficizncia en la seccion neta esta relacionada con el cociente de la longitud L
de la conexion entre la disiancia " X" del centro de gravedad de la seccion transversal de la barra
conectada a la cara en contacto con la placa de conexion (ver Figura n° 6), en secciones simétricas
unidas a dos placas, "X" se determina como si estuviesen formadas por dos partes iguales,
conectadas a cada placa.
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El Factor de eficiencia "{/” queda entonces definida como sigue:

v =1r——

Y de esta forma, la eficiencia de la conextdon aumenta cuando disminuye la excentricidad
" X" o cuando crece la longitud de sujecton de la conexién L.

Cuando el perfil a tension es un angulo, conectado por medio de soldaduras longitudinales o
- por una combinacion de soldaduras longitudinales y transversales colocadas en una sola ala, el area
neta efectiva se toma igual a 0.85 A, , y si la conexion se hace con soldaduras transversales en una
sola ala, el area de ésta es el area efectiva. En el dlseno de Placas de union que forman parte de

conemones remachadas o atornilladas_sometidas a-tensi

FHoPE-y-placas de-nudo-en-armaduras.—se-puede- tomar - el area nieta efecnva |gual al area neta,

siempre que ésta no exceda del 85% del area total (lo anterior significa tomar {/ = 7.0 en las
formulas anteriores).

La restriccion de que el area neta no se considere mayor al 85% del area total se aplica
solamente a elementos cortos, ya que se ha encontrado de manera experimental que si la relacion
A,y/A; es menor o igual que 0.85 puede presentarse el flujo plastico en la seccion total antes de
alcanzar la resistencia maxima de la seccidn neta, y como la longitud de los elementos de conexion

es pequefia comparada con la del miembro conectado, la deformacion inelastica en su seccion total
es reducida.



Ejemplo 1.- Determinar el coeficiente de eficiencia "{/” para la seccion /R indicada, la cual se
conecta a través de dos placas unidas a sus patines con 5 sujetadores por linea en la direccion del

esfuerzo.
SR L
R oy T4 =
P —
| |
| IR 3554638 — J e
I : _l : ‘_-_‘I\

A B TR |
I

X 3.32
U:l—izl—-——=0_88
L 28

Por otro lado, aplicando los valores dados en las especificaciones:

= ;’—2%: 0.59 ( 0.67 (% del peralte)

SRS

Y como existen mas de 3 sujetadores por linea:

U=10.85

I
l:.l,—" il
G —

i l
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2.2.- ESTABILIDAD Y RELACIONES DE ESBELTEZ:

Para que el disefio de una estructura pueda considerarse adecuado, es necesario que
proporcione seguridad contra la falla por inestabilidad de cada uno de sus elementos y contra el
colapso generado por ese fenomeno, del sistema completo.

La figura n° 7 muestra los tipos de falla que pueden presentarse en un marco rigido, en el
inciso "a" se ilustran marcos con y sin elementos de contraventeo, sujetos a cargas que no generan
flexion primania y cuya falla se caracteriza por una pérdida repentina del equilibrio cuando la carga
alcanza un valor critico, ndtese que los elementos de contraventeo aumentan el valor de la carga
critica y cambian la forma de pandeo del marco. En el inciso "A” se ilustra el comportamiento de
los marcos con cargas que generan flexién primania, en las que el colapso puede presentarse por
inestabilidad, cuando las cargas alcanzan cierto valor, y su comportamiento es no lineal desde el
principio, debido a la interaccion carga vertical-desplazamiento.

Per b e o

Per e e _
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Fig. 7 CURVAS CARGA-DESPLAZAMIENTO DE MARCOS QUE
FALLAN POR PANDEO O POR INESTABILIDAD

Las dos formas de faila anteriores corresponden a columnas aisladas a compresion que se
mantienen rectas mientras que la carga se conserve por debajo del valor critico de pandeo, y de las
barras flexo-comprimidas que se deforman desde el inicio de su carga, fallando eventualmente por
inestabilidad.

El colapso de marcos muy esbeltos es por inestabilidad elastica, a esfuerzos por debajo del
limite de proporcionalidad de su material y es el que comunmente se presenta en andamios
tubulares.  Sin embargo, la gran mayoria de las estructuras que se disefian, tienen caracteristicas
geométricas y mecanicas tales que parte del material que las constituye sé plastifica antes de que las
cargas alcancen sus intensidades maximas, de tal forma que su inestabilidad se inicia dentro del
intervalo inelastico. ‘



2.2.1.- RELACIONES DE ESBELTEZ:

La capacidad al pandeo por flexion de los miembros de eje recto y seccion transversal
constante, comprimidos axialmente, es funcion de su relacion de esbeltez KL /r, en la que:

KL = Longitud efectiva del elemento.

L = Longitud libre entre apoyos laterales.
K = Factor de longitud efectiva que considera los efectos de los apoyos extremos.
r= Radio de giro correspondiente al eje alrededor del que se presenta la flexion

durante el pandeo.

Como la resistencia disminuye cuando aumenta la esbeltez, para determinarla se debe usar la
KL/r, maxima que conducira a la capacidad menor, ya que K, L, y r pueden tener distintos valores
en un mismo elemento.

2.2.2.- FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA:

En la determinacién del factor de longitud efectiva "K” deben considerarse las caracteristicas
generales de la estructura de la que forma parte el elemento que se esté disefiando, y tenerse en
cuenta las condiciones de sujecion en sus extremos; en general se distinguen tres casos:

a) Miembros con extremos fijos linealmente:

Los efectos de esbeltez son ocasionados por las deformaciones del miembro entre sus
extremos. El factor de longitud efectiva "K” suele tomarse igual a /.0, pero pueden emplearse
valores menores si se justifican con un estudio adecuado que tenga en cuenta las restricciones
angulares en los extremos.

b) Miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos lineales de sus extremos:

Para poder visualizar claramente que tipo de elementos considera este inciso y el siguiente
podemos analizar un modelo simple como la columna en voladizo de la figura n° 8.  Un anélisis
convencional, basado en la geometria inicial de la estructura indicaria que el momento en la base
valdria "VA", pero si se consideraran los efectos de segundo orden, debidos a que la fuerza "P" deja
de actuar a lo largo del eje de la columna cuando esta se deforma lateralmente y produce también
flexion, el momento anterior crece hasta "Vh + PA", en el que "A" es mayor que el desplazamiento
lateral producido por la fuerza "V, ya que en ¢l también intervienen los efectos de la carga vertical
"P". .
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Fig.8 MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN
EN UNA COLUMNA EN VOLADIZO

El término " PA" depende de las magnitudes de la carga vertical "P" y del desplazamiento
lateral horizontal "A"; éste es a su vez, funcion de las dos cargas, "P"y "V y de la rigidez lateral

de la columna. La importancia relativa del momento de segundo orden, " PA", depende, por lo
tanto, de los valores de "P"y "V”, asi como de la rigidez de.la barra.

Debe tenerse claro, que lo que hace que los efectos de esbeltez en un entrepiso sean o no
significativos, depende de la rigidez lateral de la estructura, no de que tenga contraventeos o0 muros
de ngldez o carezca de elIos Aunque estos constlruyen en genera] la manera mas econdmica Y

~—rigidas- para que losefectos ¢ de esbeltez puedan lgnora.rse en el dlseno y es también p051ble que en
estructuras contraventeadas si deban considerarse los efectos de segundo orden; es por esto que las
N.T.C. establecen que los miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos
a desplazamientos lineales de sus extremos, son las columnas de entrepisos de marcos rigidos de
cualquier altura que formen parte de estructuras regulares, cuando el desplazamiento horizontal
relativo del nivel superior con respecto al inferior, dividido entre la altura total del entrepiso, no es
mayor que 0.08 veces la relacion entre la fuerza cortante en el entrepiso y el peso de la construccion
por encima de él, es decir:

2 <ol
h



En el calculo de los desplazamientos se tomara en cuenta la rigidez de todos los elementos
que forman parte integrante de la estructura. Cuandc los desplazamientos son producidos por
stsmo, se calculan multiplicando por el factor de comportamiento sismico Q los causacos por las
fuerzas sismicas reducidas.

Las columnas de edificios regulares rigidizados lateralmente por medio de marcos
contraventeados, muros, o una combinacion de ambos, y la mayoria de las columnas de marcos
rigidos de uno o dos pisos, aunque no tengan muros ni contravientos, suelen estar en este caso.

Es conservador utilizar en el disefio de este tipo de elementos un factor de longitud efectiva
K = 1.0; sin embargo, el valor real es menor, pues las rotaciones de los extremos de las columnas se
encuentran parcialmente restringtdas por los miembros de la estructura que llegan a ellos, por lo que
se permite reducirio si se realiza un estudio adecuado. El nomograma de la figura n® 9a
proporciona valores de "K" aceptables para problemas de disefio.

c¢) Miembros en los que no pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos lineales de sus extremos.

Estos efectos no pueden despreciarse en las columnas de marcos rigidos que forman parte de
estructuras regulares, cuando los desplazamientos exceden el limite indicado en “A".  Suelen estar
en este caso las columnas de edificios cuya estabilidad lateral depende solamente de la rigidez a la
flexién de columnas y vigas unidas entre si por medio de conexiones rigidas; en estos casos el valor
de "K" es siempre mayor a la unidad y puede determinarse con el nomograma de la figura n® 9.b.

Cuando se utilizan los nomogramas anteriores, debe tenerse en cuenta que estan basados en
hipotesis que rara vez se cumplen totalmente en las estructuras reales, las hipotesis mas importantes
son las siguientes:

1. El comportamiento de la estructura en conjunto y de cada uno de sus elementos es elastico
lineal.

2. Todos los miembros son de seccién transversal constante, que puede variar de unos miembros a
otros.

3. Todas las conexiones son rigidas.

4. En el instante en que se inicia el pandeo, las vigas que forman parte de marcos contraventeados
adecuadamente se flexionan en curvatura simple, con rotaciones en sus extremos iguales en
magnitud y de signos contrarios.

5. En el instante en que se inicia el pandeo, las vigas que forman parte de marcos no
contraventeados se flexionan en curvatura doble, con rotaciones en sus extremos iguales en

magnitud y signo.



6. Los parametros de rigidez L/ P/El de todas las columnas son iguales entre si.

7. Las restricciones que imponen las vigas a las rotaciones de las juntas se distribuyen entre las dos
columnas que concurren en ellas en proporcion a sus rigideces /1.

8. Todas las columnas se pandean simultaneamente.

9. Todas las cargas verticales estan aplicadas en nudos, de manera que antes de que se inicie el
pandeo no hay flexidén en ningun miembro.
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Fig. 9 NOMOGRAMAS PAR LA DETERMINACION DEL FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA
EN COLUMNAS DE MARCOS RIGIDOS

El nomograma de la figura n° 9.a proporciona buenos resuitados, aunque a veces
conservadores, porque el comportamiento de cada una de las columnas de un marco contraventeado
es razonablemente independiente del de las columnas restantes, con excepcion de las que se
encuentran inmediatamente arriba y abajo de ella, de tal forma que queda descrito aceptablemente al
considerar un subconjunto formado por la columna y las barras (vigas y columnas), que llegan a sus
extremos y que se encuentran en el plano en que se desea determinar el factor de longitud efectiva
"K". En cambio, el nomograma de la figura n° 9.b lieva en muchas ocasiones a resultados absurdos,
pues como el pandeo con desplazamiento lateral de los extremos de las columnas depende de todas
las que hay en cada entrepiso de la edificacion, el subconjunto utilizado es, en muchos casos, poco
representativo del comportamiento de marcos sin contraventeo. '

e



2.2.3.- RELACIONES DE ESBELTEZ MAXIMAS:

La relacion de esbeltez " KI./r" de miembros en compresion no excedera de 200.

La relacion de esbeltez " L/r" de miembros en tensién puede tener cualquier valor, pero
conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de 300 en contraventeos y otros miembros
secundarios, espectalmente cuando estén sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones.

Si el miembro en tension es una varilla no se pone limite a su relacion de esbeltez, pero se
recomienda pretensionarla para evitar vibraciones o deformaciones transversales excesivas.

p
Los limites anteriores estan basados en consideraciones practicas de economia, facilidad de

manejo, y precauciones que deben tomarse para reducir a un minimo dafios no intencionales
ocasionados durante la fabricacion, transporte y montaje de los elementos estructurales.

Las tensiones tienden a reducir las curvaturas iniciales de un elemento, mientras que las
compresiones las amplifican; por esta razon no se limita la esbeltez de los primeros, aunque se
recomienda que no rebase ciertos valores para facilitar su colocacion, evitar flechas excesivas por
peso propio y reducir vibraciones que, aunque no afecten el comportamiento de la estructura,
provocan incomodidades a los ocupantes.

2.2.4.- MARCOS CONTRAVENTEADOS:

El sistema vertical de contraventeo de una construccion de varios pisos debe ser adecuado
para:

1. Ewvitar el pandeo de la estructura bajo cargas verticales de disefio.

2. Conservar la estabilidad lateral de la estructural, incluyendo los efectos ocasionados por los
desplazamientos laterales (efecto PA), bajo cargas verticales y horizontales de disefio.

Si el edificio esta provisto de muros de cortante ligados a los marcos por medio de losas de
concreto u otros sistemas de piso de rigidez adecuada, esos muros de cortante forman parte del
sistema vertical de contraventeo.

Al estudiar el pandeo y la estabilidad lateral de la estruciura puede considerarse que las
columnas, vigas y diagonales de los marcos contraventeados forman una armadura vertical en
voladizo, con uniones articuladas, y deben tenerse en cuenta sus cambios de longitud.



Las fuerzas axiales en los miembros de los marcos contraventeados, producidas por las
fuerzas verticales y horizontales de disefio, no deben exceder de 0.85 £,, donde P, es el producto

del area de la seccion transversal del miembro por el esfuerzo de fluencia del acero.

Las vigas incluidas en el sistema vertical de contraventeo se disefiaran como elementos
flexocomprimidos, teniendo en cuenta las fuerzas de compresion axial originadas por las cargas
horizontales.

Como los desplazamientos laterales de entrepiso son fenomenos de conjunto, que involucran
a todos los elementos resistentes, marcos, contraventeos y muros de rigidez, el estudio de los
efectos de esbeltez debe hacerse para la estructura completa.  Asi, pueden existir marcos esbeltos,
por estar ligados, por medio de los sistemas de piso, que actan como diafragmas horizontales, a
otros marcos, mas rigidos o provistos de contraventeos o muros de rigidez, que estabilizan
adecuadamente la estructura.

2.2.5.- MARCOS SIN CONTRAVENTEO:

La resistencia de los marcos que forman parte de edificios carentes de contraventeo y de
muros de cortante se determina con un analisis racional que debe incluir los efectos producidos por
los desplazamientos laterales de los niveles y por la deformacion axial de las columnas.

Los marcos deben ser estables bajo cargas verticales de disefio y bajo la combinacion de
estas y las fuerzas honzontales de disefio. La fuerza axial en las columnas, producida por
solicitaciones de disefio, no excedera de 0.75 F,.

-

==Fjemplo 1.-— Determinar los-factorés de longitud efectiva de la columna B-2 de Ia estructura
siguiente entre los niveles Ny N + / utilizando los nomogramas vistos anteriormente. La estructura
esta compuesta por marcos rigidos en las dos direcciones. Las secciones utilizadas en las trabes son
las mismas en los dos niveles considerados.
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Los momentos de inercia y las longitudes de cada seccién es todo lo que se requiere para la
aplicacién de los nomogramas, por lo que en este caso se tendria.

Momentos de inercia de columnas (Manual Monterrey)
H-305 X305 X 114 I, = 25497 cmr? f, = 8994 cem?

H-305 X 305 X132 I, = 28969 cm”? f,=10493 cm?

Momentos de inercia de trabes (Manual IMCA)

IR-437 X 96.7 I, = 44537 cm”?
IR-406 X 53.7 I, = 18647 cm?
IR-406 X 67.4 {o.=24391 cm?

Calculo de los coeficientes G.

Para la flexién alrededor del Eje "x" de la columna:

Z(1/L)- (25497/320) +(28969/320)

(parte superior) ATE(TL), T 2(186477600) B
Z(1/L). (28969/320) +(28969/ 360)
(parte inferior) Gg = = =

=(1/L), 2(18647/600)

; Para-la-flexion-alrededor-del-Eje "y "de la-columna:

o, _ZU/L)e  (8994/320) +(10493/320)
ATR(7L), (445377950) + (24391/700)

(parte superior)

S(1/L).  (10493/320) +(10493/ 360)

= = =0.76
(/L) (44537/950) +(24391/700)

(parte inferior) _ Gp



Determinacion de los factores de longitud efectiva "K'”, se analizaran dos casos:

a) Cuando el edificio cuenta con los contraventeados verticales o muros de cortante, de rigidez
suficiente como para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a los
desplazamientos laterales de los entrepisos:

K.=088 K,=0.74

b) Cuando la estructura no posee la rigidez suficiente para que puedan despreciarse los efectos de
esbeltez:

K.,=179 K, =124

En ambos casos, los valores de "G,"y "G;" son los mismos y s6lo se cambia el nomograma
con el que se determina "K".

Para el caso de columnas que lleguen a la cimentacion se utilizaran los valores de G = 1.0
para los casos que se aproximen a un empotramiento y G = /0 para los que se aproximen a una
articulacion.

Para los casos de columnas aisladas, pueden considerarse los valores de "K" dados en la
figura n® 10 para varias condiciones idealizadas en las que se supone que las restricciones que
impiden las rotaciones y translaciones de los extremos son nulas.
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2.3.- RELACIONES ANCHO/ESPESOR Y PANDEO LOCAL:

2.3.1.- CLASIFICACION DE LAS SECCIONES:

Las secciones estructurales se clasifican en cuatro tipos, en funcion de las relaciones
ancho/espesor maximas de sus elementos planos que trabajan a compresion axial, a compresion
debida a flexion o en flexo-compresién, y de acuerdo con las condiciones que se especifican mas
adelante.

Las secciones tipo 1 (secciones para diseiio plistico), pueden alcanzar el momento plastico
y conservarlo durante las rotaciones necesanas para la redistribucion de’momentos en la estructura.

Las secciones tipo 2 (secciones compactas), pueden alcanzar el momento plastico, pero no
tienen capacidad de rotacion bajo momento constante de esa magnitud.

Las secciones tipo 3 (secciones no compactas), pueden aicanzar el momento
correspondiente a la iniciacion del flujo plastico.

Las secciones tipo 4 (secciones esbeltas), tienen como estado limite de resistencia el pandeo
local de alguno de los elementos planos que las componen.

Para que una seccion sea clasificada como tipo 1, sus patines deben estar conectados al alma
o almas en forma continua; ademas, si esta sometida a flexion debe tener un eje de simetria en el
plano de la carga, y si trabaja en compresion axial o en flexo-compresion debe tener dos ejes de
simetria. Las secciones tipo 2 a flexion deben tener un eje de simetria en el plano de la carga, a
menos que en el analisis se incluyan los efectos producidos por la asimetria.

Los estados limite de resistencia de los diferentes tipos de seccion son los siguientes:
Secciones tipo 1.-  Desarrollo del momento plastico en vigas (M, es el momento plastico
resistente nominal de un miembro a flexion, correspondiente a la plastificacion total de su seccion

transversal) y del momento plastico reducido por compresion en elementos a flexo-compresion, con
capacidad de rotacion suficiente para satisfacer las suposiciones del analisis plastico.

Secciones tipo 2.-  Igual a las tipo 1, pero sin el requisito de capacidad de rotacion.



Secciones tipo 3.-  Desarrollo del momento correspondiente a la iniciacion del flujo plastico en
vigas (M|, es el momento resistente de fluencia de un miembro a flexion, correspondiente a la
iniciacion del flujo plastico, en los puntos de la seccidon mas alejados del eje de flexion), o de ese
mismo momento reducido por compresion en elementos a flexo-compresion.

Secciones tipo 4.-  Pandeo local de alguno de los elementos planos que las componen.

En los miembros sometidos a compresion axial no existe la distincion basada en la capacidad
de rotacion, por lo que los limites de almas y patines comprimidos axialmente son los mismos para
las secciones tipo 1 a 3.

Las consideraciones anteriores, descritas en las Normas Técnicas Complementarias, pueden
entenderse a partir de la observacion de las curvas momento-deflexion de la figura n° 11 en la que
una viga simplemente apoyada en sus extremos es ensayada con cargas de magnitud creciente.

La respuesta inicial es elastica lineal, y si las relaciones ancho/espesor de sus componentes y
el arriostramiento lateral de que esta provista, son adecuados para evitar una falla por pandeo locat y
lateral hasta que se presenten deformaciones plasticas importantes, este comportamiento elastico
lineal terminara cuando la suma de los esfuerzos axiales producidos por las cargas y los residuales
existentes en la viga, ilegan en el punto de momento maximo, al esfuerzo de fluencia F, (punto A).
Cuando se incrementa la carga, crece también la porcion de la seccién que trabaja a la fluencia, lo.
que hace que la capacidad de la viga para soportar incrementos adicionales de carga disminuya,
hasta que desaparece cuando el momento flexionante llega al valor M), en la seccion mas esforzada
de la viga (punto D), a partir de entonces la curva es horizontal, lo cual significa que la deformacién
de la viga crece, sin cambio en la carga. Por ultimo, después de una gran deformacion, el matenial
llega 2 su intervalo de endurecimiento por deformacion, y e momento resistente rebasa al valor M),
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Fig. 11 CURVA MOMENTO-DEFLEXION DE VIGAS



El comportamiento descrito por la curva llena "OADB" es el 6ptimo desde los puntos de
vista de resistencia y capacidad de deformacion de las vigas, y rara vez se cumple en las estructuras,
siendo la mas comin en estos casos la curva "OADC”, en la que el momento resistente no se
incrementa por endurecimiento por deformacioén, pero si se alcanza el momento plastico y se
mantiene durante deformactones importantes.

La curva "OADE" corresponde a una variacion rapida del momento flexionante aplicado, el
endurecimiento por deformacion en la zona de momento mayor hace que éste rebase a M, despueés
la curva desciende al presentarse fallas por pandeo local y lateral.

Las curvas "OAFG", "OAHI" y "OJK" representan distintos comportamientos que terminan
también con fallas por pandeo [ocal o laieral, 0 una combinacion de ellas, en el intervalo inelastico
(las dos primeras) o en el intervaio elastico (la ultima de ellas).

Las curvas de los tipos "OADB" y "OADC", suelen representarse de manera idealizada, por
las lineas "OL"y "LM", correspondientes al intervalo elastico y plastico respectivamente.

La resistencia a la flexion de las vigas con soporte lateral suficiente como para que el pandeo
lateral no se presente, depende de las relaciones ancho-espesor de las placas que las forman, si son
demasiado esbeltas, el pandeo local puede impedir que se alcancen los momentos resistentes "M," o
"M,”. En la figura n® 12 se han trazado las curvas momento-deformacion de vigas compuestas por
placas de los distintos tipos establecidos en las Normas Técnicas Complementarias.
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Fig. 12 CURVA MOMENTO-DEFLEXION DE VIGAS
{EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO)



2.3.2.- LIMITES DE LAS RELACIONES ANCHO/ESPESOR:

Los limites de las relaciones ancho/espesor que deben cumplir los elementos planos que
constituyan a los tres primeros tipos de secciones antes definidos se proporcionan en la tabla
siguiente, con lo cual se asegura que las secciones de los tipos 1, 2 y 3 podran alcanzar sus estados

limite de resistencia sin que se presenten fallas prematuras de pandeo local. Las secciones que
excedan los limites correspondientes a las del tipo 3, se consideraran del tipo 4.

2.3.3.- ANCHO,
2.3.3.1.- ELEMENTOS PLANOS NO ATIESADOS.

Se llaman asi a los elementos planos que estan soportados a lo largo de uno solo de sus
bordes paralelos a la direccion de la fuerza de compresion, su ancho se considera de la manera
siguiente;

a) En placas, la distancia del borde libre a la primera linea de soldaduras, remaches o tornillos.
b) En alas de angulos, patines de canales y zetas, y almas de perfiles te, la dimension nominal total.
¢) En patines de secciones "/”, "H" y "T", la mitad de la dimension nominal total.

d) En perfiles hechos con lamina doblada, la distancia del borde libre a Ia iniciacion de la curva que
une el elemento considerado con el resto del perfil.

2.3.3.2.- ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS.

Se illaman asi a los elementos planos que estan soportados a lo largo de sus dos bordes
paralelos a la direccion de la fuerza de compresion.  Su ancho se considera de 1a manera siguiente:

a)_En _patines de secciones en-
T

Jadura.remaches-o tornillos:

b) En patines de secciones laminadas en cajon, la distancia libre entre almas, menos los radios de las
dos curvas de union,

¢) En almas de secciones formadas por placas en cajon, "I" o "H”, la distancia entre lineas
adyacentes de remaches o tornillos, en las secciones soldadas, la distancia libre entre patines.

d) En almas de secciones laminadas en caliente o dobladas en frio, la distancia entre las iniciaciones
de las curvas de unién con los elementos de soporte.



VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/ESPESOR

DESCRIPCION DEL ELEMENTO

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES

TIPO I
(DISENO PLASTICO)

TIFO 2
(COMPACTAS)

TIPO 3
(NO COMPACTAS)

ALAS DE ANGULOS SENCILLOS Y DE
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES,
EN CONPRESION, ELEMENTOS
COMPRIMIDOS  SOPORTADOS A LO
LARGC DE UNO SOLO DE LOS BORDES
LONGITUDINALES

/
640 ."Fy

ATIESADORES DE TRABES ARMADAS,
S0PORTADOS A LO LARGO DE UN S0OLO
BORDE LONGITUDINAL

ALMAS DE SECCIONES T

M0 1100 { ’Fy

PATINES DE SECCIONES |, HO T. Y DE
CANALES, EN FLEXION

aa  J ."')r 540 1 ‘Fv B30 / 'Fv
PATINES DE SECCIONES |, HO T. ¥ DE
CANALES. EN COMPRESION PURA,
PLACAS GQUE  SOBRESALEN DE 830 7 JF, B0 1 JF, LY
MIEMBROS COMPRIMIDOS (1)
PATINES DE SECCIONES EN CAJON, .
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION,
CUBRE-PLACAS ENTRE LINEAS DE 1600/ L fF, 1600 1 (fF, 200/ G F,
REMACHES, TORNILLOS O SOLDADURAS,
ATIESADORES SOPORTADOS A LO
LARGO DE LOS DOS BORDES PARALELOS
ALAFUERZA
ALMAS DE SECCIONES [ O H Y PLACAS
DE SECCIONES EN CAJON, EN
COMPRESION PURA (1). 200 1 JF, 200 7 fF, 200 7 JfF,
ALMAS EN FLEXION - .

500 / ‘ny 530 / .JF). 8000 11’Fy
ALMAS A FLEXO-COMPRESION

5P, 1P, S0.18(2) sip 1P, So0uls Si Pyt P S0.18
8000
3500 5300 (t=2.7 B/ Py
(L—1.4P, /P (1 =2.7pP, 1P} ‘/r
'} y 13 y y
vy vy )
Si P/ P )0.1S
sip 1P, 0.8 si P 1P, 0.8 228
(1-0.598 2,/ P)
2100 EExT vFy
(1 =031 P, { P}
vy Fy
SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN
COMPRESION AXIAL (3) 132000/ F, 184000/ Fy, 235000/ Fy,

(1) En miembros sometidos a compresion axial no existe la distincion besada en capacidad de rotacion, por lo que los limites de
almas y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mismos para las secciones tipo | a 3.

(2) Py esla fuerza axial de diseiio.

(3) Ver 2.35.




La mayor parte de las consideraciones anteriores se ilustran en la figura 13 en la que las
distancias acotadas representan el ancho a considerar en cada caso para la determinacion de las

relaciones ancho-espesor.

Fig. 13.- ANCHOS A CONSIDERAR PARA LA DETERMINACION

DE LAS RELACIONES ANCHO/ESPESOR

2.3.4.- ESPESOR.

En elementos de espesor uniforme €ste se toma igual al valor nominal. En los casos de
patines de espesor variable se toma el espesor nominal medido a la mitad de la distancia entre el

borde y la cara del alma.

I ——

C —

B

e

2.3.5.- SECCIONES CIRCULARES HUECAS:

En las secciones circulares huecas la relacion ancho/espesor se sustituye por la relacion

diametro exterior/espesor de pared del tubo.

2.3.6.- SECCIONES TIPO 4 (ESBELTAS):

El disefio de elementos estructurales de paredes muy delgadas (relaciones ancho/espesor
muy grandes), queda regido por el estado limite de pandeo local, que se alcanza antes de que el
material fluya plasticamente o de que falle el miembro completo; este tipo de elementos suelen



fabriczrse doblando ©n frio laminas de acero.  El trabajo en frio que acompaiia al proceso de
doblaco ocasiona un incremento en los esfuerzos de fluencia y ruptura del material, y una
disminucion de su cipacidad de deformaciin antes de la ruptura; los dos primeros efectos son
benéficos, pero el teicero puede ser perjudicial, si la ductilidad se reduce demasiado.

2.3.6.1.- ELEMENTOS PLANOS NO ATIESADOS:

En la determinacion de la resistencia de disefio de elementos planos no atiesados
comprimidos de relacidn ancho/espesor mayor que el limite correspondiente a secciones tipo 3, y en
la de miembros estructurales que contienen elementos planos de este tipo, debe incluirse un factor
de reduccion (J que se calcula con las ecuaciones 2.3./ a 2.3.4.

a) Para angulos aislados:

640 b ,1300

b
i =1.34 - 0.0005 —)t\IF 3
SIW\[(W Q =13 00003([ , (2.3.1)

b _ 1300 1090000

Si b =
CVE G F &y
Y §

(2.3.2)

b) Para angulos o placas que sobresalen de columnas u otros miembros comprimidos y para patines
comprimidos de vigas y trabes armadas:

380 b ,1470 b , '
Si == —_= =1.415 -0.00052 —NF, 2.3.3
I\I—F;—l(t'(\]—? Q, ([ ¥ ( )
Sj b S 1470 1400000 (2.3.4)

> 0, = 20000
! \l[«;l $ F(—b—)l
y
t

Las ecuaciones anteriores consideran la pequefia variacion (incremento de la resistencia),
debida al post-pandeo, en los elementos no atiesados, modificando de manera aproximada el valor
del factor "K" de estas placas {condiciones de frontera en sus extremos).



El factor "Q;" anterior es el cociente del esfuerzo critico de pandeo entre el esfuerzo de
fluencia.

F,
0, =

o

En la figura n° 14, se muestra la variacion del esfuerzo critico de pandeo de placas no
atiesadas comprimidas, en funcion de su relacion ancho/espesor.

YT YA bt

ANCHO/GRUESO

La zona "AB" corresponde a placas que resisten el esfuerzo de fluencia F,, sin pandearse,
pudiendo incluso superarlo para relacionarse b/ suficientemente pequefias; y corresponden a alguno
de los tipos 1, 2 o 3; la relacion (b/t) es el limite superior de las pliacas tipo 3.

La curva "CD" proporciona el esfuerzo critico de pandeo elastico con el factor de placa "K"
modlﬁcado (ecuacmnes 232y 23 4) y el pandeo melastlco se ha represenlado eri forma

que el esﬁ.lerzo en el hrmte de proporcnonldad es 0 .65 F

2.3.6.2- ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS:

Para la determinacién de la resistencia maxima de una placa, es necesario conocer la
magnitud y distribucién de los esfuerzos que existen en ella al momento que precede al colapso,
pero como es complicado trabajar con los esfuerzos reales, que son no uniformes en la etapa de
postpandeo, es comun eliminar esa dificultad utilizando el concepto de "ancho efectivo de disefio”
que se ilustra de manera conceptual en la figura n® 15 en la que se muestran varias distribuciones de
esfuerzos en una placa delgada apoyada en sus dos bordes longitudinales sometida a compresion, en
la figura puede verse que el ancho real de la placa "5”, se puede sustituir por otro menor, llamado
ancho efective "b,", que se considera sometido a esfuerzos de compresion uniformes, notese que el



ancho efectivo se reduce al incrementar el esfuerzo sobre la placa f,,;.. Una vez conocido "5,", fa
resistencia de la placa se determina de la manera usual, utilizando el ancho efectivo en vez del real.
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777)  TONA QUE SE DESPRECIA
(CORRESPONDIENTE A [ ey 1)

Las nommas técnicas reconocen el planteamiento anterior al establecer que en la
determinacion de las propiedades geométricas necesarias para calcular la resistencia de disefio de
riembros estructurales que contienen elementos planos atiesados comprimidos con relaciones
ancho/espesor mayores que los limites correspondientes a secciones tipo 3, debe utilizarse un ancho
efectivo reducido “b,”, determinado con las formulas siguientes:

a) Para patines de secciones cuadradas o rectangulares huecas, con paredes de espesor uniforme:

730«

S <
b‘= L= | = b (2.3 5)
J b
F (=7
T

b) Para cualquier otro elemento plano atiesado sometido a compresion uniforme:



b, = JF_“_(b_) ,le (2.3 6)
:
En las ecuaciones anteriores:
b = Ancho del elemento comprimido.
b, = Ancho efectivo reducido.
t = Espesor del elemento comprimido.
S = Esfuerzo de compresion existente en el elemento atiesado, producido por las

solicitaciones de disefio, basado en las propiedades geométricas que se empiean
para calcular la resistencia de disefio del elemento estructural del que forma parte.

En las ecuaciones 2.3.1 a la 2.3.6 los esfuerzos "F," y "f" deben tomarse en Kg/cm?, y las
dimensiones de las placas, "6"y "t”, en cm; O, es un numero adimensional y "b,"” se obtiene en cm.

El factor de area "(,"” es el cociente del drea efectiva de la seccion dividida entre su area
total, y el area efectiva es igual a la total menos la suma de los productos (b-b,)¢ de todos los
elementos planos atiesados que existan en la seccion.

2.3.6.3- SECCIONES FORMADAS POR ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS:

Para la determinacion de la resistencia de disefio de elementos cuya seccion transversal

contenga elementos planos atiesados y no atiesados interviene el factor O = 0.0, _El esfuerzo_*
iz : BT 2.5, J_0_z 3.0 pard calcular-el-ancho -etectivo —b,—de-los-elementos——

planos atlesados no debera exceder del producto Q. F), donde (g es el valor correspondiente al
elemento plano no atiesado con mayor relacion b/¢ de los que forman la seccion.

Ejemplo 3.- Calcular la carga maxima, considerando la capacidad al postpandeo, de la placa no
atiesada mostrada en la figura siguiente usando acero A-36 (F,, = 2530 Kg/cm?) y lamina calibre
10 (1= 0.34 cm). '



- b-item —— Calculo de 5" :

I
.f/‘ EE
;’JO t-oMem 3 b =12 am —(r Fo)
! r=0 6em b =2 m —(0 6F+0.H )Tl am
= Calculo de la relacion b/t :
b 11
Z=——=324(60
t 034

Considerando que el elemento forma parte de una seccion en canal o zeta:

1400000
e, =— 5 =o0o.517
250 X (32 .4)

Si la seccion de la que forma parte la placa puede alcanzar el esfuerzo de fluencia, sin que
ocurra una falla prematura, la resistencia de la placa analizada seria:

P, = Q, AF, = 0.527(11x 0.34)2530 = 4985Kg.

Ejemplo 4.- Calcular la carga maxima que puede soportar la placa mostrada en la figura siguiente,
considerando su capacidad al postpandeo, si la placa es de acero 4-36 (F,, = 2530 Kg/cm?) y la
lamina de que esta hecha es de calibre 12 ( 0.27 cm). )



Considerando que la placa forma parte de una
seccion en cajon, el ancho efectivo se calcularia
con la ecuacion siguiente:

2730 ¢ 540

b, = (- y £
CN e N
N — E Si los apoyos de los bordes longitudinales no
’ ' ceden F=Fyy
I A A
s, ,

— =& /(0.27 =222 .2
4

270 xg.7 540
&, = B

‘ JZSZ\O

- ) =13 .9 om
22 .2 \/ZS]D

Y la resistencia de la placa seria:

P, = (b, ®1)F, = (13 .95 X0.27 1530 =955 Xy

Para calcular la capacidad que corresponde al postpandeo, calcularemos el esfuerzo critico y
la carga critica correspondiente:

KﬂzE I ~
fop = T () Conuderando K = 4 ( de muerdo s us spoyo ).
12 (1 —pz) b
4 XIIZE G.27 5 1626 8 2
Jor = ( = =149 Kg /om
12 {1 —0.3 - ] 0

P, S (@ X0.27 )49 =234 Ky { Reslgencia de pandeo )

Entonces la resistencia al postpandeo sera la diferencia entre la resistencia ultima y la critica
de pandeo.

Capacidad a! postpandeo = 9525 - 2414 = 7111 Kg.

Que es casi tres veces la de pandeo de la placa, desde luego esta relacion se reduce al
disminuir la relacion 5/ de la placa.



3.- RESISTENCIA.

Este es el capitulo mas importante de las Normas Técnicas Complementarias, los
procedimientos de disefic que se recomiendan son validos para elementos estructurales que tienen,
en general, un comportamiento ductil. Cuando las condiciones propicien fallas de caracter fragil o
por fatiga, se deberan tomar medidas necesarias para obtener una segundad adecuada contra esas
formas de falla.

3.1.- MIEMBROS EN TENSION:

Esta seccion es aplicable a ios miembros prismaticos sujetos a tension axial producida por
fuerzas que actuan a lo largo de su eje centroidal, cuando existan excentricidades importantes en las
conexiones, sus efectos deberan considerarse en el disefio del miembro.

3.1.1.- ESTADOS LIMITE:

Aunque la resistencia a la ruptura de un miembro a tenston suele ser mayor al producto de su
area por el esfuerzo de fluencia del material, debido al endurecimiento por deformacion que
antecede a la ruptura, el flujo plastico general del miembro constituye un estado limite de falla,
debido a que la plastificacion esta asociada a grandes deformaciones y puede precipitar la falla del
sistema del que forma parte el elemento.

Por otro lado, si el elemento a tension se une a la estructura a través de remaches o tomillos,
sus extremos pierden material al perforar los agujeros necesarios y se genera una concentracion de
esfuerzos en estos puntos, por esta razén la fractura en el area neta, constituye el segundo de los
estados limites de falla establecidos en las Normas Técnicas. Una situacidon semejante a la anterior
se presenta en las conexiones soldadas, cuando no se unen todas las partes que componen al
elemento en la conexion.

3.1.2.- RESISTENCIA DE DISENO:

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural a tension se obtiene considerando los
dos estados limite mencionados en el inciso anterior, con las ecuaciones siguientes:

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total:

R, =FptaFy) emF 5 =09 (31.D



a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total:

R =F(AF) con F, =0.9 (3.1.1)

b) Estado limite de fractura en la seccion neta:

R =F,(A,F) con F, =0.75 (3.1.2)

En donde:

A, = Area total de la seccion transversal (cm?).

A, = Area neta efectiva en los extremos conectados {cm?).
F,, = Esfuerzo de fluencia minimo del material {Kg/em?).

F, = Esfuerzo de ruptura minimo del matenal (Kg/em?),

5
il

Factor de reduccion de la resistencia (adimensional).

En los miembros sin agujeros, conectados con soidadura en todos los elementos que
componen su seccion transversal, el area neta etectiva de la Ecnacion 3.1.2 se sustituye por el area
total. Si hay agujeros en las conexiones soldadas, o si tienen soldaduras de tapon o ranura, se usara

€n esa ecuacion el area neta efectiva a través de los agujeros.

Siigualamos las ecuaciones 3.1.1/ y 3.1.2 obtendremos:

0.94F =0.754F,

Ae — 09F; . Az 12 Y
FERNL T — )

A

!

Si A, ) 0.744 4, la falla ocurre por flujo plastico del miembro
Sii A, ( 0.744 A, la falla se presenta en la seccion neta

Y para Acero A-36 sustituyendo F\, = 2530 Kgiem® y F, = 4080 Kg/cm?

il 0.744  Que es el limite entre la falla por flujo plasnico v falla de la seccion neta



3.1.3.- REVISION DEL BLOQUE DE CORTANTE:

Esta posible forma de falla debe revisarse cuando se disefian conexiones de elementos a
tension. En la figura n° 16 se ilustra este tipo de falla en una viza despatinada y en un angulo a
tension, la resistencia de la conexion proviene de una combinacion de la capacidad para resistic
tension en un plano y cortante en otro, perpendicular al pnmero. ’

s
ZONA
DESPATINADA SAAMVAANAAN VARV
| ' :
I
> — = -+ :
7 . L

L/1

£ (CRTANTE /
;’{//‘/:/ CORTANTE | \ s h
L Y g

N
N \\ i
Z - 7 - 7 7 . -_\ @ -\\ ';: l?
by __\.f
—TENSION 3 \

LA FALLA SE PRESENTA POR Nr TENSION

DESPRENDIMIENTO BEL AREA )

SOMBREADA l

Las expresiones con las que se calculan las resistencias son:

R, = Fu (0.6F).A~+F"Aﬂ-) A

t JEE—

R, =Fp (0.6F 4, tF A4 B

Fn donde:
Fp= 075
Ay, = Area total a cortante.

A,, = Area neta a cortante.
A,r = Area total a tension.

A1 = Area neta a tension.



Como puede verse en las formulas anteriores se suma la resistencia a la fluencia en un plano
con la de ruptura en el otro, se calculan dos resistencias, una sumando las capacidades a la fluencia
por cortante en el area total de su plano con la ruptura en el area neta y otra sumando la capacidad a
la ruptura del area neta a cortante con la fluencia del area total a tension Los esfue: w05 de fluencia
Y ruptura por cortante se consideran de acuerdo con la Teoria de Henky-Von Mises igual a

F,iv1 =0 ry- De las dos expresiones anteriores se considera como resistencia del elemento la
que proporcione el valor mayor.

Ejemplo 5.- Calcular la resistencia de disefio del anguto LD-752 x 102 x 10 sometido a tension de
la figura siguiente, considerando que esta fabricado con acero A-36 y conectado con tornillos de
22.2 mm de didmetro. ‘

-
T
——

—

Del Manual obtenemos 4, = 23.29 cm?.

Calculo del area neta efectiva “4,".
U = 0.85 (ya que se sujeta la mayor parte del elemento)

Diametro de agujeros = 2.22 + 2(0.15) = 2.52 cm.

Analisis de Ia trayectoria de falla "abc”.

b, =(15.24 + 10.16-0.95) - 2.52 = 21.93 cm.



Andlisis de la trayectoria de falla "abde”.

2

6
 =(15.24 +10.16 -0.95) - 2(2.52) + 2

o,

6=20.91cm <« Rige

A, =2091x095 = 19.86cm’.

A, =UA, =085x 19.86 = 16.88 cm®.

Calculo de Ia resistencia de diseno:
a) Por fluencia de la seccion total.

R, =09x2329x2530 =35303/ Kg = 53 Ton.

b) Por falla del drea neta efectiva.

R, =075x1688x+4080 =51655Kg = 5/.6 Ton. « Rige

Como puede verse, en este caso:

% = % =0.72 ( 0.744 Por lo que ya esperdbamos que predominara la falla en el area neta
’ :

Revision del bloque de cortante:

Considerando el bloque de falla definido en la figura, se tendrian las siguientes areas:

P

%7/@%//@ {7 4 =(6+3.2095=8.74cm .

A; =[6+3.2-(L5x2.52=+——]0.95=6.57 cm
4x6

A, =28x0.95=266 cn?
A, =[28-2.5(2.22+0.19)10.95= 2097 cn?



Cilculo de las resistencias del bloque:

Formula A:

R, = Fpto.6 F,a, +Fu“‘nr)

R, =0.75 (0 6 X2530 X126 6)+(e80 X6.57)] =308 Ky T35 4 TON
Formula B:

Ry, =Fpto 6F,a, +F,a)

R, S0.75 [(0.6 X80 X20 .97 t(2530 Xg.74 )] =55088 K =55 [m . € Ruge

Por lo que la respuesta en este caso es R, = P, = 51.6 Ton. y queda regida por la falla
del area neta efectiva.

Ejemplo 6.- Calcular la resistencia de disefio a tension del par de angulos L/-102 x {3 espalda con
espalda mostrados en la figura siguiente, determinar el espesor de la placa necesario para evitar la
falla del bloque de cortante, considerar el material de los angulos y de la placa acero 4-36.

| N




Area total del par de angulos (ver Manual IMCA).
A, =2x 2419 = 4838 cm?.

4, =UA, = 0.85x48.38 = 4112 cm?.

Resistencia de diseiio de los angulos:
a) Fluencia de la seccion total.

R, =0.9x4838x 2530 = 110,161 Kg =~ [10.2 Ton.

b) Falla en el area neta efectiva.
R, =075x41.12x 4080 = {25827 Kg = 125.8 Ton.

. Laresistencia de los angulos es R, = P,,;, = {10.2 Ton.

Revision del bloque de cortante en la placa:

Se puede considerar el bloque de falla limitado por la soldadura, el espesor sera el necesario
para resistir las 110.2 Ton.

A, = A; =12.2 ¢+ (Considerar el espesor de las soldaduras)

A, =A, =(18+4.5)t =22.51¢
Formula A:

R =F,(0.6FA, +FA,)
R =0.75[0.6 x 2530 (22.5¢) + 4080 (12.2¢)] = 110200 Kg
R =25616.25¢ + 497761 = 110200 Kg.

75392.25¢ = 110200 .. t=1.46cm



Formula B:

R =F(0.6FA, +FA.)
R =0.75[0.6 x 4080(22.5¢) + 2530(12.2¢)] = 110200 Kg
R =41310+23149.5¢ = 110200 Kg.
64459 .5: = 110200 S r=1.7lcm <« Rige
Se usard placa 19.0mm (3/4") ) 17.imm

Ejemplo 7.- Seleccionar una seccién /R soldada en sus patines, que resista las siguientes fuerzas
de tension (sin tactorizar); el miembro es un elemento principal de 6 m de longitud, usar acero A4-
36.

Tei ca = 100 Ton,

Toao = 30 Ton.

Acciones de disefio factorizadas:
I, =14x100 = 140 Ton.

Ty, = 110100 = 30) = [43 Ton. <« Rige.

Usando la ecuacion de fluencia en la seccién total.,
R, = 0.9 4,(2554) = 143000 Kg

Ay =62.8cm?.

_l-!roponemosruna_s_eg_ciﬁn_lﬂzigix.i,fl.’—m—;:ﬂﬁ-?-rm-’l

Area neta efectiva (seccion soldada).

b
Relacion —l-=—l£7- =053 ¢ 2 = U=0385
d 318 3

A, =0.85%66.5=756.5cm?



Resistencia de disefio por fluencia de la seccion.

R, =0.9x66.5x2530 = [51,420Kg = 1514 Ton.

Resistencta por falla de la seccion neta efectiva.
, =0.75x 56.5x 4080 = 172890 Kg = 172.9 Ton.
La resistencia de disefio sera: R, = /5/.4 Ton. > 143 Ton.

Revision de la relacion de esbeltez r,,;, = 3.9 cm

= 2—099 =154 ( 240  cumple.

min.

Bien.

Ejemplo 8.- Revisar si la placa de una conexiéon atorniitada de una edificacion del Grupo A
mostrada en la figura siguiente, es capaz de soportar las cargas siguientes (sin factorizar), considerar

acero A-36.

Carga viva + carga muerta T = 200 Ton.
sismo [ = 110 Ton.

. B ¢ p |g  ESPESOR DE LA PLACA t=254 mm

—_— ——— e e — o — —— ——

LTI NN TORNILLOS DE =254 (1)

- ——— e e —— — —]

ACOTACIONES. EN mm
T,= 341 Ton.



Cargas de disefio factorizadas:
I, =200x 1.5 =300 Ton.

Ty =(200 + 110)1.1 = 341 Ton. « Rige.

Calculo del drea neta 4,, .
Didmetro de los agujeros para disefio = 2.7 + 0./5 = 2.85 cm
Trayectona de falla "AFGE" (horizontal).
bp=60-2x285=35430cm.
Trayectonia de falla "ABFCGDE".

2

b, =60—-5x2.85+4( )=52.15cm
4 x10
Trayectoria de falla "ABFGDE".
2
b =60-4x2.85+2( ) =351.8¢cm <« Rige.
4 x 10

A =51.8x2.54 =131.57cm?
85% A =0.85(60x2.54)=129.54cm? «—  Rige diserio .
Cilculo de resistencias de disefio:

a) Por fluencia de la seccidn total:

b) Por falla del area neta efectiva:

R, =0.75x 129.54 x 4080 = 396,392 Kg = 396.4 Ton.
. Predomina la falla por fluencia en la seccién total.

R, =347 Ton. > 34/ Ton. (necesarias) Bien.



Ejemplo 9.- Revisar si la seccion "H" ilustrada en la figura siguiente es capaz de soportar una
fuerza de tension de 300 Ton. producida en condiciones de servicio (estructura Grupo B), si los
tomnillos en sus patines son de /9.0 mm (%") de diametro y de /5.9 mm (5/;") en su alma, el acero es
A-36. -

: | 60
254.2 g R _
i : : Z J_bf«?
. eR

| [
- o N
P ' ? 67 1
| . . . . . . J
w5 } | DT e, 7 17 A7) ‘ %
B 189 y ‘
12511 601 801 60_1_60.. 1325
i ACOTACIONES. EN mm
5 |
E_?___:[__é\_F _{T't_

Ty= 420 Ton.

Carga de disefio:

T, =14x300 =420 Ton:



Eneste caso A4, = A4, (Por conectarse todas las placas).

Para el calculo del "4,,” existen las dos trayectorias de falla probables ilustradas en la figura, y en el
ima solo existe 1a vertical.

Diametros de disefio de los agujeros:

Patines: D=19+200135) =22cm.

Alma: "D =139+ 2(0.13) = 1.9cm.

Analisis de las trayectorias de falla.

"ABCD" b, = 30.5 - 2(2.2) = 26.1/ cm <« Rige en los patines.

2
"ABEFCD " b, =3O.5—4(2.2)+2(4ig)=27.0cm
X

"GHIJ" b, = 25.42 - 2(1.9) = 21.6 cm.

Calculo de las areas netas:

Patines: Ay =26.1x254=0663cm’
Alma: Ay =216+ 1.59 =343 cm?
Area neta total A,=2x663+ 343 =1669cm’ = A,

Area total de la seccion A, = 2(30.5x 2.54) + (25.42x 1.59) = 195.4 cm?

Calculo de las resistencias de diseno:

a) Por fluencia de la seccion total:

T R, F09X195.4x 2330 = 444,926 Kg = 4449 Ton. « Rige.

b) Por falla de!l area neta efectiva:
R, =0.75x166.9x 4080 =510,714Kg = 5/0.7 Ton.

R, = 4449 Ton. > 420 Ton. (requeridas) Bien.



3.2.- MIEMBROS A COMPRESION:

Esta seccion es aplicable a miembros prismaticos sometidos a compresion axial generada por
fuerzas que actuan a lo largo de sus ejes centroidales.

3.2.1.- ESTADOS LIiMITE:

La capacidad de un miembro sometido a compresion puede agotarse como resultado del
pandeo local de alguno de los elementos planos que lo forman (almas o patines), o bien por la falla
del miembro total; si consideramos solamente esta ultima posibilidad de falla, tendriamos un
comportamiento como el descrito en la figura n® 17, dependiendo de la relacion de esbeltez (L/,) del
miembro considerado.

2y

l T I= FALLA PCR APLASTAMIENTO

i Il= FALLA POR PANDEQ INELASTICO
t Ill= FALLA POR PANDEQ ELASTICO

\‘\
\\\ I
\.\\
\_\\
. b . T EA
\\C ” -
N T (L/r)
3= N\ |
T -
! .
) | -
: I D
I
|
e
L e

El tramo "AB” representa el comportamiento de las columnas cortas (con relaciones L/,
menores que 20 aproximadamente para el acero A-36), las cuales no presentan problemas de
inestabilidad y son capaces de soportar una fuerza que plastifique totalmente su seccion (P,
= A, F,), y alin mayores si se considerara el rango de endurecimiento por deformacién del material,
(Zona "EB" de la grafica), la falla de este tipo de miembros se presenta por aplastamiento.



El comportamiento de las columnas largas corresponde al tramo "CD" de la grafica y debido
a su gran esbeltez su falla se presenta por pandeo elastico, su resistencia se determina con la formula
de Euler y no depende del esfuerzo de fluencia del material.

Por tltimo el tramo BC representa el comportamiento de las columnas intermedias, (las mas
comunes en las estructuras), las cuales tienen un comportamiento mas complejo, fallan por pandeo
inelastico y su resistencia depende de la ngidez del miembro, del esfuerzo de fluencia del material,
de la forma y dimenstones de sus secciones transversales, asi como de la magnitud y distribucion de
los esfuerzos residuales

Una columna tiene en realidad tres cargas criticas, correspondientes a tres formas posibles de
pandeo. Si su seccion transversal tiene dos ejes de simetria, dos son por flexion, alrededor de sus
ejes principales y centroidales, y la otra por torsién (giro alrededor del eje longitudinal). La falia
por pandeo torsional no es critica en secciones laminadas ordinanas, pero puede serlo en los perfiles
de paredes delgadas o en las secciones con poca rigidez a la torsion (como angulos, tes y secciones
en cruz).

Cuando las secciones transversales tienen un solo eje de simetria, una de las formas de
inestabilidad es por flexion, alrededor del eje centroidal normal al de simetria; las otras dos son por
flexotorsion.  Si no se tienen ejes de simetria, 1a inestabilidad se produce siempre por flexotorsion.

Las formulas contenidas en las normas técnicas cubren solo las fallas por inestabilidad por
flexion.

~

3.2.2.- RESISTENCIA DE DISENO:

_La_resistencia de disefio R, de.un elemento.estructural.de.eje.recto_y_de_seccion transversal
= zonstante somendo compresion-axial-se determina-con alguna-de-las ecuaciones32-1-a3-2:6—FEn
cada caso particular deben revisarse todos los estados limite posibles, para identificar ¢l critico, al
cual correspondera la resistencia de disefio.  Si la seccion transversal es tipo 1, 2 o 3, la resistencia
de disefio se determina como se indica en el inciso 3.2.2.1; si es tipo 4, se siguen las
recomendaciones del inciso 3.2.2.2,




3.2.2.1.- ESTADO LIMITE DE PANDEO POR FLEXION:

a) Miembros de seccion transversal H, I o rectangular hueca (Fp = 0.9).
F,4,
F, -
(1+A£"=0.15")""

_ kL] E
r|\ 7E

R = F,(F,A) (3.2.1)

A

mno_rn

Donde KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna y “#” es un coeficiente
adimenstonal, que tiene alguno de los valores siguientes:

n = 1.4 Para columnas de seccion transversal /f o /, laminadas o fabricadas con tres placas soldadas
obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas anchas, y columnas de seccion transversal
rectangular hueca, laminadas o tabricadas con cuatro placas soldadas, que cumplan con los
requisitos de las secciones tipo 1,2 0 3.

n = 1.0 Para columnas de seccion transversal / o /, fabricadas con tres placas taminadas soldadas
entre si, que cumplen con los requisitos de las secciones tipo 1, 2 o0 3.

Cuando el limite de fluencia del acero es mayor o igual a 3500 Kg/cm? pueden utilizarse

N

valores de "1 mayores, si se realiza un estudio que los justifique.

b) Miembros cuya seccidn transversal tiene una forma cualquiera, no incluidas en el inciso anterior
(Fr = 0.853).

2012 :
si—XL_ s ¢ pop 2120004 (3.2.2)

r (__'K_L__)Z
r

SiE(CCRC =F,,[1—(-’£L’—) JAF, (3.2.3)
r 2C

[~

27 E 6340

N FE R

En las férmulas anteriores KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna y C,.
es el valor de la relacion de esbeltez que separa los intervalos de pandeo elastico e inelastico.

Donde C

Las ecuaciones anteriores pueden tabularse en funcion de la relacion de esbeltez s se pasa A,
al primer miembro de la ecuacion, las tablas 1, 2 y 3 proporcionan los resultados de estas formulas.



TABLA 1.- Miembros en compresion. Secciones H, I 6 en cajon.

F, =2530 Kg/em?®. Fr =10.9, Ec. 3.21, n=14
KLR Rc/At KL/R Rc/At KL/R Rc/At KL/R Ro/At
(kg/cm?) (hg/cm?) (kg/cm’) (kg/cm’)

! 2277 51 1994 101 1214 131 686
2 2277 52 1980 102 1200 152 (79
3 2277 33 1967 103 1187 153 672
£ 2277 34 1952 104 1173 154 6635
5 2277 33 1938 105 1159 153 658
6 2277 56 1923 106 1146 156 651
7 2277 57 1909 107 {32 137 644
8 2277 38 1893 108 1119 158 637
9 2277 59 i878 109 1106 159 630
10 2277 o0 1863 110 1093 160 624
) 2277 ol 1847 1 1081 16} G617
12 2277 62 1832 12 1068 162 611
13 2277 63 18i6 113 1056 163 605
14 2276 64 1800 14 1043 164 5908
15 2274 65 1784 15 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1019 166 586
17 2269 67 1752 117 1607 167 580
18 2267 68 1735 18 996 168 374
i9 2264 69 1719 119 984 169 568
20 2260 70 1703 120 973 170 563
21 2257 71 1686 121 962 171 557
22 2253 72 1670 122 950 172 351
23 2249 73 1653 123 40 173 546
24 2234 74 1637 124 929 174 541
25 2240 75 1620 125 2I8 173 335
26 2234 76 1604 126 908 176 530
27 2229 77 1587 127 - 897 177 525
28 2223 78 1571 128 887 178 320
29 2217 79 1554 129 877 179 515
30 2211 80 1538 130 867 180 Jie
31 2204 81 1522 131 857 181 505
32 2196 52 1305 132 847 182 500
33 2189 83 {489 133 838 183 495
34 2181 -84 1473 L34 828 184 420
35 2173 5 1457 135 819 185 485
36 2164 86 1441 136 810 186 481
37 2155 87 1425 137 801 187 476
38 2146 88 - 1409 138 792 188 472
39 2136 8¢ 1394 139 783 189 467
40 2126 90 1378 140 774 190 463
41 2116 91 1362 41 766 191 459
42 2105 92 1347 142 757 192 454
43 2094 93 1332 143 ’ 749 193 4350
44 2082 94 1317 144 741 194 446
45 2071 95 1302 145 733 195 442
46 2059 96 1287 146 725 196 438
47 2046 97 1272 147 717 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
49 2021 99 1243 149 70! 199 426

50 2008 100 1229 150 694 200 422



TABLA 2.- Miembros en compresion. Secciones H, 1.

Fy = 2530 Kg/cm’. Fp =09, Ec. 3.21, n=10

KL/R Rc/At KIL/R Rc/At KL/R Ro/At KI/R Re/At
(kg/cm?) (kg/cm?) (kg/cm?) (kg/cm?)
1 2277 51 1746 104 1008 151 593
2 2277 52 1729 102 997 152 587
3 2277 53 1711 103 985 153 581
£ 2277 54 1694 104 974 154 375
5 2277 35 1677 105 964 155 570
6 2277 36 1660 106 953 156 564
7 2277 37 1643 107 942 157 359
8 2277 38 1626 108 232 158 553
9 2277 39 1609 109 22 159 548
10 2277 60 1592 110 912 160 543
1! 2277 61 1576 1 202 16/ 538
12 2277 62 1359 112 &892 162 533
13 2277 63 1542 i3 882 163 328
i+ 2272 64 1526 114 872 164 523
15 2264 65 1510 115 863 165 518
16 2255 66 1493 116 853 166 513
17 2246 67 1477 117 844 167 508
i8 2236 68 1461 118 835 168 503
19 2226 o9 [445 119 826 169 199
20 2215 70 1429 120 817 170 94
21 2204 71 1413 121 808 171 489
22 2193 72 1398 122 800 172 485
23 2181 73 1382 123 791 173 481
24 2169 74 1367 124 783 174 476
25 2156 75 1352 125 774 175 +£72
26 2143 76 1337 126 766 176 1658
27 2130 77 1322 127 - 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
29 2102 79 1292 129 742 179 435
30 2088 80 1278 130 734 180 451
3! 2073 87 1264 131 727 181 477
32 2058 2 1249 132 719 182 443
33 2043 83 1235 133 712 183 439
34 2028 84 1221 134 704 184 435
35 2012 85 1208 135 697 185 431
36 1997 86 1194 136 690 186 428
37 1981 87 1181 137 683 187 424
38 1965 88 1167 138 676 188 20
39 1948 89 1154 139 669 189 417
40 1932 90 {141 140 662 180 413
£ 1915 9! 1128 141 655 191 09
42 1899 92 116 142 648 192 406
43 1882 93 1103 143 642 193 402
44 1865 [ X 1091 144 635 194 399
45 1848 95 1078 145 629 195 396
46 1831 96 1066 146 623 196 392
47 1814 97 1054 147 617 197 389
48 1797 98 1042 148 610 198 386
49 1780 99 1031 149 604 199 382
50 1763

100 1019 150 598 200 379



TABLA 3.- Miembros en compresion. Secciones transversal cualquiera.

Fy = 2530 Kg/cm?, Fp =085 Ec 322 y 3.2.3
KL/R Rc/At KIi/R Rc/At KI/R Rc/At KI/R Rc/At
(kg/cm?) (hg/cm?) (kg/cm?) (kg/cm
! 2150 3! 1974 101 1460 1531 686
2 2130 32 1968 102 {446 152 679
3 2150 33 1960 103 1433 153 672
4 2149 54 1953 104 1419 154 665
5 2i49 35 1946 105 1404 155 658
6 2148 56 1938 106 1390 136 703 .
7 2147 57 1931 107 1376 157 694
8 2146 58 1923 108 1361 138 685
9 2145 59 1915 109 1346 159 676
10 2144 60 1907 10 1332 160 668
i 2142 6! 1899 1! 1347 161 660
12 2141 62 1590 12 1302 162 632
13 2139 63 1882 113 {1286 163 644
14 2137 64 1873 114 1271 164 636
13 2135 63 1863 15 1256 165 628
16 2133 66 1856 116 1240 166 621
{7 2131 67 1847 117 1224 167 613
I8 2129 68 1838 118 1208 168 606
19 2126 69 1828 119 1192 169 599
20 2123 70 1819 120 1176 170 592
21 22 71 1809 121 1160 171 385
22 2118 72 1800 122 1143 172 578
23 2115 73 1790 123 1127 173 371
24 2112 74 1780 124 1o 174 363
25 2108 75 1770 125 1093 175 558
26 2105 76 1760 126 1077 176 352
27 210! 77 1749 127 - 1060 177 346
28 2097 78 1739 128 1044 178 340
29 2094 79 ’ 1728 129 1028 179 334
30 2090 80 1717 130 1012 180 328
31 2085 81 1706 131 997 181 522
32 2081 82 1695 132 982 182 516
33 2077 83 1684 133 967 183 5H
34 2072 - - -84 1673 L34 -952 184—————303_
3 2068 85 1662 135 938 185 500~
36 2063 86 1650 136 925 186 494
37 2058 87 1638 137 9t 187 489
38 2053 88 1626 138 898 188 484
39 2048 89 1614 139 885 189 479
40 2042 90 1602 140 873 194G 474
41 2037 91 1590 14 860 191 169
42 2037 92 1578 142 848 192 164
43 2025 93 1565 143 836 193 459
44 2019 94 1553 144 825 194 454
45 2013 95 1540 145 813 195 150
46 2007 96 1527 146 802 196 445
47 2001 97 154 147 791 197 441
48 1995 98 1501 148 781 198 436
49 1988 99 1487 149 770 199 432
50 1981 100 1474 150 760 200 428



3.2.2.2.- ESTADO LIMITE DE PANDEO LOCAL:

Cuando la seccion transversal de [a columna es de tipo 4, la resistencia de disefio se
determina, cualquiera que sea ta forma de la seccion con las formulas siguientes (Fp = 0.75):

20 120 000 A
si—=L > ¢ R-=F O'EL : (3.2.4)
r 2
—]
r
. KL (KL /ry
Si——( C' R =FQ[l-———]AF 3.2.5
i~ <", =RON-ToSSAE (329)
o -840
OF,

En miembros de seccion transversal "H" o rectangular hueca, los valores de X, obtenidos
con las ecuaciones 3.2.4 y 3.2.5 no deberan ser mayores a los obtenidos con la ecuacion 3.2./
multiplicado por "()".

El area A, y el radio de giro r de las ecuaciones 3.2.4 y 3.2.5 son los de la seccion
transversal total, “(" es un factor de pandeo local dado por:

0= Qa Qs

"Qs" y "0," son los factores de reduccion de los elementos no atiesados y atiesados que
forman a la seccion, calculados con la relacion "4/t” mayor. Cuando las secciones no tienen
elementos atiesados {0, se toma como la unidad, y cuando no tienen elementos no atiesados O =
1.0.

Columnas tubulares de seccion transversal circular.

La resistencia de disefio de las columnas de seccion transversal circular hueca, de paredes
delgadas, sometidas a compresion axial, que no satisfacen los requisitos del inciso 2.3.2., pero cuya
relacion diametro/espesor no excede de 9/4000/F,, es igual al menor de los valores proporcionados
por las ecuaciones 3.2.4. y 3.2.5. con 0 = 1.0, y por la expresion:

2F
R =F,| LLEL Y 14,
(D/1) 3

(3.2.6)



Donde:

D = Diametro exterior del tubo.
1= Espesorde la pared.
Fr = 0.70 (Factor de reduccion).

3.2,2.3.- ESTADOS LIMITE DE PANDEO POR FLEXOTORSION O POR TORSION:

En estos casos, la resistencia de disefio es la menor de las correspondientes a los estados
limite de inestabilidad por flexion, con o sin pandeo local, determinadas de acuerdo con los incisos
3.2.2.{.y 3.2.2.2. y alos de torsion y flexotorsion descritos a continuacion:

La resistencia de diseiio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccion transversal
constante sometido a compresion axial, correspondiente a los estados limite de pandeo por torsion o
por flexotorsion, se determina con la ecuacion siguiente;

R, = TRQA,F, C

Donde:

Fp = 0.85

Q= 1.0 para columnas cuya seccion transversal es tipo 1, 2 0 3 y para secciones tipo 4
formadas exclusivamente por elementos planos no atiesados.

Q= (), para secciones transversales tipo 4. (0, se calcula como se indica en el inciso 2.3.6.2,
sustituyendo f por £, en las ecuaciones 2.3.5. y 2.3.6.

A, = Area total de la seccion transversal de la columna.

f, = Esfuerzo critico de pandeo; que adquiere alguno de los valores siguientes:

Si F ) L F =F][l L 1
l,_' b ,,—77,[ _AF:] ( ) ___
F,
Si F, s—=— F=F (2)
2
F,= Es el esfuerzo critico minimo de pandeo elastico por flexion, torsion o flexotorsion,

determinado como se indica enseguida.



Para secciones "C”, "Z"y "L", con patines no atiesados, R, se toma igual al menor de los
valores calculados como se indico anteriormente o al dado por la formula 3, si éste es mas pequeiio.

AL
2
25.7(—’:—}

byt = Son el ancho y el espesor del patin,

R = Fy (3)

En columnas cuyas secciones transversales tienen dos ejes de simetria, el esfuerzo critico de
pandeo elastico por torsion esta dado por:

7 EC, 1 (4) .
(k.o ) I+1

F =[GJ +
El estado limite de pandeo por tlexotorsion no es de interés en este caso.

En columnas cuyas secciones transversales tienen un solo eje de simetria /, se toma igual al
menor de los valores siguientes:-

a) Esfuerzo critico de pandeo elastico por flexion alrededor del eje centroidal y principal

perpendicular al de simetria.

TE

= — 5
© (K L/rY )

b) Esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsion:

F =2;[(Fa +F )= N\(F, +F, ) —4HF, F, | (6 )

Como alternativa, puede obtenerse un valor aproximado de F, usando la ecuacion siguiente:
A

Fez Fex

- tet 7
Tt By )



En las ecuaciones J, 6 y 7 se ha supuesto que el eje de simetria es el "x” Cuando este eje
sea el "y” se deberan cambiar los subindices respectivos.

En las columnas cuyas secciones transversales no tienen ningiin eje de simetria, el esfuerzo
critico de pandeo elastico por flexotorsién es igual a la menor de las raices de la ecuacidn cibica
siguiente:

(Fe-Tey) (F’l'Fe_v) (Fy-Fez) H e - To) (6o = Fi (Fy - Fog) ()2 =0 (8)

Las literales que aparecen en las expresiones 4 a & significan lo siguiente:
£ = Modulo de elasticidad.
G = Modulo de elasticidad al cortante.
J = Constante de torsion de Saint Venant.
C, = Constante de torsion por alabeo.
Inl, = Momentos de inercia en sus ejes centroidales y principales “c”, "y"
Ly L, L.~ Longitudes libres para pandeo en “x”, "y"y a torsién.

[ T

K. K, K, = Factores de longitud efectiva en "x” “y”y a torsion,

Xp. Yo = Coordenadas del centro de torsion con respecto a los ejes principales.

) . . . .o "
Feo by = Radios de giro con respecto a los ejes principales "x", "y".
ro, = Radio de giro polar de la seccion con respecto al centro de torsion.

1=+

,;z=xoz+yaz+_a_A_y_ (9)

2 2

X, +

H=1 _[..o_zy_o] (10 )

r

()



TE

F=—— (11)
(KL /r)
PE
- = 12
v (KL, /r) ( )
o X
Fo=g+ 2B (13)

(K,L ) Ar

Cuando se utiliza el método anterior, la interaccion del pandeo local con el de conjunto se
considera, de forma aproximada, calculando el area efectiva que corresponde al esfuerzo critico de
la columna, F,,, evaluado con las propiedades geométricas de su seccion transversal completa, y
obteniendo la resistencia nominal como el producto de ese esfuerzo critico por el area ¢fzctiva. En
miembros con patines no atiesados, la resistencia de disefio no puede exceder la cz. ulada con la
ecuacion 3, con lo cual se elimina la posible falla por pandeo local de esos patines.

En la figura n® 18 se ilustra el comportamiento de columnas que fallan ¢ :andeo por
. flexion o por inestabilidad por torsion o flexotorsion.

T, : '
_ Rc 11 PANDEQ INELASTICO POR :l— . —x:
Fp= T(F_R I PANDEQ ELASTICO POR FLD(I(?N .

PANDEG POR FLEXION
J = — — — PANDEC POR FLEXOTORSION

PANDEG INELASTICO

{KL75) KL/

PANUED INELASTICO POR  PANDED ELASTICO POR
—LTORSION 0 FLEXOTCRIICN|-TORSICN 9 FLEXOTORSIDN|—PANDED IELASTICE POR ELDCO
i 1 3

I r

FIG.18 COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS QUE FALLAN POR FLEXION,
TORSION O FLEXOTORSION



La curva "ABC” representa la resistencia de disefio cuando rige el pandeo por flexion;
describe el comportamiento de columnas que tienen caracteristicas geomeétricas que ImpOSIbIIltan la
presencia de una falla por torsion o flexotorsion.

La curva "4DE" es la representacion de los elementos en los que rige el limite de pandeo por
torsion o flexotorsion, es esquematica y representa a las dos formas de pandeo, debe considerarse

que las resistencias de estos dos modos de falla dependen también de otros parametros y no sélo de
la relacion de esbeltez.

En las columnas reales de paredes delgadas es frecuente una situacion como la descrita en la
figura anterior, en la que las curvas que representan las distintas formas de pandeo se cruzan en un
punto, (/ en este caso), lo cual indica que una columna de seccion transversal determinada, puede
fallar por pandeo flexionante, torsionante o flexotorsionante, dependiendo de su esbeltez. En el
caso ilustrado, todas las columnas ubicadas a la izquierda del punto /< fallaran por torsiéon o
flexotorsion, mientras las que se ubican a la derecha de ese punto fallaran por pandeo flexionante.

Ejemplo 10.- Seleccionar una seccion abierta que sea capaz de soportar una carga axial de /30
Ton. (en condicion de servicio), en una construccion del Grupo B, la columna tiene 5 m de altura y
puede considerarse simplemente apoyada en sus extremos, el acero sera A-36.

Proponiendo la seccion siguiente a base de 3 placas soldadas:

| ] Calculo de sus propiedades geomeétricas.

=194 4 'P""?’7""1"7/'“"77'"7“ .
¥ A=2(191x 254 + (1.1l x 2158 =
& ‘ A= 12098 co¥?
h=2158 fﬁ;; .
b=191t— =« ey < 7
i "' /g/ “e 1-Q1((25-A) 09— ;—qn{-u—u-n-\"—ﬁ
O — min. = Ty— \if,_ 7
1 b=254 . 12 12
4
ACOTACIONES. EN mm Iy = 5219.0 ¢cm
5219.0
Iy == = 6.57cm

120.98



Carga ultima P, = /30 x /.4 = [82 Ton.

Revision de sus relaciones ancho espesor.

)
Patines b: 25.4 =6.65 ¢ 830 =16.5
£ 2(1.91) F,
aima D=8 g ( 2100 _ 418
111 F,

El pandeo local no es critico y la seccion es tipo 1, 2 6 3.

KL 1.0x500 _
¥ 6.57

76

Entrando a la tabla n® 1, con este valor obtenemos:

R
A‘ =1604 Kg/cm® .. R =1604 x 120.98 =194052 Kg.

[

R =194.0 Ton. ) 182 Ton Bien.

Por otro lado si usamos la tabla n° 2, tendriamos:

‘:‘ =1337 Kg/cm® Kg em? .. R =1337 x 120.98 = 161750 Kg.

T

R =161.7 Ton. ( 182 Ton No pasa.

O sea, que si la seccion esta formada por tres placas soldadas obtenidas cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas si es capaz de soportar la carga impuesta, pero si se forma con tres
placas laminadas soldadas entre si, no seria capaz de soportarta ya que las tablas anteriores son
obtenidas para estas ¢os condiciones.



Ejemplo 11.- Determinar la carga maxima que es capaz de soportar la columna siguiente si tiene 6
m de alto y sus extremos pueden considerarse articulados para la flexion en su eje "v" y empotrados
en el eje "x", el acero es 4-30 (F,, = 3520 Kg/cm?).

k=581 . x -

ACOTACIONES, EN mm
Revision de sus relaciones ancho-espesor:

Placas horizontales:

b = é1—= 29.6 ¢ 2100 =354

t 0095 ‘/F,,

Placas verticales:

2=£ =612 ) 354 . La seccion es tipo 4.
t  0.95 ’

Calculo de las propiedades geométricas:

A =2[(30.0+58.1)0.951=167.4cm ?

3
.= 2[0'95(1528'1) +(30 x 0.95)(29.5)° | = 80657 cm*

I = 2[2£(2?’i+(58.1 X 0.95)(14.5)'}= 27484 5 cm "’
I

¥

{ ' (27484 .5
r, = 80657 =22.0 cm r, = L=1‘2.8cm
; 167 . 4 167 . 4

o~
I




. 4
KL =10><250___64 ( C = 6340

r 3.89 ¢ V2530

R
A" = 1873 Kg / em’ (de la tabla 3)

R.=1873x30.96 = 57988 Kg = 57.99 Ton. > 48 Ton. Bien.

Disefio de la cuerda superior: P =714 Ton (compresion)
Las tres posibilidades de pandeo de este elemento serian:

* Alrededor del eje "x” de la seccion completa (7. = 2.50 m).
* Alrededor del eje "y" de la seccion completa: (L = 7.50 m).

"q n

* Alrededor del eje "z" un solo angulo: (L=125m).

Proponiendo 2L/-102 x 3.

A =2x24.19=48.38 cm ?

N} | 1, = 2(231.4+24.19(8.1)" | = 3637 cm"*

. H
[ »

= 3.1
__'\\I__ r,=3.10cm
r, =198 cm
d=51+3.=8 Iem

KL I.0x250=81

=50
ML _1.0x750 o Rige
F T 867

r = Jﬂ = 8.67 cm
d ¢ 48.38



Ky = 0.65 (extremos empotrados) K, = 1.0 (extremos articulados)

KL, _0.65x600

(—), =~ |8
r 22.0
(K'L)v=l.0><600=47 « Rige
r 12.8

Calcuto del factor de pandeo local Q.

Como Qg = /.0 (no existen elementos no atiesados) .. O = O

Calculo de los anchos efectivos.

=a

Para las placas horizontales b, = » = 28./ (por no exceder limite de b/t).

Para las placas verticales:

2
b = _730:[1_ 540
F (b/t) F

] <5

Sustituyendo F por I, en la ecuacion anterior:

p = 2730x0.95 540

= 1—
’ ,|3520‘ [ 61.2\|3520']

Calculo del area efectiva:

=37.2 cm

A, =167.4-2(58.1-37.2)0.95 = 127.7cm?

( 58.1cm

A, 1217
I—Q_; Q= A _ 1674 0.76 —
6340 6340

C = = —_m——=122.6
« JOF, \J0.76 x 3520°

. =41 c=12
r

(= )
2y
R =311190 Kg =311.2 Ton.

Rc =FR QAr F;-[l—

] =0.75x0.76 x167.4 x 3520{1 -

(47)

2(122.6)



Ejemplo 12.- Disefiar la cuerda superior e inferior, el montante "AH" y la diagonal "4/ de la
armadura siguiente, usar secciones a base de dos angulos. Las cuerdas estan unidas en sus
extremos y en los puntos medios de todos los tableros. Los extremos y la parte media de la
armadura estan soportadas lateralmente. El acero es 4-36.

) l | e o L s e
o ow 8 TR £l ¢l sl _ _%I Lo ‘I' — o
Ny ~ T~ T 1 t F |7 LI
5 ‘ 15 3
M I G PRGN / 25t R
. x N ™~ et 14!
1 NN s h [ I| il [ || f
N R 3 T U a7 iy
4 4 s [ LY
| | ] 1
! § TABLERDS CE 250 m o7 0~ 15 T | |
NN

alDIVENSIONES GEXERALES

bIDISPOSICION DE aNGULOS EN UN NUDD DE Li ARMADURA

Analisis de cargas:

Carga muerta F,, = 5.0 Ton.
Carga viva P, =6.4Ton.

Porw =11.4 Ton.

P =14x11.4=1596 ~ 16.0 Ton. (cargas intermedias)

P, = 8.0 Ton. {cargas extremas)

En la figura se han anotado las fuerzas encontradas en el analisis, para el montante
"AH" P = 48 Ton. (compresion).

Proponiendo: 2L{-102 x 8 (en cajon).

A =2x15.48 =30.96 cm?
I, =1, =2[154 +15.48(2.26)’ ] = 466 cm'

jﬂ =3.89 cm
30.96

w
Il
<1
il



KL
( J =I.0x125=63
r 1.98

R
——=1638 kg /cm?
A

R =16.38 x 48.38=79246 Kg=79.2Ton. ) 71.4 Ton.

Diseiio de la diagonal "A7" T = 56.6 Ton. (tensidn)
A, =0.85A4; {seccidn soldada)
J6600
R =094 F,=56.6 Ton. A= — =24.9 cm?
. : 0.9%x2530
Se proponen 2LI-102x6 A=2x1252=2504 cm’

Revision del drea neta.
R =075A,F,=0.75x (0.85 x 25.04) x 4080 = 65129 Kg.
R;=65.1 Ton. > 56.6 Ton. Bien.

Esta misma seccion se puede emplear en la cuerda infenior, va que su tension maxima es de 64 Ton.
y es aproximadamente 1gual a la capacidad de los dos angulos L/-/102 x 6.

3.3.- MIEMBROS EN FLEXION (VIGAS Y TRABES ARMADAS):

Estas especificaciones son aplicables a vigas laminadas y a trabes formadas por placas soldadas, de
seccion "I” o en cajon, con dos ejes de simetria, cargadas en uno de los planos de simetria, v a canales con
las cargas situadas en un plano paralelo al alma que pasa por ¢l centro de torsion, o restringidas contra la
rotacion alrededor del eje longitudinal en las secciones en las que estan aplicadas las cargas y en los apoyos.
También son aplicables a batras de seccion transversal maciza, circular, cuadrada o rectangular, estas
ultimas flexionadas alrededor de su eje de menor momento de inercia, y a barras de seccion transversal
circular hueca. Todos los elementos mencionados trabajan principalmente a flexion, producida por cargas
transversales o por momentos aplicados en sus extremos; la flexion se presenta, casi siempre, acompaada
por fuerzas cortantes.



El disefio de este tipo de elementos suele ser un problema de revision, se propone una viga de
caracteristicas geométricas v mecanicas determunadas, se calcula su resistencia y se compara con las
solicitaciones que se pretenden resistir, en caso de ser suficiente se verifica si satisface los requisitos de
funcionalidad {deformaciones), en caso de no cumplirlos s¢ cambia de seccion vy se repite el proceso.

3.3.1.- ESTADOS LIMITE:

En el diseio de miembros a flexion deben considerarse los estados limite de falla siguientes:

- Formacion de un mecanismo con articulaciones plasticas.

- Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccion critica, en miembros que no admiten
redistribucion de momentos.

- Iniciacion del flujo plastico en la seccién critica.

- Pandeo local del patin comprimido.

- Pandeo local del alma, producido por flexion.

- Plastificacion del alma por cortante. )

- Pandeo local del alma por cortante.

- Tension diagonal en el alma.

- Pandeo lateral por flexotorsion.

- Flexién y fuerza cortante combinados.

- Otros tipos de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales.

- Fatiga.

Ademas, deben considerarse los estados limites de servicio, correspondientes a deformaciones y
vibraciones excesivas.

Las condiciones anteriores de pandeo se presentan en gme@ debido a que ¢l patin a compresion de
las vigas se encuentra en condiciones parecidas a las columnas y, como ¢éstas, tiende a pandearse, por
torsion o por flexion alrededor de alguno de sus ejes centroidales y principales.

El pandeo local por torsidn sc evita conservando la relacién ancho-espesor del patin dentro de los
limites indicados en la seccién 2.3.

El alma evita que ¢! patin se pandee por flexion alrededor de su eje de menor momento de inercia,
sin embargo, si el alma es demasiado esbelta, como en las trabes armadas, puede arrugarse y permitir esa
forma de pandeo, las limitaciones de la seccion 4.5.4 sobre la relacion peralte-cspesor tienden a evitar este
pandeo



Se conoce como pandeo lateral por flexotorsion al que sc¢ presenta por flexion lateral del patin. con
respecto a un eje que pasa por el plano de las cargas.

También el alma puede pandearse localmente. por flexion, cortante. o por una combinacion de cllas,
va que los momentos flexionantes v las fuerzas cortantes generan compresiones paralelas al eje longitudinal
de la viga o inclinadas a él.

Si los elementos planos que conforman a una seccion poseen relaciones ancho-espesor lo
suficicntemente pequefias como para que no se presente su pandeo local, v ademas el patin a compresion sc
encuentra arriostrado lateralmente en forma continua. o en puntos lo suficientemente cercanos como para
que ¢l pandeo lateral tampoco se presente, los estados limites de falla probables serian por agotamiento de
la resistencia a flexton. cortante o una combinacion de ellos v se presentarian sin que la viga se saliera del
plano que ocupaba inicialmente. De esta mancra, los tipos dc falla serian por la formacidn de un
mecanismo con articulaciones plasticas, agotamiento de la capacidad a la flexion en la seccidn critica; en el
caso de los miembros que no admiten redistribucion de momentos. iniciacién del flujo plastico en la seccion
critica, plastificacion del alma por cortante o por flexién v cortante combinados.

Cuando las vigas flexionan alrededor de sus ejes centroidales v principales de mavor momento de
inercia. y no cuentan con armostramientos externos que lo impidan, tienden a flexionarse lateralmente v a
torcerse simultaneamente, en cllos ¢l pandeo lateral por flexotorsion constituve el estado limite de falla, esta
forma es especialmente critica cuando las secciones transversales tienen un momento de inercia en una
direccién varas veces mayor al de la direccion perpendicular, v ademas su resistencia a la torsion es baja,
por ello suele ser importante en vigas de seccton “I”, sobre todo si son de gran peralte.

3.3.2.- RESISTENCIA DE DISENO A FLEXION:

En esta seccion se proporcionan expresiones para calcular las resistencias de disefio que
corresponden a los estados limites de falla anteriores, v se divide en dos partes; la primera se refiere al caso
en ¢l que el pandeo lateral no es critico y en la segunda se determina la resistencia de vigas cuando queda

___regida por incstabilidad lateral.

3.3.2.1- MIEMBROS EN LOS QUE EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO. (Lp<L,):

Cuando el sistema de piso proporciona soporte lateral al patin supertor de las vigas, debe tenerse en
cuenta que en algunos tramos el patin comprimido es el inferior. Este punto puede ser de especial
importancia en el disefio sismico.



La resistencia de disefio de miembros en flexion cuyo patin a compresion esta soportado
lateralmente en forma continua, o esta provisto de soportes laterales con separaciones "L " no mavores quc
“Ly", es igual a:

a)  Para secciones Tipo 1 0 2. -
Mp =FRZFLVZFRMp f3.3.1)
"Lp"  esla distancia entre puntos del patin comprimido de la viga con soporte lateral.

“Ly,"  es la iongitud maxima no soportada lateralmente para la que ¢l miembro puede desarrollar todavia
el momento plastico "M,"; no se exige capacidad de rotacidn, se calcula con alguna de las ecuaciones
3313, 331596 3.3.}'%0

Puede utilizarse 1a teoria plastica cuando las secciones son Tipo | v la distancia entre puntos del
patin comprimido soportados lateralmente no excede de “L,", en zonas de formacién de articulaciones
plasticas asociadas con ¢l mecanismo de colapso.

"Lp" es |a longitud maxima no soportada lateralmente para la que el muembro puede desarrollar todavia
el momento plastico "M,", vy conservarlo durante las rotaciones necesarias para la formacion del
mecanismo de colapso, v se calcula con las ecuaciones siguientes:

Para secciones "I":

253000 + 155000(M, / M)
2 F

b4

L

r, (3.3.2)

Para secciones rectangulares , macizas o en cajén

352000 + 211000(M, I M) 211000
, = . oS

¥ ¥

(3.3.3)

|

En la region advacente a la ultima articulacion plastica, v en zonas que se conserven en el intervalo
elastico al formarse el mecamsmo de colapso, la separacién entre puntos no soportados lateraimente debe
ser tal que se cumplan los requisitos del inciso 3.3.2.2 en vigas v de la seccion 3.4 en columnas.



En las expresiones anteriores.
MP = Momento plastico resistente del miembro en estudio.
M; = El menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente.

ry = Radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia.

El cociente M /M), es positivo cuando €l segmento de viga entre puntos soportados lateralmente se
flexiona en curvatura dobf y negativo cuando lo hace en curvatura simple.

El patin comprimido debe soportarse lateralmente en todas las secciones en que aparezcan
articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso.

b) Para secciones Tipo 3.

MR=FRSFy=FRM

2 (3.3.4)

"Z" y "§"” son los modulos de seccion plastico v elastico respectivamente del miembro a flexién y M, =S
F ES el momento correspondiente a la iniciacién de la fluencia en la seccion considerada (sin tomar en
cuenta esfuerzos residuales).

En secciones “I" o "H" flexionadas alrededor de cualquiera de sus ejes centroidales y principales
puede tomarse un valor de "Mp" comprendido entre "Fp M,,"y "F, RMp" calculado por interpolacion lineal,
teniendo en cuenta que esos valores corresponden, respectnamente a relaciones ancho-espesor de los
patines de:

830 340
T AND AN

Si la flexi6n es alrededor del eje de mayor momento de inercia se comprobara que la relacién ancho-
espesor del alma no excede de la que corresponde al valor calculado de "Mg", para lo que se interpolara
linealmente entre las relaciones:

8000 5300

Correspondientes a "Fgp My" y "Fr MP”. respectivamente.




No hay limites en la longitud sin soporte lateral en secciones Tipo |, 2 0 3, cuando la seccidn
transversal es circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando la viga, cualquicra quc sea la forma de su
seccion transversal, se flexiona alrededor del eje de menor momento de inercia. Por consiguiente, en estos
casos la resistencia de disefio se determina con las ecuaciones 3.3./ 0 3.3.4,

c) Para secciones Tipo 4:
Cuando tanto el alma como el patin a compresion corresponden al Tipo 4, de acuerdo con 2.3.7 el

valor de "Mp" sc determina con los cntenos para disefio de perfiles de lamina delgada doblados en frio.

Cuando los patines cumplan los requisitos de las secctones Tipo 1, 2 0 3, v las almas sean Tipo 4,
el valor de "Mg" se obtendra de acuerdo con el inciso 4.5.8 cuando las almas cumplen los requisitos de las
secciones Tipo 1, 2 0 3 y los patines son Tipo 4, se distinguen dos casos:

1.- Si el patin a compresion esta formado por elementos planos no atiesados:

MRZFRQSSF_'szRQsMy < FRMy (3.3.5).

2.- Siel patin a compresion esta formado por elementos planos no atiesados:

MR=FRS.F, < FpM, (3.3.6)

"S," es el modulo de seccion etastico efectivo del elemento v se calcula con el ancho efectivo del
patin a compresion en vez del ancho total. El modulo de seccion de perfiles simétricos con respecto al gje
de flexion puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mismo ancho efectivo en ¢l patin a tension.

En las expresiones anterores se tomara Fp = 0.9.

En la figura n° 19 se muestran las curvas que relacionan ¢l momento resistentec "Mpg". dividido entre
“FRr" con la deflexion "A”, de los cuatro tipos de secciones definidos anteriormente.

Como se observa, para la seccion Tipo |, ¢l momento resistente alcanza el valor ”Mp" y lo excede
ligeramente, a causa del endurecimiento por deformacion, mientras s¢ incrementan las deformaciones. Las
secciones Tipo 2 también son capaces de alcanzar ¢l momento 'Mp", pero el pandeo local impide que se
presenten deformaciones plasticas importantes.



Mr /R

A

FIG 19 RELACIONES MOMENTO-DEFLEXION PARA VIGAS DE DIVERSOS
TIPOS. EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO

Las secciones de Tipo 3 se pandean localmente cuando el momento no llega todavia a "M,,",

pero alcanza un momento resistente "M,

bajo un momento menor que “M,".

Si las secciones son Tipo 3 y L,

<

mientras que las secciones Tipo 4 fallan por pandeo local

L, puede usarse un momento resistente igual 2 "Fy

M,”, o mayor, interpolando linealmente de acuerdo a la figura n° 20.

Mr
| secs SECS
L s 'A_
TP0 102 | TO 3 P sEcs T'[Pj 4
_ FRMpl
Fr My

540//Fy
5300/ [Fy

830/ [Fy
8000/ [Fy

(b/t) PATINES

(h/t) ALMA

FIG.20. MOMENTOS RESISTENTES DE DISENQ DE VIGAS CON SECCIONES
TIPO 3. EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO



Ejemplo 13.-  Calcular la carga maxima que puede soportar la viga de la figura siguicnte. si posee las
sccciones descritas en la tabla adjunta: el sistema de piso proporciona soporte lateral continuo a su patin
superior (considerar solo Ia resistencia a la flexion). el acero cs 4-36

L =t

|
i {

=
el
i=

———— ——

A

Seccion |d ds t ty * Dimensiones de la tabla en mm
(T-1) 400 200 |127 |63 M ppdy. = (1.5P)4 - P(2) = 6P-2P =
(T-2) 600 200 |127 |63 Moz, = 4P.

(T-3) 800 400 {127 |63

(T-4) 800 600 127 |63

Al estar arriostrada de manera continua el patin supenor (el cual se encuentra a compresion a lo
largo de toda la viga), no se¢ puede presentar ¢l pandeo lateral; las relaciones ancho-espesor para los
distintos tipos de secciones quedan definidos por los valores siguientes para el acero A-36 (ver tabla 2.3.1.).

Patines

ripol 2 < 91 T2 & <P 107 Tipws 2 < 20165

t_\/Fy t ‘/Fy

Almas
Tipol - < ioo:69.6 Tipa? 2 < i00:1054 Tipas é < iQ@=159

En Ia tabla siguiente se calculan las relaciones ancho espesor para los patines v almas de cada una
de las trabes propuestas vy sc clasifican dentro de alguno de los cuatro tipos de secciones de acucrdo a ¢stos
resultados, el ancho considerado fue la distancia libre entre patines para el alma y la mitad de "b/" para los
patines.



Relaciones b/t y médulos de seccion:

Seccion | Patines Alma Tipo Zy Sy

(T-1) 7.9 395 I 1207 ——

(1-2) 7.9 91.2 2 2012 —_

(1-3) 15.7 123.0 3 4950 4553
(T-4) 23.6 123.0 4 —_— 6525
Seccion (T-1) 7.9 < 9.1 ¥ 39.5 < 69.6
Seccion (T-2) 7.9 < 9.1 ¥y 91.2 < 105.4 .-
Seccion (T-3) 15.7 < 16.5 y 123 < 159
Seccion (T-4) 23.6 > 16.5 ¥ 123 < 159

Seccidn (T-1)

. Tipo I

Tipo 2.

. Tipo 3.

. Tipo 4.

Zy = 2[(1.27 x 20)19.4+(18.73 x 0.63)9.4} = 1207 cm?

Seccidon (T-2)

=2[(1.27 x 20)29.4 + (28.7 x 0.63)14.4] = 2012 cm’®

= SeCCion (1-3)

Iy = 2(6.8+ 50.8(39.4)% |+

Sx

_ 182133

(77.46) x 0.63

= [82133 cm

= 4553 cm?

12

Zy = 2[(1.27 x 40)39.4 + (38.73 x 0.63)19.4] = 4950 cm*



y Seccion (T-4)

= 261000 cm4

3
T Ie=2010 + 76.239.47) + < 7-46)1; 0.63

261000 _ <525 cnd

Sy =

Momento resistente maximo de las scceioncs:
Para las sccciones (T-/) v (T-2) que son Tipo f v 2.

Mpax, =Mp=FRZF,

Para (T-1) MR =09x1207x2530=2748339Kgecm=2748T*m.
Para (T-2) Mp=09x2012x 2530 =4581324 Kgecm =4581T*m
Igualando estos momentos al que generan las cargas se obtiene la “P” maxima aplicable a la viga
(despreciando el peso propio).
Para (T-1) 4P =2748 o P=687 Ton
Para (T-2) 4P = 4581 . P=1145 Ton.

En ¢l caso de la seccion (7-3). por ser Tipo 3, su momento resistente variara linealmente entre el de
plastificacion y ¢l de fluencia finciso 3.3.2.1b).

Por lo que es necesario calcular ambos momentos.
Por fluencia Mp=FpSF,=09x 4553x 2530 = 10367181 Kg+cm = 103.67 T+ m.

Por plastificacion Mp = FRZFy =09x4950x 2530 = 11271150 Kgcm = 11271 T*m.



Relacion b/t de patines (/5.7) v del alma (723).
i i

i, EY:| ! f 536 !
e e
1127 el pm—e e e——— -l_
| -
It I !
L
10367 10967 |-l —%ﬁ.l:é_&“.
|
|
P .
1054 17159 b/t
9.04 9.04

x0.8=1.25Tem (Rige) AMg =

AMg == ——x36=6.07 Tem.
3.8 6

Mg =103.67+1.25=104.92 Tem
4P =104.92 .. P=26.23 Ton. Para(T-3).

En el caso dec la seccion (7-4) por ser Tipo 4 v por tcner patines a compresion formados por
elementos planos no atiesados, su momento resistente se calcula con la ecuacion 3.3.5.

Mg =FRQySF, = FRO;M, < FRM,

Como la vrelacion ancho espesor del patin se encuentra entre el rango de

830 1470 . ) I
] 16 5ﬁvi%ﬁ__:—:—70—7—fﬂ"f”‘"“"'im"_ Ea£-C.a utilizar para el calculo.de Q, sefra ——
— 1 Vi

la233.

b
Como 16.5 ( ==23.6 { 29.2
t

Q, =1.415 —0.00052 (b /r),ny
Q, =1.415 —0.00052 (23.6)+/2530 = 0.798

MR =0.9 x 0.798 x 6525 x 2530 = 11856225 Kgeem=118.56 T * m.



Por otro lado:

Mg =FpM, =09x6525x 2530 = 14857425 Kg »cm = 148.57 T~ m.

Rige el valor menor o Mg =118.361 m. igualdndolo al que generan las cargas:
4P = 11856 o P =29.64Ton

Y el momento de disefio queda regido en este caso por ¢l pandeo del patin a compresion. *



3.3.2.2 MIEMBROS EN LOS QUE EL PANDEO LATERAL ES CriTiCcO(L, YL )

La resistencia de disefio de miembros a flexion Cuyo patin a compresion esta provisto de
soportes laterales con separaciones mayores que I, estgual A:

a) Para secciones tipo 1 o 2 con dos

ejes de simetria, flexionadas con respecto a su eje de
mayor momento de inercia.

Si M, )2/3M,

Si- M, S2/3M,  Mp=FaM, (3.3.8)

En vigas de seccion "[' o0 "H" | laminadas o hechas de tres placas soldadas, M,,, momento
resistente nominal de la seccidn |, cuando el pandeo lateral se inicia en el intervalo elastico, es igual A

En secciones "1" o "H" laminadas, o .hechas con placas de dimensiones semejantes a las
laminadas,puede tomarse
[}

M, =M.+ M, (3 3.10)



Donde M. = Lin (33.11)
4.7EAd

M, =- 3 (33.12)
(¢, /7,)

En las ecuaciones anteriores Fp =0.9, A y d son el area total y el peralte de la seccidn
considerada ,"/," y "r, "su momento de inercia y radio de giro con respecto al eje de simetria situado

en el plano del alma "t," el espesor del patin comprimido, L,es la separacion entre puntos

armostrados lateralmente de ese patin, "J" y "Ca" las constantes de torsion de saint venant y por
alabeo de la seccion y C, que puede tomarse conservadoramente igual a la unidad, esta dado por:

1 . .
Cn=060+04— para tramos flexionados en curvatura simple
2
l .
Cn=060-04—2>04 para tramos flexionados en curvatura doble
2
Cp=10 Cuando el momento flextonante en cualquier seccion

dentro del tramo no soportado lateralmente es mayor
que M, o cuando el patin no esta soportando lateral-

mente de manera efectiva en uno de los extremos del
tramo.

M, y M, Son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los estremos del
tramo en estudio, tomados en valor absoluto.

En miembros de seccion transversal en cajon rectangular hueco Ca=0 , "Lu" es la longitud
maxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar todavia el momento
plastico "M," (no se exige capacidad de rotacion), y Lr la longitud que separa los intervalos de

aplicacion de las ecuaciones 3.3.7 y 3.3.8, validas para L, <[, ypara L, )L, respectivamente.



"Lu"y "Lr" se calculan con las expresiones siguientes:
Miembros de seccion transversal "1":

\ —\
N2z |EC
a I+'\‘l+X,,2 (3.3.13)

b= X, Ny
NEX I 2
[, =" 4 N+NI+ X :
=%, N \] r (33.14)
Donde:

(modulo de elasticidad del acero)

E=2,040,000 kg/cm?
(medulo de elasticidad al esfuerzo cortante)

G= 784,000 kg/cm?

4 . ZF, 1C,°
3 GJ\I},
ZF '
X, =4.293C,—=< &=3.22X,
GIN| 1y

En secciones “1" laminadas o hechas con placas soldadas, de proporciones semejantes a las
das, pueden utilizarse las expresiones simpliticadas siguientes:

6.55 dr —>
L, = -73’-41+\|1+Xu2 (3.3.15)

Xu

lamina

= -y — .
Ly === [+ \ I+ X
b VI+X; (G3.16)
2
d\ F,
X, =240 |—| —=
r b(f ] E



"d" es el paralte de la seccion y "t" el espesor del patin a compresién en miembros de seccion
transversal rectangular, mactza o hueca.

E
[, =091 '\'],J
L,=292 £ 1,J :
=292l (3.3.18)

b) Para secciones tipo 3 o 4 con dos ejes de simetria y para canales en las que esta impedida
la rotacidn alrededor del eje longitudinal, tlexionadas alrededor del eje de mayor momento de inercia.

< FpM, (3.3.19)

[{

2 0.28M,
Si M, < M, Mp=11SFgM,|1- ——~

1

El valor anterior no debe rebasar el dado por las ecuaciones 3.3.5 o 3.3.6 para secciones tipo
3, y las almas cumplen los requisitos de secciones 1,2 o 3 y los patines son tipo 4.

2
Si Mu>?My Mp = FxM, (3.3.20)

"Mu" se calcula con la ecuacion 3.3.9 o, cuando sean aplicables, pueden utihzarse las
ecuaciones 3.3.10 a 3.3.12 estas tres ecuaciones pueden emplearse también para las canales,
haciendo en ellas M-y =0.

Los limites de aplicacion de las diversas ecuaciones se determinan también con las ecuaciones
3.3.13 a 3.3.18 pero al calcular Xu y Xr y al aplicar las ecuaciones 3.3.17 y 3.3.18 a miembros de
seccion transversal rectangular hueca debe sustituirse Z por S.

Cuando los patines cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 o 3 y las almas son tipo 4,
el momento resistente de disefic no debe exceder el valor obtenide de acuerdo con el inciso 4.5.8
descrito mas adelante.



En miembros de seccion transversal en cajon (rectangular hueca) se toma Ca=0.

Cuando la distancia entre puntos soportados lateralmente es mayor que Lu, el estado limite de
falla suele ser el de pandeo lateral por flexotorsion. La seccion transversal de cada patin,
aproximadamente rectangular, tiene una rigidez mucho menor alrededor del eje centroidal horizontal
que del vertical (ver figura 21), si estuviera aislado, el patin a compresion se pandearia en el plano
vertical, si no lo impidiera el alma, que se apoya, a su vez, en el patin a tension, por lo tanto el pandeo
solo puede producirse en el plano horizontal.

TP

L...q..-..mm.‘

a - VIGA SIN CARGA

b.- VIGA CARGADA, iNMEDIATEMENTE
ANTES DEL PANDED

c.— INMEDIATAMENTE DESPUES DE LA
INICIACION DEL PANDEO

El patin a tension no se pandea por si solo, tiende a conservarse recto y, a través del alma,
ejerce una accion estabilizadora sobre el patin comprimido, sin embargo, eventualmente se produce el
pandeo lateral, y el patin comprimido arrastra al que trabaja en tension aunque, los desplazamientos
laterales del segundo son siempre menores que los del primero. En esta posicion inclinada, la linea de
accioén de la carga vertical ya no coincide con el eje vertical, de manera que la flexién original,
alrededor del eje horizontal, se transforma en flexion biaxial, apareciendo, al mismo tiempo,
momentos torstonantes.



La resistencia a la torsion suele descomponerse en dos, la resistencia a la torsién pura o de
Saint Venant y la resistencia al alabeo. La primera debida a los esfuerzos cortantes que se generan
por la rotacion relativa de secciones transversales adyacentes, y es funcion de la rigidez "GJ",

Donde:
) E 2 . .
= ———7=784,000kg / cm Modulo de elasticidad al cortante.

2{1 +u)

1,3 ., . .
J= 3 > bt Constante de torsion para secciones abiertas

4A4°%t ., ) )
J= S Constante de torsion de secciones en cajon

Para las secciones abiertas "b" y "t" son el ancho y el espesor de los rectangulos en los que se
divide la seccion, y las literales de la seccion en cajon se describen en la (figura 22).

{ b y d son distancias entre.
ejes de placas.

A bd | L, _4Al _2bd)’
' (4 b4
¥ t t C
5 . 44}
Si t=c,J=
il ' S
| b 1 S es el perimetro del eje.

FIG. 22 CONSTANTE DE TORSION DE SAINT VENANT PARA SECCIONES
RECTANGULARES HUECAS DE PAREDES DELGADAS



La resistencia a la torsion por alabeo proviene del par generado por las fuerzas cortantes de
ambos patines tlexionandose alrededor del eje principal alojado en el plano del alma. Es funcion del
producto "ECa" en el que "Ca" es la consrante de torsion por alabeo, y para vigas "1" o "H", vale:

(d — lf)
Co =1, p
Donde:-
d = peralte total de la seccion.

tr = espesor de los patines

(o ~1 f)= distancia entre los centroides de los patines.

El momento critico de pandec lateral en el intervalo elastico, para una viga simplemente
apoyada de seccion "I" o "H" tlexionada por momentos en los extremos, aplicados airededor de los
gjes de mayor momento de inercia y curvatura simple, esta dada por la ecuacion siguiente:

Mcg =2 {F] GJ+[ ’EE] 1C,
b b

y sustituyendo G =

=0 :
2(1 + u) y H 3 para el acero quedaria
2 N\
7k J T
M, =— |/ +| — C
RN 26 (LJ a
Y

ﬁpara T considerar_cl_electo g 1a- ana:on el momento- ﬂexmnante alo Iargo del eje del_
miembro. Esta ecuacion es valida cuando el pandeo se presenta en le intervalo elastico (cuando
[,>1,), el primer termino del radical represeanta la resistencia a la torsion de Saint Venant, y el

segundo a la resistencia al alabeo.

En la figura 23 se muestra de manera esquematica la relacion entre el momento resistente
nominal, "My Fr" y la longitud libre "Lb", la ecuacién 3.3.9 es valida solamente para longitudes
"Lb" mayores a "Lr", si "Lb" se encuentra entre "Lu" y "Lr" debe corregirse, para considerar que el
pandeo se inicia cuando parte del material esta plastificado, y si 1,1, no hay pandeo lateral y la faila
es por pandeo local de alguno de sus elementos.



ol E i
T | !
i { A L Ec 33903310
= ‘% P Secs llpo I 2 4)
| }, T | EC 3.7 en Jecs. Lipo | y 2
i “;{/ 4 Ee 33 t9 en Secs. lipo 3 v 4
| - !
1
Load NP
2 . . i I T"\
3 L] g1 Jecs Lpo 3 - | !
| !
| N
1 |
FALLA POR I I
PANDED FALLA POR ! \
oy | PANDED LaTERal :
U RLSTC oy L ! ! \\E‘M,M
_4’*_ i i S
7 ‘. o
Ce i, Ly Ly o
VIGAS S0RUSTIS. | ] n X |
—PRDED LG~ VICSS INTERVEDIAS - VIGHS ESBELTAS ‘ —F
'(NO HAY PANDEO | PANDEC LATERAL I FANDED LATERAL INELASTICO
LATERAL} INELASTICC N
FIG.23 RESISTENCIA AL PANDEO LATERAL DE VIGAS DE DIVERSAS
LONGITUDES.

La mayor parte de las vigas usadas en las estructuras, poseen longitudes "Lb" comprendidas
entre "Lu" y "Lr", es decir se encuentran entre los puntos "A" y "B", en todas ellas el pandeo inicia en
el intervalo inelastico, debido a la complejidad del comportamiento en este rango, para disefio se
emplean ecuaciones empiricas que unen los puntos frontera "A" y "B" de la figura 23.

Cuando las secciones son tipo 3 0 4 se emplean ecuaciones semejantes (3.3.20 en el rango
elastico y 3.3.19 para el inelastico), en las cuales se sustituye "Mp" por "My".

Para el calculo del momento resistente de secciones tipo 4 se considera la perdida probable de
la resistencia debido al pandeo local, independientemente del pandeo lateral.



3.3.3.- RESISTENCIA DE DISENO AL CORTANTE.

Este articulo se aplica al alma o almas de vigas y trabes de seccion transversal con dos ejes de
simetria, sometidas a fuerzas cortantes alojadas en uno de los planos de simetria, que coincide con el
alma cuando €sta es Unica o es paralelo a ellas en miembros con mas de un alma, cuando el diseiio
queda regido por alguno de los estados limite de resistencia al cortante.

La resistencia de disefio al cortante, "V;", de una viga o trabe de eje recto y seccion
transversal constante , de seccion "I", "C" 0 en cajon es:

Vi = FrVy (3.321).

Donde:

#p=0.90 (factor de reduccion de resistencia)
Vy = Resistencia nominal, que se determina como se indica a continuacton.
Al evaluar V se tendra en cuenta si la seccion tiene una o mas almas.

h K
a) Si !—-<- 1400,‘? , El alma falla por cortante en el intervalo de endurecimiento por
1%

W -

deformaciony Fy =0.66F,4, (3.3.22)
|
K h K

by Si 1400, (<1600 — La falla es por plastificacion del alma por cortante y
F:v Iw \ f'_v
922 NF, K
Vn = “_‘“h Aw (3.3.23)
(") |

c) Si 1600 -E(h <2000 K Se consideran dos casos:
Fy 1y F,

922 J};?A

C,) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma Vy = ( h w (3.3.24)
)



C,) Estado limite de falla por tension diagonal

N22NF K 0.870 0.50F,

V, = |- m——— |+ ———=4, (3.3.25)
’ (n1e,) \Il+(a h ) t+(a h )

h K '
d) Si | 2000 g Seconsideran también dos casos:

" Vv

d,) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma

,845,000K
N=T A, (3.3.26)
(he,)

d,) Estado limite de falla por tension diagonal

_|L8ss.000k| 080 | 050F |
(hre, ) Nt+arn YY) Ar+larn T

N

v (3 3.27)

Para poder tomar como estado limite ia falla por tension diagonal (ecuaciones 3.3.25 y-
3.3.27), la seccion debe tener una sola alma (secciones "I" laminadas o formadas por placas) y estar
reforzada con atiesadores transversales, disefiados de acuerdo con el inciso 4.5.7.

En las expresiones anteriores:

Aw= area del alma, igual al producto de su espesor tw, por el peralte total de la seccion "d".
h = peralte del alma (distancia libre entre patines).

a = separacion entre atiesadores transversales.

k = coeficiente adimensional que se obtiene con la ecuacion siguiente:

5.0 -

K=5.0+(a/h y (3.3.28)




2

"K" se toma igual a 5.0 cuando la relacion a'h, es mayor que 3.0 6 que 260 (hit, ) Y
cuando se emplean atiesadores; en almas no atiesadas h/t, no debe exceder de 260.

En la figura 24 se han representado los resultados que se obtienen al aplicar las ecuaciones
3.3.22 a 3.3 27 al caiculo de Fs (esfuerzo cortante resistente nominal); las curvas corresponden a una
relacton de aspecto particular, a’h, =10; en ellas se aprecia que la importancia de la resistencia
posterior al pandeo aumenta con la esbeltes del alma, lo que es general, aunque los valores relativos
de las dos contnibuciones a la resistencia total dependen, para una esbeltez del alma dada, de la
relacion de aspecto a‘h,,

3.3.4.- FLEXION Y CORTANTE COMBINADOS.

Cuando se necesitan atiesadores transversales y el cociente V, / M, esta comprendido entre
los limites.

0.7271 Mb 1, 6 455 Yo <1.0
Mg Ve

En las que MRz es la resistencia de disefio en flexton, calculada de acuerdo con el inciso
3321 6 3322, Vi es la resistencia de disefio al cortante, inciso 333, y M; y V,, son el
momento flexionante y la fuerza cortanme de diseiio.



EJEMPLO 14.-  Determinar el momento resistente de diseio de una viga

IR — 356 x 63.8kg / m cuando la longitud libre sin armostrar "Lb" es igual a 3, 6 y 9 metros,
usando acero A-36 y un coeficiente Cm=1.0

C 1 ——135

Iy = 1881cm’
Z,=1141cm’

M7 3

0

1 1
=X’ = ;[2(20.3.1:1.35’ ) +32x0.78° | = 38.4cm*

: 1 (d—1t,) 33.35)°
; : , =lu——f=1881(———2—=523,023cm5
202 -t ’ 4 4
E =2,040,000kg /cm’ G = 784,000kg / cm’ E/G=2.602

ZF f
Xr—iCm v -Cizixl_Ox 1141x 2530 523,023=2_13
3 G/Iyl, 3 784,000x38 4§ 1881

ZF
X, =4.293C,,—~ fc—“ =3.220X,=3.22x2.13=6.86
GJ | 1,

J_;r EC . 686\{2 602 x 523, 023‘/1 L+ (6.86)

38.4

L, =344cm

SN = PR e ey

L, =718cm



Tipo de seccion (verificacion de relaciones ancho-espesor)

b 460

i I/ i 9%
Patines = =91

2y A,

d 3500
Alma = l_.,“"= 69.6
I“P f"v

Se trata de una seccion tipo 1.

CASO a) Si L, =300cm(L, =344cm significa que el pandeo lateral no es critico y el
momento resistente se calcula con la ecuacion 3.3.1

My = FRZ,F,, = FyM, = 0.9 x 1141 x 2530 = 259805 7kg. cm

CASO b) Si L,=600cm entonces se ubica entre los valores de [, =344cm vy
L.=718m ..

el pandeo lateral es critico y se inicia en el intervalo inelastico.

) N\
G20) J T
M, = I +|—| C
“Culp\7| 2.6 (Lb] a (EC.33.9)
= > —_
\
M, -EX 2,040,000 1R8] _-18—4-4- | 503-023 S=2409030 k7o
FOx 800 —Z — 600 d _|
M,=24.99T.m

Mp=ZF,=1141x2530=2886730kg.cm=28.87T.m

; Mp=19.25(M,;=24.99 . seusala EC. 33.7 para el calculo del momento resistente.



(. 028M,
Mg=115FpM | 1- ——2 | < Fp M,

M,

FpM,=0.9x2887=25987.m

| _0.28x28.87

Mg = 1.15x0.9x28.87[
24,99

]:20.21T.m(25.98.'. Mp=2021T m

CASO c) Si L, =900cm en este caso se excede de L, =718cm y el pandeo lateral es
critico, iniciandose en el intervalo elastico:

\

| 2
2'040,000 _
M, = 222040000 |, gq, 384+[ = J 523,023 | =1418573kg .cm
1.0 x 900 2.6 {900

2
M, 14.I9T.m(3Mp=l9.25 o seusalaEC. 338

MR =FRMH=0'9X 1419=12771T.m

EJEMPLO 15.- Seleccionar el perfil mas economico para soportar la carga de la viga en la
figura siguiente usando acero A-36 y considerando que el sistema de piso proporciona soporte lateral
continuo al patin superior, la carga es debida a carga viva y muerta sin factorizar (grupo B).

w=3 T/m
WW .
JAN @ M, 2L _22%8 597 m
8 8
-

!‘ -6 m

W,=14x3=42Tm

% =WL=4.2><6

=" =12.67on.




Suponiendo que Mp = FRZ,F,=18.9T m

1890000

=— —830cni*
0.9 x 2530

X

Seleccionando una /R —305x 52 2 kg m Z, =839¢m* )830¢m®

Tipos de seccion (verificacion de relaciones ancho-espesor)

b
__L=6'3<.@.__91

Patines =
2’f \le

w y

- se trata de una seccion tipo |, y como existe arriostramiento continuo en todo el patin a

compresion, no existe problema de pandeo lateral y el momento resistente se obtiene con la ecuacién
331

Mp = FRZ F, =0.9 x839 x 2530 = 19104034g cm

Mgp=1910T m)I89T m . se acepta la seccion

revision por cortante: h=d — 21, =318 - 2(13.2) = 292mm

— _
h_222 _ 38 401400 LK — 1400150 =62.2
e 7530

. la resistencia a cortante se obtiene de la ecuacion (3.3.21)
Vi =0.66F,4, =0.66x 2530 x (31.8 x 0.76) = 40356 kg
VR = FgVy =0.9 x 40356 = 36320kg

Ve =36.32Ton),=12.6Ton - se acepta la seccion.



: - h : . .
Al determinar el limite de - se considero K=5 por ser una viga con alma sin atiesadores y
W .

cumplir el limite maximo de 260 para estos ¢asos.

EJEMPLO 16.- Igual al ejemplo anterior pero considerando los siguientes casos de
arriostramiento lateral en el patin a compresion.

a) Arrostramiento lateral solo en los apoyos.

b) Arriostramiento lateral en los apoyos y al centro del claro.

CASO a) [ =600cm Cp,=10

m

Del manual IMCA:
2
(d-17)" 1020(30.48)°

Ca=ly—r7 =236,900cn
Iy = 1020cm*
Z,= 839cm’
E =2'040,000kg / cm’
J =30.8cm*
d=318cm
E/G=2.602
{ £=132cm

(d—rf)= 30.48cm

G = 784,000 kg / cm’
ry =3.9cm

A =665cm* .

Calculo de "Lu" y "Lr" (formulas 3.3.13 y 3.3.14)
} 900
X, =ix1,0x 839x 2530  |236, _ 1786
3 784,000x 30.8 ¥ 1020

X, =3.220x1.786="5.752

o [ )
[, = NP |2.602%236,900 | | \|1+(5_752)2 = 286cm
5.752 30.8




S —\
{27 [2.602 x 236,900 7
L, = ’ 1+ \ll+(1.786 =6l4cm
" 1786 | 308 J 1.786)

usando las expresiones simplificadas de las ecuaciones 3.3 15 y 3.3.16 tendriamos:

2
‘ F, 1.8 Y 53
X, =2.4C, |-+ —A=2_4><1_0(3 8) «—230_ 59
1, | E 1.32) ~ 2,040,000

>

Xy =3.22X,=322x1.727=5562

- —
L= 318x39 | 1+(5.562)* = 285cm
5562 132\
. 1.8x39 - Y
=233 318x39 4 1+(1.727) =617cm
17277 132\

Los valores anteriores como se observa son muy similares a los obtenidos con las primeras
eXpresiones, que por ser mas exactas seran las que se utilicen en el ejemplo que se resuelve.

Como en este caso Lb=600cm se encuentra entre "Lr" y "Lu", el pandeo lateral es critico y se
inicia en el intervalo elastico y aplicando la EC. 3.3.9 calculamos el momento "Mu"

—\
. zz(—’?_fégilﬁmk r—::-g: 2 e =
— M == " T 020 i = | 236,900 | =1460819kg-m
10x600 | 2.6 \ 600
M,=14.61T m

Usando la ecuacién simplificada 3.3.10 se obtendria lo siguiente:

¢ 2,040,000 66.5x I
EAr _2,040.0 0"665"]32=1163963kg cm=11.64T.m

(4 7) (600 3.9)

Mcy =



4. 7EAd 4.7 x 2,040,000 x 66,5 x 31.8
2 2
(Lo r_v) (600 3.9)

My = =856650kg cm=857T.m

M= (11.64)* +(8.57)* =14.45T.m

Como se puede apreciar este valor es muy similar al obtemido con la ecuacion mas exacta
aplicada anteriormente.

M, =2F, =839 x2530=2122670kg cm=21.23T.m

2
Mu=l4.6!)3Mp=l4.15T.m S seaplicalaEC 3.3.7

Mp=115x09x2l 23(1-9%}13.03?:::

Mp=13.03T. m(1897T.m

. laseccion fR—305x52.2kg/m no es adecuada para el estado de cargas planteando si
no se le proporciona arriostramiento lateral entre sus apoyos: -

CASO b) 1y =300cm

M
Cn=06+04=—L=06 (yaqueMI=0)
M

X,=06x1786=1.0716 (adoptando los valores del inciso "a" anterior).

X, =0.6x5.752=3.4512



@) 2602 x 2 ) 5~
L, = {2 _ 12,602 x 236,900 + {1+(3.4512) =390cm
3.4512 \ 30.8

Como /4 =300cm{L, =390cm el pandeo lateral por flexo-torsion no es critico y desde el
punto de vista de resistencia a la flexion se encuentra en las mismas condiciones del ejemplo anterior,
y la viga IR seleccionada continua siendo adecuada. no se revisa la resistencia al cortante ya que para
esa solicitacion no hay variacion con respecto al ejemplo anterior.



3.4.- MIEMBROS FLEXOCOMPRIMIDOS.

En esta seccion se trata el disefio de miembros de eje recto y seccion transversal constante, con
dos ejes de simetria, sujetos a compresion y a flexion producida por momentos que obran alrededor de
uno de los dos ejes de simetria; se designan, indistintamente, con las palabras " columna" o "elemento
flexocomprimido”.

Para los fines de esta seccion, las estructuras de las que forman parte los miembros
flexocomprimidos se clasifican en "regulares” e "irregulares”.

) Una estructura "regular" se caracteriza porque esta formada por un conjunto de marcos planos,
provistos o no de contraventeo vertical, con o sin muros de rigidez, paralelos o casi paralelos, ligados
entre si, en todos los niveles, por sistemas de piso de resistencia y rigidez suficientes para obligar a que
todos los marcos y muros trabajen en conjunto para soportar tas fuerzas laterales, producidas por viento
0 SISMO, y para proporcionar a la estructura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de pandeo
de comjunto bajo cargas verticales. Ademas, todos los marcos planos deben tener caracteristicas
geométricas semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben ser de la misma altura, aunque ést-
varie de un entrepiso a otro.

Una estructura se considera "irregular” cuando los elementos que la componen no constituyen
marcos planos, cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si, cuando los sistemas de piso no
tienen resistencia o ngidez adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos carecen de diafragmas
horizontales, cuando la geometria de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a otros, cuando
las alturas de las columnas que forman parte de un mismo entrepiso son apreciablemente diferentes, o
cuando se presentan simultaneamente dos o mas de estas condiciones.

Una construccion puede ser regular en una direccién e irregular en la otra. La mayor parte de los
edificios urbanos, de departamentos y oficinas, tienen estructuras regulares. son ejemplos de estructuras
irregulares, muchos salones de espectaculos (cines, teatros, auditorios) y una buena parte de las
construcciones fabriles.



~

3.4.1. METODO DE ANALISISY DISERO

Los elementos mecanicos de disefio pueden obtenerse por medio de un andlisis de primer orden,
basado en la geometria iniciat de la estructura,o con un analisis de segundo orden, en el que se tomen en
cuenta, como minimo, los incrementos de las fuerzas internas producidos por las cargas verticales al
actuar sobre la estructura deformada y, cuando sean significativos, la influencia de la fuerza axial en las
rigideces y factores de transporte de las columnas y en los momentos de empotramiento, asi como los
efectos de la plastificacion parcial de la estructura. Toda estructura puede analizarse utilizando
cualquiera de los dos métodos indicados mas adelante.

Los factores que no se consideran en el analisis se incluyen, de manera indirecta, en las formulas
de disefio, por lo que los metodos de disefio de elementos flexocomprimidos dependen del tipo de
analisis que se haya efectuado. La dificultad del disefio esta, en general, en razon inversa a la presicion
del analisis.

-

Las estructuras se han analizado tradicionalmente con metodos elasticos de primer orden en los
que las ecuaciones de equilibrio se plantean tomando como base su geometria inicial no deformada,’ se
ignoran efectos no lineales de dos tipos, unos geométricos, que se traducen en solicitaciones adicionales
generadas por el cambio de posicidn de las cargas verticales causado por las deformaciones de la
estructura, y otros debidos a la plastificacion parcial del material, que suele preceder al colapso, que
produce cambios, a veces significativos, en las rigideces relativas de vigas y columnas, y en los factores
de longitud efectiva de esta ultimas, los cuales generan incrementos en las deformaciones de la
estructura, y modificaciones en sus elementos mecanicos.

Los efectos de segundo orden que no se consideran en el anallsls ‘se mcluyen de forma

amplificacion de momentos.




En la figura 25 se presentan las curvas carga-desplazamiento lateral de cuatro marcos rigidos
de un piso y una crujia.
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{a) MARCO PERFECTO CON CARGAS VERTICALES APLICADAS EN LOS NUDOS.
b) MARCO IMPERFECTO CON CARGAS VERTICALES APLICADO EN LOS NUDOS
¢} MARCO IMPERFECTO CON CARGA VERTICAL DISTRIBUIDA UNIFORMEMENTE.
d) MARCO IMPERFECTC CON CARGAS VERTICALES Y HORIZONTALES

FIG.25 COMPORTAMIENTO DE MARCOS RIGIDOS
El marco "a" es simetrico, geometricamente perfecto, con cargas verticales aplicadas en los
nudos, su comportamiento es semejante al de una columna perfecta a compresion axial, conservando
su configuracion inicial, hasta que la carga alcanza el valor critico correspondiente al pandeo con
desplazamiento lateral, después los desplazamientos crecen bajo carga constante.

El marco "b" posee una falta de verticalidad inicial A; las cargas estan aplicadas en los nudos,
su comportamiento es semejante al de una columna a compresion con imperfecciones, si los defectos
geometricos son pequeiios, la ordenada del punto de inestabilidad, 2, se acerca a la carga critica.

Cuando la carga esta distribuida a lo largo del cabezal, como en el marco "¢", hay flexion
primaria en todos los miembros; aparece una fuerza normal en el cabezal y, posiblemente, algunas
zonas se plastifican localmente por flexion; la rigidez del marco se reduce, y la carga por inestabilidad
disminuye (punto 4).



En el marco "d", sujeto a cargas verticales y horizontales, el desplazamiento lateral del cabezal
se inicia cuando se empiezan a aplicar las cargas, causado por la fuerza horizontal y por el volteo
producido por [as cargas verticales que actuan sobre el marco desplazado (efecto PA).

La carga vertical que corresponde al punto de inestabilidad (punto 6), es menor que la critica
del mismo marco con fuerzas "p" aplicadas en los nudos. La inestabilidad se presenta cuando {a
combinacion de los efectos de segundo orden y de [a accion inelastica reduce a cero la rigidez iateral
de la estructura, en la falla por inestabilidad inervienen las dos fuentes de efectos no lineales: las
geometricas, que ocacionan los efectos de segundo orden, y las debidas al comportamiento inelastico
del material.

Las respuestas de los cuatro marcos de la figura 25 estan basadas en la suposicion de que no
hay pandeo local, ni pandeo [ateral por flexotorsidn en vigas o columnas, ni se forman mecanismos en
el cabezal, por lo tanto, las curvas de comportamiento anteriores corresponden con los limites
superiores de su resistencia.

En la figura 26 se muestra las curvas carga-desplazamiento correspondientes a los deversos
metodos con los que se puede efectuar el analisis de marcos rigidos, ejemplificados en un marco de un
solo piso por simplicidad, se ha trazado tambien la curva que representa el comportamiento real del
marco, que se obtendria experimentalmente. Ademas se indican los diagramas momento-tuerza axial-
rotacion idealizados, que se utilizan en los metodos de analists; corresponden a materniales elasticos,
rigido-plasticos y elastoplasticos.
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FIG. 26 CURVAS CARGA-DESPLAZAMIENTO LATERAL



El analisis elastico de primer orden (grafica 1), es el mas sencillo y se ha utilizado desde
principios del siglo pasado, y sigue siendo el metodo mas comun en la actualidad, en el se considera
que el material tiene un comportamiento elastico lineal ilimitado, y las ecuaciones de equilibrio se
plantean en base a la geometria inicial del marco, sin considerar sus deformaciones, y por lo tanto la
respuesta de la estructura también es lineal.

Debido a que el comportamiento de los materiales se acerca al elastico lineal solo a esfuerzos
bajos, unicamente la parte inicial de la grafica coincide con la respuesta real de la estructura; por lo
tanto podemos decir que este tipo de analisis solo funciona para investigar el comportamiento de una
estructura sometida a sus cargas de trabajo, pero no sirve para las cargas de colapso.

La respuesta elastica termina cuando aparece el esfuerzo de fluencia, por primera vez, en
algun punto de la estructura; esto sucede cuando la carga llega al valor Py, que es la base de todos
los metodos convensionales de disefio (7| no corresponde a la aparicion de Fy, sino a la formacion
de la prnimera articulacion plastica; la diferencia es pequefia en perfiles con factor de forma poco
mayor que la unidad).

Arriba de P;; la grafica carece de significado fisico; la carga maxima que soporta la estructura en
condiciones de trabajo, es igual a P;; dividida entre un coeficiente de seguridad mayor que la unidad.

En el analisis elastico de segundo orden, (grafica 2), también se supone que el
comportamiento es elastico lineal ilimitado, pero las ecuaciones de equilibrio se plantean
considerando la geometria de la estructura deformada. Los momentos primarios {obtenidos de un
analisis elastico de primer orden), se amplifican debido a la interaccion de cargas y desplazamientos;,
los momentos y las deflexiones crecen mas rapidamente de las cargas, dando una grafica de pendiente
decreciente que incluye los efectos de la falta de linealidad geométrica; proporciona la carga maxima
que resistiria la estrucrura si su comportamiento fuese elastico hasta la falla, Pz ,que esta por debajo
de la carga critica elastica Fx. ) ‘

El comportamiento elastico termina cuando aparece €l esfuerzo, Fy, lo que define la carga
Py 5, que corresponde a Pyy, y, como ella, se calcula para finge = F,, para Fpe = F,, 0 para

Mpax = Mp., en donde Mpc es el momento plastico de la seccion critica, reducido por carga axial,
Py » simplemente es menor que Fy).



El analisis elastico de segundo orden, proporciona una buena aproximacion para la respuesta
de la estructura en condiciones de servicio, pero continua siendo mala para predecir su
comportamiento en la cercania del colapso, excepto en los casos poco comunes, en que las
estructuras son tan flexibles que fallan por inestabilidad elastica.

En el analisis rigidoplastico de primero y segundo orden (grafica 3 y 4), se supone que el
comportamiento del material es rigidoplastico; en la curva momento-rotacion suele incluirse el efecto
de la fuerza axial. Como consecuencia de estas hipotesis, las deformaciones son nulas hasta que los
momentos flexionantes alcanzan el valor Mpc, en un nimero de secciones transversales suficientes,
para que la estructura completa, o parte de ella, se convierta en un mecanismo con articulaciones
plasticas, la carga correspondiente es Fp,.

El comportamiento posterior a la formacidn del mecanismo puede describirse de alguna de las
dos maneras siguientes:

a) Despreciando los desplazamientos al plantear las ecuaciones de equilibrio, con lo que se
obtiene una recta horizontal, que corresponde a desplazamientos crecientes bajo carga constante
(grafica 3).

. b) Teniendo en cuenta los desplazamientos se obtiene una curva descendente, ya que los
momentos adicionales que producen las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada no
pueden ser equilibrados por ella a no ser que se disminuyan las cargas exteriores (grafica 4).

El analisis ngldoplasnco de pnmer orden proporciona la carga de colapso plastico Py), que es

~a

fuerzas ax1ales nulas o pequenas o en las que el macanismo de colapso se f'orma cuando Ias
deformaciones son todavia muy reducidas, pues en ellas Py es casi igual a la carga real maxima.

Esta forma de andlisis proporciona, con buena presicion, la resistencia maxima de vigas
continuas, marcos rigidos no contraventeados hasta de tres pisos, y marcos rigidos adecuadamente
contraventeados de cualquier altura. En cambio, no da ninguna informacion sobre el comportamiente
de estas estructuras en condiciones de trabajo.



En el analisis elastoplastico de primer y segundo orden (grafica 5 y 6), se supone que el
comportamiento del matenial cs elastoplastico y se hace una sucesion de analisis elasticos con la
estructura sometida a cargas de intensidad creciente, en los que se tienen en cuenta las articulaciones
plasticas que se forman a lo largo del proceso. Suele incluirse el efecto de la fuerza axial en la curva
momento-rotacion de las columnas.

El proceso se intcia considerando que la estructura es elastica, y se estudia su comportamiento
hasta que las cargas alcanzan los valores necesarios para que se forme la primera articulacion plastica,
después se realiza un segundo analisis elastico, suponiendo que hay una articulacion real en la seccion
donde se formo la articulacion plastica; como la estructura ha perdido rigidez, la pendiente de la curva
carga-desplazamiento disminuye. Esta etapa termina cuando los momentos calculados en ella,
superpuestos con los de la pnimera etapa, llegan a Mp (Mpc, si la carga axial es significativa) en otra
seccion transversal, en la que aparece la segunda articulacion plastica.

El proceso continua, suponiendo que la estructura es eldstica entre articulaciones plasticas
sucesivas y sustituyendolas por articulaciones reales; obteniendose asi una grafica formada por tramos
de pendiente cada vez menor, ya que la rigidez de la estructura disminuye al aparecer una nueva
articulacién, hasta agotar completamente su resistencia.

La diferencia entre el analisis de primero y segundo orden estriba en la forma en como se
efectian [os analisis elasticos.

El analisis elastoplastico de primer orden se inicia con un analisis elastico, también de primer
orden, con el que se obtiene una grafica carga-desplazamiento recta de pendiente determinada por la
rigidez inicial de la estructura, que termina cuando se forma la primera articulacion plastica en el
punto de ordenada P;,;después se efectua otro analisis elastico de primer orden de la estructura
"determinada” por la introduccién de una articulacion real en la seccion plastificada; se obtiene una
segunda linea recta, de pendiete menor a la primera que llega al punto en el que se forma la segunda
articulacion plastica; el resultado final es una linea quebrada {(curva 5), compuesta por rectas de
pendiente decreciente, que unen los puntos correspondientes a la formacion de articulaciones plasticas
sucesivas; el ultimo tramo, que se inicia en el instante en que la estructura se convierte en un
mecanismo, se confunde con la linea horizontal, de pendiente nula, obtenida en el anlisis
rigidoplastico de primer orden.



Este metodo no proporciona ninguna carga caracteristica adicional, pues P;; se evalua con un

analisis elastico y Py es la carga de colapso rigidoplastico de primer orden, la grafica carga-

desplazamiento que se obtiene con el es una buena representacion del comportamiento real de
estructuras con fuerzas normales poco significativas, ¢ sea aquellas cuya resistencia maxima se
obtiene con buena presicion mediante un analisis ngidoplastico de primer orden.

E!l analisis elastoplastico de segundo orden se efectua de manera similar, pero las soluciones
de las estructuras auxiliares, con nimeros crecientes de articulaciones, se obtienen con repetidos
analisis elasticos de segundo orden. La grafica carga desplazamiento lateral, formada por una
sucesion de tramos de curva, se separa del comportamiento elastico de segundo orden en el punto de
ordenada #;», cuando aparece la primera articulacion plastica, y se confunde eventualmente con la
curva descendente del analisis rigidoplastico de segundo orden (curva 6).

La ordenada F,; del punto mas alto de la curva es una muy buena aproximacion, de la carga
maxima resistente de la estructura.

En la figura 27 se ilustra el concepto de la carga critica deteriorada, que aclara el
comportamiento de las estructuras elastoplasticas sujetas a solicitaciones crecientes.

Defliexion

FIG 27 DETERMINACION DE LA CURVA CARGA-DEFLEXION UTILIZANDO
EL CONCEPTO DE CARGA CRITICA DETERIORADA



La curva(l) describe el comportamiento elastico de segundo orden, tiende asintoticamente
hacia la recta horizontal que repiesenta la carga critica elastica. Cuando se forma la primera
articulacion plastica, la estructura se deteriora por la perdida de ngidez angular en una de sus
secciones transversales, y puede calcularse una nueva carga critica "deteriorada”, Pp), la curva (2),
obtenida con un analisis elastico de segundo orden de la estructura deteriorada, tiende asintoticamente
hacta la recta horizontal de ordenada Fpy;

El proceso contintia mientras la carga critica deteriorada es mayor que la carga vetical que
obra sobre la estructura, o que deja de cumplirse eventualmente, en el caso aqui lustrado ésto sucede
despueés de que se forma la tercera articulacion plastica, ya que la carga critica deteriorada
correspondiente, £p3, es menor que la que soporta la estructura en ese instante. La curva carga-

desplazamiento tiende hacia Pj3 de arriba hacia abajo, lo que indica una disminucion de resistencia;
la ordenada del punto "c" corresponde a la resistencia maxima.

E! punto que representa la formaci¢n de un mecanismo (punto D), corresponde a la aparicion
de la cuarta articulacion plastica, se encuentra sobre la curva que corresponde al comportamiento
rigido plastico de segundo orden, que tiende asintoticamente hacia el eje de las abscisas; éste
representa [a carga critica deteriorada de una estructura de rigidez lateral nula.

Si se emplean metodos basados en estados limite, las solicitaciones de disefio, obtenidas casi
siempre con un analisis elastico de la estructura bajo cargas de trabajo factorizadas, se comparan con
las resistencias de disefio, que suelen alcanzarse cuando la seccion critica, o el miembro completo,
_ estan parcial o totalmente plastificados.En el procedimiento anterior, se puede identificar un error; el
disefio se basa en la plastificacion parcial o completa, de secciones o miembros criticos, fenomeno que
se representa acompaifiado siempre, por una redistribucion de momentos que no puede predecirse con
los metodos de analisis elastico, sin embargo, estos son los que se emplean para obtener las
solicitaciones de disefio.

3.4.2.- ESTADOS LIMITE:

En el disefio de miembros flexocomprimidos deben considerarse los siguientes estados limite
de falla: ' '



+ Pandeo de conjunto de un entrepiso, bajo carga vertical.

+ Pandeo individual de una o mas columnas, bajo carga vertical.

+ Inestabilidad de conjunto de un entrepiso, bajo cargas verticales y horizontales
combinadas.

+ Falla individual de una o mas columnas, bajo cargas verticales y horizontales
combinadas por inestabilidad o porque se agote la resistencia de alguna de sus
secciones extremas.

+ Pandeo local.

Debe considerarse también el estado limite de servicio de deformaciones laterales de entrepiso,
que depende, en buena parte, de las caracteristicas de las columnas.

3.4.3.- Dimensionamiento De Columnas Que Forman Parte
De Estructuras Regulares.

Los miembros a flexocompresion que forman parte de estructuras regulares se dimensionan de
manera que satisfagan los requisitos que se indican a continuacion.

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas y la de la
columna completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las secciones extremas se revisan con las
ecuaciones 3.4.1, 34,4 0 3.4.5, dependiendo del tipo de seccion de que se trate, y la revision de la
columna completa se realiza con las ecuaciones 3.4.6, 3.4.9 6 3.410. Las dimensiones de las columnas
se obtienen de manera que se cumplan, simultaneamente, las condiciones de resistencia de las
secciones extremas y de la columna completa.

Como alternativa, las columnas que forman parte de estructuras regulares pueden
dimensionarse como se indica en el inciso 3.4.4.,

En las estructuras regulares se pueden determinar los efectos de segundo orden utilizando
metodos de analisis o formulas simplificadas, que no son adecuadas para estructuras irregulares; por
esta razon las normas técnicas complementarias las trata en dos secciones diferentes.



3.4.3.1.- REVISION DE LAS SECCIONES EXTREMAS

a) Secciones tipo 1 y 2.
en cada extremo de la columna debe satisfacerse la condicion:

='d
M Hox + M"QV
M pex M

pey

<1.0 (3.4.1)

Mpcx y Mpcy son los momentos resistentes de disefio de la seccion flexionada alrededor de
cada uno de los ejes centroidales y principales, calcuiados teniendo en cuenta la presencia de la fuerza
de disefio a compresion y suponiendo, en cada caso, que el otro momento es nulo; para secciones "["
o "H" se calculan con las ecuaciones’

P ]
M pex =118 FgM 1—};})_ < FaM py (3.4.2)

Ry

M e, = 1.67FpM

P
1-—X_ |<FpM
Py FRP R

oy (3.4.3)

Cuando la seccion es en cajon, cuadrada, los dos momentos, Mpcx y Mpcy, se determinan con
la ecuacion 3.4.2

El exponente "¢" tiene alguno de los valores siguientes:
p g gu

secciones "H" x=1.60-p/2L,

secciones en cajdn, cuadradas x=1.70-p/2L,
cualquier otra seccion «=1.0
Fr=0.90

Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial de disefio que actua sobre la columna y los momentos de
disefic en el extremo considerado, calculados de acuerdo con 3.4.3.3, "a" o "b".

Mpx=ZxFy y Mpy=ZxFy son los momentos plasticos resistentes nominales de la seccién para
flexion alrededor de los ejes "X" y "Y", respectivamente.

Py=AFy es la fuerza axial nominal que, actuando por si sol2, ocasionaria la plastificacion de
una columna corta cuyas secciones transversales tienen un area A,.



"Ln" indica logaritmo natural si se toma x=1.0 la EC. 3.4.1 se transforma en:

i 08 Mypy 9 O0Mugy (3 3.4)
fRRv FRMpx FRMpy

Esta ecuacion debe utilizarse para revisar columnas para las que no se conoce "a", y puede
emplearse, conservadoramente, en lugar de la EC. 3.4.1. aunque se conozca el valor de """

b) Secciones tipo 3 y 4
en cada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la condicion:

P M

HOX

+
FrPy, Mpy Mgy

<1.0 (3.4.5)

Mpy 'y Mgy se caleulan como se indica en 3321, "b" y "¢"; y las otras cantidades que
aparecen en la ecuacion se han definido anteriormente.

3.4.3.2 REVISION DE LA CoLUMNA COMPLETA

a) Secciones tipos 1y 2 .
debe satisfacerse la condicion:

VY e ¥
(M” 3| Mo <1:0 =

\Jﬁ..:— SLE L 13.3.0)

Mucx y Mucy son los momentos resistentes de disefio de la columna flexionada en cada uno

de sus planos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de compresién y por posible pandeo
lateral; se calculan con las ecuaciones.

B
Myex = Mm[l _‘EC'] (347



P
Muc_v= FRMpy[ - Rl;)

El exponente "B" tiene alguno de los valores siguientes:

Secciones "H"

' B B
=04+ p+—210 —2>03
B P D para ~

B
=1.0 —{0.3
B para ——
Secciones en cajon, cuadradas:

B=13+1000p (L/r) 21.4

para cualquier otra seccion £F=1.0

"D" es el peralte total de la seccion, y "B" el ancho de los patines

Fr=0.90

* . . ~ . -
Pu, M, vy M,,, son la fuerza axial de disefio sobre la columna y los momentos de disefio,

Mm es el momento resistente de disefio, para flexion airededor del eje "X"; se calcula como se
indica en 3.3.2, o, en forma aproximada con la siguiente ecuacion (valida para secciones "I" o "H"):

M, =F, 1.07—M—‘E’ M, <F,M
26500

px

Si la columna esta soportada lateralmente en forma continua, o esta provista de soportes
laterales con separaciones "Lb" no mayores que "Lu", dada por alguna de las ecuaciones 3.3.13,
3.3.15 0 3.3.17, cuando no se requiere capacidad de rotacion, o no mayor que "Lp", ecuaciones 3.3.2
0 3.3.3, cuando s se requiere capacidad de rotacion, Mm puede tomarse igual a FRM .

(3.4.8)

calculados de acuerdo con 3.4.3.3 "a" o "b". En la ecuacton 3.4.6, lo mismo que en las ecuaciones
349y 3.4.10 se utilizan siempre los momentos de disefio maximos, alrededor de los ejes "X" y "Y",
aunque los dos no se presenten en el mismo extremo de la columna.



"Rc", es la resistencia de disefio a compresion, y se determina de acuerdo con el inciso 3.2.2

Sisetoma =10, la EC 3.4.6 setransforma en:

P M M.,
L e 4 — <1.0 (3.4.9)
R M, M,

Esta ecuacidon debe utilizarse para revisar columnas para las que no se conoce 8, y puede
emplearse, conservadoramente, en vez de la EC 3.4.6. aunque se conozca el valor de 3.

b) Secciones tipo 3y 4
debe cumpiirse la condicion.

*

_@ + Muiox + M"Oy <1.0 (3.4.10)
R, Mpx Mpy

Mgy y M, se calculan de acuerdo con el inciso 3.3.2

3.3.4.3 DETERMINACION DE LOS MOMENTOS DE DISENO

a) Analisis de primer orden
Si las fuerzas normales y los. momentos.se.obtienen por medio de un_anahsis_convensional-do=—

==primTer-oTgen, basago-en 1a-geometna-inicial-de-la-estructura;-los"metodos de disefio se determinan
como sigue:
Mo = My + ByM,, (3.4.11)

M,y = B.M,; + ByM), (3.4.12)



Enla EC. 3.4.11 M, es el momento de disefio en el extremo en consideracion de la columna
en estudio, y en la EC 3.4.12 es uno de los momentos de disefio que actuan en los dos extremos,
producidos, en ambos casos, por cargas que no ocacionan desplazamientos laterales apreciables de
€S0S extremos.

Enla EC. 3.4.11, Mtp es el momento de disefio en el extremo en consideracion de la columna
en estudio , y en la 3.4.12 es uno de los momentos de disefio que actuan en los dos extremos,
producidos, en ambos casos, por cargas que si ocacionan desplazamientos laterales apreciables de
es0s extremos.

El segundo miembro de la EC. 3.4.12 se calcula en los dos extremos de la columna, y M,, es
el mayor de los dos valores.

En general, los momentos Mti son producidos por cargas verticales y los Mtp por fuerzas
horizontales, de viento o sismo.aunque las cargas verticales pueden ocacionar momentos Mtp
significativos en estructuras muy asimetricas en geometria o cargas.

En marcos que forman parte de estructuras regulares provistas de contraventeos o muros de
cortante de rigidez adecuada para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos laterales de entrepiso (inciso 2.2.2.b), desaparece el término B,M,, de las

ecuaciones 3.4.11 y 3412, y los momentos Mtt son la suma de los producidos por las cargas
verticales y las horizontales.

Bl y B2 son factores de amplificacion de los momentos; se calculan con las ecuaciones
siguentes:

C,
Bl=1_ "fp” 21.0 (3.4.13)
FrPe
1
Bz—l_ 5P, (3.4.14)



o de manera altemnativa.

1
"3 Pon (3.4.15)

FRLEH

Bz=

Cm es un coeficiente que depende de la ley de vartacion del momento flexionante; se calcula
como sigue:

.-  Miembros a flexocompresion que forman parte de marcos contraventeados o sin
contraventeo, sobre los que no actuan cargas transversales aplicadas en puntos intermedios:

1 . .
Cpn=06+04— para tramos flexionados en curvatura simple.
2

M
Cn=06- 0.4 para tramos flexionados en curvatura doble.
2

M1 y M2 son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los extremos det
tramo de barra en consideracion (puede ser la columna completa o una parte de eila, entre puntos
soportados lateraimente),tomados en valor absoluto.

[1.- Miembros a flexocompresion que forman parte de marcos contraventeados o sin
contraventeo, sobre los que actuan cargas transversales aplicadas en puntos intermedios,
independientemente de que haya o no momentos en sus extremos:

P
Cn —H‘Z——— donde _¥=

= 3 e ——————_

5, es la deflexion maxima y Mou el momento maximo entre apoyos, debidos a las cargas
transversales y a los momentos en los extremos, cuando éstos son diferentes de cero.

En lugar de calcular Cm como antes se indico, puede usarse los valores siguientes: si los
extremos del miembro estan restringidos angularmente, 0.85; si no lo estan Cm=1.0,



"L" es la longitud no soportada lateralmente en el plano de la flexion, "r" es el radio de giro
correspondiente, y "K" es el factor de longitud efectiva en el plano de la flexion.

Enla EC. 3.4 13 se calcula la carga Pr con un coeficiente "K" que corresponde a columnas
cuyos extremos no se desplazan lateralmente, mientras que en la EC 3.4, 14 se usa un coeficiente "K"
determinando teniendo en cuenta que la columna forma parte de un marco en el que los
desplazamientos laterales de entrepiso son significativos.

2. Pz = suma de cargas criticas de pandeo elastico de todas las columnas de entrepiso en
consideracion en la direccion que se esta analizando.

2. F,= suma de fuerzas axiales de desefio en todas las columnas del esntrepiso en
consideracion.

Apj = desplazamiento horizontal relativo de los niveles que limitan al entrepiso en
consideracion, en la direccion que se esta analizando, producido por las fuerzas de
disefio.

2 H=suma de todas las fuerzas honizontales de disefio que obran encima del entrepiso en
consideracion (fuerza cortante de disefio en el entrepiso, en la direccion que se esta
analizando) '

L = altura de entrepiso.

Entrepisos cuyo diseiio queda regido por cargas verticales unicamente:

En columnas que forman parte de entrepisos cuyo disefio queda regido por cargas verticales
unicamente, lo que es frecuente en edificaciones de poca altura y en los entrepisos superiores de
edificios altos, los momentos Mtp suelen ser nulos en la condicion de carga de disefio (excepto en
estructuras muy asimetricas, en geometria y/o carga, en las que pueden ocacionarse desplazamientos
laterales de entrepiso significativos por cargas verticales).

Si se demuestra que el pandeo de conunto de un entrepiso, con desplazamientos laterales
relativos de los niveles que lo limitan, no es critico, B> vale cero y Pgr se calcula con un factor de
longitud efectiva K igual o menor que 1.0 si no se estudia el pandeo de conjunto, o si €ste es critico,
los momentos de disefic son iguales a:

Mo = My Muo = ByM;

By secaiculaconla EC. 3.4.14

Se considera que el pandeo de conjunto en un entrepiso no es critico cuando:

—@22_5

14
Donde Pcr es la carga critica de disefio de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso y
2 F, esla suma de las fuerzas axiales de disefio de todas las columnas de dicho entrepiso.



Cuando la columna forma parte de una estructura de rigidez lateral suficiente como para que
los efectos de esbeltes debidos a desplazamientos lineales de sus extremos no sean significativos,
puede tratarse como si los extremos esiuviesen fijos linealmente; el incremento en los momentos
tlexionantes se debe solo al producto de la tfuerza axial P por los desplazamientos laterales respecto al
eje recto original: éste es el liamado "efecto PS" y se ilustra en la figura 28,

T
C r ; |-—Pd

l
F
|
(Mg —Maa ) /1 ]
— Ng, L

pl o BN

{a) {c) (d)

{a) COLUMNA Y CARGAS

{b) MOMENTOS DBE PRIMER ORDEN (PRIMARIOS)

(c) MOMENTOS DE SEGUNDO ORDEN (SECUNDARIOS

{d) MOMENTOS TOTALES (PRIMARISO MAS SECUNDARIOS)

FIG 28 EFECTOS GEOMETRICOS DE SEGUNDO_ORDEN_EN. COLUMNAS s

CONEXTRENOS TTIDS INEALMENTE (EFECTO P§——mMm —

Si en cambio, los desplazamientos lineales de los extremos son significativos, los momentos
flexionantes se incrementan por el "efecto PA", debido a esos desplazamientos, y el "efecto P&,
producido por la deformacion del eje de las columna respecto a la recta que une sus extremos
desplazados, en la figura 29 se representa el caso particular en el que los dos extremos de una

columna giran angulos iguales, como sucede en los entrepisos intermedios de los marcos rigidos
regulares de varios mveles.



(a) COLUMNA Y CARGAS

(b} MOMENTOS DE PRIMER ORDEN {PRODUCIBOS POR FUERZAS HORIZONTALES EXCLUSIVAMENTE)
(c) MOMENTOS PRODUCIDOS POR EL EFECTO P & (DE SEGUNDC ORDEN)

(d) MCMENTOS PRODUCIDGS POR EL EFECTO P4 (DE SEGUNBO ORDEN)

{e) MOMZNTOS TOTALES

FIG 29 EFECTOS GEOMETRICOS DE SEGUNDC ORPEN EN COLUMNAS CUYOS
EXTREMOS SE DESPLAZAN LINEALMENTE (EFECTOS PAY P6)

Como se ilustra en la figura 30, dependiendo de la magnitud de los momentos secundarios

Po", el momento maximo puede presentarse en un extremo o en una de las secciones intermedias de
la barra.

Mz,

T [ oM, TPSna SM, M= Mea
e r
1 i
a) MOMENTO MAXIMO EN UNA b} MOMENTO MAXIMO EN UNA
SECCION [INTERMEDIA SECCION EXTREMa

FIG. 30 DIAGRAMAS DE MOMENTOS DE BARRAS LARGAS
FLEXOCOMPIMIDAS



b) Analisis de segundo orden

Si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis de segundo orden
en el que se tienen en cuenta, por lo menos, los efectos indicados en el inciso 3.4.1, o si se demuestra,
de acuerdo con el inciso 2.2.2b, que pueden despreciarse los efectos de segundo orden, los
momentos de disefio se determinan como sigue:

My, = Mn+Mtp (3.4.16)

Muo=Bl(Mn+M:'p) (3.4 17)

Todos los terminos que aparecen en estas ecuaciones tienen los mismos significados que en las
ecuaciones 3.4.11 y 3.4.12, pero Pr se calcula con un factor de longitud efectiva "K" igual o menor
que 1.0

3.4.3.4.-DETERMINACION PE CARGAS CRITICAS.

La carga critica de estructuras regulares puede determinarse utilizando metodos racionales
que tengan en cuenta, cuando sean significativos, los efectos de la plastificacién parcial de la
estructura que suele preceder a la falla por pandeo. Pueden emplearse metodos basados en el uso del i
factor de longitud efectiva. ’

Sin embargo, cuando se desee conocer la carga critica de un entrepiso, pueden utilizarse las
formulas aproximadas siguientes:

zP RL
__Si_Fp=<—= fop=FR— (3418
zP : 0.3X P,
S A &,=FRZRV(1-———RL y) (3.4.19)

Pcr es la carga critica de disefio de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso en estudio.
2P, =X A,F, eslasuma de las fuerzas axiales que, actuando por si solas, ocacionan la

plastificacion de todas las columnas del entrepiso
Fr=0.90



"R" es la ngidez del entrepiso, definida como la fuerza cortante en el entrepiso dividida entre
el desplazamiento relativo de [os niveles que lo limitan, producido por la fuerza cortante mencionada,
determinada por medio de un analisis elastico de primer orden.

"L" es la altura del entrepiso

En el calculo de "R" deben incluirse todos los marcos, muros y contraventeos que forman
parte del entrepiso y contribuyen a su rigidez lateral en la direccion analizada, y "Py" corresponde a
todas las columnas consideradas al calcular "R".

3.4.3.5 ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN

El analisis de segundo orden de estructuras regulares debe hacerse utilizando metodos
racionales que tengan en cuenta, por lo menos, los efectos indicados en el inciso 3.4.1.

Una forma aproximada de calcular los momentos de segundo orden en los extremos de las
columnas cuyo disefio quede regido por la combinacion de cargas verticales y horizontales consiste en
evaluar por separado los momentos producidos por los dos tipos de cargas, utilizando metodos de
analisis convensionales de primer orden, y en multiplicar los momentos ocacionados por las cargas
honzontales por el factor de amplificacion F,:

) W,/L

F, =1+
(R/IQ)-1.2W L

: (3.4.20)

Los momentos finales de segundo orden se obtienen sumando los de carga vertical de primer
orden con los producidos por cargas horizontales amplificados.

"Wu" es la suma de las cargas de disefio muertas y vivas (cargas nominales multiplicadas por
el factor de carga correspondiente a la combinacion.de acciones en estudio), acumuladas desde el
extremo superior de la estructura hasta el entrepiso considerado.

"Q" es el factor de compartimiento sismico, en el disefio por viento se considera Q=1.0

"R" es la rigidez del entrepiso en estudio.

Todas las fuerzas internas y en especial, los momentos en las trabes, deben incrementarse de
manera que se cumpla el equilibrio con los momentos amplificados en las columnas.



Cuando los elementos mecanicos de disefio se evaluan con un analisis de segundo orden, las
columnas deben revisarse de acuerdo con 3.4.3.3.b, puesto que ya se han incluido en el analisis los
efectos de esbeltez debidos a desplazamientos laterales de sus extremos.

Como puede observarse, cuando se incluyen en el analisis los efectos geometricos de segundo
orden, deja de ser necesario amplificar los momentos en las ecuaciones de disefio; las columnas se
tratan entonces como si formaran parte de marcos contraventeados adecuadamente, pues como los
elementos mecanicos de disefio incluyen ya la interaccion carga vertical-desplazamiento lateral de
entrepiso, este efecto no debe volverse a considerar en las ecuaciones de interaccion, que se emplean
igual que cuando no existe.

Como el analisis de segundo orden requiere tiempo y esfuerzo adicionales, conviene contar
con procedimientos que permitan determinar si es necesario ilevarlo a cabo, o si los resultados de un
estudio convencional de primer orden son adecuados para diseito. Por otro lado, puede requerrse
controlar la rigidez lateral de un edificio de tal forma que los efectos de segundo orden no influyan
significativamente en su respuesta.

Para esto es conveniente definir el termino "indice de estabilidad”, denotado por la letra "I" y
definidos como:

[ = 2 PMAI
(V)L

Calculado para un entrepiso determinado y equivale a la relacion X P, /X P, . Un limite para
este indice puede establecerse a traves de la ecuacion definida en el inciso 2.2.2.b, de las normas

técnicas en donde se indica que en las columnas de marcos rigidos que formen parte de estructuras
regulares, pueden despreciarse los efectos de segundo orden debidos a desplazamientos lineales de__

—Sus e;ggg@g(efeﬂn " DA —

A1<00822:
- u

que puede escribirse:

208 (6 08

(Zv)L



Lo que equivale a definir que pueden ignorarse los efectos de segundo orden cuando no
incrementan a los de primer orden en aproximadamente 10%, o lo que es lo mismo, cuando el factor
de amplificacton no excede de 1.10

3.3.4 DIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS QUE FORMAN PARTE DE ESTRUCTURAS
IRREGULARES.

Los miembros a flexocompresion que forman parte de estructuras trregulares se dimensionan
de manera que se satisfagan los requisitos que se indican a continuacion.

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas y de la columna
completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las dimensiones de las columnas se obtienen de
marnera que se cumplan, simultaneamente, las condiciones de resistencia de las secciones extremas de
la columna completa.

3.4.4.1. REVISION DE LAS SECCIONES EXTREMAS.

a) Secciones tipos | y 2

En cada uno de los extremos de [a columna debe satisfacerse la ecuacion 3.4 .4.
b) Secciones tipo 3y 4

En c¢ada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la ecuacion 3.4.5.
3.4.4.2. REVISION DE LA COLUMNA COMPLETA.

a) Secciones tipo 1 y 2

Debe satisfacer la ecuacion 3.4.9.

b) Secciones tipo 3 y 4
Debe cumplirse la ecuacion 3.4.10



3.4.4.3 DETERMINACION DE LOS MOMENTOS DE DISENO.

a) Analisis de primer orden;,
si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis convencional de primer
orden, basado en la geometria inicial de la estructura, los momentos de disefio se determinan como
sigue:

Muo:BI(le"'Mrp) (3.4.2])

MuozBI(Mn""Mlp) (3.422)

Enla EC. 34.21, Mti y Mtp tienen el mismo significado que en la EC. 3.4.11 y en la EC.
3.4 22 significan lo mismo que en la EC. 3 4.12. B) esta dado porla EC. 3.4.13

Las literales que aparecen en la EC. 3.4.13 conservan sus significados, pero los valores
indicados para "Cm" solo son aplicabies a las columnas que forman parte de marcos contraventeados
adecuadamente; en caso contrario se tomara Cm=0.85. De manera analoga, en el calculo del factor
de longitud efectiva K, necesario para evaluar B; y Rc en las EC. 3.4.9 y 3.4.10, se tendrd en cuenta
si la estructura esta, o no contraventeada adecuadamente.

b) Analisis de segundo orden.

Si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis de segundo orden
en el que se tienen en cuenta, por lo menos, os efectos indicados en el inciso 3.4.1, los momentos de
disefio se determinan con las EC 3 421 y 3. 4 22, pero ahora Cm tiene el valor mdlcado con relacion

mismo que "Rc" en las ECS. 3.4.9 y 34 lO



El valor indicado con relaciéon a la EC. 3.4.13 y Fr se determina con un factor de longitud
efecttva "K" menor o igual a | 0, lo mismo que "Rc" en las ECS. 3.4.9.y 3.4.10.

EJEMPLO 17.- En la figura se muestra uno de los tramos de la cuerda superior de una
armadura, determinar el tubo necesario, considerando que sus nudos estan soportados lateralmente,

considerar que las cargas son nominales (sin factor de carga), correspondientes a cargas de servicio.
El Acero es A-36 y la armadura servira de cubierta en una sala de espectaculo.

—W=100 kg/m

. .A L.
BN A A A N

vvvvvv BN AN A A A A )
—37 m - 37 m : 27 =

,—W:IOO kg/m

10TON —eiimtctatatbigit ettt ttadicden 1 ()TN
JAY A

, 37 m——I

F -

Proponiendo una seccion OC - 168 x 7.11 y sacando sus propiedades del manual IMCA.

A =36.0cm?

[ =1172cm*

S =139cm’

r=57cm

z=—é(1_)3 —d?)= é(16.83 ~15.4%) = 18L6cn

Clasificacion de la seccion propuesta (seccion 2.3.2)

0
_2___ 168 =23.6(|3200
(711

=522
Y



. La seccion puede considerarse del tipo | y considerando a la estructura como regular, se
revisa la seccion a flexocompresion con la ecuacion 3 4.1

KL 1.0x370
¥ 5.7

=65(C, =126  (Acero A-36)

_ ] KL
De la tabla 3 de disefic a compresion, para . =65

%: 1865kg cm’

f

S R.=1865%x360=67140kg =67.1TON .

Py = ”ZEZ A = ”212 x 36 =171557kg
(KLJ (65)
r
Pz =171.6TON

P, = A4 F, =36x2530=91080kg =91.1TON .

Como los desplazamientos laterales relativos de los nudos de las armaduras son muy
pequeios, solo se calculara el factor de amplificacion B1 con la ecuacion 3.4.13, considerando sus
extremos restringidos Cm=0.85

Cm
B] —-'l-—-Fu-- >21.0

FrPg

- -- 0 - _ J _
== = e Bl_= ‘8—5-7

;6?_ ﬁfﬁ.w.'__ : - - - -

o o—_——
0.9x171.6
Elementos mecanicos ultimos de disefio.

F,=1.5 (lugar de reunién)

2
M:.O'_]ML =0114T - m

P,=1.5x 40TON .= 60TON . »

M,=15x0.114=0.17T-m



En el calculo del momento se considera el caso de una viga doblemente empotrada, porque la
cuerda superior esta formada por varios tramos de longitudes iguales.

Determinacion de los momentos de disefio (ECS. 3.4.11 y3.4.12)
MHO = M” + BzMIp = M”. =017T-m

M:o =BM,; + BzMrp =BM,;=139x017=0247T-m
Resistencia de disefio a flexion.

Mp =ZF, =181.6 x 2530=459448kg -cm=4.6T-m

Revision de las secciones extremas (ecuacion 3.4.4)

PN + O'SSMHO SIO
FRPy FRMp

60 0.85x0.17
+

=0.76(1.0 b
09x9L.1 09x4.6 ( bien

Revision de la columna completa (ecuacion 3.4.9)

My, = FRMp =0.9 x 4.6 =4.14(por no tener problemas de pandeo lateral, seccién
tipo 1)

.&+—M‘“’ <1.0

Re My

60 028 894+0.06=0.951.0
671 4.14

Como se aprecia la seccion es adecuada y el esfuerzo predominante es el debido a las fuerzas
axiales, siendo muy poco significativos los efectos de flexion,

EJEMPLO 18.- Revisar si el perfil mostrado es adecuado para soportar las cargas de disefio
mostradas en la figura siguiente, considerar Acero a-36 y que el marco esta contraventeado en su
plano y fuera de el; las columnas estan soportadas lateralmente en sus extremos y a la mitad de su
claro.



(e =050
[v: SIC
Ke=073
le le
G =10 ]
| .

GEOMERIA DEL MARCO

|

=09 cm

4

475 cm—
s

127 em

———-50 cin—

—-22 Cm'——‘

Py =50Ton P, =50Ton

— L8
3 ilm \‘1}_\1._. =253 T-1n
—t =2
S‘m r.\.\lu:lZ T-m
1y

Py =50Ton

VISTA LATERAL
DE LA COLUMNA

ELEMENTOS MECANICO3
DE DISENC

A =10lem?

[, =41760cm*
1,=225Tcm’
S, =1670cm’
$, =205cm’
Z, =1900¢cm’
Z,=318cm’
r,c- =20.3cm

ry = 4 Tem
r,=5.6cm

Clasificacion de la seccion (ver tabla de relaciones ancho-espesor).

by 22

Patines

= =8.7
er 2x1.27

para almas a flexo-compresion

460

\ 2530°

=91

P, =50TON .

_ 101x 2530
Y 1000
P 50

v

=255.5

M- ——— =0.20(0.28 ...
255.5




3500 23990 (1 4x020)=501

Limite =F[1 - L 4‘"‘J = )
-1'
h
— =—— =50(50.1
. se trata de una seccion de tipo |

.-Calculo de las Resistencias a Compresion y Cargas Criticas Elasticas-.

=22

r 20.3

[KLJ _0.73x 600
X

| (KL] - 1'04"300 = 64 RIGE .. R, /4, =1800kg fem
¥ v .

1800 % 101
1000

R, = =181.8TON.

- APE _1012E
[KL]Z (22)?

r

4201535kg = 4201TON .

X

~~Calculo del factor de amplificacion, en este caso solo se calcula Bl, ya que no hay
desplazamiento del entrepiso-.

C= 06+04-6—5=070
25
C
Bi=—m2=>=210
=7 (EC.3.4.13)
FrPg
0.70 o
B 5—=0.71.5 =10

" 0.9x4201



.-Calculo de los momentos de diseiio, debido a que solo existe Mti,y B1=1.0 los momentos A,
y M;, son iguales-.

A’[r}r)x = Mz‘:{)x :B]M” =1.0x 25225Tm

.-Resistencia a la flexion (se usa la ecuacién aproximada dada para secciones "I"" 0 "H")-.

' Lr)[F
M, =Fp 1'07_(_2:;6‘/_5)66\(;— MpxSFRMpx

1900 x 2530
M =7 F =—""""-
pro Xty 100000

64 \|2530
M, =0.9|1.07- (_)____.. 48.07=41.07T-m
26500

=48.077T-m

FaM e =0.9%48.07=43.2)41.. M,, =41.0T -m

.-Cilculo del momento reducido M pex (EC. 3.4.2)-,

P
M, =118FgM | 1 - ==X
pex R px( FRPy

]S FRMpx

b0 o
FrP, 0.9x2555

P

_ - , X , .
M pex = LTEXUIXRAE VTV 22 RS A i 17 AN N o ot i—

M =39.8T-m

p .
Mycx = Mm[l _?:LJ (EC.34.7)

50
M =410 1-——|=29.7T.
uex ( 18].8) i



.~Calculo de los coeficientes "o" y "B "

21,P
a=1.60-—22__ 1673
21,(0.22)

' b b
=04+ p+7f-5 1.0 aplicable si—a{>0-3

br 22
= =0.44)03.. i
d 50 ) si es aplicable

f=0.4+0.22+0.44=1.06

.-Revision de los extremos de la columna (EC. 3.4.1)-.

a L673
Muox =( 25 ) =O46<|O bien
M pex 39.8

Revision de la columna completa (EC. 3.4.6)

* 1.06
25
Mo =(_) =0.83(1.0 bien
M, 29.7

. se acepta la seccion propuesta para las columnas.

EJEMPLO 19.- Revisar la seccion propuesta para el entre-eje 2-A de la planta estructural
stguiente, correspondiente a un edificio de ocho niveles, revisarla entre los niveles 3 y 4, en donde
tiene trabes /R — 305x59.8 en ambas direcciones; considerar acero A-36 y que los momentos
debidos a carga vertical y de sismo, son iguales en los dos extremos de la columna, y la flexionan en
curvatura doble, y que la caga vertical no ocaciona desplazamientos lineales relativos de sus
extremos, mientras que el sismo si, las alturas de entrepiso son de 3 mts.



j2v]

PLANTA TIPO

o
3

4 =159cm?
I, =18218cm”

I, =13258cm®

S, =1292¢m’

N
e

SECCION DE LA COLUMNA Y PROPIEDADES.

Sy—-—*l-lSch“
r.=10.7cm
r = 9.1cm
Z,.=1554 em’

Z, =1348cm’



-. Calculo de las "K" de pandeo-.

142

14.2

2135 258

142

ELEVACION DEL MARCO EJE "A"

) -ross
L {

[.L] =182_]§=60_73
L)c 300

2x60.73
G,=Gp="22"""_¢12
A=Y8 "985

K.=2.42 K.=0.94

Se dan los valores de "K" tanto
para el caso de marcos con
desplazamiento lateral permitido
como para los de desplazamiento
lateral impedido.

SECCIONES DE TRABES.

IR - 305 x59.8 (manual IMCA)

1, =12903cm’
[ R
-—J =215 (trabe lateral)
[‘ I
!
-—] =258 (trabe cental)
L {
_’_) _13238 _ 45
L) 300
44.2
Gy=Gp=e0=32 187
21.5+25.8
K,=1.58 K, =085
Para columna central
2x44 .2
A8 To1s
Para columna extrema
K_V =23 _Ky =0.91
60 73
19 85
60.73
19.85
60.73

ELEVACION DEL MARCO EJE "2"



Elementos Mecanicos Nominales de la Columna.

75 Ton 5 Ton

/_7'// (_‘35 T-m /’—'7/
16 5 {I-Tn
a

CARGA VERTICAL SISMO EN "X’ SISMO EN "%

Elementos Mecanicos ultimos de disefio.

105 Ton 94 6 Ton 106.2 Ton

CARGA VERTICAL SISMO EN "X’ SISMO EN 'Y



Se emplearon los factores de carga de |.4 para cargas verticales y de 1.1 para estas
combinadas con sismo, se considero el 30% de la componente en la direccion perpendicular en
este ultimo caso. Se revisa aqui las condiciones de carga vertical y sismo en "Y", dejando como
gjercicio la revision del sismo en "X".

.- Calculo de las cargas criticas elasticas de las columnas del entrepiso.-

a) Pandeo alrededor del eje "X" de la columna:

K, =2.42 para todas las columnas.

3 AP
(KL]=2'42XJ00=68 Pg = . .
r 10.7 ( KL ]
¥ X
Pr, = 159 7:22}3 =692327kg =692 3TON .
(68)
(X Pg), =8x692.3=5538.4TON .
b) Pandeo alrededor de eje "Y" de la columna:
K, =158 para columna central
K, =2.3 para columna extrema
KL 1.58 x 300
(—] =———— =52 Pg, =1183.970N .
r/, 9.1
KL 2.3x 300
= =76 Pg, =554.2TON .
r o/, 9.1 ~

(= PE)y =4(1183.9+554.2) = 6952 4TON .



-.Correccion por inelasticidad.-

P, = A F, =159 x2530= & 2270kg =402.370N .
T P, =8x402.3=3218.4TON .

2P, 32184

2

a—

=1609 2TON .

Como tanto (X PE)_‘_, como (ZPE)V rebasan este valor, deben corregirse por

inelasticidad, como desconocemos la rigidez lateral de entrepiso "R", usaremos la ecuacion
general siguiente en fugar de la EC. 3.4.19.

2P,
Py=FREP,|1-
cr RZ _v[ 4ZPEJ

32184

P, =0.9x 32184(1 -
4x 55384

J =2475.76TON .

P, =24768TON. para (% Pr),

P, =0.09x 3218_4(1 --12&4—]= 2561.34TON .

—=4-x.6952:4 _ =

P., =2561.3TON . para (X Pr),

. es critico el pandeo de entrepiso alrededor de los ejes "X", de las columnas.



Revision de la condicion de carga vertical de la columna:

De calculos previos se ha determinado que la carga vertical en el entrepiso analizado
(correspondiente al peso total de la edificacion desde el nivel superior hasta el nivel 4 inclusive).
es de 500 TON.

I 2476,
(£r), = 8 =4.95)2.5
P, 500

". se considera que el pandeo de conjunto del entrepiso no es critico, la cual es una
situacion comun en edificios urbanos, excluyendo los pisos superiores.

- Clasificacion de la seccion transversal de la columna.-

Relaciones ancho espesor:

b 1600
patines ""['=15.7( = =318
Ly \l v
P, 105
; — = —=0.26(0.28
almas: para TR {

3500 £y . .
Limite = I = 1.4~ para secciones tipo 1

JE £y

3500
imi = 1-1.4x0.26)=443
Limite 2530( )
—h—=15.7(44.3
y

. la seccion se clasifica como del tipo 1.

-.Cilculo de los factores de amplificacién " 5,," y "5, -



De ellos solo existe "By, ", va que no hay flexion alrededor del eje "Y" ante cargas
verticales Como la estructura es regular en geometria y cargas, estas solo producen momentos
Mti, y ya que el pandeo de conjunto no es critico, B, se calculara con los valores de "K" menores

que 1.0 g
Como los momentos en ambos extremos son los mismos.

C,=0.6-04(1)=02

5
(KL) _0934x300_ o PEx=-1—9-’122£=4736T0N.
ro), 10.7 (26)
_ E
(&) _085x300_ . ey =2 E_ sog3TON.
roJ, 9.1 : (28)
C
B, = ——>1.0
Ix B P, (EC.34.13)
R Pex
0.2
le= 108 =02]B|x=10
" 0.9x4736

.-Calculo de los momentos de diseiio (ESC. 3.4.11 y 3.4.12)-.

*>
Moyox = My Miox = BIan'x como B, =1.0

Para la relacion de esbeltez critica en este caso.

KL
(--]:28 e 2223k cm?
r A

159 x 2223
1600

=353.5TON .




.-Resistencia de diseiio a la flexion.-

352000 +211000{ M, M,,)

2110007,
< A
4 F_“L'

L r, < 3
¥

(EC. 3.3.3)

,_352000+21 1000{3.5/39.3)

P x 9 1=1336cm
: 2530

211000x 9.1
2530

=75%9cm

L, =759)300.. Mg = Fa M, (EC.3.3.1)

M P 1554 x 2530

=7 F =39.3T-m
pro Xy 100000

Mp,=09x%x393=354"m

~Calculo de los momentos reducidos de " M, "y " M, .. " (ECS. 3.4.2.y 3.4.7)-.

- B, : 105 ~0.29 -
FrP, ~ 0.9x402.3
Mo =1 18FpM | 1 - by < FpM
pex — b RV px FR Pv = I'RM px

Mpey =1.18x0.9x39.3(1-0.29) =29.6(35.4T -m

oMy =29.6T - m

Mycx = Mm( _ﬁl'}
R,



105
M, . =354]1-
uex ( 353 5

)=24.9T-m

-. Calculo de tos coeficientes "o y "B".-

r 0.29

a=170-—_=17-
L.P 7,{0.29)

=1.934

P
B=13+1000——=2>1.4
(/)
$=1.3+1000 02 =1.67)1.4.:. =167
2
(300/10.7)

-.Revisién de las Secciones extremas de la columna (EC. 3.4.1).-

a
Muox | <19
M e

1934
4
—9—) ~0.03(1.0
29.6

Revisién de la columna completa: (EC. 3.4.6)

[t P L

| TTRUOoXC -<1-0 - ﬁ_,i,__;_;v,,;,v
kMucx J

167
(ﬂ) —0.07(1.0
249

Como se aprecia la columna esta muy sobrada para cargas verticales .



.- Revision de la Combinacion de carga vertical y sismo en "Y"-,

Cy=C,=02

Bl =By, (1.0 seromaniguala 1.0

By=—5
R
FprX Pr
1
Bzx=1 o— =112 S P, =500x 1.1=550TON .
0.9x5538.4
, 1
['_)Zy = 550 =1.096
o
0.9 x 6952.4

.- Calculos de los momentos de diseiio. (ESC. 3.4.11 y 3.4.12)-,
Myo =M, + BM,,
M, =3.5+(1.124x13.5)=18.67T-m
Moy =0+1.096(0 3x 16.5)=5.43T-m
Resistencia de disefio a compresion axial

R.=353.5TON .
si fuera critico el pandeo se calculara con "K" mayor que 1.0
-. Resistencia de diseiio a flexion.-

M py =39.3Tm Mg, =354T - m

M, =Z,F,=341T.m Mpy, = FrM ,, =30.7T -m

(EC. 3.4.14)



Momentos reducidos M, y M,

l
_ fy 1062 568
FrP,  0.9x4023
. £
Mopex = LI8 FgM | 1— (EC.342)
: FR!?V

M pex =1.18x 0.9 x39.3(1-0..293) =29.5T - m

My =1.18x0.9x34 1(1-0.293) =25.67T-m

P .
MHCI=MM( —ﬁJ=354( 1062

l-——|=2487T-m
- 3535) (EC. 3.4.7)

. P 106.2
Myey = [‘RMpy(l -—E'iJ=09>< 34.](] " 353 5)=21.5 (EC. 3.4.8)
- _

Calculo de coeficientes "a" y "B"

a=170— 023 _ o4
L,,(0.293)
B=1.3+1000 0293 _ 167

(300 )2
10.7



Revision de las secciones extremas (EC. 3.4.1)

M ey 29.5

pex

Revision de la columna completa (EC. 3.4.6)

Hex

* ﬂ . ﬂ
Mu()x + Muoy _ ( 18.67 ]1'67 + [
M M.« 24.8

25.6

a a
M M . 1.94 43 1.94
[Muox] +[ ""—"] =(_158_§J +(—5-£-] =0.41+0.05=0.46(1.0

1.67
43
5_) =+0.10=0.72(1.0

215



3.- CONEXIONES.

5.1.- GENERALIDADES.

Las conexiones deben ser capaces de transmitir los elementos mecanicos calculados en los
miembros que unen, satisfaciendo, al mismo tiempo, las condiciones de restriccion y continuidad
supuestas en el analisis de la estructura.

Las conexiones estan formadas por elementos de union (atiesadores, placas, angulos,
mensulas), y conectores (soldaduras, tomillos y remaches). Los elementos componentes se
dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o mayor que la solicitacion de
diseiio correspondiente, determinada.

a) Por medio de un analisis de la estructura bajo cargas de disefio.
b) Como un porcentaje especificado de la resistencta de diseiio de los miembros
conectados.

Cuando una conexion se considere flexible se disefiara, en general, para transmitir
unicamente fuerza cortante. En ese caso se utilizaran elementos de unidn que puedan aceptar las
rotaciones que se presentaran en el extremo del miembro conectado, para lo que se permiten
deformaciones inelasticas en los elementos de union, y se dejaran holguras ocacionadas por
excentricidades en los apoyos.

Las conexiones en los extremos de vigas, trabes o armaduras que forman parte de
estructuras continuas se disefiaran para el efecto combinado de las fuerzas y momentos
originados por la rigidez de las uniones.

En las estructuras del tipo 1, las conexiones se disefiaran para la resistencia de disefio total

del miembro al que correspondan, o para transmitir 1.25 veces las fuerzas internas de disefio.

e

Los remaches constituyen el medio de conexién mas antiguo, pero en las ultimas decadas
han sido desplazados por la soldadura y los tornillos de alta resistencia; sin embargo, existe un
buen numero de estructuras remachadas que en ocaciones requieren reforzarse o ampliarse, por
lo que deben conocerse los aspectos mas importantes de su comportamiento.



Actualmente las conexiones de taller suelen ser casi siempre soldadas, mientras que los
tornillos de alta resistencia se emplean para las unidades de campo.

5.1.1. CONEXIONES MINIMAS.

Las conexiones de estructuras del tipo 2 o de barras sometidas a fuerzas axiales,
disefiadas para transmitir fuerzas calculadas, deben ser capaces de resistir una fuerza de disefio no
menor de 5 TON.

El nimero minimo de remaches o tomillos en una conexion sera de dos, los tamaiios y las
longitudes minimas de soldaduras se dan en los incisos 5.2.7 y 5.2.8 los limites anteriores pueden
reducirse en conexiones de diagonales de celosias de secciones compuestas, tirantes para soporte
lateral de largueros, apoyos de los mismos, y otros casos en que las fuerzas que deben trasmitirse
no se calcularan o son de magnitud muy pequeiia.

5.1.2. EXCENTRICIDADES.

Deben tenerse en cuenta en el disefio las excentricidades que se generan en las
conexiones, incluso cuando provengan de que los ejes de los' miembros no concurran en un
punto.

El centro de gravedad del grupo de remaches, tormllos o soldaduras colocados en el
extremo de un miembro sometido a la accién de una fuerza axial debe coincidir con el eje de
gravedad del miembro, cuando esto no suceda, debe considerarse el efecto de las excentricidades
resultantes, excepto en conexiones de angulos sencillos; angulos dobles y otros elementos
similares cargados estaticamente, en los que no es necesario balancear las soldaduras para lograr
la coincidencia indicada anteriormente, ni tener en cuenta la excentricidad entre el eje del
miembro y las lineas de gramil de remaches y tornillos.

5.1.3.- RELLENOS

Cuando se utilizan placas de relleno de 6mm. de espesor 0 mas en juntas remachadas o
atornilladas, deben prolongarse fuera del material que se esta conectando en una longitud
suficiente para colocar los remaches o tornillos necesartos para distribuir la fuerza total existente
en el miembro de una manera uniforme en la seccion combinada formada por el miembro y el
relleno, o incluir en la conexion un nimero equivalente de remaches o tornillos, si la junta es por
friccion, con tornillos de alta resistencia, no es necesario cumplir esta condicion.



Los rellenos que se coloquen bajo los atiesadores de trabes armadas remachadas estaran
provistos de suficientes remaches para evitar esfuerzos excesivos de flexion y aplastamiento.

Cuando se utilicen placas de relieno de 6mm de espesor o mas en juntas soldadas, deberan
prolongarse fuera de los bordes de la placa de conexion y unirse a la parte en la que se colocan
con soldadura suficiente para transmitir la fuerza de la placa de conexion, aplicada en la
superficie de la de relleno como una fuerza excentrica. Las soldaduras que unen la placa de
conexion con la de relleno deben ser capaces de transmitir la fuerza de la placa de conexion, y su
longitud sera suficiente para evitar esfuerzos excesivos en la placa de relleno a lo largo del borde
de la soldadura.

Cuando se utilicen placas de relleno de menos de 6mm. de espesor, sus bordes se
recortaran de manera que coincidan con los de los elementos que soportan las cargas, y el
tamafio de las soldaduras de filete colocadas en esos bordes se aumentara sobre el requerido por
el calculo en una cantidad igual al espesor del relleno.

5.1.4. JUNTAS CEPILLADAS.

Se permite utilizar uniones cepilladas en miembros a compresion, que transmitan la fuerza
de compresion por contacto directo, siempre que se coloquen los elementos de union necesarios
para transmitir cualquier otro tipo de solicitaciéon que pueda aparecer durante el montaje de la
estructura o durante su operacion postenor.

.

Ademas se colocaran los elementos de conexion necesarios para asegurar que las distintas
partes que forman la junta se conservaran en posicion correcta; esos elementos seran capaces de
transmutir, como minimo, cincuenta por ctento de la fuerza de compresion de disefio que actue en
el miembro.

5.1.5. REMACHES O TORNILLOS EN COMBINACION CON SOLDADURA.

a) En obras nuevas: cuando en una obra nueva se especifique el uso de remaches o
tornillos, estandar o de alta resistencia disefiados para transmitir las cargas por aplastamiento, en
combinacion con soldadura, esta se dimensionara para resistir las fuerzas totales a las que estén
sujetos los miembros conectados, no dandoles mas cargas a los remaches o tomillos que las que
tomen durante el proceso de montaje.



Cuando se emplean tornillos de alta resistencia disefiados para transmitir las fuerzas por
friccion si puede considerarse que las solicitaciones se reparten entre ellos y las soldaduras.

h) En obras ya constuidas: cuando se utilice la soldadura para hacer modificaciones o
refuerzos de estructuras, los remaches y los tornillos de alta resistencia, apretados adecuadamente,
de la estructura original, pueden utlilizarse para resistir los efectos de las cargas muertas existentes
antes de la modificacion, y la soldadura para proporcionar la resistencia adicional requerida.

En la figura 31 se representan de manera cualitativa las graficas carga-deformacién para
distintos tipos de conexiones a cortante, en eila puede apreciarse que las uniones realizadas con
tornillos de aita resistencia colocados en agujeros de dimensiones comunes proporcionan una
rigidez inicial muy alta, que se conserva hasta que la junta desliza, durante este deslizamiento, las
deformciones se incrementan notablemente, hasta que los tornillos entran en contacto con las
placas, después, la rigidez vuelve a incrementarse. El deslizamiento anterior puede reducirse si se
instalan los tornillos en agujeros mas ajustados, pero este procedimiento no es realizable en las
estructuras reales.

Soldadas

Tornillos de alta resistencia
enagujeros qustades

Carga

Tornillos de alta resistenciq
eénagqujeros con holguras normales

Remachados

Deformacion

FIG. 31 CURVAS CARGA-DEFORMACION DE CONEXIONES DE DIVERSOS TIPOS



La ngidez de las conexiones remachadas es menor que la de las uniones con tornillos de
alta resistencia trabajando a la friccion,, en ellas también aparece un cambio subito de rigidez,
debido al deslizamiento antes comentado, pero con magnitud de aproximadamente un tercio del
presentado en conexiones atornilladas.

Las conexiones soldadas tienen una capacidad de deformacién mucho menor que las
anteriores, en ellas no se presenta el deslizamiento, y su rigidez inicial solo cambia en la cercanta
de su carga ultima.

Si se comparan las curvas anteriores se puede concluir que la combinacion de dos tipos de
sujetadores sera adecuada cuando sean compatibles en sus caracteristicas de deformacion; las
combinaciones mas apropiadas serian la soldadura con tornillos trabajando a la friccion y
remaches con tornillos al aplastamiento.

Para que los tornillos de alta resistencia trabajando a la friccion, compartan las cargas con
las soldaduras, es necesario apretarlos completamente antes de realizar la soldadura, de no ser
asi, las distorsiones angulares generadas por el calor de la soldadura impediran el contacto entre
las placas conectadas, y no podran desarrollar su capacidad por friccion.

Cuando se realiza alguna modificacion a una estructura existente, con soldaduras, ya se
habran presentado los deslizamientos propios de las uniones remachadas o atornilladas, por ello,
se considera que los sujetadores originales continuan soportando la carga muerta existente al
realizar la modificacién, y las solicitaciones adicionales deberan resistirse por la soldadura.

5.1.6. TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA EN COMBINACION CON REMACHES.

Tanto en obras nuevas como en modlﬁcacmnes de estructuras existentes puede suponerse

1nsta1ados*

5.1.7. PLANOS Y DIBUJOS,

Se elaboraran planos de anclas, de fabricacion y de montaje; en los planos de anclas se
indicaran todos los elementos que deben quedar ahogados en el concreto en la que se apoye la
estructura de acero.



En los planos de fabricacion (de taller), se proporcionara toda la informacion necesaria
para la ejecucion de la estructura en el taller, y en los de montaje se indicara la posicion de los
distintos elementos que componen la estructura y se sefialaran las juntas de campo entre ellos,
con indicaciones precisas para su elaboracion.

Tanto en los planos de fabrnicacion, de montaje y en los dibujos y croquis contenidos en
las memorias de calculo, deben indicarse ias soldaduras por medio de simbolos que representen
claramente, y sin ambigiedades, su posicion, dimensiones, caracteristicas, preparaciones en el
metal base, etc; cuando sea necesario, esos simbolos se complementaran con notas en el plano.
En todos los casos deben indicarse, con toda clandad, los remaches, tornillos o soldaduras que se
colocaran en el taller y aquellos que deben instalarse en campo.

5.2.- SOLDADURAS

5.2.1.- GENERALIDADES

El tipo de soldadura aplicable en la construccion metalica es el de arco electrico con
electrodo metalico, aplicado manual, semiautomatica ¢ zutomaticamente.

El arco electrico constituye una fuente de calor particularmente conveniente para soldar,
se caracteriza por una temperatura muy aita y constante, y porque permité concentrar una gran
cantidad de calor en un area reducida; su temperatura llega a ser hasta de 6000°C.

.

Los cuatro procesos de soldadura de arco electrico que se permiten para la fabricacion de
estructuras, segun las normas, son la soldadura de arco electrico con electrodo recubierto, la de
arco electrico sumergido, la protegida con gases y la que se realiza con electrodo con corazdn
fundente. '

Soldadura de Arco Electrico con Electrodo Recubierto (SMAW, por sus siglas en ingles),
en este proceso la union entre las partes por soldar se logra por medio del calor generado por el
arco electrico que se forma entre las punta de un electrodo de metal recubierto y el metal base.



El electrodo es una varilla de acero con el recubnmiento relativamente grueso hecho de
materiales organicos o inorganicos, o de una mezcla de ambos. el calor del arco funde el metal
base en la proximidad del electrodo, la varilla metalica y el recubrimiento;todo el metal fundido,
el de las partes por unir y el de la varilla, asi como las particulas metalicas del recubnimiento. se
mezclan, y al solidificarse, forma la soldadura que une las distintas partes.

El recubrimiento produce gases que protegen de la atmosfera al arco y al metal fundido,
mejoran la canduccion electrica a traves del arco y ayudan a estabilizarlo, proporciona agentes
fundentes y materiales que forman escorias que controlan la viscosidad del metal de soldadura y
lo cubren mientras se solidifica, protegiendolo de la oxidacion, retrasando su enfriamiento vy
controlando la forma de la soldadura.

Soldadura de Arco Electrico Sumergido (SAW por sus siglas en ingles). En este tipo de
soldadura, la union se logra por medio del calor producido por el Arco Electrico formado entre
un electrodo desnudo y el metal base; la soldadura se protege con una capa de metal granular,
llamado fundente, que se coloca sobre el metal. El electrodo es un alambre enrollado que se
alimenta de forma continua en maquinas para soldar automatica o semiautomaticamente.; el arco
no se produce en el aire, como en la soldadura manual con electrodo recubierto, pues el extremo
del electrodo esta sumergido en el fundente, el cual se deposita en la junta antes de que llegue el
alambre del electrodo.

Soldadura de Arco Electrico Protegido con Gases (GMAW por sus siglas en ingles), la
union de las partes por soldar se logra mediante el calor generdo por un arco electrico que se
forma entre el electrodo de metal y el material base, el cual se protege con un gas (comunmente
bioxido de carbono), el gas fluye de una copa invertida colocada alrrededor del electrodo y
protege a éste, al arco y al metal fundido de los efectos adversos del oxigeno y el mitrogeno del
aire.

Soldadura de Arco Electrico con Electrodo con Nucleo de Fundente (FCAW por sus
sig,las,en ingleis);iEl metal_de_aportacion_se_proporciona_por_medio de un_electrodo_tubular

continuo-que-contiene, en-su-parte-central-ingredientes-que-generan-todo -el-gas-necesano-para
proteger el arco, o parte de él; en este ultimo caso se usa un gas auxiliar, que se introduce en el
proceso de manera similar a como se hace en la soldadura protegida con gases.



5.2.2.- METAL DE APORTACION.

Se usara el electrodo, o la combinacion de electrodo y fundente, adecuados al metal base
que se este soldando, teniendo especial cuidado en los aceros con altos conterudos de carbon u
otros elementos aleados, y de acuerdo con la posicion en que se deposite la soldadura. Se
seguiran las instrucciones del fabricante respecto a los parametros que controlan el proceso de
soldadura, como son voltaje, amperaje, polaridad y tipo de corriente. La resistencia del material
de aportacion del electrodo sera compatible con la del metal base, de acuerdo al inciso siguiente.

5.2.2.1.- SOLDADURA COMPATIBLE CON EL. METAL BASE.

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto el esfuerzo de fluencia
minimo como el de ruptura a la tension del materia de aportacion, deben ser iguales o ligeramente
superiores a los correspondientes del metal base. Las soldaduras manuales obtenidas con
electrodos E-60xx y E-70xx, que tienen metal de aportacion con esfuerzos de fluencia minimos

de 3500 y 4000kg kg/cm’ rtespectivamente, y de ruptura a la tension de
4200 y 4900 kg/cm’, son compatibles para el acero estructural A-36.

5.2.3.- TIPOS DE SOLDADURAS.
En las normas técnicas de consideran cuatro tipos de soldadura:

a) Soldaduras de Filete.- Se obtienen depositando un cordon de metal de aportacion en el
angulo diedro formado por los bordes de dos piezas; su seccion transversal es aproximadamente
triangular.

b) Soldaduras de Penetracion.- Se realizan depositando metal de aportacion entre los bordes
de dos placas que pueden estar alineadas en un mismo plano. Pueden ser de penetracion completa
o incompleta, segun que la fusion de la soldadura y el metal base penetre en todo o parte del
espesor de las placas, o la mas delgada de ellas en su caso.

c) y d) Soldaduras de Tapon y de Ranura. Se realizan en placas traslapaias, rellenando por
completo, con metal de aportacion, un agujero, circular o alargado, hecho en una de ellas, cuyo
fondo esta constituido por la otra.



Los cuatro tipos de soldaduras anteriores, se ilustran en la Figura 32.
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FIG. 32 TIPOS PRINCIPALES DE SOLDADURAS
En la Figura 33 se ilustran las caracteristicas geometricas de una soldadura de Filete.
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FIG. 33 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE UNA SOLDADURA DE FILETE
5.2.4.- DIMENSIONES EFECTIVAS DE LAS SOLDADURAS.

a) El area efectiva de una soldadura de penetracion o de filete, es el producto de su
longitud efectiva por el tamaito efectivo de su garganta.

b) El area efectiva de soldaduras de tapon o de ranura es el drea de la seccion transversal
nominal del tapén o la ranura, medida en el plano de la superficie de falla.



¢) La longitud efectiva de una soldadura a tope entre dos piezas es igual al ancho de la
pieza mas angosta, aun en el caso de soldaduras inclinadas respecto al eje de la pieza.

d) La longitud efectiva de una soldadura de filete es igual a la longitud total del filete de
tamafo completo, incluyendo retornos, cuando los haya. Si la soldadura de filete esta depositada
en un agujero circular o en una ranura, la longitud sera igual a la del eje del cordon, trazado por
el centro del plano que pasa por la garganta, pero el area efectiva no sera mayor que el irea

nominal de la seccion transversal del agujero o la ranura, medida en el plano de la superficie de
falla. -

e) El tamaiio efectivo de la garganta de una soldadura de filete es la distancia mas corta
de la raiz a la cara de la soldadura idealizada como triangular, sin incluir su refuerzo. en
soldaduras de filete depositadas por el proceso de arco sumergido, el tamafio efectivo de la
garganta puede tomarse igual a la pierna del cordon cuando ésta no exceda de 10mm; e igual a la
garganta teorica mas 2.5mm. para filetes mayores.

f) El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracion completa
(efectuada con placa de respaldo o con cordon de raiz), es igual al espesor de la placa mas
delgada unida.

g) El tamaio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracion parcial sera el
indicado en la tabla 5.2.1. todas las soldaduras de penetracion depositadas por un solo lado de la
junta, sin placa de respaldo, y todas las soldaduras realizadas por los dos lados, pero sin limpiar el
segundo lado hasta descubrir el metal sano antes de deposuar metal en él, se consideran
soldaduras de penetracion parcial.

TABLA 5.2.1.
TAMANO EFECTIVO DE LA GARGANTA DE SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL.

PROCESQ DE ANGULO DE LA RAIZ TAMANO

SOLDADURA POSICION DE LA RANURA EFECTIVO
DE LA GARGANTA

Soldadura manual con Entre 45° Y 60° Profundidad del bisel

electrodo recubierto o Todas menos 1.5mm,.

automatica  de  arco . Mayor o igual a 60° Profundidad del bisel

sumergido

Soldadura protegida con Todas Mayor o igual a 60° Profindidad del bisel

gases o con electrodos Horizontal o plana

con corazén de fundente Entre 45°y 60° Profundidad del bisel
Profundidad del bisel

Vertical o sobre cabeza Mayor o igual a 60° menos 1.5mm.




h) El tamaiio efectivo de la garganta de una soldadura acampanada. depositada entre dos
barras redondas, o entre una barra redonda y una placa, cuya cara exterior esté al nivel de la
superficie de la barra, es el indicado en la tabla 5.2.2. para verificar que la garganta se obtiene de
una forma consistente, se obtendran muestras de secciones transversales en puntos determinados
al azar.

TABLA 5.2.2, TAMANO EFECTIVO
DE LA GARGANTA DE SOLDADURAS

ACAMPANADAS.

_ Radio (R) de la barra Tamafio efectivo
Tipo de soldadura o0 placa doblada de la gargania.
Ranura acampanada (1) Cualquicera 03R
Ranura acam da 2

panacaen Cualquiera 0.5R (3)

(1) Ranura acampanada: If

(2) Ranura acampanada en V: Y/

(3) 0.38 R para soldadura protegida con gases cuando R 2 25.4 mm. (1)

Pueden utilizarse tamaiios de la garganta efectiva mayores que los de la tabla 5.2.2. si el
fabricante demuestra que puede obtener esas gargantas efectivas. Para ello se cortara la
soldadura perpendicular a su gje, en la seccion media y en los extremos, y se medira la garganta,
se preparara un numero de muestras suficientes para asegurarse de que se obtiene el tamafio de
garganta deseado.

5.2.5.- RESISTENCI{\ DE DISERO

La resistencia de disefio de las soldaduras sera igual al menor valor de las ecuaciones
siguientes:

RD=FRFMB o RD=FRFS

Donde: Rp = Resistencia de disefio.
Fp = Factor de resistencia (ver tabla 5.2.3).
F,, = Resistencia nominal del metal base (ver tabla 5.2.3)
Fg = Resistencia nominal del metal del electrodo (ver tabla 5.2.3)



Las soldaduras que se utlilicen en estructuras que deban resistir un gran numero de
repeticiones de carga durante su vida util, se disefiaran considerando una posibilidad de falla por
fatiga.

5.2.6.- COMBINACION DE SOLDADURAS

Si en una misma conexion se combinan dos o mas tipos de soldaduras, la resistencia de
disefio de la combinacion se deternina calculando por separado la resistencia de cada una de ellas,
con respecto al eje del grupo.

5.2.7.- TAMARO MINIMO DE SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL,

El tamafio efective minimo de la garganta de una soldadura de penetracion parcial sera el
que se indica en la tabla 5.2 4. el tamaiio de la soldadura queda determinado por la mas gruesa de
las partes unidas, pero no es necesario que exceda del espesor de la parte mas delgada excepto
cuando los calculos de resistencia indiquen que se necesita un tamafio mayor, en este caso debe
tenerse especial cuidado para proporcionar un precalentamiento suficiente para obtener una
soldadura sana.

TABLA 5.2.4.- TAMANOS EFECTIVOS
DE LA GARGANTA DE SOLDADURAS
DE PENETRACION PARCIAL.

Espesor de la mas gruesa Tarnafio efectivo minirmno

de las partes unidas de la garganta
(mm) (mm)
Hasta 6., inclusive 3
Mis de 6 hasta 13 5
Mais de 13 hasta 19 6
M4s de 19 hasta 38 8
Mis de 38 hasta 57 10
Mis de 57 hasia 152 13

Mias de 152 ' 16



TABLA 5.2.3. RESISTENCIAS DE DISENQO DE SOLDADURAS

TIPO DE FACTOR DE RESISTENCIAL NOMINAL [NIVEL DE RESISTENCLA
SOLDADURAS Y REQUERIDA EN LA
FORMA DE MATERIAL RESISTENCIA Fr Fimg o Fs SOLDADURA (1)
TRABAJO
SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA
Tensién normal al Debe usarse  soldadura
area efectiva compatible con el metal
- base
Compresion Metal Puede usarsc soldaduras de
normal al drea 0.90 Fy resistencia igual o menor
efectiva base que la de la soldadura
compatible con el metal
base
Tension o
compresion
paralela al eje de la
soldadura
Contante en el 4rea | Metal base 0.90 0.60 Fu
efectiva Electrodo 0.80 0.60 Fiovy
SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL
Tensién normal al{ Metat base 0.90 Fy
area efectiva
Electrodo. 0.80 0.60Feyy .
Compresion Puede usarse soldaduras de
normal al Aarea Metal resistencia igual o menor
cfectiva que la de la soldadura
base 0.90 Fy compatible con el metal
base
Tension o
compresion )
paralela al eje de la
soldadura
Cortante paralelo| Metal base (3)
al ee de la
soldadura Electrodo _
_ = —_
Cortane en el area )~ Metal base (3) Puede usarse soldadura de
efectiva Electrodo resistencia igual o
Tensién o menor que ladela
compresion soldadura compatible con
paralela al eje de Metal base 0.90 Fy el metal base
la soldadura (2)
SOLDADURAS DE TAPON O DE RANURA
Cortante paralelo| Metal base (3) 0.60 Fyy Puede usarse soldaduras de
a las superficies 0.75 resistencia igual o menor
de falla en ¢l area Electrado que la soldadura compatible

efectiva

con el metal base.

Frvy - Clasificacion del electrodo (kg / cm? ).

1.- Puede utilizarse soldadura cuya resistencia corresponde a una clasificacion un nivel mas alto { 700kg / cnt )

que la soldadura compatible con el metal base




2.- Las soldaduras de filete o de penetracion parcial que unen entre si elementos componentes de miembros
compuestos, tales como las que unen el alma v los patines de las trabes armadas, se diseflan sin tener en cuenta los esfuerzos
de tensién o compresion, paralelos al eje de las soldaduras, que hay en los elementos conectados,

3.-El disefio del metal base queda regido por la parte de estas Normas que sea aplicable en cada caso particular.

5.2.8. SOLDADURAS DE FILETE

a) Tamarsio minimo.- Los tamafios minimos para las soldaduras de filete son las que se muestran
en la tabla 5.2.5. el tamaifio de la soldadura queda determinado por la mas gruesa de las partes
unidas, pero no es necesario que exceda el espesor de la parte mas delgada, excepto cuando los
calculos asi lo indiquen, en este caso debe tenerse especial cuidado jara proporcmnar un
precalentamiento suficiente para obtener una soldadura sana.

TABLA 5.2.5. TAMANOS MINIMOS
DE SOLDADURAS DE FILETE.

Espesor de la mas gruesa Tamafo minimo
de las partes unidas del filete (1)
{(mm) (mm)
Hasta 6 inclusive 3
Mais de 6 hasta 13 5
Mais de 13 hasta 19 6
Mas de 19 8

(1) Dimension de la pierna del filete de soldadura.

b) Tamafio maximo.- El tamafio maximo de las soldaduras de filete colocadas a lo largo de los
bordes de placas o perfiles sera:

1.- En los bordes de elementos de 6mm. o menores, el espesor del material.

2.- En los bordes de elementos mayores de 6mm. el espesor del material menos
1.5mm., excepto cuando se indique otra cosa en los planos de la estructura, la
soldadura debera depositarse tomando las medidas necesarias para obtener un tamarfio
igual at espesor del material.



¢) Longitud.- La longitud minima efectiva de una soldadura de filete utilizada para transmitir
fuerzas sera no menor que cuatro veces su tamafio nominal. En caso contrario, se considera que
el tamafio de la soldadura no excede de la cuarta parte de su longitud efectiva. Cuando se usan
filetes de soldadura depositados unicamente en los bordes longitudinales de conexiones de placas
a tension, la longitud de cada filete no sera menor a la distancia entre ellos, medida
perpendicularmente a su eje. La separacion transversal de filetes longitudinales utilizados en
conexiones en extremos de los miembros no debe exceder de 20cm; a menos que se tomen
medidas especiales para evitar una flexion transversal excesiva.

d) Soldaduras Intermitentes.- Pueden usarse soldaduras de filete intermitentes en los casos en
que la resistencia requerida sea menor que la de una soldadura de filete continua del tamario
permitido mas pequefio; tambien pueden usarse para unir elementos componentes de miembros
compuestos. La longitud efectiva de un segmento de una soldadura intermitente no sera menor
de cuatro veces el tamaiio de la soldadura, con un minimo de 40mm; la separacion longitudinal
entre cordones interrumpidos de soldadura colocados en los bordes de placas o patines o alas de
perfiles cumplira los requisitos indicados en 4.2.1. y 4.3.1.

e) Juntas Traslapadas.- El Traslape no sera menor que cinco veces el espesor de la mas delgada
de las partes que se estan uniendo, con un minimo de 25mm. las juntas traslapadas de placas o
barras sometidas a esfuerzos axiales deben soldarse con cordones colocados a lo largo del
extremo de cada una de las dos partes, excepto en los casos en que la deflexion de las partes
traslapadas este adecuadamente restringida para evitar que iz junta se abra.

f) Remates de los Cordones de Soldaduras de Filete.- Siempre que sea posible. ios cordones
de las soldaduras de filete que llegan a un extremo de la pieza, deben rematarse dando vuelta a la
esquina, en forma continua, en una longitud no menor que dos veces el tamaiio del filete, con un
minimo de 10mm.

e

g) Soldaduras de Filete en Agujeros y Ranuras.- Pueden utilizarse soldaduras de filete
depositadas en la periferia de agujeros o ranuras, en juntas traslapadas, para transmitir fuerzas
cortantes o para evitar la separacion de las partes. Pueden utilizarse tambien para unir elementos
componentes de miembros compuestos. Estas soldaduras no deben confundirse con las de tapon
0 ranura.



Los requisitos de tamafios minimos de las soldaduras de penetracién parcial y de filete no
estan basados en consideraciones de resistencia, sino en el efecto de templado que produce el
metal grueso sobre las soldaduras pequefias, el metal de soldadura depositado en el material base
grueso se enfria rapidamente, lo que ocaciona perdidas de ductilidad, ademas, las restricciones
que opone el espesor grueso a la contraccidon de la soldadura cuando ésta se enfria, pueden
ocacionar la formacion de gnietas. Como el filete de 8mm. es el mayor que puede depositarse
manualmente en un solo paso, ese tamaifio es el mimmo permitido para espesores mayores de
19mm.

5.2.9. Soldaduras de Tapon y de Ranura.

Pueden usarse para transmitir fuerzas cortantes en juntas traslapadas, para evitar el
pandeo de las partes conectadas y para unir elementos componentes de riembros compuestos.

El diametro de los agujeros para soldaduras de tapon no sera menor que el espesor de la
placa que los contiene mas 8mm. pero no excederd de 2.5 veces el espesor del metal de
soldadura.

La distancia minima entre centros de soldaduras de tapon sera de cuatro veces el diametro
de los agujeros.

La longitud de la ranura, para soldaduras de esté tipo no excedera de diez veces el
espesor de la soldadura, su ancho, no sera menor que el espesor de la parte que la contiene mas
8mm,; sin exceder de 2.25 veces el espesor de la soldadura. Los extremos de la ranura seran
semicirculares o tendran las esquinas redondeadas con un radio no menor que el espesor de la
placa que la contiene, exceptuando el caso en que la ranura se extienda hasta el borde de esa
parte.

La separacion minima de lineas de soldaduras de ranura en una direccion transversal a su
longitud sera de cuatro veces el ancho de la ranura. La distancia minima entre centros en una
direccion longitudinal en cualquier linea sera de dos veces la longitud de la ranura.

La separacion transversal maxima entre tapones o ranuras sera de 20cm. a menos que se
compruebe que las placas tienen capacidad adecuada para flexion transversal.



Cuando los tapones o ranuras se realizan en material de espesor no mayor de 16mm;
deberan rellenarse por completo con metal de soldadura. Si el espesor del material es mayor a

16mm; se rellenaran cuando menos hasta la mitad, pero el espesor del metal de la soldadura no
sera menor de 16mm. ;

EJEMPLO 20.- Disefiar la soldadura necesaria para la junta traslapada mostrada en la figura, las
fuerzas no son ultimas; el acero es A-36 y los electrodos son E-70xx.
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Considerando un factor de carga él_q 1.5 se tendra una fuerza de disefio_por placa de:

Fp=1.5x80=120TON .

Espesor maximo del filete de soldadura (ART. 5.2.8b).

Imax =25.4-1.5=24mm.

Espesor minimo del filete de soldadura (TABLA 5.2.5).

Lyyn =8mm



Resistencia de disenio de soldaduras con electrodo E-70XX.

FpFg=0.75x0.60x4920 = 2215kg / cm?

Resistencia de disefio con filetes de distintos espesores.

t=10
t=12
t=14
t=16

R=1.0x0.707x2215=1565 kg/cm
R=1.2x0.707x2215=1880 kg/cm
R=1.4x0.707x2215=2190 kg/cm
R=1.6x0.707x2215=2505 kg/cm

La fuerza en la soldadura no debe rebasar a la capacidad al cortante de la placa:

FR(0.6F,) Ay =0.75x 0.6 x 4080 x 2.54 x 1.0 = 4663kg / cm  BIEN,

La longitud necesania de la soldadura y la longitud "L" de empalme en cada caso sera:

t=10
t=12
=14
t=16

L'=120/1.565=77cm
L'=120/1.88 =64cm
L'=120/2.19 =55¢m
L'=120/2.505=48cm

=28.5cm > 20cm
L=22.5¢cm > 20cm
L=17.5¢m < 20cm
L=14 cm <20cm

Por lo que las dos primeras alternativas son una buena solucion al problema.

EJEMPLO 21.- Determinar el tamaiio requerido de la soldadura de filete para el elemento de la
figura siguiente, considerando L=2m; H=1.5m; d=45cm; b=25¢cm y P=5 TON. (sin factor de
carga), el Acero es A-36 y el electrodo E-70xx, se usara un Fc=1.4
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Elementos mecanicos de disefio:

P=5TON . M =5x2=10T-m M =5x1.5=75T'm
P,=14x5=7TON. M.=10x1.4=14T-m M, =1.4x75=10.5TON .
Propiedades geometricas de la soldadura: (tratada como una linea)

L=2(b+d)=2(25+45)=140cm

d? 45? 3
Iy ==Ad +3b)= T[45 +(3x 25)] = 40500cm

lx _ 40500 eo0cm?
d/2 225

Sy =

3 3
S_b+d)’ _(25+45)

=57167cm’
6 6

Fuerzas méximas por unidad de longitud en la soldadura:

7000 v
Vp=_140 =50kg/cm (Direccion "Y")
1400600 )
=—————=778kg / cm ireccion "Z"
MAX 1800 54 (Direccion "Z")
1050000x 22.5 ' .
(VM! )x = 97]6)( ) =413kg /cm (Direccion "X") o
_ — I L==- = -

1050000 x 12,5

(K’Vh‘ )y= 57167

= 230kg / cm (Direccion "Y")

Fuerzas maximas de disefio:

Ve = V(50 +230)' + 7787 +413° = 925kg / cm
Con espesor de soldadura de 5mm. tendriamos la resistencia siguiente:
R=0.6x0.707x2215=940kg/cm>925kg/cm

. se usara soldadura de filete de 6mm. de espesor.



EJEMPLO 22.- Determinar el filete de soldadura necesario para la mensula siguiente,
considerando al material como A-36 y electrodos E-70xx. La fuerza es debida a carga viva y
carga muerta, y no considera el facter de carga.
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Acotaciones, en cm

Carga ultima de disefio:

b, =20x1.4=28T0ON .
De acuerdo a las ayudas de disefio, el centroide de la soldadura propuesta sera:

b2 152

X = = =3.75¢m
2b+d (2x15)+30

Por lo tanto el brazo de palanca y momento torsionante en la soldadura sera;
¢ =40-3.75=36.25 cm.
M, =28x36.25=1015T -cm
De acuerdo a las ayudas de disefio, las propiedades de la soldadura propuesta son:

L = 30+2(15) = 60cm



3 2 3 2
| .
g_b [b+2d)+d (66 +d)= 5 (§)+3o (120) -
3\26+d) 12 3160/ 12

- J = 1406+ 9000 = 10406cn>

Debido a su distancia al centroide, los puntos de la soldadura més esforzados serian en "A" y el
“B", por lo que tomando las coordenadas del punto "A".

P 28000
Cortante directo h=—=——-= 467kg / cm
L 60
' M, X 1015000 11.25
i == =1097kg / cm
Cortante por torsion 12 J 10406 g
fy = MY _ 1015000 x 15:1463kg/cm

J 10406

Fuerza resultante en le punto "A" de ia soldadura:

R =\](467 +1097)? + 1463 = 20424kg / cm

De la tabla de resistencias, para una soldadura de 14mm. con E-70xx
R =2195 kg/em > 2042 kg/cm Bien
EJEMPLO 23.- Disefar la conexion ilustrada en Ia figura siguiente, considerando una viga [R-

406x kg/m, Angulos LI-102x10, de Acero A-36 y electrodos E-70xx; la reaccion a transmitir es
de 25 TON. (sin factor de carga), correspondiente a carga viva y carga muerta.
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Estructura de soporte

Analisits de la soldadura "A" (conexioén de los angulos de unién y la viga), proponiendo una
longitud del angulo Lv =25 c¢cm y una separacion al borde a = 1.3 cm, quedana la configuracion
de la figura siguiente.

by

' 10.2————i




El disefio de esta soldadura seria similar al descrito en el ejemplo anterior:

2 2
X = b = 8.9 =1.85¢m
2b+d (2x8.9)+25
3 2
3\2b+d 12
3 2
7 =32 (3891 25 (28 4) = 4407cm’
3 {428/ 12

L=25+(2x8.9)=428cm

Elementos mecanicos ultimos de disefio:

P,=25x1.4=35TON.

Brazo de palanca del momento = 10.2-1.85=8.35cm

M, =35x8.35=292.25T .cm

Al colncarse dos angulos en la conexion, cada soldadura debera disefiarse para resistir la mitad de
los elementos mecanicos anteriores, revisando el punto "A".

35000

=————=40%g /cm
2x42.8

Cortante directo

__M,X_ 292250%7.05

e i D3 At
S 2x4407
MY 292250x 12.5
Cortante por torsion en "x" Vyg=——= . =415kg /cm

J 2 x 4407

R=\|(409+234) + 4152 = 7S6kg / cm

De la tabla de resistencias, para soldadura de 6mm y electrodos E-70xx.

'R =940 kg/cm > 765 kg/cm Bien.



Disefio de la soldadura "B"

Se tomara el brazo de palanca conservadoramente como el ala del angulo, el remate superior sera
de 2cm dando la figura siguiente.

L=2(25+2)=54cm

o _ =
- 2
4 S =2 d (4[) + dJ
235 'em ] ; 6 b+d
L * E P (4x2)+
S, = 2 (( *2) 25J=237cm2
3 4 +25
Elementos mecanicos de diseiio:
V= R = 35000 =17500kg
2
Mf =17500%10.2 =178500kg - cm
Esfuerzos en la soldadura:
17500
Cortante directo = sq4 - 324kg/cm
M 178500
Esfuerzos por flexion = S = 937 753kg /cm

Resultante = 3247 + 7532 =820kg / cm

De 1a tabla de resistencia, para soldadura de 6mm. y E-70xx.

R=940kg/cm>820kg/cm Bien.



5.3.- TORNILLOS, BARRAS Y REMACHES

5.3.1.- TIPOS DE TORNILLOS.

En las estructuras de acero se emplean dos tipos de tomnillos; los estandar (A-307) y de alta
resistencia (A-325 v A-490).

En la figura 34 se ilustran las distintas formas de falla que suelen presentarse en las conexiones
atornilladas, todas corresponden a juntas traslapadas menos la "e”, en la que ¢l torniilo falla a tensién.

B N

a) FALLA DEL TORNILLO POR CORTANTE b) FALLA DE LA PLACA POR CORTANTE
. ] I ~
~L ]
) FALLA DEL TORNILLO POR APLASTAMIENTO d) FALLA DE LA PLACA POR APLASTAMIENTO

1
= e
|

g) FALLA DE LA PLACA POR TENSION
e) FALLA DEL TORNILLO 1) FALLA DEL TORNILLO POR FLEXION

FIG. 34 POSIBLES FORMAS DE FALLA DE CONEXCIONES ATORNILLADAS

Los tornillos A-325 o A-490 disefiados para trabajar a friccién, deberan apretarse a la tension
minima indicada en la tabla 5.3.1. el apriete puede hacerse con el metodo de la vuelta de la tuerca, por
medio de un indicador directo de tension o utilizando llaves calibradas adecuadas.



TABLA 5.3.1,
TENSION MINIMA EN TORNILLOS

DE ALTA RESISTENCIA (TON)

Diametro del tornillo Tornillos Tornillos
mm (Pulg.) A325 Ad490
12,7 (1/) 54 6.8
15.9(5/8) 86 10.9
19.1 (3/4) 12.7 15.9
22.2(7/8) 17.7 22.2
254(1) 23.1 29.0
286(1 1/8) 254 36.3
31801 1/9) 32.2 - 46.3
349(13/8) 86 549
38.1(11/2) 46.7 67.1

5.3.2. El area efectiva resistente al aplastamiento de tornillos barras roscadas y remaches se calcula
multiplicando su diametro por la longitud de aplastamiento, que es el espesor de la placa en la que se
colocan. Si los remaches o tomnillos son de cabeza embutida, para calcular la longitud de aplastamiento se
resta la mitad de la profundidad de la cabeza.

5.3.3. RESISTENCIA DE DISENO A TENSION O CORTANTE.

La resistencia de disefio de tomillos y barras roscadas es igual al producto del factor de resistencia

F, por el area nominal de la seccion transversal de la parte del vastago no roscada y por la resistencia
_nominal que corresponde a esa parte del vastago. Los tomnillos de alta resistencia que trabajen a tension
directa se dimensionaran de manera que su resistencia media requenda, calculada tomando como base el
4rea nominal del tornillo y sin considerar las tensiones producidas al apretarlo, no exceda la resistencia de
disefio. La fuerza aplicada en el tomillo sera la suma de las producidas por las cargas externas factonzadas
mas las tensiones que puedan resultar de la accion de palanca ocasionada por la deformacion de las partes
conectadas.



TABLA 5.3.2 RESISTENCIAS DE DISENQO DE REMACHES, TORNILLOS Y BARRAS ROSCADAS

Resistencia al cortante
Resistencia en tension. en conexliones por aplastamiento
Elementos de union Factor Resistencia Factor Resistencia

nominal , kg/cm® nominal , kg/cm?

de resistencia, F:, de resistencis, F:,

Tornillos A307 )
3160 0.60 190023

Tornillos A325,
cuando la rosca no
" esté fuera de los
planos de corte. 6330 3800

Tornillos A32S,
cuando la rosca
estd fuera de los
planos de corte. 6330 5060’

Tornillos A490,

cuando la rosca no

est4 fuera de los

planos de corte. . 7900 4750}

Tornillos A490,

cuando la rosca -

estd fuera de los

planos de corte. 0.75 7900 0.65 6330

Partes roscadas
cuando la rosca no
estd fuera de los

planos de corte. 0.56 F" & ‘ 0.45F,

Partes roscadas
cuando la rosca
estd fuera de los
planos de corte.

056 F" . 0.60.F.

Remaches AS02,
grado 1, colocado
en caliente. 3160 25304

Remaches A502,
grado 2 y 3,
colocados en

caliente. 4200 ~ . 3380" 3

(1)Carga estitica finjcamente.

(2) Se permite que la rosca esté en los planos de corte.

(3) Cuando para unir miembros en tension se empleen conexiones por aplastamiento con tornillos o remaches colocados en una longitud,
medida paralelamente a ka direccién de 1a fuerza, mayor quoe 125 cm. los valores tabutados se reducirin en 20 por ciento,

La nomenclatura utilizada para designar a los tornillos y remaches es la de AS.T.M.



5.3.4. RESISTENCIA DE DISENO EN CONEXIONES QUE TRABAJAN A FRICCION.

La resistencia de un tornillo de una conexion que no deba deslizar bajo cargas de trabajo es igual al
producto del factor de resistencia r, =1.0 por la resistencia nominal al cortante dada en la tabla 5.3.3. en

kg/em?, v por el drea nominal de 'a parte no roscada del vastago del tomillo. La resistencia de disciio debe
ser igual o0 mayor que el efecto maximo producido por las cargas de servicio.

Otros elementos componentes de estas conexiones se dimensionaran bajo cargas de disefio,
siguiendo las recomendaciones aplicables. Si se usan agujeros alargados, la junta debe satisfacer tambien
los requisitos del inciso 5.3.7.

Cuando un tornillo de una conexion que no debe deslizar bajo cargas de trabajo este sometido a una
fuerza de tension de disefio Tu, la resistencia nominal al cortante de la tabla 5.3.3. se multiplica por el

T
factor de reduccion (1 - ‘;—), donde Tb es la fuerza de pretension especificada en la tabla 5.3.1
[}

TABLA 5.3.3
RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE,
EN KG/CM?, DE TORNILLOS EN CONEXIONES
EN LAS QUE EL DESLIZAMIENTO ES CRITICO

Resistencia nominal al cortante.

Agujeros
sobredimensioniados Agujeros
Tipo Ajujeros y alargados alargados
de tornillo estandar cortos | largos 1
A325 1230 1050 880
A490 1550 1340 1120

1 Para limitaciones en ¢l uso de agujeros sobredlimensionados y alargados vénse La sec. 5.3.7.

5.3.5 TENSION Y CORTANTE COMBINADGS EN CONEXIONES POR APLASTAMIENTO

Los tornillos y remaches sujetos a tension y cortante combinados se dimensionan de tal forma que el
esfuerzo de tension - 7,- en el rea nominal "Ab" del vastago, producido por las cargas de disefio, no exceda
el valor calculado por la formula de la tabla 5.3.4 que sea aplicable en cada caso. El esfuerzo cortante
generado por las cargas de diseiio, - 7, -, no gxcederé el valor catculado de acuerdo al inciso 5.3.3.



TABLA 5.3.4.

ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, s, PARA TORNILLOS
O REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (KG/CM?)

DESCRIPCION DE LOS LA ROSCA NO ESTA FUERA DE LA ROSCA ESTA FUERA DPE
ELEMENTOS DE UNION LOS PLANOS DE CORTE. LOS PLANOS DE CORTE.

TORNILLOS A 307 2740 -1.3F < 2110

v

TORNILLOS A 325 5980 - 1.8 F, < 4780 5980 -1.4 F, < 4780
TORNILLOS 4 450 7450 -1.8F, < 4780 | 7450 -1.4 F, < 4780
PARTES ROSCADAS
TO 0Ss
DIAMETRO MAYOR QUE38.1 |0-73 F, -1.8F, < 0.56 E,10.73E, -14 F, < 0.56
MM (1 1/27)

REMACHES A 502, GRADO 1 3090 -1.3 F, < 2390

REMACHES A 502, GRADO 2

4150 -1.3F, -1.3F, < 3160

5.3.6.- RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO.

La resistencia de disefio al aplastamiento entre un torillo o remache y la pieza en que esta colocado
es Fy R, . Donde: F, =08 y R = 3dtF,

Donde:

d = Diametro nominal del remache o tomillo.
t = Espesor de la parte conectada.

Fu = Esfuerzo minimo de ruptura a tension —

e ———

5.3.7. TAMANOS DE LOS AGUJEROS:

a) En la tabla 53.5. se dan los tamafios maximos de los agujeros que pueden usarse en las
conexiones atornilladas o remachadas. Los agujeros de las placas base de columnas pueden ser mayores si
se requieren por las tolerancias permisibles en la colocacion de anclas de las cimentaciones.



TABLA 5.3.5.
TAMANOS MAXIMOS DE AGUJEROS PARA REMACHES Y TORNILLOS 1

Didmetro nominal Didmetro ded Diametro de ags. Dimensiones de ags. Dimenslones de ags.
del remache o tornillo agujero estdndar, sobredimenslonades? alargados  cortos® alargados  largos?
(d)
mm Pulg. mm Pulg. mm Pulg mm Pulg. mm Puig.
(d+1.5) (d+1/16) (d+1.5) (d+1/16)
<222 <7/8 @+l5 d+1/16 d+4.3 d+3/16 X X X X

(d+6.3) (d+1/4) 25d 25 d
(1-1/16) (1-1/16)

25.4 1 270 1-1/16 318 I-1/4 270X333 X 270X635 X
(1-5/16) @-112)
d+1.5) (d+1/16) (d+1.5) (d+1/16)

>u.s >1—1/8 d+15 d+1/16 d+7.9 a+s16 X X X X

(d+9.5) (d+3/8) 25d 25d

1 Loa tamafios son nominales.
2 No se permiten en consriones remachadas.

b) Siempre se utilizaran agujeros estandar, excepto cuando el disefiador especifique, en conexiones
atornilladas, el uso de agujeros alargados,o sobredimensionados en conexiones remachadas no se permite el
uso de agujeros alargados o sobredimensionados.

c¢) Los agujeros sobredimensionados pueden usarse en cualquiera o en todas las partes unidas ¢n
una conexién a friccion, pero su uso 0o se permite en conexiones por aplastamiento. Si las partes extenores
tienen agujeros sobredimenstonados, deben colocarse roldanas endurecndas

d) Los agujeros alargados cortos pueden usarse en cualqiuera o en todas las partes unidas en una
conexion por friccion o por aplastamiento. En conexiones por friccién los agujeros pueden tener cualquier
direccién, pero en conexiones por apiastamiento, su dimension mayor debe ser perpendicular a la direccion
de la carga. Si las partes exteriores tienen agujeros alargados cortos, deben colocarse roldanas, las coales
seran endurecidas cuando los tomillos sean de alta resistencia.

e) Los agujeros alargados largos pueden usarse solo en una de las partes comunes a cada superficie
de falla individual, tanto en conexiones a friccion como al aplastamiento. En conexiones por friccion, los
agujeros pueden tener cualquier direccion, pero en juntas por aplastamiento, su dimensién mavor debera ser
perpendicular a la direccion de la carga. Cuando se usen agujeros alargados largos en una parte exterior,
deben colocarse roldanas de placa o bien una solera continua, con agujeros estandar, de tamaifio suficiente
para cubrir por completo los agujeros alargados. En conexiones realizadas con tomillos de alta resistencia,
las roldanas de placa o las soleras continuas seran de acero de grado estructural y de espesor no menor a
8mm; no es necesarioc que esten endurecidas. Si en algin caso se requieren roldanas endurecidas con
tornillos de aita resistencia, se colocaran sobre la carga exterior de la roldana de placa o de la solera.



5.3.8. AGARRES LARGOS

Cuando la longitud de agarre de tornillos A-307 o de remaches, sea mayor que cinco veces su
didmetro, su nimero se aumentara en uno por ciento por cada | .5mm de longitud adicional.

5.3.9. SEPARACION MINIMA.

La distancia entre centros de agujeros para remaches o tomillos, sean estandar, sobredimensionados
o alargados, no sera menos que tres veces su diametro nominal (esta distancia puede disminuirse a 2.7 veces
el diametro nominal, en casos cxcepcionales), ni que la indicada en el parrafo siguiente, cuando este sea
aplicable.

_ A lo largo de una linea de transmision de fuerzas, la distancia entre centros de agujeros no sera
menoer que:

a) Para el caso de agujeros estandar.

LA 532
F,Ft 2 632

Donde:
P = Fuerza de disefio transmitida por un remache o tornillo a la parte critica conectada.
Fu = Resistencia minima a la ruptura a tension del material de la parte critica conectada

t = Espesor de la parte critica.

____d= Diametro nominal del remache otomillo—_ _ — = e




F, =0.85

b)  Para agujeros sobredimensionados o alargados, la distancia dada por la formula 5.3.2. mas el

incremento " (; " que corresponda de acuerdo con la tabla 5.3.6. sin que la distancia Libre entre los bordes
de ios agujeros sea menor que un diametro del tomnillo.

TABLA 5.3.6
VALORES DEL INCREMENTO DE SEPARACION C

AGUJEROS ALARGADOS
PARALELOS A LA LINEA DE FUERZA
DIAMETRO
NOMINAL DEL AGUJEROS NORMALES A LA
TORNILLO. d. SOBREDIMENSIONADOS  LINEA DE FUERZA CORTOS LARGOS!
mm pulg. mm pulg. mm pulg. mm pulg.
w3 <q1.5 32 178 0 a8 36 15415 15d-1716
254 | 4.8 /16 0 6.4 1/4

365 1 %

6.4 1/4 0 79 5/16 1.5d-1.5 I 53d-1/16

>28 .6 21%

1 Cuando la longitud del agujero ¢s menor que la maxima permisible (ver tabla 5.3.5). ¢, puede desmunuirse en 1a diferencia entre la longitud
maxima permisible v 1a longitud real del agujero.

5.3.10.- SEPARACION MAXIMA.

La separacion maxima estre remaches o tornillos intermedios colocados en la direccion de las

fuerzas en miembros comprimidos formados por placas v otros perfiles no sera mayor que 1050 / ‘/ F,

veces €l espesor de la placa o perfil mas delgado exterior, m mavor que 30 cm. cuando los remaches o
tornillos tienen las mismas posiciones en varias lineas paralelas, ni que 1650 / .‘/F; 0 45 cm. cuando estan
en tresbolillo. estas separaciones pueden aumentarse en 25% cuando la placa o perfil es interior. En los
extremos, la separacion no debe exceder de cuatro veces el diametro del remache o tornillo, en una longitud
igual a 1.5 veces el ancho total del miembro.

La separacion entre remaches o romillos colocados normalmente a la direccién de las fuerzas de
compresion no debe ser mavor de 32 veces el espesor de la placa mas delgada.

En miembro a tension, la separacion maxima entre remaches o tomillos, medida en la direccion de
las fuerzas, no excédera de 60 cm. excepto cuando se demuestre que una separaciéon mayor no afecta el
comportamiento satisfactorio del miembro.

r, es ¢l esfuerzo de fluencia mimmo del material de la placa o del perfil.



5.3.11 DISTANCIA MINIMA AL BORDE.

La distancia del centro de un agujero estandar al borde de una parte conectada no sera menor que el
valor dado en la tabla 5.3.7 ni que el indicado en ¢l parrafo siguicnte, cuando est2 sea aplicable.

A lo largo de una linea de transmision de fuerzas, en ¢l sentido en que éstas actuan, la distancia del centro

de un agujero estandar al borde de la parte conectada no sera menor que 2 P/ F, F.¢ . Las literales tienen cl
mismo significado que en la formula 5.3.2.

En conexioncs extremas de vigas en las que los tomillos colocados en el alma se disefien para
transmitir solamente la fuerza cortante. sin tener ¢n cuenta los efectos producidos por la excentnicidad de los
tornillos. la distancia del borde de la viga al centro del agujero estandar mas cercano a el no debe ser menor

que 2P, / F, Ft, donde Py es la fuerza cortante de diseio en ¢l extremo de la viga dividida entre el

nimero de tornillos o remaches Si la fuerza cortante en cada tornillo o remache no excede de s s ar ,, no¢s
necesario satisfacer el requisito anterior.

La distancia del centro de un agujero sobredimensionado o alargado al borde de una parte
conectada no serd menor que la requenda para un agujero estandar, de acuerdo con la primera parte de este
articulo, mas el incremento "C" indicado en la tabla 5.3.8.

TABLA 5.3.7
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DE UN AGUJERO
ESTANDAR (1) AL BORDE DE LA PARTE CONECTADA

DLAMETRO NOMINAL DEL BORDES LAMINADOS DE PERFILES.
REMACHE O TORNILLO BORDES CORTADOS CON CIZALLA PLACAS O SOLERAS, O BORDES
CORTADOS CON SOPLETE(?)
MM PULG. MM PULG. MM PULG.
12.7 1/2 222 7/8 19.1 3/4
159 5/8 286 1-1/8 222 1/8
19.1 3/4 31.8 1-1/4 254 ]
D —— B P =m0 8=} I=17Z_\{3). _LO.D___—[:HEFEm
' 54 1 445 t-3/4 3)| 318 1-1/4
26.6 1-1/8 508 2 381 1-1/2
318 1-1/4 37.2 2-1/4 41.3 1-5/8
MAS DE 31.8 MAS DE1-1/4 175 X DIAMETRO 1.25 X DIAMETRO

(M pana agujeros sobredimensionados o alargados los valores de esta tabla se incrementarin en las camidades Co dadas en la tabla 5.3.3.

(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 esfierzos no
exceden del 25%6 dei esfuerzo maxime permisible en ¢l elemento.

(3) Pueden reducirse 2 31.8 mm (1-1/4") en los extremos de angulos de conexion de vigas.



TABLA 5.3.8.
VALORES DEL INCREMENTO DE DISTANCIA AL BORDE c,

AGUJEROS AL ARGADOS
DIAMETRO AGUIEROS
NOMINAL DEL SOBREDIMENSIO- PERPENDICULARES AL BORDE
TORNILLO, d NADOS
PARALELOS
CORTOS LARGOS (1) Al BORDE
MM PULG MM PULG MM PULG
< 2 <18 ]5 1/l6 32 1/8
254 1 3.2 1/8 32 1/8 075 d 0
2w 6 21 —118 |32 /6 |48 3/16

Y Cuando la longstud del agujero s menor que 1a maxima permisible (ver Labla 5.3 5), €, puede dismunuirse en la mitad de la duferencra entre la

[ongitud maxima permisible v la longitud real del agujero.

5.3.12. DISTANCIA MAXIMA AL BORDE

La distancia maxima del centro de cualquier remache o tomillo al borde mas cercano de cualquiera

de las parte en las que esta colocado serd 12 veces el espesor de esa parte, sin exceder de 15 cm.

EJEMPLO 24.- Determinar ¢l numero de tornillos necesarios para la conexion mostrada en la figura

siguiente considerando los datos dados a continuacion

30 T | I
- — < T T R
I 2 V i -1 —
. A v ~
Y —— ~ R 2271 L_____[_
50T |

a) Agujeros Estandar

b) Tomillos A-325 de 19 mm trabajando al aplastamiento v con sus roscas fuera del plano de corte

¢) Distancia al borde mavor que 1.5 d v entre agujeros mayor que 3.0 d.
d) Acero de las placas A.5.T.M. A-36
e) Las cargas mostradas va incluyen el factor de carga respectivo.

¥




Solucion:
Resistencia al cortante de cada tornillo (R ),

(R), =0.65x2 x2.85 <5060 = 18747 kg = 18.7 TON (ART.5.33)

Resistencia al aplastamiento de cada tornillo ( &),

(R), =0.75x2.4(d-1)F, =0.75x2.4x1.9x1.9x4080

(R), = 26512 kg =26.5 TON

‘. El disefio queda regido por su resistencia al cortante:

N° TOR ]—-—=5.35

". Se¢ usaran 6 tornillos en la conexion.

EJEMPLO 25.- Calculara la conexién del ejemplo anterior considerando la junta de tipo friccion. El factor
decargaesde 1 4

Solucion:

sobrepase la resistencia de la junta con Ios tormllos trabaja.ndo al aplastanuento

100
Carga de servicio = T4 =7.4 TON.

Resistencia al deslizamiento de cada tornillo (R ),

(R), =1.0x1230 x 2.85x2 = 7011kg = 7.0 TON.



Numero de tornillos requendos en [a conexion.

71.4
N°TOR =W =10.2 .. se requicren 11 tornillos. sin embargo por simetria en ella se

recomendaria usar 12 tornitlos que corresponde al doble del calculado en el ejemplo anterior.

\
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5.2. EDIFICIO URBANO.

5.2.1. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA.

El edificio se localiza en la ciudad de México D. F., dentro del complejo Santa Fe, en la
Delegacién Alvaro Obregén. Se trata de un conjunto de edificaciones, que se dividen en dos
cuerpos principales que son: un edificio en forma cubica de 9 niveles y otro de forma piramidal.
El conjunto ocupa un lote irregular en planta y de grandes dimensiones, el cual esta ocupado
en su totalidad por un estacionamiento subterraneo de 3 niveles, sin juntas constructivas.

La estructuracién se definid con marcos rigidos de trabes y columnas metdlicas en dos
direcciones ortogonales. Se especificd acero grado 50, nacional, adquirido en Monclova,
Coahuila. El sistema de entrepisos esta estructurado con trabes metalicas y losacero con una
capa de compresion de concreto reforzado. Todos los muros interiores son divisorios de
tabique comun, por lo que no contribuiran a la resistencia estructural del conjunto. E! muro
perimetral en los sétanos es de concreto reforzado.

El edificio de 9 niveles cuenta en sétanos con muros de rigidez de concreto armado en el
nucleo central y en la azotea tiene forma de béveda esférica formada con trabes metdlicas y
losa maciza. Cuenta ademas con cuatro cuerpos laterales que forman la fachada y que estan
ligados en algunos entrepisos con el edificio principal.

El edlflcno piramidal se resolwé formando marcos ngldos con trabes y columnas metallcas y Ia

oficinas-en-forma-c de copa conuna- coiumna central y trabes concentncas donde se utullza eI
sistema de piso descrito anteriormente

En la figura 5.18 se presenta la grafica del modelo matematico de la estructura. En e!
desarrollo del ejemplo nos ocuparemos sdlo del edificio de 9 niveles, que se presenta con mas
detalle en la figura 5.19.
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Figura 5.18.

5.2.2. COMENTARIOS SOBRE LA ESTRUCTURACION.

El Conjunto Calakmul en Santa Fe, cuya construccién se encuentra a punto de
terminar, se disend en 1992. Desde los primeros estudios fue evidente que, por los grandes
claros que requerian cubrirse tanto en los dos sétanos para estacionamientos como en las
plantas tipo de oficinas, los volados en las esquinas, las curvas de algunos elementos y el
edificio con forma de pirdmide, ia solucién estructural debia enfocarse al empleo de estructura
de acero. Ademas, se requeria eliminar juntas constructivas en los sétanos, ya que era
importante el poder transmitir los empujes de tierra en fos dos sé6tanos de lado a lado. Por las
dimensiones en planta del conjunto, superiores a 80m por lado, con cualquier estructura de
concreto hubiera sido necesario dividirla en secciones. Asi, la solucién ideal era el acero.

En ese entonces era posible, por facilidades de importacion y precio competitivo, la
utilizacion de acero importado grado 50, en vez del acero mexicano A-36, tnico disponible en
el mercado. Sin embargo, a través de investigaciones hechas por el propietario, se encontré
que existia la posibilidad de fabricacién de acero mexicano en la planta de Monclova de



AHMSA, de grado 50, tanto en vigas laminadas hasta de 18" como en placas de hasta 2". Asi,
la solucién se enfocd al emplec de esos productos,ademas de proponer que las juntas fueran
atornilladas, con tomillos de alta resistencia calidad A-325 trabajando a friccion.

El edificio de oficinas tiene una forma arquitectonica especial, con forma cuadrada en
planta y cuatro elementos externos con forma trapecial, forrados con precolados de concreto,
y que tienen un gran circulo central para dar profundidad a las fachadas de cristal. Después de
varios estudios se encontrdé necesario ligar estos cuerpos con el edificio cada dos niveles.
Ademas, en una arista se proyectd una escalera de emergencia, de acero aparente. La
piramide se proyectd con grandes marcos formados por secciones de cuatro placas soldadas,
apoyados sobre vigas que se colocaron en las aristas. Al estar montada casi toda la
estructura, y para mejorar el aspecto visual del edificio, se estudié la posibilidad de eliminar
algunas de esas trabes. Se encontrdé que eso era posible y se definid un procedimiento
constructivo para hacerlo. Las deformaciones medidas correspondieron con lo calculado.

Ante la necesidad de utilizar fas Normas Técnicas Complementarias para Estructuras
de Acero, del reglamento del D.F.,, y que son diferentes a los criterios estabiecidos en
reglamentos de los EUA, se desarrollaron programas de computadora en esta oficina para
poder revisar 1a capacidad de las diferentes secciones, siguiendo los lineamientos del método
de carga ultima. De igual manera se utilizaron programas para revisiébn de capacidad y
determinacién de la cantidad de tomillos en las juntas.

Debido a las diferentes formas geomeétricas de la estructura fue necesaria la
elaboracidon de una gran cantidad de detalles de juntas, que sirvieron como base para la
generacién de planos de taller por parte del fabricante, que fue.la empresa La Sierrita S.A. de
Monclova, Coahuila. Eilos desarrollaron una cantidad aproximada de 450 planos de taller, que
fueron revisados por nosotros, antes de la fabricaciéon, -

La calidad del trabajo de taller fue excelente, ya que sélo en un par de casos fue
necesario realizar ajustes en campo.

En- conclusnén en-el- conjunto Calakmul en-Santa-Fe-se-encontrd-que-la-utilizacién-de

acero estructural nacional, grado 50, producido en Monclova, Coahuila fue determinante para
poderio construir de manera economica y eficiente, siendo uno de los pocos edificios en los
que no se tuvo la necesidad de utilizar acero de importacién. La forma escultérica, el manejo
de los espacios y la combinacion de materiales en los edificios son una muestra impresionante
de la calidad en proyectos y construccion que se puede lograr en México.
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5.2.3. DEFINICION DE ESPECIFICACIONES DE CARGAS Y
PARAMETROS DE ANALISIS.

Especificaciones de cargas de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal de 1995.

’ Carga Vertical Sismo

SOTANOS.
Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.
de concreto y maila 66/66 220.00 kg/m?
Acabado de piso 120.00 *©
Falso plafén 2000 *
Adicional por Reglamento 40.00 *

Carga Muerta 400.00 kg/m?

Carga Viva 250.00 “

- Carga Total 650.00 kg/m?



Carga Vertical Sismo
PLANTA DE 1er. NIVEL N + 1.50 (PLAZA).

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.

de concreto y malia 66/66 220.00 kg/m?

Acabado de piso 12000 *

Falso plafén . 2000 *

Adicional por Reglamento 40.00 *
Carga Muerta 400.00 kg/m?
Carga Viva 350.00
Carga Total - 750.00 kg/m?

PLANTAS TIPO.

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.

de concreto y malla 66/66 . 220.00 kg/m?

Acabado de piso 120.00 *

Falso plafén 2000 *

Adicional por Reglamento 4000 *
Carga Muerta 400.00 kg/m? 404.00 kg/m?
Carga Viva 250.00 * 180.00 *
Carga Total 650.00 kg/m? 580.00 kg/m*

" AZOTEA PLANA.

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.

Rllen -para-dar pedlente —————————160.00—" -

Enladrillado y entortado 7000 *

Falso plafén 2000 *

Adicional por Reglamento 40.00 *“
Carga Muerta 510.00 kg/m? 510.00 kg/m?
Carga Viva 100.00 * 70.00 *
Carga Total 610.00 kg/m? 580.00 kg/m?




Carga Vertical Sismo

AZOTEA ESFERICA.

Losaplanah=12 276.00 kg/m?

Acabado superior 120.00 *

Falso plafén 20.00 *

Adicional por Reglamento 4000 *
Carga Muerta 456.00 kg/m? 456.00 kg/m?
Carga Viva 40.00 * : 2000 =~
Carga Total 496.00 kg/m? 476.00 kg/m?

Con estas especificaciones de carga y la estructuraciéon descrita, se procede a la obtencién de
los planos de cargas de la estructura, que serviran para obtener una solucion estatica por
medio de un analisis tridimensional lineal.

Parametros de analisis sismico.

Se realizé un analisis sismico estatico y dinamico de cada estructura en dos direcciones
ortogonales. Segun el Reglamento empleado, corresponde a esa zona un coeficiente sismico
de C = 0.32 ya que se trata de suelo tipo Il o transicién y un factor de comportamiento sismico
de Q = 3.0 en dos direcciones ortogonales, debido al sistema estructural empieado.

Se empleé el espectro de respuesta indicado en el Reglamento para este tipo de estructura
con el tipo de suelo indicado anteriormente.

5.2.4. RESULTADOS DE LOS ANALISIS POR CARGAS VERTICALES
Y SISMO

Se realizd un analisis tridimensional lineal para la estructura tomando en cuenta todos los
elementos estructurales, asi como aquellos que limitan los espacios.. Este andlisis se realizé
con el programa CADSE Tridimensional, desarroliado por la empresa 1.0.1.S. S.A., que esta
basado en el Método de Rigideces Elasticas y que toma en cuenta los efectos de carga axial,
flexion, cortante y torsion.

El andlisis sismico estatico y dindmico se realizd también con el programa CADSE
Tridimensional, que esta basado en el Método de Vectores de Ritz, considerando las masas
localizadas en su fugar preciso y empleando el espectro de respuesta mencionado en los
parametros de analisis sismico. Para obtener la reduccion de carga se utiliza un factor
respecto a la carga vertical, que en esta ocasion fue de f = 0.90. La repuesta sismica se
obtuvo como la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de la respuesta modal.



Los resultados del analisis se presentan en tres condiciones de carga independientes:

Cond. 1: Carga Vertical.
Cond. 2. Sismo paralelo al eje “X".
Cond. 3. Sismo paralelo al eje “Y".

Estos resultados aparecen en el mismo formato que se presenta en el ejemplo anterior.

5.2.5 REVISION DE LAS CONDICIONES DE SERVICIO.

Se hace referencia al Articulo 206 del Reglamento, donde se indican los parametros maximos
para los desplazamientos horizontales.

Revision de los desplazamientos horizontales en los nudos: 1229 y 1334, cormrespondientes a
los mayores desplazamientos de los pisos 8 y 9 respectivamente.

NUDOS, DESPLAZAMIENTOS (Coord. Globales)

Nud. C¢/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)

NUD:1229

1229 1 0.00014 0.00030 -0.01041 0.00001 -0.00044 -0.00007

1229 2 0.07954 0.01989 0.00199 -0.00027 0.00085 -0.00166

1229 3 0.02755 0.09097 0.00034 -0.00096 0.00027 -0.00497

NUD:1334

1334 1 -0.00006 0.00019 -0.01061 0.00021. -0.00121 -0.00007
1334 2 0.08297 0.02086 0.00199 -0.00012 0.00052 -0.00172
1334 3 0.02842 0.09467 0.00036 -0.00061 0.00008 -0.00512

Nudo 1229

Por Sismo-en-direccién-Xdel listado-(numero-subrayado):

Asx =7.954 cm.
QAsx = 3 x 7.954 = 23.862 cm.

Altura del nudo:
H=31.20m.

QAsx / h =23.862 /3120 = 0.0076 < 0.012 pasa.



Por Sismo en direccién Y:

Asy = 9.097 cm.
QAsy = 3 x 9.097 = 27.291 cm.

QAsy/h=27.291/3120 = 0.0087 < 0.012 pasa.

Nudo 1334

Por Sismo en direccién X, del listado (nimero subrayado):

Asx = 8.30 cm.
QAsx =3 x830=24.90cm.

Altura del nudo:

H=35.10m.

QAsx/h=2490/3510=0.0071 < 0.012 pasa.

Por Sismo en direccién Y:

Asy = 9.467 cm.
QAsy = 3 x 9.467 = 28.401 cm.

QAsy / h = 28.401 / 3510 = 0.0081 < 0.012 pasa.

Desplazamientos relativos:

Nudo 1229 Nudo 1334
QAsx = 23.862 cm. QAsx = 24.90 cm.
QAsy = 27.291 cm. QAsy = 28.40 cm.

AQAsx = 24.90 - 23.862 = 1.038 cm.
AQAsy = 28.40 - 27.291 = 1.109 cm.

Ah=35.10-31.20=3.90 m.

AQAsx / Ah = 1.038 /390 = 0.0026
AQAsy / Ah = 1.109/ 390 = 0.0028



Por carga vertical, (maximo valor):

Ax = 3.48 cm.

Desplazamiento permisible:

Ax per = (L/480) + 0.3 = (1900/480) + 0.3 = 4.26 cm.

pasa.

5.2.6. REVISION DE CAPACIDAD DE TRABES SECUNDARIAS.

SECCION COMPUESTA.
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Figura 5.20

En la figura 5.20 se indican los elementos a disefiar que son: una trabe secundaria, dos
trabes principales dos columnas y una junta, pertenecientes a |a planta baja del edificio.



Para una viga secundaria de planta baja, se tienen los siguientes datos:

- Distancia entre ejes de las vigas secundarias: c=250m.

- Claro total que cubre la trabe secundaria: I=11.04 m.

- Peralte de la losacero: d = 5.0 cm. {Valor promedio).
- Carga en el entrepiso: W =750 kg/m?2.

Con los datos anteriores se procedio al disefio de la trabe secundaria de acuerdo al
Reglamento.

De acuerdo con el inciso 3.6.a de las Normas Técnicas Complementarias, cuando |a losa, que
esta ligada a la viga de acero por medio de conectores de cortante, forma parte del patin
comprimido de la seccidon compuesta, se supone que el esfuerzo de compresion en el concreto
tiene un valor de:

0.85 f*c, si f*c < 250 kg/cm?
o (1.05 - f*¢/1250) f*c, si f*c > 250 kg/cm?

Este valor del esfuerzo se considera uniforme en toda la zona comprimida, y se desprecia se
resistencia a la tension.

En el inciso 3.6.2.2. se dan los parametros para obtener el anchb efectivo de la losa, medido a
cada lado del eje de la viga. El ancho de la losa no debe ser mayor que:

a) Un octavo del claro de la viga: 1104 /8 =138 cm.
b) La mitad de la distancia a |a viga adyacente: 250/2 =125 cm.
c) La distancia al borde de la losa: Es trabe centrai.
d) Ocho veces el grueso de la losa: 8x9=72cm.

De los valores antes descritos, se toma el mencr de ellos:

b = Ancho a cada lado de la losa mas el anchoe del patin de la viga metalica.

b=(72+72 +15) = 159 cm.
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En el inciso 3.6.2.3. se marcan los requisitos de resistencia de disefio, que deben cumplir las
vigas de seccién compuesta cuando ia losa forma parte del patin comprimido.

a) h/ta< 5366/ (Fy , FR = 0.85,

y Mn se determina utilizando la distribucién de esfuerzos en secciones compuestas
completamente plastificadas.

b) h/ta > 5366 / | Fy , FR =0.90,

y Mn se determina por superposicion de esfuerzos elasticos.
h: peraite del alma del perfil de acero.

ta: grueso del alma del perfil de acero.

- Mn: Momento resistente nominal de la seccién compuesta.

De los datos presentados se plantea la siguiente viga simplemente apoyada:

w
Y Y YV YY VY YY Y YVTYTY Y
AN AN
| ' .
Figura 5.21

Donde:

wi=Wxc=.75x25=1875ton/m

y=11.04m. L

Wpesodeialoss ——

wpp: peso propio de la trabe.
Suponiendo un peso de la trabe de wpp = 75 kg/m

w=wl + wpp = 1.875 + 0.075 = 1.85 ton/m
Resolviendo por estatica la viga mostrada:

M=wi/8=195x11.04%/8=29.709 ton-m
V=wl/2=195x11.04/2=10.764 ton.

11



Proponiendo un IR de 553 x 74.4 kg/m (De acuerdo con la clasificacion del IMCA), se tiene la
siguiente seccién compuesta.

159 cm
| .
r T . | :; 9cm

53 cm
IR533x74.4
C— ™
Figura 5.12
h/ta=53/0.97 = 5464
5366 / 3515 = 90.50 Entonces h / ta < 80.50

FR=0.85

De acuerdo con la relacién de médulos de elasticidad de los materiales se tiene:

Ea = 2039000 kg/cm? (Acero)
Ec= 221360 * {Concreto f'c = 250 kg/cm?)

Relacién modularn = Ea / Ec = 2039000/ 221360 = 9.21

-~

Adecuacion del ancho del patin de concreto de acuerdo con n

17.26 !
l___l_____—rl I 9.0

B=b/n=159/9.21=17.26 cm.

Figura 5.23.
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Propiedades geométricas:

A = 251.65 cm? Sxi = 2156.0 cm®

Ix = 98615.50 cm4 Sxs = 6102.4 cm®
ly = 5005.79 cm4 Zxi = 2679.84 cm?®
J=28724cm4 Zxs = 450.78 cm?

El momento total de plastificaciéon de la seccion compuesta es de:
Mp = 110.04 ton-m.

Entonces el momento resistente es:

Mr=FR Mp = 0.85 x 110.04 = 93.53 ton-m

El momento de disefio es:

Mu = 1.4 x 29.71 = 41.594 ton-m

Mu < Mr pasa.

Revision por desplazamientos:

Desplazamiento actuante.

(5wi)/(384E)) Ec. 5.33
Desplazamiento permisible.

(1/480) + 0.3 Ec. 534

Sustituyendo:

Aper = (1104 / 480) + 0.3 = 2.6C cm. pasa.
Si se hace una revisién dentro del rango elastico.

Mu = 41.594 ton-m

Mu / (FR Fy) = 4159400/ (0.85 3515) = 1392.15 cm*

13



Revisando el esfuerzo en el concreto:
Mr = FR Sxs Fy

Mu = 41.594 ton-m

4159400 = 0.85 x 2152.0 = f¢

fc = 1392.15 kg/cm?
fc/n=1392.15/9.21=151.16
Esfuerzo resistente:

Como f'c = 250 kg/cm?

f*c = 0.8 x 250 = 200 kg/cm? < 250

fc=0.85x 200 =170 kg/cm?
fc>fc pasa.

Conectores de cortante.

Fuerza cortante horizontal.

Exceptuando las vigas ahogadas en concreto, toda la fuerza horizontal que se desarrolla en la
superficie de contacto entre 1a viga de acero y la losa de concreto debe ser transmitida por
conectores de cortante. Cuando el conector trabaja en compresién producida por flexién, l1a
fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre el punto de momento positivo maximo y
el punto donde el momento es nulo se tomara igual al menor de los valores siguientes:

Vh =0.85f*c Ac

Vh = As Fy .

Vh=ZQn

Vh=0.85 x 200 x 159 x 9 = 243.27 ton.
Vh =94.8 x 3515 = 333.22 ton.

Se toma Vh = 243.27 ton.

Capacidad de los conectores de acuerdo con 3.6.5.4:
Conector de c‘anal CE 76 x 6.1 de 15 cm.

Qn=1814 x 15 =27217.04 kg

Numero de conectores:

N=Vh/Qn=243270/27217.04 = 8.94 = 9 conectores

14



Divididos entre la longitud entre la seccion de momento maximo, positivo o negativo y la
seccién de momento nulo.

De acuerdo con el diagrama para una viga simplemente apoyada Lm = 1104 / 2 =552 cm.
distancia entre conectores dc = 552 /9 =61.33 cm.

Entonces se coloca un conector CE 76 x 6.1 @ 40 cm. (Separacién minima)

Como aiternativa se pueden usar como conectores de cortante barras o vastagos con cabeza
Capacidad de los conectores de acuerdo con 6.6.5.3:

Conector de vastago o barra @=19 mm de 76 mm de altura con cabeza.

Qn = 0.5 x 2.85 x 6654.32 = 9482 .41 kg/cm

Numero de conectores:

N = 243270/ 9482.41 = 25.65 = 26 conectores

distancia entre conectores dc = 552 / 26 = 21.23 cm,

Entonces se coloca un conector de vastago @=19 de 76 con cabeza @ 20 cm.
6 un par de conectores @ 40 cm.

5.2.7. REVISION DE CAPACIDAD DE ELEMENTOS PRINCIPALES.

a) TRABES.

y que se ‘féﬁé‘r‘e—a‘tchos aquello‘s_ e‘trabajen—a‘ﬂexiéproucd‘por'cargas
transversales 0 por momentos aplicados en sus extremos; la flexion se presenta, casi siempre,
acompariada de fuerzas cortantes.

En el diseiio de miembros a flexion deben considerarse los estados limite de falla siguientes:

- Formacion de un mecanismo con articulaciones plasticas.

- Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccion critica, en miembros que no admiten
redistribucién de momentos.

- Iniciacion de! flujo plastico en la seccidn critica.

- Pandeo local del patin comprimido.

- Pandeo local del alma, producido por flexion.
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- Plastificacién del alma por cortante.

- Pandeo local del alma por cortante.

- Tension diagonal en el aima.

- Pandeo lateral por flexotorsion.

- Flexién y fuerza cortante combinados.

- Otras formas de pandeo del alma por fuerzas transversales.

- Fatiga.

- Estados limite de servicio, deformaciones y vibraciones excesivas.

La resistencia de disefio en flexion Mr, de una viga o trabe de eje recto y seccion transversal
constante se determina como se indica a continuacion.

Se disenaran dos trabes de la planta baja, de acuerdo con los diagramas de momento y
cortante que se presentan tn las paginas 26 y 27 que muestran la envolvente de las
combinaciones de carga usadss en este proyecto:

Elemento 855.
1.9cm
¢
L ]
¥
X 76.2cm
e 1.3Cm
1.9¢cm
)
L 305cm |
)
Figura 5.24.
Propiedades geométricas:
Area Transversal: At=  210.02cm?
Momento de inercia alrededor de X: Ix = 201103.93 cm*
Momento de inercia alrededor de Y: ly= 8997.92cm*
Médulo de seccidn elastico alrededor de X: Sx= 5278.32 cm®
Médulo de seccidn elastico alrededor de Y: Sy= 590.03cm?
Médulo de seccidn plastico alrededor de X: Zx = 6009.28 cm®

Médulo de seccién plastico alrededor de Y: Zy= 91433 cm?

18



Clasificacion de la seccion:

Patines; b/2tp=302/(2x1.9)=7.94

460 / Fy = 460 / /3515 = 7.75
Seccion tipo .
Alma: dc/ta=686/1.3=5276

3500 / JFy = 3500 / /3515 = 59.23
Seccion tipo I.

Como el sistema de piso proporciona un soporte lateral continuo al patin superior, el pandeo
lateral no es critico en las zonas de momento positivo. Los estados limite que deben revisarse
son el agotamiento de la resistencia a la flexidén en la seccion critica y la resistencia del alma al
cortante,

Entonces el momento resistente se obtiene de la siguiente expresién, para secciones tipo | y Ii,
de acuerdo con el inciso 3.3.2.1.

Mr=FRZFy=FR Mp Ec. 535
Momentos elasticos y plasticos para la seccion:

Mex = 185.53 ton-m Mpx = 211.23 ton-m
Mey = 20.73 ton-m Mpy = 32.14 ton-m

Momentos resistenetes:

Mrx = 0.9 x 211.23 = 190.11 ton-m
Mry = 0.9 x 32.14 = 28.93 ton-m

Los elementos mecanicos para cada combinacién de carga son los siguientes:

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm  Fax Fay Faz Max May Maz
(ton) (ton) {ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP: 855 Na:441 NDb:463 Mat1 Sec:19 Lon:232 Rot9

855 1 0.00282 -16.83607 -1.96389 30.25753 0.05038 0.00004
-0.00282 -16.58193 1.96389 -28.85978 -0.01938 -0.00004

855 2 -0.29541 -7.93153 7.54117 -5.43773 -1.57714 -0.00024

0.29541 -18.32548 -7.54117  -51.72898  -1.67241 0.00024
855 3 -0.26369 -8.57136 0.82447 -1.80143  -1.40166 -0.00006

0.26369 -17.68564 -0.82447  -4832709  -1.49894 0.00006
855 4 = 0.26812 -17.88532 -3.91058 49.34897 1.48082 0.00013
-0.26812 -8.37169 3.91058 2.97601 1.46849 -0.00013
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855 0.20934 -18.52515  -10.62728 52.98528 1.65630
-0.29984 -7.73185 10.62728 6.37790 1.64185
855 -0.13519 -10.66888 11.36921 9.49526  -0.71158
0.13519 -15.58812  -11.36921  -36.55111 -0.775486
855 0.03387 -13.65501 7.93368 25.93127 0.20581
-0.03387 -12.60199 -7.93368  -20.13961 0.16680
855 -0.02945 -12.80167  -11.01980 2161628  -0.12664
0.02945 -13.45534 11.01980 -25.21147  -0.19726
855 0.13961 -15.78780  -14.45532 38.05229 0.79075
-0.13961 -10.46920 14.45532 -8.79997 0.74501

0.00031
-0.00031
-0.00032

0.00032
-0.00021

0.00021

0.00028
-0.00028

0.00039
-0.00039

Para un momento maximo Mux = 52.985 ton-m y su correspondiente Muy = 1.656 ton-m, se
tienen los siguientes factores de utilizacion:

Mux / Mrx = 52.985 / 190.11 = 0.27

Muy / Mry = 1.656 / 28.93 = 0.05

Para la zona de momento negativo, donde el sistema de piso no proporciona el soporte lateral
continuo al patin inferior, el pandeo lateral puede ser critico.

Con la misma combinacién de carga, de acuerdo con el inciso 3.3.2.2, se calcula Lu, para

saber si el pandeo lateral es o no critico.

Lu = V2 r ECa i+ 1+ xu

X0 W Ec. 5.36
Donde:
xu = a283¢ ZX01 [Ca Ec. 5.37
GJ ly
C=0.60-0.40(M1/M2)=0.60-0.40 (6.378/52.985) = 0.55
Ca=!y(d-tp):/4 Ec. 5.:.38

Ca = 8997.92 x 74.3%/ 4 = 12418231.85 cm®
6009.26 x 3515 [12418231.85
J = 12.28
Xu = 4.293 x 0.55 784000 x 192.51 8997.92

Ly = V2 ‘Fosgooo x 1241823185 /s _ 540,86 om.

12.28 784000 x 192.51

Para secciones | laminadas o hechas con placas soldadss. de proporciones de semejantes a

las laminadas, pueden utilizarse las expresiones simplificadas siguientes:
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6.55 dry -
= halliel A Ec. 5.39
Lu Xa 1o J1+ 1+ Xu
Donde;
dY F
Xu=77C [——} Y Ec. 5.40
\tp E
Sustituyendo:
76.2Y 3515
= 7. . . = 11.74
Xu 7.7 x 0.55 x [1'9) X 2039000

Lu = 1615;54 x 76.21’(96.55 x ¥1 + 1 + 11.742 = 523.99cm.

Los resultados son aproximadamente iguales:
Como|=375¢cm, | < Lu
El pandeo lateral por flexotorsién no es critico.

Para un momento maximo Mux = 52,985 ton-m y su correspondiente Muy = 1.656 ton-m, se
tiene que los factores de utilizacién son los mismos.

Revisién por cortante:
Resistencia de disefio por cortante segun el inciso 3.3.3. de las Normas Técnicas:
Vr=FR Vn Ec 5.41

ER.=-0.9

h/t=76.2/1.3= 5862

Nos encontramos en el caso b) del inciso 3.3.3.

fk h rk
1400 F;<TS1600 ﬂ

El valor de k se obtiene de la ecuacién:

k=50+50/(@a/h® Ec. 5.42
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a: Separacion entre atiesadores transversales. Como en este caso no hay atiesadores la
distancia a = L, por lo que:

a/h=1104/76.2=14.49>30

Entonces el valorde k = 5.0

1400 LI 52.80
Fy
K

"

1600 .| — 60.35

F

P

Entonces el cortante nominal se calcula con la siguiente férmula:

vn = 2224KFy 4. Ec. 5.43

h /7t

Sustituyendo valores:

922 x V5 x 3515 h0y . 13y = 2065688 kg

vn = 762 7 1.3

De donde:
Vr=0.9 x 206568.8 / 1000 = 185.91 ton.
Obteniendo el factor de utilizacién:

Vu/Vr=18525/185.91=0.10

Esfuerzos por carga axial (tension o compresion), causados por fuerzas horizontales.
Carga axial actuante:

Pu = -10.627 ton (tensién)

De acuerdo con el articulo 3.1.2. la resistencia de disefio es:

Rt =210.02 x 3515 x 0.9/ 1000 = 664.40 ton.

El factor de utilizacion es; - _

fu = 10.627 / 664.4 = 0.02
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Resumen de esfuerzos por cuadrante de la seccién:

Cuadrante 1 | Cuadrante 2

are

““Cuadrante 3° L | Cuadrante 4

Figura 5.25.

Factor de utilizacién combinado en cada cuadrante (Esfuerzos a tension ocompresion)

Flexion y cortante combinados:

Cuadrante 1 fu = 0.27 + 0.05- 0.02 = 0.30 (Compresion)
Cuadrante 2 fu = 0.27 - 0.05- 0.02 = 0.20 (Compresién)
Cuadrante 3 fu = - 0.27 + 0.05 - 0.02 = -0.24 (Tension)
Cuadrante 4 fu = - 0.27 - 0.05 - 0.02 = -0.34 (Tension)
Maximo fu = 0.34 Tensién

Maximo en cortante fu = 0.10

-Si-se-realiza una revision dentro del rango elastico:

Mrx = 0.9 x 185.53 = 163.98 ton-m
Muy = 0.9 x 20.73 = 18.66 ton-m

Entonces los factores de utilizacién quedan:
Mux / Mrx = 52.985 / 185.53 = 0.29

fu=040<1.0 pasa.
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Elernantos 908 y 946.
32cm

76.2cm

x

o 1.3 cm

Figura 5.26.

La trabe tiene una longitud de 13.78 m. y en ella se apoyan cuatro trabes secundarias que
estan distribuidas a distancias de 2.76 m aproximadamente

Propiedades geométricas:

Area Transversal: At= 28594 cm?
Momento de inercia alrededor de X: Ix = 297062.51 cm*
Momento de inercia alrededor de Y: ly= 15144.85 cm*
Médulo de seccidn elastico alrededor de X: Sx= 7796.92 cm®
Médulo de seccidn elastico alrededor de Y: Sy= 993.10cm?
Mddule de seccion plastico alrededor de X: Zx= B8708.21cm?®
Médulo de seccion plastico alrededor de Y: Zy= 1517.89 cm?®

Clasificacion de la seccidn:
Patinas: b/2tp=302/(2x32)=4.71

460 / JFy = 460 / /3515 = 7.75
Seccién tipo | )

Alma—— dc/ta=63.4/13=48.77

3500 / Fy = 3500 / {3515 = 59.23
Seccioén tipo I.
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Ahora se tiene una trabe en la que la combinacién mas desfavorable es la que incluye solo la
carga vertical, ver diagrama en pdagina 27. Debera revisarse si el pandeo lateral en la zona de
momento negativo es critico. El pandeo lateral solo sera limitado por trabes que se hagan
interseccién con |a trabe en estudio.

De acuerdo con el inciso 3.3.2.2, se calcula Lu, para saber si el pandeo lateral es o no critico
en la longitud donde actua el momento negativo o la distancia entre trabes secundarias. De las
ecuaciones 5.36 a 5.40.

Ca = 15144.85 x 732/ 4 = 20176726.41 cm®
 8708.21 x 3515 [20176726
‘/ =833
Xu = 4.293 x 0.98 750000 x 719.74 \ 15144 85

V2 = \/2039000« 20176726 =
= v ) = 441.30 cm.
Lu = 833 \ 784000 x 719.74 Y1+ V1833

Como la distancia entre trabes secundarias | < Lu, entonces el pandeo lateral no es critico.

Como también ia zona de momento negativo no se extiende a una destancia mayor a Lu, el
pandeo lateral por momento negativo tampoco es critico.

Entonces el momento resistente se obtiene con la expresion 5.35, para secciones tipo 1 y li, de
acuerdo con el inciso 3.3.2.1.

Momentos elasticos y plasticos de la seccioén: .

Mex = 274.06 ton-m Mpx = 308.09 ton-m
Mey = 34.91 ton-m Mpy = 53.35 ton-m

El momento resistente es:

Af—c

De acuerdo con el diagrama de momentos correspondiente, tenemos los siguientes elementos
mecanicos para la combinacién de carga 1.

El elemento esta dividido en 2 subtramos, por lo que se tomaran los eiementos subrayados
como las acciones uitimas,
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) {ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP: 908 Na:461 Nb:479 Mat:1 Sec:17 Lon:186 Rot:9
08 1 -0.18455 -50.18154 32.89777 130.24252  -0.67517 -0.00478
0.18455 21 .78954 -32.89777 68.39766 -0.34355 0.00478

EVP: 946 Na:479 Nb:497 Mat;1 Sec:17 Lon:220 Rot9
946 1 0.07879 -3.06753 32.89982 -68.39527 0.34355 -0.00476
-0.07879 -48.86897 -32.89982 -120.99368 0.30804 0.004786

Para un momento maximo Mux = 130.243 ton-m y su correspondiente Muy = 0.675 ton-m, se
tienen los siguientes factores de utilizacion:

Mux / Mrx = 130.243 / 275.48 = 0.47 Muy /Mry = 0.675/48.02 = 0.01

Revision por cortante:

Resistencia de disefio por cortante segun el inciso 3.3.3. de las Normas Teécnicas. Segun la ec.
5.41, y de la relacién entre el peralte total y el espesor del alma:; -

h/t=76.2/1.3=58.62

Nos encontramos en el caso b) del inciso 3.3.3.
k h Kk
1400‘/—-:—5 J—
Fy ) 1600 Fy
El valor de k se obtiene de la ecuacion 5.42:

a/h=276/762=362>30

Entonces el valorde k= 5.0
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1400 f X . 5280
Fy
k

1600 [ X . 6035
Fy

Entonces el cortante nominal se calcula con 1a ecuacién 5.43:

Vn = 9227; 2‘15; "13:15 (76.2 x 1.3) = 206568.8 kg

Vr = 0.9 x 206568.8 / 1000 = 185,91 ton.

Factor de utilizacién:

Vu/Vr=50.182/185.91 = 0.27

Esfuerzos por carga axial (tension o compresidn), causados por fuerzas horizontales.
Pu = 30.90 ton (compresién)
De acuerdo con el articulo 3.2.2. |a resistencia de disefo es:

Para secciones I, H o rectangular hueca, las Normas Técnicas en su inciso 3.2.2.1 marcan que
la resistencia at pandeo por flexion esta dada por la ecuacion 5.20

Entonces: KL/r=10x276/7.28 =37.92
De donde: A=0.501

Se adopta el valor de n = 1.4 por ser seccion | hecha de tres placas soldadas.

Re = 3515 28594 x 0.9 = 824030.5 kg. < 904571.2 kg.

(1 + 0.501%° - 0.15%*%)
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El factor de utilizacion es:

fu=32.90/824.03=0.04

Resumen de esfuerzos por cuadrante de la seccién, segun figura 5.25:

Factor de utilizacién combinado en cada cuadrante (Esfuerzos a tension ocompresion)

Flexion y carga axial combinados:

Cuadrante 1 fu=0.47 + 0.01 + 0.04 = 0.52 {Compresion)
Cuadrante 2 fu = 0.47 - 0.01 + 0.04 = 0.50 (Compresidn)
Cuadrante 3 fu=-0.47 + 0.01 + 0.04 = -0.42 (Tensién)
Cuadrante 4 fu = - 0.47 - 0.01 + 0.04 = -0.44 (Tension)
Maximo fu = 0.52 Tensién

Maximo en cortante fu = 0.27

Si se realiza una revision dentro del rango elastico:

Mrx = 0.9 x 274.06 = 246.65 ton-m
Muy = 0.9 x 34.91 = 31.42 ton-m

Entonces los factores de utilizaciéon quedan:
Mux / Mrx = 130.243 / 246.65 = 0.53 Muy / Mry = 0.675/31.42 = 0.02

fu=055<1.0 pasa.
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b} COLUMNAS INDIVIDUALES Y EN CONJUNTO.

La estructura de! edificio de 9 niveles se clasifica como estructura regular. La estructura esta
formada por un conjunto de marcos planos, paralelos, ligados entre si en la parte superior e
inferior por un sistema de piso de resistencia y rigidez suficiente para obligar a que todos los
marcos trabajen en conjunto para soportar las fuerzas laterales. Los estados limite de falla a
considerar son los mismos que en el ejemplo de la nave industrial.

b.1) Revision del pandeo del conjunto de columnas ante cargas verticales y horizontales,

Desplazamientos promedio de cada nivel y desplazamientos relativos:

Nivel +0.00 (planta baja) ~  Ax = 0.00287 m. Ay =0.00380 m.
Nivel +3.90 (primer nivel) Ax=0.01102 m. Ay =0.01240 m.
Desplazamiento relativo Arelx = 0.00815 m. Arely = 0.00850 m.

Cortantes del entrepiso en cada diracciéon y suma de las fuerzas axiales de todas las columnas
del entrepiso.

Vx = 1202.86 ton.
Vy = 1202.65 ton.
2Pu = 14918.08 ton. (Condicion de carga 1)

Obtencién de las cargas criticas de acuerdo con el inciso 3.4.3.4 de las Normas Técnicas
segun las ecuaciones 5.23 y 5.24;

Rigidez del entrepiso:

Rx =V /Arelx = 1202.86/0.00815 = 147590.2 ton/m
Ry = V / Arely = 1202.65 / 0.00850 = 141488.2 ton/m

En el entrepiso son un total de 77 columnas, todas de seccién cajén con las siguintes
caractenstlcas de seccwn 19 columnas de 45 x 45 cm y de 1. 9 cm de espesor 32 columnas

de 40 x 40 cm por 1. 9 cm de espesor. Usando las caractenstlcas anteriores, obtenemos ZPy
2Py =3 At Fy = 95134.88 ton.
Cargas criticas Pcr para cada direccién, ec. 5.23.

Perx= 0.9 x 147590.2 x 3.9/1.2 = 431701.34 ton.
Pcrx= 0.9 x 141488.2 x 3.9/ 1.2 = 413852.99 ton.

2Py/2=95134.88/2 = 47567 .44 ton.
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Como Pcrx y Pcry son mayores que Y Py / 2, entonces Pcr se calcula con la ec. 5.24.

0.3 x 95134.88
= - = 81375.97 ton.
Pcrx 0.9 x 95134.88 [1 147590 2 x 3.9) on
0.3 x 95134 88
- . = 81192.87 )
Pcryj 0.9 x 85134.88 (1 1414882 x 3_9) 87 ton

De acuerdo con las Normas Teécnicas del Reglamento, el pandeo de conjunto de un entrepiso
no es critico cuando el cociente Pcr/ YPu>2.5

Pcrx / 2.Pu=81375.97/14918.08=545>25 bien.
Pcry / 2Pu=81192.87 / 14918.08 =544 > 25 bien.

Revision de columnas individuales.
Para una coiumna en esguina se tienen las siguientes combinaciones de carga:

Elemento 712

Elementos mecanicos para combinaciones de carga

Extremo a
(fx) (fy) (f2) (mx) (my) (mz)
CM 1 8.632 -1.911 175.146 5078 14.509 0.928
CcM 2 -26.501 -8.577 -0.312 30.708 -66.120 1.259
CM 3 -22.510 -0.814 4883 12.365 -54 599 2.203
CM 4 32.932 -2.189 270.347 *-4.385 77.400 -0.745
CM 5 36.922 3.574 275.542 -22.728 88.921 0.199
CM 6 -10.355 -11.765 88.357 39.826 -29.330 -0.544
C™M 7 7.475 -10.448 169.555 29.298 13.726 -1.145
CM 8 2.947 7.445 105.675 -21.318 9.074 2.603
CM 9 20.776 8.761 186.872 -31.848 52.130 2.002
Extremo b
(fx) (fy) (fz) (mx) (my) (mz)

CM 1 -8.632 1.911 -175.146 2.376 11.355 -0.928
CcM 2 28.501 6.577 0.312 -5.057 -37.232 -1.259
CM 3 22.510 0.814 -4.883 -9.190 -33.191 -2.203
CM 4 -32.932 2.189 -270.347 12.923 51.034 0.745
CM 5 -36.922 -3.574 -275.5642 8.791 55.076 -0.199
CM 8 10.355 11.765 -88.357 6.057 -11.054 0.544
CM 7 -7.475 10.448 -169.555 11.451 15.425 1.145
CM 8 -2.947 -7.445 -105.675 -7.717 2.418 -2.603
CM 9 -20.776 -8.761 -186.872 -2.323 28.898 -2.002
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La seccion transversal de la columna se muestra en la figura 5.27

F 3 y
1.9cm
+
{ |
*
45 cm X
» & o
1.9¢cm 1.9cm
*
—— - ]
L 45 cm _I
r '1 Figura 5.27
Propiedades geométricas:
Area transversal At = 327.56 cm? Médulo de seccién  Sx = 4516 cm®
Momentos de inercia Ix = 101610.2 cm*  Elastico Sy = 4516 cm?®
ly=101610.2 cm* Médulo de secciéon  Zx = 5298 cm?
Constante de torsion Jz=171436.7 cm*  Plastico Zy = 5298 cm?

Se hara una revisidn de acuerdo con el Reglamento para la combinacién de carga 5, que son
los elementos subrayados.

a). Revision de secciones extremas:

Eéi'éﬁgfet‘ﬁa;dﬁn_5:7{,_Mpcx_y-Mpcyfson-Ios-momentos—rasistentes—de—d-iseﬁo‘de—la-seccién
flexionada alrededor de cada uno de los ejes centroidales principales, calculados teniendo en
cuenta la presencia de la fuerza de disefic de compresion.

Py = 327.56 = 3515/ 10° = 1151.37 ton.

p=275542/(0.9 » 1151.37) = 0.27

El exponente a tiene el valor siguiente de acuerdo con la ecuacion 5.8:

a=170-027/2xIn027=1.80
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Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial de disefio y los momentos de diseno en el extremo
considerado, calculados de acuerdo con el Articulo 3.4.3.3.a.

Mpx = Zx Fy y Mpy = Zy Fy son los momentos plésticp resistentes nominales de la seccién.
Mpx = Mpy = 5298 x 3515 / 1x10° = 186.22 ton-m.

Sustituyendo los valores en la ecuaci&n 57:

Mpcx = Mpcy = 1.18 x 0.9 x 186.22 x (1 - 0.27) = 144.37 < 0.9 x 186.22 = 167.6 ton-m
Entonces:

Mpex = Mpey = 144.37 ton-m. |

Célculo de los momentos-de disefio:

En marcos que forman parte de estructuras regulares, como es este caso, de acuerdo con el
inciso 2.2.2 b, de las Normas Técnicas Complementarias, desaparece el término B2 Mtp en las

ecuaciones 5.13 y 5.14, y los momentos Mti son la suma de los producidos por las cargas
verticales y las horizontales.

Obteniendo los cortantes y el peso de la estructura por encima del conjunto de columnas que
componen €l piso, se tiene que:

Vx = 1202.86 ton Vy = 1202.65 ton P =14918.08 ton

Vx /P =0.0806 Vy /P =0.0808

También de los resultados del analisis obtenemos los desplazamientos relativos para cada
direccion, multiplicados por el factor de comportamiento sismico Q:

Arx=25cm Ary=24cm

Si la altura de entrepiso es h = 3.90 m.

Arx/h=0025/39=0.00641  Ary/h=0024/3.9=0.00615

El coeficiente obtenido de la relacién entre desplazamiento horizontal relativo del nivel superior
con respecto al inferior dividido entre la altura del entrepiso y la relacién de la fuerza cortante

en el entrepiso y el peso de la construccion por encima de él es el siguiente:

(Ar/h)/(V/P)=0.00641/0.0806 = 0.00795 < 0.008
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Por lo tanto de acuerdo con 2.2.2.b, se desprecian los efectos de esbeltez y el término B2 Mtp

desaparece.

El factor de amplificaciéon B1 se calcula como y se indicé enlaec. 5.12:

La carga critica de pandeo eldstico se calcula con la ecuacién 5.15.

Pex = Pey = 13443.9 ton.

Cy = 0.6 - 0.4x(55.076/88.921) = 0.35

Kx = Ky = 1.0
0.75
- - 076
B1x 275582
0.9 x 134438
0.35
- = 0.36
Bly ) 275542
0.9 x 13443.0

Muox = 22.728 ton-m
Muox = 8.791 ton-m

Sustituyendo los valores en la ec. 5.6

(22 728)‘“ [ )
144.37

[ 37) ( ol

045< 1

it
=]
-
w®

A
—

Cx = 0.6 + 0.4%(8.791/22.728) = 0.75

Entonces: Bix=1.0
Entonces: B1ly=1.0
Muoy = 88.921 ton-m Extremo a
Muoy = 55.076 ton-m Extremo b
Extremo a
Extremo b

Sustituyendo los valores en la ec. 5.16

tomar a=1.0de donde quedan las sngulentes ecuaciones:

275.54 . 0.85 x 88.921 .
0.9 x 1151.37 09 x 144.37

275.54 0.85 x 55.076
+ +

0.9 x 1151.37 09 x 14437

0.60 x 22.728

_ Ext
09 x 14a37 ~ 09 <1 remo a
0.60 x 8791

= Extremo b
09 x 14437 - 087 <1

33



b). Revision de la columna completa:

Mucx y Mucy son los momentos resistentes de disefo de la columna flexionada en cada uno
de sus planos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de compresién y por posible
pandeo lateral; se calcula con las siguientes ecuaciones 5.18 y 5.19;

Donde:

B=13+1000p/(L*At/1)=13+055=185 Entoncesp=1.85

Resistencia a la compresién Rc:

K L/res larelacion de esbeltez de efectiva maxima de la columna:

K=10
L=2390.0cm.
r = —t = 17.61cm.
\’A
Entonces: KL/r=10x380/1761=22.14
De donde: A=0293

Se adopta el valor de n = 1.4 por la incertidumbre a cerca de la fabricacion de las columnas.

Re = ( 235515 ey 327.56 x 0.9 = 1016546.59 kg. < 1036236.06 kg.
1 + 0.2932° . 0.15

El momento resistente de diseiio Mm para flexién se calcula de acuerdo al articulo 3.3.2.

Clasificacion de la seccion:

Patines: b/tp=412/1.9=2168

1600 / Fy = 1600 / /3515 = 26.99
Seccién tipo 1.
Alma: , h/ta=45/19=2368

3500 / Fy = 3500 / /3515 = 59.23
Secciodn tipo |.



Para miembros de seccién transversal rectangular, maciza o hueca de acuerdo con el articulo
3322

c .
Lu = 0Q, N Ec. 544
u 0.91 CZFy 1J

Sustituyendo valores:

' 2039000
= 0.9 . 7 = 175. )
Lu = 0.91 075 » 5398 x 3515 V101610.2 x 171436.7 33m

L<Llu

Entonces el momento resistente es:

Mm = 0.9 x 5289 x 3515 = 167.6 ton-m

Sustituyendo en las ecuaciones 5.18 y 5.19

Mucx = 167.60 x (1 - 275.54 / 1016.55) = 122.17 ton-m.

Mucy = 0.9 x 167.60 x ( 1-275.54/ 1016.55 ) = 109.95 ton-m.

Momentos de disefio: Son los momentos mayores de los ‘extremos multiplicados por B1,
81=1.0.

M*uox = 22.728 ton-m. M*uoy = 88.921 ton-m.

Finalmente sustituyendo en la ec. 5.17:

(22.728]‘35 . (88.921

185
= 060<1.0 bien.
122.17 122.17] o0 !

En los casos en que B > 1.0, se toma como un valor conservador B = 1.0, aunque se conozca

el valor de este parametro, como se marca en el inciso 3.4.3.2.a. Para este caso la solucion

Sustituyendo valores:

275.542 22.728 88.921

= 0.94<10 asa.
1016.55 © 1676 — 00 x 18622 P
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Elemento 767

Elementos mecanicos para ia combinaciones de carga critica:

Extremo a
CM 9 ,('féx‘l). 372 (29) 795 (fg)QG. 139 STSX 1) 529 (1m2y2). 382 (EIT;'Z.)873
Extremo b

(fx) (fy) (fz) (mx) (my) (mz)

CM 9 -51.372 -59.795 -896.139  -81.673 77.971 -17.873

La seccion transversal de la columna se muestra en la figura 5.28

Tty
3.2cm
C —+- ]
—F
61 cm X
- |e -
32cm 3.2cm
S .
| 61cm |
r ', Figura 5.28.
Propiedades geométricas:
Area transversal At =739.84 cm? Médulo de seccién  Sx = 13547.9 cm®
Momentos de inercia Ix = 4132105 cm*  Elastico Sy = 13547.9 cm?®
ly = 413210.5cm*  Médulo de seccion  Zx = 16052.4 cm®
Constante de torsién Jz=617921.8cm'  Plastico Zy = 16052.4 cm®

a). Revision de secciones extremas:
Calculo de Mpcx y Mpcy de acuerdo con la ecuacion 5.7.

Py = 739.84 x 3515/ 10° = 2600.54 ton.
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p =896.139/ (0.9 x 2600.54) = 0.38

a=170-0.38/2x%xIn0.38=1.90

Momentos plasticos de la seccién:

Mpx = Mpy = 16052.4 x 3515 / 1x10° = 564.24 ton-m.

Sustituyendo los valores en la ecuacid 5.7:

Mpcx = Mpcy = 1.18 x 0.9 x 564.24 x (1-0.38) = 371.52 < 0.9 x 564.24 = 507.82 ton-m
Entonces:

Mpcx = Mpcy = 371.52 ton-m.

Calculo de los momentos de disefio:

Se desprecian los efectos de esbeltez y el término B2 Mtp desaparece, por la discusidén hecha
del articulo 2.2.1.b. en el ejemplo anterior.

Factor de ampilificaciéon 81:
Carga critica de pandeo elastico segun la ecuacién 5.15.

Pex = Pey = 54671.3 ton.

Cx=0.6-0.4x(77.971/122.382) = 0.35 Cy=0.6-0.4x(81.673/151.529) = 0.38
Kx=Ky=10
Bix = 0.35 = 0.37 Entonces: B1x=1.0
. 896.139
0-9-x—54671-3
0.38 . -
= = 0.41 Entonces: Biy=10
Bly 896.139 y
0.9 x 54671.3
Muox = 151.529 ton-m Muoy = 122.382 ton-m Extremo a
Muox = 81.673 ton-m Muoy = 77.971 ton-m Extremo b
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Sustituyendo los valores en la ec. 5.6:

19 19
(151.529) . [122.382] - 030< 1 Extremo a
371.52 371.52
19 19
[81.673) . (77.971) - 041 < 1 Extremo b
371.52 371.52

La solucion anterior se toma como la no conservadora. La solucidon conservadora consiste en
tomara = 1.0.

Sustituyendo los valores en la ec. 5.16;

896.139 0.85 x 151.529 0.60 x 122.382 :
+ + =078 < 1 Extremo a
0.9 x 2600.4 09 x 564.24 0.9 x 564.24
896.139 0.85 x 81.673 . 0.60 x 77.971 - 061 < 1 Extremo b

09 ~ 26004 & 09 x 56424 = 00 x 564.24

b). Revisién de la columna completa:

Pp=13+1000p/(L2At/1)=13+14=27 Entonces 3 = 2.7

Resistencia a la compresién Rc:

K=1.0
.L=390.0cm.
I
= J— = 23863cm.
T NA
Entonces: KL/r=1.0x390/23.63=16.50
De donde: A=0218

Se adoptaelvalorden=14

Re = ; 021315150 E 739.84 x 0.9 = 2325359.27 kg. < 2340483.84 kg.
+ 0. - U,

Rc = 2325.4 ton.
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Momento resistente de disefio Mm para flexion;

Clasificacién de la seccion:

Patines: b/tp=546/32=17.06

1600 / Fy = 1600 / 3515 = 26.99
Seccion tipo |.
Alma: h/ta=61/3.2=19.06

3500 / fFy = 3500 / J/3515 = 5923
Seccion tipo |

Sustituyendo valores en la ec. 5.44:

2039000
= 0. _ 8 = 437.29m.
Lu = 0.91 0.38 x 16052 x 3515 Vv413210.5 x 617921.8 37.29m

L<Lu

Entonces el momento resistente es:

Mm = 0.9 x 16052 x 3515 = 507.8 ton-m
Entonces sustituyendo en la ecuacién 5.18

Mucx = Mucy = 507.8 x (1- 896.139 / 2325.36) = 312.11 ton-m.

Momentos de disefio: Son los momentos mayores de los extremos multiplicados por B,
B1=1.0.

M*uox = 122.382 ton-m. M*uoy = 151.529 ton-m.

Finalmente-sustituyendo en-la ec-5:17:

(151.529)” (122.332

27
—_ = = 022<1.0 bien.
312.11 312.11) '

La cual se toma como una solucién no conservadora. Para este caso la solucién conservadora
es igual a:

896.139 122.382 151.529

— = YT = 0.89 asa.
23254 @ 50781 ' 09 x 56424 P
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5.1.8. DISENO DE JUNTAS.

a) PLACAS BASE.

De acuerdo con el inciso 5.7.1. de las Normas Técnicas Complementarias, deben tomarse las
medidas necesarias para asegurar una transmision correcta de cargas y momentos de las
columnas a los cimientos de concreto en los que se apoyan.

La carga de diserio por aplastamiento en el concreto estad marcada en la ~ec. 53 y 5.4 del
capitulo anterior.

Para el diseno de 1a placa base de una columna exterior, tenemos los siguientes datos:

P = 665.88 ton.
M= 176.38 ton-m

Que son causados por una combinacién para sismo.

La columna tiene una seccion rectangular hueca de 61 x 61 ¢cm con espesores de 3.2 cm., Se
utiliza acero A-50 que tiene un esfuerzo de fluencia de 3515 kg/em?

La geometria de 1a columna con la placa es la indicada en la figura 5.29.

120 cm

o .

r,O O @) O | 29.5¢cm

Ancla // ' :
O O
120 cm 61cm
o 2.0cm ™ * ©
C — |
L_ O O O ) 295cm
7.5¢cm 31.5|em

Figura 5.29
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Diagrama de cuerpo libre de el mecanismo formado en ia junta: _

le +10] o 60 J
I T I
T P
B M
G2
G
- -

Figura 5.30

Area de la placa: Apl = 14400 cm?
Médulo de seccidn elastico Spl = 288000 cm?
c = 665880 / 14400 £ 17638000 / 288000 s1 = 107.48 kg/cm?

s2 = -15.00 kg/cm?

Por esfuerzos permisibles (condicion de sismo):

Resolviendo e! equilibrio del diagrama de cuerpo libre de la figura 5.18.
LFY=0

T+P-C=0
T +665880-%Kdo,120=0

T =6448.8 Kd - 665880 1
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SM=0

TG+CX-M=0

525 T +6448.8 Kd (60 - Kd / 3) - 17638000=0

52.5T + 386928 Kd - 2149.6 Kd? - 17638000 = 0 2
T+ 7370.06 Kd - 40.94 Kd?- 335961.9=0

Sustituyendo 1 en 2

6448.8 Kd - 665880 + 7370.06 Kd - 40.94 Kd? - 335961.9=0
40.94 Kd* - 13818.86 Kd + 1001841.9=0

Resolviendo la ec. de segundo grado:

Kd1=232.11cm
Kd2 = 105.42 cm < 120 cm. Se toma este valor.

Entonces: T = 6448.8 x 105.43 - 665880 = 14016.98 Kkg.

Kd - J = 105.43 - 31.5 = 73.93 cm.
o3 = (107.48 / 105.43) x 73.93 = 75.37 kg/cm?
o« = 107.48 - 75.37 = 32.11 kg/em?

El momento que actia en la placa, suponiendo que estd empotrada a la columna se caicula
con la siguiente expresion:

Mpt = (o3 J%) / 2 + (04 J?) / 3 = 48013.32 kg-cm
El espesor se obtiene de la siguiente formula de la ecuacion 5.31:

Sustituyendo:

= 9086 cm.

| = ‘/ 6 x 48013.32
~ Y¥0.75 x 3515 x 1.33

Por ser muy alto el valor del espesor, se usan atiesadores con el fin de reducir los esfuerzos
de flexién producidos en la placa.

La zona mas esforzada es el doble cantiliver localizado en la esquina.
Mpl=0.500,J2/2
Mpl = 0.5 x 107.48 x 29.5% / 2 = 23384.62 kg-cm

Sustituyendo el nuevo valor de Mpi en la ec. 5.31.
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{ = J 6 x 23383.62 - 632 cm.

0.75 x 3515 x 1.33

Por lo tanto el espesor de la placa queda de €4 mm.

ANCLAS.

De acuerdo con los resultados anteriores, la tensidn que tomarian las anclas es de T = 14 ton.
que no es la condicion mas desfavorable. Se debe realizar una revision de las cargas
transmitidas a la cimentacion y localizar cuales son las mas desfavorables para el disefio de
las anclas. Esta condicién seria también regida por sismo, en donde !a tensién que toman las
anclas sea la maxima.

De la revisidn realizada a los elementos mecanicos que se transmiten a la cimentacion, la
combinacion de carga y momento mas desfavorable resulté ser:

P = 449.72 ton.
M= 176.38 ton-m

Para una combinacidn regida por sismo.

Realizando el proceso de calculo indicado en el inciso anterior y usando el diagrama de cuerpo
libre de la figura 5.18, se obtuvo el valor a tensién siguiente:

T = 50.65 ton.

Existe también una fuerza cortante asociada a la misma condicién de sismo que actua al
mismo tiempo que la tension, y de acuerdo con los resultados del analisis es el siguiente:

V= 51.27 ton.

Haremos-la-aclaracién de que-el-acero-de-las-anclas-es-A-36-diferente-al-acero-A-50-usado en
todos los elementos metalicos de la estructura.

Si fueran 6 anclas de @ = 38 mm.
as=6x8235=50.1cm?

Donde as es el area neta de acero correspondiente a las 6 anclas que soportan la tension.
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E! esfuerzo a tensidn actuante es:
ft = 50650 / 50.1 = 1011.0 kg/cm?

El esfuerzo actuante en cortante toma en cuenta todas las anclas de la placa base que son 20
distribuidas como se indica en la figura 5.19.

fv = 51270/ (20 = 8.35) = 307.0 kg/cm?
Los esfuerzos a tension y cortante permisibles son:

Ft=0.6 Fy = 0.6 x 2530 = 2518 kg/cm?
Fv=04Fy=0.4x 2530 = 1012 kg/cm? .

Si realizamos una interaccién del esfuerzo a tension con el esfuerzo cortante con la ec. 5.32:

Sustituyendo valores:

307.0 Y [ 1011.0 Jz <
_ = — | =0, 1.0 asa.
\/(1012 X 1.33) *\1518 % 133) = O P
7515 25 |
QO O ] O O O
/l
O O
Ll S i
Anclas
. {1
p O
Placa 4
4 o
Columna/,-I
L7
O
O @] O O 0O
Atiesadores

Figura 5.31
Nota: La figura 5.31 es esquematica y no esta a esczla.



b) JUNTAS ENTRE TRABES.

Las juntas que unen unas trabes con otras son generalmente juntas a cortante, producidas por
la transmisién de esta fuerza de una trabe secundaria a una trabe principal.

Tomando para el ejemplo la trabes secundaria revisada en el inciso 5.6 de este capitulo
tenemos:

V =10.764 ton.
vVd =10.764 x 1.4 = 15.07 ton.

Donde V y Vd son el cortante nominal y el cortante de disefio respectivamente.

La junta se disefiara por aplastamiento, segun la clasificacion de la tabla 5.3.2 de las Normas
Técnicas Complementarias. Se usan tomillos de alta resistencia A325 de acuerdo a la
clasificacion de la A.S.T.M., que tienen una capacidad al cortante de: Rn = 3800 kg/cm?, para
cuando |la rosca no esta fuera de los planos de corte.

La resistencia de disefic segun el inciso 5.3.3 de la Normas Técnicas se obtiene del producto
de factor de resistencia por el area nominal del la seccion transversal de la parte del vastago
no roscada y por la resistencia nominal que corresponde a esa parte del vastago. El factor de
resistencia segun la tabla 5.3.2 de las Normas Tecnicas es FR = 0.65

Resistencia al cortante por tornillo:

Rct = FR At Rnc Ec 5.45

Donde At y Rnc son el area de la seccidn transversal de la parte del vastago no roscada y la
resistencia nominal a cortante en juntas por aplastamiento respectivamente, para un tornilio de
@ =222 mm.

' Sustituyendo:

Ret = 0.65 = 3.88 x 3800 = 9583.6 kg.

siguiente:

Rat=FR Rna=FR3dtFu Ec. 5.46

Donde Rna es la resistencia nominal al aplastamiento, d es el diametro nominal del tomillo, t el
espesor de la parte conectada y Fu el esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension del
material de la parte conectada. El factor de resistencia es FR = 0.85

Rat = 0.85 x 3 x 2.22 x 1.0 x 4922 = 23085.56 kg.

El diserio de los tomnillos queda regido por su resistencia al cortante.
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Numero necesario de tornillos;

N=15.07/958 =1.57 Se requieren 2 tomnillos, aunque en el proyecto real se
: usaron 3

Ubicacion de los tomillos en la figura siguiente:;

10.5
"

Trabe principal ~

11

+ +

10.5
Atiesador e=1 cm// \Trabe secundaria

Las acotaciones estan en centimetros -
Figura 5.32

¢) JUNTAS DE TRABES CON COLUMNAS.

Las conexiones viga columna en marcos rigidos de edificios transmiten ios momentos
flexionantes, fuerzas cortantesy fuerzas normales entre vigas y columnas, con lo que se logra
que todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto.

El andlisis de estructuras que se componen de marcos rigidos se basa en la suposicion de que
hay continuidad completa en las juntas entre vigas y columnas, las que transmiten los
elementos mecanicos integros, sin desplazamientos lineales o angulares retativos entre los
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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 disefar vigas y columnas con
gran exactitud, sino que también se requiere gque las uniones entre ellas se disefien y
construyan de manera que se satisfaga esa supocision. 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 analisis.
Si su resistencia es baja, pueden ser incapaces de reisistir las solicitacicenes 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.

Tenemos dos casos en las conexiones de viga columna para elementos interiores en un
edificio:

P

Mc Mcv Ms Ms

Vev Vev

Vs

Caso l. Caso Il

Figura 5.33.

El primer caso mostrado en la figura 5.19 contempla una combinacion de carga donde rige la
carga vertical, el segundo caso se muestra un comportamiento regido por una combinacion de
cargas sismicas.

Como ejemplo se disefiara la conexion de una viga T - 1 del primer nivel con una columna de
la planta baja, las cuales tienen los siguientes elementos mecanicos:

Los elementos mecanicos que se presentan son de todos los elementos que convergen en el
nudo donde se disenara la junta:
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax
Fbx
{ton)

Fay
Fby
(ton)

Faz
Fbz
(ton)

Max
Mbx
(ton-m)

EVP: 911 Na:463 Nb:481 Mat:1 Sec:19 Lon:179 Rot:9
Seccion.: 19 'T MACIZA b:0.305 h:0.760 tb:0.019 th:0.013

911 1 -0.04317
0.04317
911 2 -0.42323
0.42323
911 3 -0.20471
0.20471

-3.85444
-16.41306
9.04525
-9.04525
3.04819
-3.04819

0.44681
-0.44681
56.82120
-56.82120
17.92048
-17.92048

-5.86861
-28.73042
-33.58984
-16.24950

-9.40467

-7.39086

May
Mby
(ton-m)

-0.16306
-0.07478
-1.68169
-0.65032
-0.65143
-0.47652

Maz
Mbz
(ton-my)

0.00167
-0.00167
-0.00032

0.00032
-0.00311

0.00311

De donde se obtuvieron los diagramas de momentos y cortantes para las combunaciones de
carga usadas en este proyecto, figura 5.20.

Los elementos mecanicos maximos obtenidos de la envolvente de los diagramas son:

(fx) (fy) - (f2) (mx) (my) (mz)
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) {ton-m)
0.581 15.196 69.909 46.509 2.083 0.003

Estos elementos deben ser transmitidos a ta columna con placas horizontales y verticales
unidas por medio de tornillos de alta resistencia A325 con & = 22.2 mm.

A esta columna convergen ademas ofras tres vigas metélicas, que mas a continuaciéon se
describen. )

' T.1Elem. 910
| Junta a disefiar

T-2Elem. 855 —-—----H pW-—-—. — T-1Elem. 911

| T.4 Elem. 909

Figura 5.34.
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Propiedades geométricas:

Columna:

Seccion cajon de 61 x 61 cm y espesor de patines y almas de 3.2 cm.

Area transversal
Momentos de inercia

Constante de torsion

Trabes:

At = 739.84 cm?
Ix = 413210.5 cm*
ly = 413210.5 cm*

Jz =617921.8 cm*

Médulo de seccion
Elastico
Médulo de seccidn
Piastico

Seccidn I de dimensiones de acuerdo con la tabla siguiente:

Sx = 135479 cm?®
Sy = 13547 9 cm?®
Zx = 16052 4 cm?
Zy = 16052.4 cm?®

T-1:
Area transversal At = 136.8 cm? Moédulo de seccion  Sx = 3265.0 cm?
Momentos de inercia Ix = 124395.8 cm*  Elastico Sy=271.3cm*
ly = 3391.6 cm* Médulo de seccion  Zx = 3788.5 cm®
Constante de torsion Jz=61.58 cm* Plastico Zy = 424.7 cm®
T-2:
Area transversal At=153.0cm? Mddulo de seccion Sx = 3772.7 cm®
Momentos de inercia Ix = 143738.4cm*  Elastico Sy = 333.8 cm?®
ly = 4172.8 cm* Médulo de seccion  Zx = 4316.3 cm®
Constante de torsion Jz=931cm* Plastico Zy = 518.3 cm®
-4 —
Area transversal At =2859 cm? Médulo de seccion  Sx = 7796.9 em®
Momentos de inercia Ix = 297062.5 cm*  Elastico Sy =993.1 cm®
ly = 151448 cm*  Médulo de seccién  Zx = 8708.2 cm®
Constante de torsién Jz=719.7 cm* Plastico 2y = 1517.9 cm®

La nomenclatura de las trabes es de acuerdo a como se manejo en el proyecto original.
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*
Tabla de secciones segin nomenclatura. .
Trabe b h tp ta (cm)
Wl T-1 250 762 13 10
ta h T-2 250 762 16 1.0
T-3 305 462 32 13
tp
. ]
T,
Figura 5.35.

Como el analisis sismico se hizo con un coeficiente sismico Q = 3.0, debe satisfacerse la
condicion dada por la siguiente expresion

2 Zc(Fyc-fay=>¥ Zv Fyv, parafa>0 Ec. 5.47.

fa: Esfuerzo normal en cada una de las columnas, producido por fuerza axial de disefio.

Zc y 2Zv: Mbdulos de seccidnplasticos de las columnas y vigas que concurren en la junta en el
plano del marco en estudio

P = 843.895 ton. (Valor obtenido del analisis para el elemento 570).

fa = 843895 / 739.84 = 1140.65 kg/cm?

Fyc - fa = 3515 - 1140.65 = 2374.35 kg/cm?

fa/Fyc=1140.65/3515=032<04

De acuerdo con el inciso 5.8.5.5.1. de las Normas Técnicas no es necesario cumplir con la

condicién que marca la ec. 5.31. Esta ecuacién es importante porque, cuando se cumpe, de
ella se conoce el comportamiento de “columnas resistentes, vigas débiles".

Fuerza cortante en la junta:
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Fuerza en cada patin.

Las Normas Tecnicas marcan en su inciso 5.8.2 que la resistencia de la conexién de cada
viga debe ser suficiente para transmitir 1.25 veces los elementos mecanicos de disefio que
haya en el extremo de la viga, por o que el momento de diseiio queda:

Md = 46.509 x 1.25 = 56.886 ton-m.

T=C=Mu/(0.95d) Ec. 5.48.

Donde:

d: Peralte total de la trabe.

Sustituyendo:

T=C=256.886/(0.95x .762) = 78.583 ton.

Para una combinacién regida por sismo como es nuestro caso, también se presentan cargas
axiales a lo largo de la columna que interactuan con el momento de flexién.

P = 69.909 ton,

La carga se divide entre las dos placas:

P/2=69.909/2 = 34955 ton.

Finalmente la carga de disefio queda:

Pd = 34.955 x 1.25 = 43.693

Esta carga debe aumentarse a la carga de tensidn o compresion actuante:

Pd =122.276 ton.

—Cargas-actuantes y resistentes en.la-placa superior o-inferior. -

Si proponemos una placa de 1.9 cm de espesor por 34 cm de ancho, sujeta por dos filas de
tomnillos de diametro @ = 22 mm, en agujeros seran de & = 25 mm.

ﬁ:\rea total: At= 19 x 34 =64.6 cm?
Area neta: An=646-2x25x19=551cm?

Resistencia de la placa.
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La longitud efectiva entre la junta soldada del patin con la columna a los primeros tomillos de
las dos filas es lo sufucientemente pequeiia para despreciar los efectos del padeo, por lo que
es suficiente con solo encontrar la resistencia a la tension de la placa.

De acuardo con el articulo 3.1.2. |a resistencia a la tension es el menor de los siguientes
valores, ecs. 5.2y 5.3,

Rt=0.9 x 64.6 x 3515/ 1000 = 204.36 ton.
Rt = 0.75 = 55.1 x 4922 = 203.32 ton.

Tomando el menor de los valores:
Rt = 203.32 ton.

Rt > Pd pasa.

Numero de tomillos.

Resistencia al cortante por tomnillo, ec. 5.29:
Rct = 0.65 = 3.88 x 3800 = 9.583 kg.
Resistencia al aplastamiento, ec. 5.30.

Rat=0.85x 3 x 2,22 x 1.9 x 4922 / 1000 = 52.941 ton.

El diserio de los tomillos queda regido por su resistencia al cortante directo.
Numero de tomillos necesario:

N=122276/9583=1275 Entonces se usan 14 tomillos.
Placa de cortante:

Cortante de disefio:

Vd=15.192 = 1.25 = 18.99 ton.

Resistencia de 1a placa al cortante:
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Si proponemos una placa de cortante de h = 20 cm de altura por un ancho b= 14 cm y un
espesor de t = 1.27 cm, tenemos:

De la ec 5.26, tenemos que:
FR=0.9
h/t=20/1.3=15.38

Nos encontramos en el caso a) del inciso 3.3.3. de las Normas Técnicas.

n < 1400 |, L
t Fy

Como no hay atiesadores transversales en toda la longitud de la viga el valor de k = 5.0

1400 _E.. = 52.80
\V Fy

Entonces el cortante nominal se calcula con ia siguiente formula:

Vn = 0.66 Fy Aa Ec. 5.33
Sustituyendo valores:

Vn = 0.66 x 3515 x 20 x 1.3 = 60317.4 kg.

De donde:

Vr=0.9x60317.4 /1000 = 54.29 ton.

Vr > Vd ' pasa.

T oS e

Resistencia al cortante por tomillo, ec. 5.29:
Rct = 0.65 x 3.88 = 3800 = 9583 kg.
Resistencia al aplastamiento, ec. 5.30.

Rat=0.85x 3 x2.22 x 1.9 x 4922/ 1000 = 52.941 ton.
El disefio de los tomnillos queda regido por su resistencia al cortante directo.
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Numero de tomillos necesario:
N=18.990/9.583 =198 Entonces se usan 2 tormillos.

En el proyecte final se utilizaron 3 tornillos, porque en algunas trabes secundarias se
incremento la carga debido a instalaciones eléctricas especiales y de aire acondicionado.

e) DETALLES TiPICOS DE JUNTAS.
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5. PRESENTACION DE PROYECTOS

5.1. NAVE INDUSTRIAL.

5.1.1. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA.

La nave industrial se localiza en |a ciudad de Guadalajara, Jalisco. Esta estructura sera usada
como bodega de productos ligeros y como manufacturera. La estructura cubre un area de
18,500 m?* en médulos de 11x19 m. Tiene dos juntas constructivas que forman dos cuerpos
laterales de 76.4x76 m. y uno central de 88x76 m. Es de un nivel, con cubiertas inclinadas a
dos aguas con una pendiente de 5%. Contara con dos accesos y dos salidas de emergencia.

La estructura es a base de marcos rigidos orientados en sentido transversal, paralelo al eje Y
(Figura 5.2.), que estdn compuestos por columnas y armaduras de acero. Las columnas
interiores de los marcos estan articuiadas en su base. Las columnas exteriores en sentido
longitudinal, paralelo al eje X, estan restringidas a |a rotacion con la finalidad de dar rigidez a la
estructura en este sentido, y estan articuladas en el sentido transversal. La cubierta es de
lamina con aislante, largueros tipo JOIST y contraventeo de varilla lisa. Las fachadas son
mixtas, con muros de block hueco de concreto desligados. de la estructura, largueros de lamina
doblada, lamina y precolados ligeros. En el cuerpo central se localiza un area de 38 x 77 m.
que soporta un plafén, esta estructura es a base de armaduras y largueros tipo JOIST.

Las columnas son de seccidon transversal “‘I" a base de placas soldadas o secciones
laminadas, de dimension variable en las columnas interiores en sentido transversal, y de

seccuén umforme en Ias columnas extenores en el sentido longltudmal éstas ultimas estén

de 1. 25 m.y serén construndas con angulos los cuales serén umeb por medlo de soldadura

La estructura de los accesos y salidas de emergencia es a base de muros de block hueco de
concreto, dalas y castillos embebidos, cubiertas planas con losa maciza de concreto reforzado
y rellenos ligeros para dar pendiente hacia las bajadas pluviales.

En la figura 5.1. se presenta una grafica del modelo matematico de la estructura completa. En
este ejemplo solo nos ocuparemos de la estructura de acero del cuerpo derecho de la nave,
que se presenta mas a detalle en la figura 5.2.
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OS DE ANALISIS.

5.1.2. DEFINICION DE ESPECIFICACIONES DE CARGAS Y
PARAMETR

Reglamento de Construcciones para

Especificaciones de cargas de acuerdo con el

Guadalajara.

CUBIERTA DE LA NAVE CON PENDIENTE DEL 5%.

Sismo

Carga Vertical

Lamina Galvak GW cal 20

Aislante

5.42 kg/m?

1.58
7.00
20.00

Largueros

Instalaciones

34.00 kg/m?
20.00 *

34.00 kg/m?

40.00

Carga Muerta
Carga Viva

54.00 kg/m?

74.00 kg/m?

Carga Total
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47.00 kg/m?

10.00
57.00 kg/m?

Sismo

7.00 kg/m?

Carga Vertical
20.00

47.00 kg/m?

20.00
67.00 kg/m?

20.00

Carga Muerta

Carga Viva
Carga Total

Con estas especificaciones de carga y la estructuracién descrita anteriormente se procede a la
obtencién del plano de cargas de la estructura, que serviran para obtener la solucion estatica

por medio de un analisis tridimensional lineal.

Largueros
Plafén

. ESTRUCTURA EN EL CUERPO CENTRAL QUE SOPORTA UN PLAFON.

—nstalaciones




Parametros de analisis sismico.

Se realizé un andlisis sismico estatico y dinamico de cada estructura en dos direcciones
ortogonales. Segun e! Reglamento empleado, corresponde a la ciudad de Guadalajara un
coeficiente sismico C = 0.24, pero por decision del propietario se utilizd un coeficiente sismico
de C=0.30 .

Debido a que dentro del mismo conjunto existen diferentes sistemas estructurales, el factor de
comportamiento sismico se usé de ia siguiente forma:

Para la nave industnal: Q = 3.0 (Ambas direcciones)
Para los accesos y salidas de emergencia: Q = 1.5 (Ambas direcciones)

Las estructuras se clasificaron como pertenecientes al grupo B.

Se empled un espectro de respuesta indicado en el Reglamento para este tipo de estructura,

Parametros de analisis por viento.

Se realizd también un analisis por viento de las estructuras en dos direcciones ortogonales.
Para ello se consideran los siguientes parametros contenidos en el Manual de Cbras Civiles de
la Comisién Federal de Electricidad:

Estructura tipo: 1

Grupo: B

Velocidad basica de diseflo: Vo = 100 km/hr. (Regién 3)

Factor de topografia: K1=1.0

Factor de tiempo de recurrencia:. K2=1.0

Velocidad de disefio: V=K1K2 Vo

Factor de reduccion de densidad

de 1a atmésfera a la altura h: G = (8+h)/(8+2h)

Presién de disefio; P=0.0048 G Cp V?

Factor de empuije: Cp = depende de la zona de la nave.

Factores de empuje para las diferentes zonas de la nave.
Fachadas normales a la direccidn del viento:

Zona de barlovento: - Cp=+0.75
Zona de sotavento: Cp=-0.68



Fachadas y cubierta paralelas a la direccion del viento:

Zona de barlovento: Cp=-1.75
Zona central: Cp=-1.00
Zona de sotavento: Cp=-0.40

De acuerdo con los valores anteriores se calcularon las presiones para el disefio por viento.

5.1.3. RESULTADOS DE LOS ANALISIS POR CARGAS VERTICALES,
SISMO Y VIENTO.

Se realizé un anadlisis tridimensional lineal para cada estructura en particular tomando en
cuenta todos aquellos elementos que forman parte de la estructura principal, asi como
aquellos que limitan los espacios. También se modelaron los largueros y el contraventeo de la
cubierta. El analisis tridimensional se realizé con el programa CADSE Tridimensional,
desarrcliado por la empresa 1.0.L.S. S.A., que esta basado en el Método de Rigideces
Elasticas y que toma en cuenta los efectos de carga axial, flexion, cortante y torsion.

El andlisis sismico estatico y dinamico se realizé también con el programa CADSE
tridimensional, que esta basado en el Método de Vectores de Ritz, considerando las masas
localizadas en su lugar preciso y empleando el espectro de respuesta mencionado en los
parametros de analisis sismico. Para obtener la reduccién de carga se utiliza un factor
respecto a la carga vertical, que fue de f=0.75. La respuesta sismica se obtuvo como la raiz
cuadrada de la suma de los cuadrados de la respuesta modal.

El analisis por viento se realizé con el mismo programa tridimensional usado para las cargas
verticales.

Cond. 1: Carga Vertical.

Cond. 2: Viento paralelo al eje “X°
Cond. 3: Viento paralelo al eje “Y"
Cond. 4: Sismo paralelo al eje “X"
Cond. 5. Sismo paralelo al eje “Y”

Para ejemplificar la presentacién de los resultados, se toma una parte de una armmadura
perteneciente a un marco con orientacién paralela al eje “Y". Figura 5.3. En esta zona es
donde se localizaron los esfuerzos mas aitos por carga vertical.
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El conjunto de resultados presenta los elementos mecanicos para una de las barras que
aparecen en la Figura 5.3. Para efectos de diseiio se planteé una serie de combinaciones
entre las cinco condiciones de carga que dan como resultado una envolvente que cubre las
condiciones mas desfavorables. Como podra apreciarse, en los elementos de la armadura se
presentan, ademas de las cargas axiales, momentos flexionanates. Como las juntas son
soldadas, se cometeria un error del lado de la inseguridad si se consideraran articuladas.

Un comentario muy importante que debe tomarse en cuenta durante el proceso de analisis de
la estructura es el siguiente: Los programas actuales para andlisis estructural son cada vez
mas completos y facilitan en gran medida e! planteamiento del modelo matematico, pero no
dejan de ser sélo una herramienta a la que debe sacarsele el mayor provecho posible. Hay
que tener extrema precaucion al momento de plantear el modelo y revisar los resultados
obtenidos del analisis. Los erores en planteamiento del modelo redundan en errores en los
resultados y por consecuencia éstos se reflejan en los costos finales del proyecto y la obra.
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. C¢/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) (ton) {ton-m) (ton-m) (ton-m)
EVP:1683 Na:757 Nb:800 Mat:1 Sec:15 Lon:2 Rot:31
1683 1 0.00215 -10.46201 28.39050 12.76176 0.00512 -0.00039
i -0.00215 10.46201  -28.39050 -0.20735  -0.00253 0.00039
1683 2 -0.44777 19.67522 -9.38233  -23.71996  -0.52611 -0.00118
0.44777 -19.67522 9.38233 - 0.10969  -0.01122 0.00118
1683 3 2.14797 2.94083  -17.23967 -2.00752 0.59825 0.00033
-2.14797 -2.94063 17.23967 -1.52123 1.97931 -0.00033
1683 4 1.13735 1.00325 0.04735 -1.21335 1.35942 0.01140
-1.13735 -1.00325 -0.04735 0.00945 0.00539 -0.01140
1683 5 0.01659 17.72887 -0.60050 -21.37364 0.02007 0.00021
__ -0.01659 -17.72887 -0.60050 0.09900 -0.00016 -0.00021
EVP:1684 Na:757 Nb:838 Mat:1 Sec:6 Lon:6 Rot4
1684 1 0.00048 -0.30351 4261168  0.40478 0.00225 0.00005
-0.00048 0.19781 -42.611786 0.12512 -0.00125 -0.00005
1684 2 -0.00016 0.10529 -23.27765  -0.17656 -0.00753 -0.00005
0.00016 -0.10529 23.27765  -0.04602 0.00720 0.00005
1684 3 0.00978 0.12038 -24.92480 -0.18738 0.04097 0.00005
-0.00978 -0.12038 2492480 -0.06710 -0.02028 -0.00005
- 1684 4 -0.04834 0.00931 -2.85309  -0.01402 -0.16115 -0.00168
0.04834 -0.00931 2.85309  -0.00567 0.05895 0.00168
1684 5 -0.00078 0.03921 -10.07417  -0.07184 -0.00305 -0.00001
. 0.00078 -0.03921 10.07417  -0.01105 0.00140 0.00001



EVP:1808
1808 1

1808 2
1808 3
1808 4

1808 5

EVP:1809 Na:800 Nb:846

1809 1
1809 2
1809 3
1809 4
1809 5
EVP:1869
1869 1
1869 2
1889 3
1869 4

1869 5

EVP:1870 Na:838 Nb:854

1870 1
1870 2
1870 3
1870 4

1870 5

Na:800 Nb:838

0.00010
-0.00010
-0.00318

0.00316
-0.00258

0.00258
-0.01318

0.01318

0.00012
-0.00012

0.00693
-0.00693
-0.12784

0.12784

0.15948
-0.15948
-0.39773

0.39773

0.00944
-0.00944

Na:838 Nb:846

0.00015
-0.00015
-0.00310

0.00310

0.00438
-0.00438
-0.00719

0.00719

0.00024
-0.00024

0.00042
-0.00042
-0.00022

0.00022

0.00284
-0.00284
-0.04732

0.04732
-0.00083

0.00083

Mat:1 Sec:9 Lon9 Rot:1

-0.02924 -31.80846
0.02924 31.80846
0.00942 10.14641

-0.00942 -10.14641
0.01551 14.70741

-0.01551 -14,70741
0.00141 0.38846

-0.00141 -0.38846
0.00165 1.64937

-0.00165 -1.64937

Mat:1 Sec:6 Lon:6 Rot:4

-0.31657 -17.35859
0.21087 17.35849
0.08802 13.26980

-0.08802 -13.26990
0.13055 7.23315

-0.13055 -7.23315
0.00867 -1.89525

-0.00867 1.89525
0.01825 6.36414

-0.01825 -6.36414

Mat:1 Sec:9 Lon:2 Rot:31
0.33731 15.46804

-0.33731 -15.46804

-0.11758 -4 99386
0.11756 4.99386

-0.16828 -7.20400
0.16828 7.20400

-0.01411 -0.19522
0.01411 0.19522

-0.02898 -0.83363
0.02898 0.83383

Mat:1 Sec:6 Lon:6 Rot4

-0.11675 15.20687
0.01105 -15.20697
0.01938 -14.52881

-0.01938 14.52881
0.03210 -12.24479

-0.03210 12.24479
0.00236 -2.50910

-0.00236 2.50910
0.00221 -8.63641

-0.00221 8.63641

0.06576
0.00681

-0.02573 -

0.00235
-0.03452
-0.00399
-0.00268
-0.00081
-0.00746

0.00337

0.41104

0.14647
-0.14599
-0.04008
-0.19726
-0.07872
-0.01267
-0.00566
-0.03880

0.00023

-0.20345
-0.20132
0.07168
0.06939
0.10132
0.10062
0.00855
0.00838
0.01830
0.01647

0.07152

0.06357
-0.02801
-0.01296
-0.03024
-0.03762
-0.00207
-0.00293
-0.01062

0.00594

-0.00059
0.00084
-0.00595
-0.00189
-0.00453
-0.00186
0.00781
-0.04053
0.00043
-0.00013

0.01117
0.00347
-0.14139
-0.12886
0.18878
0.14836
-0.79417
-0.04664
0.00504
0.01491

0.00071
-0.00052
-0.00144
-0.00228

0.00322

0.00203
-0.03415

0.02552
-0.00015

0.00043

-0.00012

0.00102
-0.00788
0.00742
0.02515
-0.01915
0.00686
-0.10690
-0.00080
-0.00096

0.0003%9
-0.00039
-0.00010

0.00010

0.00432
-0.00432
-0.01973

0.01973
-0.00017

0.00017

0.00006
-0.00006
0.00006
-0.00006
0.00033
-0.00033
-0.00273
0.00273
-0.00003
0.00003

-0.00085
0.00085
-0.00222
0.00222
0.00100
-0.00100
0.04158
-0.04158
0.00059
-0.00059

0.00005
-0.00005
0.00028
-0.00028
-0.00024
0.00024
-0.00233
0.00233
-0.00004
0.00004



NUDOS, DESPLAZAMIENTOS Y ROTACIONES (Coord. Locales)

Nud. Cc/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)

NUD: 757 _

757 1 -0.00024 -0.00167 -0.00088 -0.00121 -0.00004 -0.00000
757 2 -0.01487 004081 0.00026 -0.00157 -0.00028 -0.00012
757 3 001569 0.00180 0.00054 0.00004 0.00025 -0.00013
757 4 003614 000176 -0.00000 -0.00005 0.00048 -0.00025
757 5  0.00061 003732 -0.00001 -0.00147 0.00001 0.00002

NUD: 800
800 1 -0.00030 -0.00001 -0.00098 -0.00137 -0.000C4 0.00005
800 2 -0.01503 0.04229 000029 -0.00128 -0.00007 0.00003
800 3 0.01609 0.00172 0.00059 0.00004 0.00082 -0.00018
800 4 0.03625 0.00180 -0.00000 -0.00003 -0.00007 -0.00175
800 5 0.00062 0.03873 -0.00001 -0.00121 0.00001 -0.00001

NUD: 838

838 1 -0.00025 -0.00331 -0.00973 -0.00467 -0.00014 0.00001
838 2 . -0.01454 0.04145 0.00002 0.00029 -0.00018 -0.00017
838 3 0.01573 0.00266 0.00369 0.00175 0.00016 0.00006
838 4 0.03744 0.00185 000012 0.00007 0.00402 -0.00110
838 5 0.00059 0.03752 -0.00179 -0.00060 0.00005 0.00000

NUD: 848

848 1 -0.00043 0.00002 -0.01015 -0.00481 -0.00017 0.00008
846 2 -0.01475 0.04191 0.00015 0.00023 -0.00020 0.00000
846 3 0.01587 0.00168 0.00389 0.00174- 0.00012 -0.00002
846 4 0.04328 0.00188 0.00012 0.00007 0.00564 -0.00429
848 5 0.00085 0.03848 -0.00177 -0.00065 0.00006 -0.00004

NUD: 854

854 1 -0.00026 -0.00424 -0.01981 -0.00425 -0.00024 0.00001
854 2 -0.01411 0.04191 0. 00105 0. 00051 -0 00077 -0 00019
854 4 0 03808 0 00193 0 00028 0.00006 | 0.00901 -0 00100
854 5 0.00058 0.03771 -0.00281 -0.00037 0.00014 -0.00000

NUD: 862 .

862 1 -0.00058 -0.00062 -0.02015 -0.00425 -0.00026 0.00005
862 2 ° -0.01520 0.04180 0.00116 0.00053 -0.00103 0.00030
862 3 0.01642 0.00198 - 0.00777 0.00165 0.00093 -0.00033
862 4 0.05053 0.00193 0.00028 0.00006 0.00992 -0.00261
862 5 0.00077 0.03827 -0.00278 -0.00035 0.00017 -0.00004



NUD: 870
870
870
870
870
870
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878
878
878
878
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886 4
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906
906
906
906
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-0.00025
-0.01350
0.01482
0.03918

0.00055

- -0.00060

-0.01556
0.01€80
0.05095
0.00074

-0.00021
-0.01254
0.01373
0.03687
0.00049

-0.00061
-0.01516
0.01634
0.04318
0.00057

" -0.00013

-0.01124
0.01222
0.03326
0.00040

-0.00054
-0.01240
0.01331
0.03241
0.00035

-0.00002
-0.00992
0.01066
0.02959
0.00032

-0.00450
0.04219
0.00344
0.00200
0.03789

-0.00166
0.04186
0.00243
0.00201
0.03814

-0.00414
0.04231
0.00341
0.00205
0.03806

-0.00284
0.04202
0.00297
0.00210
0.03806

-0.00313
0.04223
0.00310
0.00208
0.03816

-0.00380
0.04214
0.00340
0.00217
0.03799

-0.00193
0.04211
0.00273
0.00209
0.03825

-0.02885
0.00262
0.01125
0.00044

-0.00318

-0.02915
0.00272
0.01139
0.00045

-0.00316

-0.03471
0.00402
0.01365
0.00056

-0.00309

-0.03482
0.00405
0.01370
0.00056

-0.00309

-0.03608
0.00467
0.01393
0.00039

-0.00274

-0.036810
0.00467
0.01395
0.00038

-0.00276

-0.03280
0.00452
0.01242
0.00027

-0.00214

-0.00346
0.00068
0.00140
0.00007
-0.00008

-0.00336
0.00065
0.00136
0.00007
-0.00008

-0.00161
0.00045
0.00059
-0.00002
0.00009

-0.00158
0.00043
0.00058
-0.00002
0.00008

0.00053 -

0.00011
-0.00032
-0.00008

0.00022

0.00040
0.00012
-0.00027
-0.00009
0.00020

0.00266
-0.00027
-0.00112
-0.00005

0.00031
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-0.00028
-0.00161
0.00153
0.01003
0.00017

-0.00029
-0.00182
0.00176
0.00952
0.00015

-0.00033,

-0.00203
0.00201
0.00491
0.00006

-0.00033
-0.00225
0.00224
0.00546
0.00007

-0.00034
-0.00078
0.00073
-0.00073
-0.00005

-0.00033
-0.00115
0.00109
-0.00042
-0.00004

-0.00035
-0.00015
0.00017
0.00128
-0.00003

0.00000
-0.00027
0.00031

0.00003
0.00001

0.00003
0.00020
-0.00019
0.00134
0.00004

-0.00001
-0.00046
0.00054
0.00138
0.00004

0.00000
-0.00070
0.00078

0.00501

0.00010

-0.00003
-0.00062
0.00073
0.00179
0.00004

-0.00002

-0.00129
0.00141

0.00312
0.00008

-0.00004
-0.00058
0.00069
0.00168
0.00004



5.1.4. REVISION DE LAS CONDICIONES DE SERVICIO.

En el Articulo 184 Fracc. | del Reglamento se indica que la flecha vertical, incluidos los efectos
a largo plazo, debe ser maxima de: el claro entre 240, mas 0.5 cm. En elementos que afecten
a elementos no estructurales que no sean capaces de soportar deformaciones apreciables
debe ser maximo de el claro entre 480, mas 0.3 cm. En este caso de acuerdo a los tipos de
materiales que componen la cubierta, con una flecha que no supere en dimensién al claro
entre 480, mas 0.3 cm. se cumple con esta condicion de servicio.

Revisién de los desplazamientos verticales en el nudo 894 (Figura 5.3)

NUD: 894
Nud. Ce/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)
894 1 -0.000681 -0.00284 -0.03482 -0.00158 -0.00033 0.00000
894 2 -0.01516 0.04202 0.00405 0.00043 -0.00225 -0.00070
894 3 0.01634 0.00297 0.01370 0.00058 0.00224 0.00078
894 4 0.04318 0.00210 0.00056 -0.00002 0.00546 0.00501
894 5 0.00057 0.03806 -0.00309 0.00008 0.00007 0.00010

Por carga vertical, del listado (ndmero subrayado):

Ax = 3.48 cm.

Desplazamiento pemisible:

Ax per = (L/480) + 0.3 = (1900/480) + 0.3 = 4.26 cm. pasa.

==Por otro 1ado._en_el Ariclio 209 del Regiamento-se ndlca-que el desplazanmento Taterar no—

debe exceder el valor de 0.006 veces la altura, salvo que los elementos incapaces de soportar
deformaciones apreciables estén separados de la estructura principal de manera que no
sufran daros por las deformaciones de ésta. En ese caso, el limite en cuestion sera de 0.012.
En este proyecto, los muros laterales estaran desligados de la estructura principal por lo que
se adoptd el valor maximo de 0.012 veces la altura total. En los elementos verticales de la
estructura se revisaron los desplazamientos laterales de ia siguiente forma: Del analisis
estructurat se obtienen los desplazamientos producidos por la accion del sismo y el viento
sobre el nudo en cuestion. El desplazamiento se multiplica por el factor de comportamiento
sismico Q, (Q = 3.0 para sismo y Q = 1.0 para viento).
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Revisidn de desplazamientos horizontales del nudo 1042 (Figura 5.3)

NUD:1042
Nud. Cc/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)

1042 1 0.00032 -0.00527 -0.00054 0.00550 0.00002 -0.00020
1042 2 -0.00800 0.04251 0.00018 -0.00083 -0.00035 0.00012
1042 3 0.00834 0.00396 0.00029 -0.00231 0.00038 -0.00001
1042 4 0.01951 0.00219 -0.00003 -0.00007 0.00083 0.00182
1042 5 0.00001 0.03806 -0.00002 0.00043 -0.00001 0.30013

Por Sismo en direccion Y, del listado (numero subrayado):

Asy=3.81c¢cm.
QAsy =3 x 3.81=11.43cm.

Altura del nudo:
h=1020 m.

QAsy/h=11.43/1020=0.0112 < 0.012 pasa.

5.1.5. REVISION DE LA CAPACIDAD DE ELEMENTOS SECUNDARIOS.

LARGUEROS.

Los largueros que soportan directamente las laminas del sistema de cubierta se obtuvieron de!
catalogo VULCRAFT, para una separacion entre largueros de 2.11 m. y con la carga muerta
especificada para la cubierta de 34 kg/m? y carga viva de 40 kg/m?. Las cargas distribuidas
uniformemente en el larguero son: wm =211 %34 =71.74 kg/my wv = 2.11 x 40 = 84.4 kg/m,
para cargas muerta y viva respectivamente en una fongitud de 11.00 m. (38 pies)

Se propusieron las siguientes alternativas: Serie K 18-K3 de 9.83 kg/m y Serie LH 18-LH-02 de
14.89 kg/m., que son los menores largueros en las tablas. Las capacidades de los elementos a
flexion, estan en funcion de las cargas distribuidas y son;

De acuerdo al catalogo, un elemento 18-K3 para este claro de 11.00 m. soporta de una carga

wmr = 209.84 kg/m y una carga wvr = 104.18 kg/m. Para el elemento 18-LH-02, las cargas
resistentes son: wmr = 364.62 kg/m y una carga wvr = 169.66 kg/m.
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CONTRAVENTEOS.

Se presentan los siguientes resultados del andlisis para el elemento 2057, que resultd ser el
mas esforzado para los de su misma seccién. El numero subrayado marca la carga axial
mayor, que es correspondiente a tension, producida por el efecto de un sismo paralelo al eje
“X" de acuerdo con el sistema de referencia de la Figura 5.2.

Los elementos mecanicos son los siguientes:

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) {ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP:2057 Na:914 Nb:1036 Mat:1 Sec:8 Lon:18 Rot:9
Seccion.:8 CIRCULAR MACIZA d:0.025 m.

2057 1 0.00000 0.00006 0.58619 -0.00040 -0.00000 0.00000
-0.00000 -0.00006 -0.58619 -0.00036 0.00002 -0.00000
2057 2 0.00001 0.00001 1.47753 -0.00007 0.00009 -0.00001

-0.00001 -0.00001 -1.47753 -0.00005 0.00001 0.00001

2057 3 -0.00001 -0.00004 -1.94506 0.00026 -0.00011 0.00001
0.00001 0.00004 1.94506 0.00023 -0.00003 -0.00001

2057 4 -0.00004 -0.00001 -5.00751 0.00003 -0.00030 -0.00002
0.00004 0.00001 5.00751 0.00013 -0.00021 0.00002

2057 & -0.00001 0.00000 0.09036 -0.00002 -0.00004 -0.00000
0.00001 -0.00000 -0.09036 -0.00003 -0.00008 -0.00000

Existe el problema de que el contraventeo en el otro sentido trabaja a compresidn, por estar
modelado como una barra rigida. Este comportamiento no es real, puesto que cuando se

@ acCion_en_Comprasion. et elemento_se_. Yo -ninguna. reaccion-a_——
esta fuerza. Como una altemnativa para solucionar este problema se plantea lo siguiente: Se
localizan en el modelo matematico los elementos del contraventeo que se encuentran en
compresién, se eliminan y se realiza otro andlisis altemo. Como resultado se obtendra la
tension real que tomaran los elementos, ya que no habra contribucién de elementos a
compresion.

A continuacién se presentan los resultados del analisis alterno para este mismo elemento:
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) {ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP:2057 Na:914 Nb:1036 Mat:1 Sec:8 Lon:20 Rot:7
Seccion.:8 CIRCULAR MACIZA d:0.025 m. :
2057 1 -0.00000 0.00005 -0.22083 -0.00040 -0.00003 0.00000

0.00000 -0.00005 0:22083  -0.00036 0.00001 -0.00000

2057 2 0.00001 0.00002 3.76139  -0.00014 0.00011 -0.00002
-0.00001 -0.00002 -3.76139  -0.00009 0.00001 0.00002

2057 3 -0.00001 -0.00005 -3.69259 0.00035 -0.00012 0.00003
0.00001 0.00005 3.69259 0.00029 -0.00003 -0.00003

2057 4 -0.00004 -0.00003 -10.05127 0.00023 -0.00032 0.00001
0.00004 0.00003 10.05127 0.00025 -0.00019 -0.00001

2057 5 -0.00001 0.00000 0.06463  -0.00004 -0.00005 -0.00001
0.00001 -0.00000 -0.06463  -0.00003 -0.00008 0.00001

Se puede notar que el valor de |a tension del elemente es aproximadamente el doble que el
presentado en el listado anterior.

Como rige el sismo en direccién “X", se utiliza 1a siguiente combinacién de cargas:

P=1.1CV +1.1 Sismo X - 0.33 Sismo Y

De donde la carga total es:

P = 11.32084 ton. (Tensién)

Para una varilla lisa de 25 mm (17), donde el didmetro se reduce en las roscas de los
extremos, que se usan para el proceso de tensado por medio de templadores, el area se
reduce del total At = 5.07 cm? a el area neta An = 3.55 cm?. Es con estos valores con los que
se revisa la Resistencia de disefio (Rt) del elemento.

Resistencia de disefio de elementos a tension, Articulo 3.1.2. Nomas Técnicas

Complementarias del Reglamento de Construcciones vigente. Ecs. 5.1y 5.2,

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total;

Rt = FR ( At Fy) Ec. 5.1.
FR=09

Fy = 2530 kg/cm? (Acero A-36)

Rt=0.9 x 507 x 2530 = 11544.39 kg. > 11320.64 kg. pasa.
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b) Estado limite de fractura en la seccion neta:

Rt = FR (An Fu) Ec. 5.2.
FR=0.75

Fu = 4080 kg/cm? (Acero A-36)

Rt =0.75 x 3.55 x 4300 = 11448.75 kg. > 11320.64 kg. pasa justo.

(El valor de Fu varia de 4080 a 5620 kg/cm?)

ELEMENTOS EN FACHADAS.

La fachada de la estructura en uno de los ejes exteriores paralelo al eje “X°, de acuerdo con la
Figura 5.2, es de lamina, la cual esta apoyada sobre largueros de lamina doblada que tienen
una separacion entre si de 1.85 m. en promedio.

Sobre el andlisis de la fachada es importante distinguir los efectos que actian en forma
independiente sobre la misma. En primer lugar el peso propio, que aparece en la Condicion de
carga 1 como Carga Vertical, y el efecto del viento perpendicular a la fachada, que produce un
empuje sobre la misma.

Especificacion de carga para largueros de fachada:

Lamina pintro 6.0 kg/m?
Aislante 30 ¢
Larguero 105 *°
Total 19.0 kg/m?

Presion transversal del viento sobre la fachada:

La condicién mas desfavorable es por viento.

El elemento divide la fachada en claros constantes de 1.823 m., por lo que la carga distribuida
sobre el larguero debida a la presion del viento queda:

W = 78.65 x 0.92 = 72.36 kg/m

Del manual IMCA (Instituto Mexicano de la Construcciéon en Acero, A, C.), se propone el
siguiente perfil: CF 305x12.
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Debido a la fuerte presion, se coloca el larguero doble, cada larguero cubre la mitad del area
tributaria.

Revisidn por flexion:

Efecto de Carga vertical mas viento.

Por Carga vertical (momento alrededor del eje “y” de la seccién):

M=WL2/10=17.48 x 3.672/ 10 = 23.54 kg-m

Por viento (momento airededor del eje “x” de la seccién):

M=WL?/8=7236 x 11.02/8 = 1094.45 kg-m

Fb=M/S Para perfiles CF, Fb = 2310 kg/cm? (IMCA)

Sumando los esfuerzos:

Mx / Sx = 109445 / 119.43 = 916.39 kg/cm?
My / Sy = 2354 / 19.05 = 123.58 kg/cm?

fb = 1039.97 kg/cm? < 2310 kg/cm? ‘ pasa.
Revisidén por flecha:

Flecha horizontal:

L / 360 es un valor promediode L /240 y L / 480

Amay = SWL _ 8x07236 x 1100° _ .
384 Ef 384 x 2039000 x 1820 ‘

A per = L +05= 1%

360 360 + 0.5 = 3.56 cm.

A per = A max

Flecha vertical

Amay = SWL _  5x01748 x 367 _ .
X = 384EI _ 384 x 2039000 x 126.59 ' '

Aper = 1.51cm < A max pasa
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5.1.6. REVISION DE ELEMENTOS PRINCIPALES.

ARMADURAS.

Para el andlisis se modelaron las condiciones de frontera de los nudos que unen los
elementos de la amadura como juntas continuas. El criterio para proponer estas condiciones
de frontera esta basado en lo siguiente; Las juntas soldadas en elementos del tipo cajon,
como son los usados en diagonales y montantes de la armadura, no funcionan como una
articulacion real, esto es, la longitud de soldadura colocada de manera paralela al elemento
provoca transmision de momentos, que en algunos casos produce una importante reduccién
en la capacidad del elemento en compresion o tensién.

Tomando los elementos mecanicos del listado, correspondientes a los elementos de la
armadura que aparece en la figura 5.3., se hara una revisién por flexotension de acuerdo con
el Reglamento.

Combinaciones de carga usadas:

Nombre: Cm+Cv VientoX VientoY SismoX SismoY
Tipo: Estatica Estatica Estatica Din. Equiv.  Din. Equiv.
Cond. de carga: 1 2 3 1 2
Comb. 1 14 0 0 0 0
Comb. 2 1.1 0 0 1.1 0.33
Comb. 3 1.1 0 0 11 -0.33
Comb. 4 1.1 0 0 -1.1 0.33
Comb. 5 1.1 0 0 -1.1 -0.33
Comb. 6 1.1 0 0 0.33 1.1
Comb. 7 1.1 0 v} -0.33 1.1
Comb. 8 1.1 0 0 0.33 -1.1
____Comb..9 1.1 0 0 -0.33 A1
— Comb-10 | T - 0 —
Comb. 11 1.1 0 1.1 0 0

Como no se realizéd un andlisis de segundo orden que cumpla con lo requerido en el inciso
3.4.1 de la Normas Técnicas Complementarias, se procede a revisar los elementos mas
esforzados con las formulas de diseflo para un analisis de primer orden. Como ejemplo se
desarroila la revisién del elemento 1808. (Ver Figura 5.2). Este elemento estd formado por dos
angulos LI 64 x 10 en cajén, como se muestra en la siguiente figura.
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Geometria de la seccion: y

6.4 cm.
- . X
0.95 cm‘.r v
| +095cm, |
¥ *
6.4 cm.
Figura 5.4.
Propiedades geométricas:
Area transversal At =216 cm? Médulo de seccién  Sx = 33.93 cm®
Momentos de inercia Ix = 108.58 cm* Elastico Sy = 33.93cm?®
ly = 108.58 cm* Modulo de seccién  Zx = 44.00 cm®

Cte. de torsion J=160.0cm® . Plastico Zy = 44.00 cm®

La combinacién de carga mas desfavorable es 1a numero 1, que tiene los siguientes elementos
mecanicos: )

Extremo a:

fx (ton.) fy (ton.) fz (ton.) mx(t-m) my(t-m) mz(t-m)
Comb. 1 0.000 -0.041 -44.532 0.092 -0.001 0.001
Extremo b:

fx (ton.) fy (ton.) fz (ton.) mx(t-m) my(t-m) mz(t-m)
Comb. 1 -0.000 0.041 44 532 0.010 0.001 -0.001

Disefo por flexotension de acuerde con las Normas Técnica Compleméntarias:

Momentos resistentes elasticos y plasticos:
Momento elastico: Me = SFy Momento plastico: Mp = ZFy

Mex = Mey = 0.86 t-m Mpx = Mpy = 1.12 t-m
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Momentos resistentes de disefo:

De acuerdo con el Ariculo 3.3.2.2. del Reglamento, el elemento no esta soportado
lateralmente, lo que quiere decir que el pandeo lateral es critico.

Entonces:
Si Mu > (2/3) Mp,

Mr=1.15 FR Mp (1- (0.28 Mp / Mu)) < FR Mp Ec5.3

Mu = ZE fy[-L + (ETCa Ec5.4
cLyY|2e T L '

Como el elemento es de seccion cajon, (rectangular hueca), se toma Ca=0

FR=0.9

ly: Momento de inercia respecto al eje de simetria situado en el plano del alma.

L: Separacion entre puntos de! patin fijos lateraimente (largo del elemento)

J: Constante de torsién de Saint Venant T
C: Constante de alabeo de ia seccién (puede tomarse conservadoramente igual a uno).

C = 0.60 + 0.40M,/M, Para tramos flexionados en curvatura simple.
C=0.60-0.40 My/M; > 0.40 Para tramos flexionados en curvatura doble

M, y M; son, respectivamente el menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo
en estudio, tomados en valor absoluto. :
Caso 1. No conservador:

Tomamos alrededor del eje X local del elemento por ser el mas desfavorable. Como los
momentos tienen el mismo signo, quiere decir que se flexiona en curvatura doble, entonces:

C =0.60-0.40 x (0.01/0.092) = 0.556

L=2482cm.
Sustituyendo los valores en la ec. 5.4
Mu = 40.66 >> (2/3) Mp

Mr=115%09x 112 x (1-(0.28 x 1.12/40.66)) = 1.15< 0.9 x 1.12 = 1.008
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Caso 2. Conservador;
C=1.0
Con los mismos Jy L

Mu = 22.61 >> (2/3) Mp
Mr=115x09x112x(1-(0.28x1.12/2261))=114<09x 1.12=1.008

Por lo tanto, el momento resistente en ambos sentidos es:
Mrx = 1.01 ton-m. Mry = 1.01 ton-m.

La resistencia a tensiéon se calcula de acuerdo con el Articulo 3.2. de las Normas Técnicas
Complementarias, utilizando las ecuaciones 5.1. y 5.2.

Estado limite de flujo plastico en la seccion total:
Rt=0.9x 21.6 x 2530
Rt = 48500.00 kg.

Los miembros que trabajan en flexotensién y que cumplen los requisitos indicados en el
Articulo 3.5. de ias Normas Técnicas Complementarias, deben satisfacer lo siguiente:

Pu Muox . Muoy

= Ec. 5.5
Rt * Mrx My = 10

Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial que obra sobre la barra y los momentos de diserio en la
seccion considerada. .

Para este caso los elementos mayores se encuentran en el extremo a:

44532 . 9200 . 100
48500 101000 101000

= 1.01 1.00 Pasa justo.

Q
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Ahora se toma un tramo de armadura en el otro sentido para revisar los elementos. En este
caso tomamos el mostrado en la figura 5.5.

ARMADURA PARALELA AL AJE X

ZONA MAS
DESFAVORABLE

N ST P2y P P2 1 i N Py Y A P I N hIN N P P R Y g P2 W N Y N Vg P

TRAMO DE LA ARMADURA A REVISAR

104 235 105 2190 106 220 107 227 108 227 109 223 110

N;r HFNI 143 5 1/15/15&

81 139 g2 142 g3 145 a4 148 g5 152 e 155 g7

Nudos 104
Elementos 140

Figura 5.5.
ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)
Efg-Cocm—Fax Fay B L1 Sim— =} =—=MaZ
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)
EVP: 144 Na:62 Nb:105 Mat:1 Sec:5 Lon:2 Rot:31
Seccién..5 RECTANGULAR HUECA b:0.051 h:0.051 tb:0.008 th:0.006
144 1 0.01366 0.00010 1.11419 -0.00060 0.00834 0.00079
-0.01366 -0.00010 -1.11419 0.00047 0.00806 -0.00079
144 2 0.00078 -0.00012 -0.01301 0.00055 0.00050 -0.00053

-0.00078 0.00012 0.01301 -0.00040 0.00044 0.00053
144 3 -0.01147 0.00001 -0.92422 -0.00009 -0.00702 -0.00004
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Ele. C&/Cm Fax
Fbx
(ton)

0.01147
144 4 -0.02130
0.02130
144 5 0.00052
-0.00052

Fay
Foy
(ton)

-0.00001
-0.00083
0.00063
-0.00093
0.00093

Faz
Fbz
(ton)

0.92422
-1.65491
1.65491
0.01691
-0.01691

Max
Mbx
{ton-m)

0.00009
-0.00021
0.00097
0.00321
-0.00210

May
Mby
{ton-m)

-0.00674
-0.01307
-0.01249
0.00030
0.00032

Maz
Mbz
(ton-m)

0.00004
0.00048
-0.00048
-0.00331
0.00331

Una vez obtenidos los elementos mecanicos se procede a revisar las barras mas esforzadas,
como ejemplo se pondra la revision del elemento 144 (Ver Figura 5.5). Este elemento esta

formado por dos angulos LI 51 x 6 en cajon, como se muestra en la siguiente figura.

Geometria de la seccion:

Propiedades geométricas:

Area transversal
. Momentos de inercia

Cte. de torsion

0.6 cm.

0.

6 cm.

)

At=108cm?

Ix = 37.10 cm*
ly = 37.10 cm*

J=74.20cm®

51cm.

Moédulo de seccidn
Elastico
Mddulo de seccién

5.1 cm.

.Figura 5.6.

Piastico

Sx = 14.54 cm®
Sy = 14.54 cm®
Zx = 18.00 cm*
Zy = 18.00 cm?®

La combinacién de carga mas desfavorable resulté ser la No. 4 de acuerdo con la tabla

anterior

Extremo a:

fx (ton.)
Comb. 4 0.039

Extremo b:

fx (ton.)
Comb. 4 -0.039

fy (ton.)
0.001

fy (ton.)
-0.001

fz (ton.)
3.052

fz (ton.)
-3.052
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mx (t-m)
0.001

mx (t-m)
-0.001

my(t-m)
0.024

my(t-m)
0.023

mz(t-m)
-0.001

mz(t-m)
0.001



Diseno por flexocompresion de acuerdo con las Normas Técnica Complementarias:

a). Revision de secciones extremas:

Moux Mouy ) :
+ < 1. Ec 56
(MPCX] [MPCYJ <10
Donde:
Pu
= = - Ec. 5.7
Mpex Mpcy 1.18 FR Mpx (1 FR Py] < FR Mpx

Mpcx y Mpcy son los momentos resistentes de disefio de la seccién flexionada alrededor de
cada uno de los ejes centroidales principales, calculados teniendo en cuenta la presencia de la
fuerza de diserio de compresion y suponiendo, en cada caso, que el otro momento es nulo;
para secciones en cajon.

El exponente a tiene el valor siguiente

a=170-p/2np Ec. 5.8

Para secciones cuadradas o en cajén.

Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial de disefio y los momentos de disefio en el extremo
considerado, calculados de acuerdo con el Articulo 3.4.3.3. a6 b.

Mpx = Zx Fy y Mpy = ZyFy son los momentos plastico resistentes nominales de la seccion.

Py = At Fy es la fuerza axial nominal que, obrando por si sola, ocasionaria la plastificacion de
una columna corta cuyas secciones transversales tienen un area At.

p=Pu/FR Py Ec. 5.9

in-indica-logaritmo naturar.

Mpx = Mpy = 18.00 x 2530 / 10° = 0.455 ton-m.
- Py =10.8 x 2530/ 10° = 27.32 ton.
p=3.052/(0.9 x 27.32) = 0.124
a=1.70-0.124/(21n0.124)=1.73

Sustituyendo los valores en la ecuaciéon 5.7:

Mpcx = Mpcy = 1.18 x 0.9 x 0.455 x (1-0.124) = 0.423 > 0.9 x .455
Mpcx = Mpcy = 0.409 ton-m.
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Calculo de los momentos de diserio:

De acuerdo con el inciso 3.4.3.3, si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por
medio de un analisis normal de primer orden, los momentos de disefio se determinan como
sigue:

Muo = Mti + B2 Mtp Ec. 5.10
M*uo = B1 Mti + B2 Mtp Ec. 5.11

Mti: En la ec. 5.10 es el momento de diseno en el extremo en consideracion de la barra en
estudio, y en la ec. 5.11 es uno de los momentos de disefio que actian en los dos extremos,
producidos por cargas que no ocasionan desplazamientos laterales apreciables de esos
extremos.

Mtp: En la Ec. 5.10 es el momento de disefio en el extremo en consideracién de ia columna en
estudio, y en la ec. 5.11 es uno de los momentos de diseilo que actuan en.los dos extremos,
producidos por cargas que si ocasionan desplazamientos laterales apreciables de esos
extremos.

Entonces los factores de amplificacion B1 y B2 se calculan como:

81 = — S 510 Ec. 5.12
Pu =
FR Pe
1 A
= - > 1.0 Ec. 513
B2 ’ Z,Pu
FR Pe

C: coeficiente que depende de la variacion del momento flexionante

C =0.60 + 0.40M;/M, Para tramos flexionados en curvatura simple.
C =0.60-0.40 My/M>» Para tramos flexionados en curvatura dobie

M, y M son, respectivamente el menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo
en estudio, tomados en valor absoluto.

Célculo de la carga critica de pandeo elastico:

Pe=Atr2E/(KL/r) Ec. 5.14
o bien:
Pe=n2EI/(KL)? Ec. 5.15

Entonces Pe en la ec. 5.15 para ambos sentidos queda:
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Entonces Pe en la ec. 5.15 para ambos sentidos queda:

Pex = Pey = 51.85 ton.

Cx =0.6-0.4 = (0.023/0.024) = 0.22 Cy=0.6-0.4 x (0.023/0.024) = 0.81
0.22
= = . . 1x=1.
B1x . 3053 0.23 Entonces B1x=1.0
0.9 x 51.85
0.81
= = 0.87 E : = .
B1y ) 3053 ntonces Biy=1.0
0.9 x 51.85

Para B2, se necesitan las sumas de las cargas elasticas y las cargas ultimas para esta
combinacion de carga del conjunto:

2. Pe = 570.24 ton.

2 Pu=29.74 ton.

1.0
29.74

0.9 x 570.24

= 1.06

B2x = B2y =
1 -

Los momentos a considerar se obtienen de las condiciongs de carga:

Mtiax = 0.00834 ton-m. Mtiay = 0.00060 ton-m
Mtibx = 0.00806 ton-m. Mtiby = 0.00047 ton-m
Mtpax = 0.01307 ton-m. Mtpay = 0.00021 ton-m
Mtpbx.=_0.01349_ton-m. Mtpby_= 0.00097 ton-m

Sustituyendo los valores en la ecuacion 5.10.
Muox = 0.022 ton-m Muoy = 0.001 ton-m Extremo a
Muox = 0.023 ton-m ‘ Muoy = 0.001 ton-m Extremo b

Realizando la revisién con la ec. 5.6
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173 173
(———-——0‘022] + (0‘001] = 0.01 < 1 Extremo a

0.41 0.41

0.021]‘73 [0.001]"3

y.ve = Extremo b
(0.41 T {041 0.01 <1

La solucién anterior se toma como no conservadora. Una solucién conservadora consiste en
tomar a. = 1.0 de donde queda la siguiente ecuacion:;

Pu 0.85 Muox 0.60 Muoy

+ + Ec. 5.16
FR Py FR Mpx FR Mpy
Sustituyendo los valores en la ec. 5.16
3.052 0.85 x 0.022 0.60 x 0.001 047 < 1 Extremo a

09 x 2732 © 09 x 0.455 & 09 x 0.455

3.052 0.850 x 0.023 . 0.60 x 0.001

= Extremo b
09 x 27.32 © 09 » 0455 09 x 0455 - o7 <1

b). Revisién de la columna completa:

- B - p
(M °“") + [M—‘lﬂ] <10 Ec. 5.17
Mucx Mucy

Mucx y Mucy son los momentos resistentes de disefio de la columna flexionada en cada uno
de sus planos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de compresién y por posible
pandeo lateral; se calcula con las siguientes ecuaciones:

Mucx = Mm (1 - Pu/Rc) Ec. 5.18

Mucy = FR Mpy (1 - Pu/Rc) Ec. 5.19

El exponente B, tiene el siguiente valor:

B=13+1000p/(L/r?=13+124/(120/1.85*=1.33
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Resistencia a la compresion Rc:

Para secciones [, H o rectangular hueca, las Normas Tecnicas en su inciso 3.2.2.1 marcan que
la resistencia al pandeo por flexién esta dada por:

Re = Fy —— ALFR < Fy AtFR Ec. 5.20
(1 + 2" - 0.15%)

At: Area total de la seccion transversal de la columna

Ec. 521

K=1.0
L=1200cm.
r = li = 1.85¢cm
UA
Entonces: KL/r=10x120/1.85=64.86
De donde: A=0727

Se adopta el valor de n = 1.4 por ser seccion cajon soldado.

Re = 2530 10.8 x 0.9 = 19292.58 kg. < 24591.6 kg.

(1 + 0.7277® - 0.152%)""""

De acuerdo con el Articulo 3.3.2.2. del Reglamento, el elemento nc estd soportado
lateralmente, io que quiere decir que e! pandeo lateral es critico.

= SEUSaT i35 CCUationgs 5. 9759

Como el elemento es de seccion cajon, (rectangular hueca), setomaCa=0
J = 54,68 cm®

L=120.0cm.

Sustituyendo los valores en la ec. 5.4.

Mu = 14.91 > (2/3) Mp = 0.3 ton-m.
Mr = 1.15 x 0.9 x 0.455 x (1 - (0.28 x 0.455 / 14.91)) = 0.467 > 0.9 x 0.455 = 0.41
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Por lo tanto, el momento resistente Mm es:

Mm = 0.41 ton-m. Mpy = 0.455 ton-m.
Sustituyendo en las ecuaciones 5.18 y 5.19;

Mucx = 0.41 x (1 - 3.052 / 19.3) = 0.35 ton-m.
Mucy = 0.9 x 0.455 x (1 - 3.052 / 19.3 ) = 0.35 ton-m.

Momentos de disefio: Son los momentos mayores de los extremos multiplicados por B1 y B2,
B1=1.0 y B2 = 1.06, de acuardo con la ec. 5.11.

M*uox = 0.022 ton-m. M*uoy = 0.001 ton-m.

Finalmente sustituyendo en la ec. 5.17

133 133
[0.022) . (0-00_1] = 002<10 bien.
0.35 0.35

En los casos en que B > 1.0, se toma como un valor conservador § = 1.0, aunque se conozca
el valor de este parametro. Para este caso la solucion conservadora es la siguiente:

Pu M *uox M * uoy
+ +

=— < 1.0 Ec. 5.22
Rec Mm FR Mpy

Sustituyendo los valores en la ecuacidén anterior:

3052 + 0.022 0.001

+ = 021 pasa
19.3 0.41 0.9 x 0.455
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COLUMNAS INDIVIDUALES Y EN CONJUNTO.

Las columnas centrales de esta nave industrial, estdn modeladas con tres secciones
transversales distintas, distribuidas en tramos iguales sobre la altura total del elemento. La
razon de usar este criterio en el modelo matematico es debida a que las secciones de estas
columnas son vanables.

El articulo 3.4 de las Normas Técnicas Complementarias se estudia el disefo de los elementos
sujetos a compresion y flexion. Para fines de disefio las estructuras de las que forman parte
los miembros en estudio se clasifican en dos grupos que son: Regulares e |rregulares.

La estructura de la nave industrial se clasifica como estructura regular. La estructura esta
formada por un conjunto de marcos planos, paralelos, ligados entre si en la parte superior por
un sistema de cubierta de resistencia y rigidez suficiente para obligar a que todos los marcos
trabajen en conjunto para soportar las fuerzas laterales.

Los estados limite de falla a considerar son los siguientes:

-Pandec del conjunto de columnas bajo carga vertical.

-Pandeo individual de una o mas columnas, bajo carga vertical.

-Inestabilidad del conjunto ante cargas verticales y horizontales combinadas.

-Falla individual de una o mas columnas, bajo cargas verticales y horizontales combinadas, por
inestabilidad o porque se agote la resistencia de alguna de sus secciones extremas.

a) Revisién del pandeo del conjunto de columnas ante cargas verticales y horizontales.

De acuerdo con el articulo 3.4.3.3, para la obtencién de los momentos de disefio es importante
demostrar que el pandeo de conjunto del entrepiso, con desplazamientos laterales relativos de
los niveles que lo limitan, no es critico. Si esto se demuestra, el valor de B2 = 0 y Pe se calcula
con un factor de longitud efectiva K < 1.0.
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Para las columnas en estudio, los valores de los desplazamientos promedio del nivel de
cubierta y los desplazamientos relativos son los siguientes:

Nivel + 0.00 (desplante) Ax = 0.00000 m. Ay = 0.00000 m.
Nivel +10.33 (cubierta promedio) Ax = 0.03097 m. Ay = 0.03846 m.
Desplazamiento relativo Arelx = 0.03097 m. Arely = 0.03846 m.

También se obtienen los cortantes para la altura de piso a |a cubierta y la suma de las fuerzas
axiales de todas las columnas del entrepiso.

Vx=51.15ton.
Vy = 46.22 ton.
2Pu = 989.50 ton. (Combinacion de carga 1)

La obtencion de las cargas criticas se hace de acuerdo con el inciso 3.4.3.4 de las Normas
Técnicas, donde:

Si Per < zzpy . Per=FRRL /12 Ec. 5.23

Si Per> 2P per = FR EPy [1 ; M) Ec. 5.24
2 RL.

Donde:

Pcr. Carga critica de diseiio de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso.

2Py: Suma de las fuerzas axiales que, obrando por si solas, ocasionarian la plastificacién de
todas la columnas del entrepiso.

R: Rigidez del entrepiso, definida como la fuerza cortante entre el desplazamiento relativo de
los niveles que lo limitan.

L: Altura del entrepiso.

Para obtener la rigidez del entrepiso usamos los desplazamientos relativos y fuerzas cortantes
obtenidas:

Rx = V/ Arelx = 51.15/0.03097 = 1651.6 ton/m
Ry =V / Arely = 46.22 / 0.03846 = 1201.8 ton/m
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En esta nave hay un total de 24 columnas, todas de secciéon “I" con las siguintes
caracteristicas de seccion: 8 columnas de 30 cm de ancho de patin con 1.3 de espesor por
60 ¢cm de peralte con 0.8 cm de espesor del alma, 4 columnas de 30 cm de ancho de patin con
1.3 de espesor por 30 cm de peraite con 0.8 cm de espesor del alma, todas localizadas en los
ejes de orilla; 24 columnas centrales de 30 cm de ancho de patin con 1.6 de espesor por un
peralte que varia de 40 a 90 cm y 1.0 cm de espesor del alma,. Usando las caracteristicas

anteriores, obtenemos 2 Py.

TPy =Y At Fy = 13100.95 ton.

Con los datos anteriores, se calcula las cargas criticas Pcr para cada direccién con la ec. 5.23.

Pcrx= 0.9 x 1651.6 x 10.33/ 1.2 = 12795.77 ton.
Pcry=0.9 x 1201.8 x 10.33/1.2 = 9310.95 ton.

2Py /2=13100.95/2 = 6550.47 ton.

Como Pcrx y Pcry son mayores que Y Py / 2, entonces Pcr se calcula con la ec. 5.24.

0.3 x 13100.95
= ] = 9074.64 ton.
Pcrx 0.9 x 13100.95 (1 16516 10.33} : n
0.3 x 13100.85
= - = 8 .04 ton.
Pcry 0.9 x 13100.95 [1 12018 - 10.33J 058 n

De acuerdo con las Normas Técnicas del Reglamento, el pandeo de conjunto de un entrepiso

Froesoricocuandaalanrianta-Per -V Py ->-2-§ — e o -
Perx / $Pu = 9074.64 /989.5=9.17 > 2.5 bien.
Pery / X Pu=8058.04 /9895 =8.14> 25 bien.
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b) Revision columnas individuales.

Para una columna en esquina se tienen las siguientes condiciones de carga:

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

32

Ele. Cc/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)
EVP: 1 Na:1 Nb:9 Mat:1 Sec:10 Lon:10 Rot:30
Seccién.;10 T' MACIZA b:0.300 h:0.600 tb:0.013 th:0.008
1 1 -0.02694 0.12881 3.70789  -0.26845 -0.00000 0.00000
0.02694 -0.12881 -3.70789 -0.11799 -0.08083 -0.00000
1 2 1.97495 2.22695 -0.82321 -8.08572 -0.00000 0.00000
-0.47495 -1.53695 0.82321 2.43987 3.67486 -0.00000
1 3 -1.85100 -2.42621 -3.76016 8.86021 -0.00000 0.00000
0.29100 1.76621 3.76016 -2.57157 -3.21301 -0.00000
1 4 0.00917 -2.64851 -2.36047 15.16146 0.00000 0.00000
-0.00917 2.84851 2.36047 -7.21593 0.02751 -0.00000
1 5 0.15163 -0.08180 -0.26663 0.47857 0.00000 0.00000
-0.15183 0.08180 0.26663 -0.23316 0.45490 -0.00000
EVP: 9 Na:9 Nb:17 Mat:1 Sec:10 Lon:10 Rot:30
- Seccidén.:10 T MACIZA b:0.300 h:0.600 tb:0.013 th:0.008
9 1 -0.02694 0.12881 3.70789 0.11799 0.08083 0.00000
0.02694 -0.12881 -3.70789 -0.50443 -0.16166 -0.00000
9 2 0.47495 1.53695 -0.82321 -2.43987 -3.67486 0.00000
1.02505 -0.84695 0.82321 ° -1.13598 2.84973 -0.00000
9 3 -0.29100 -1.76621 -3.76016 2.57157 3.21301 0.00000
-1.26900 1.10621 3.76016 1.73707 -1.74602 .-0.00000
9 4 0.00917 -2.64851 -2.36047 7.21594 -0.02751 0.00000
-0.00917 2.64851 2.36047 0.72959 0.05501 -0.00000
9 5 0.15163 -0.08180 -0.26663 0.23318 -0.45490 0.00000
-0.15163 0.08180 0.26663 0.01225 0.90980 -0.00000



EVP: 17 Na:17 Nb:25 Mat:1 Sec:10 Lon:10 Rot:30

Seccién.:10 T MACIZA 5:0.300 h:0.800 tb:0.013 th:0.008

17 1
17 2
17 3
17 4
17 5

-0.02694 0.12881 3.70789 0.50443 0.16166 0.00000
0.02694 -0.12881 -3.70789 -0.89087 -0.24249 -0.00000
-1.02504 0.84695 -0.82321 1.13598 -2.84972 0.00000
2.52504 -0.15695 0.82321 -2.64183 -2.47541 -0.00000
1.26900 -1.10621 -3.76016 -1.73707 1.74602 0.00000
-2.82900 0.44621 3.76016 4.06571 4.40097 -0.00000
0.00917 -2.64851 -2.36047 -0.72959 -0.05501 0.00000
-0.00917 2.64851 2.36047 8.67511 0.08252 -0.00000
0.15163 -0.08180 -0.26663 -0.01225 -0.90979 0.00000
-0.15163 0.08180 0.26663 0.25766 1.36469 -0.00000

Los elementos mecanicos para la ¢columna en consideracion son los que estan subrayados,
correspondientes a los nudos a y b, de donde se obtienen las siguientes combinaciones de

cargas:
Extremo a
(fx) (fy) (fz) (mx) (my) (mz)
CM 1 -0.038 0.180 5.191 -0.378 -0.000 0.000
CM 2 0.030 -2.799 1.394 16.540 0.000 0.000
CM 3 -0.070 -2.745 1.570 16.224 -0.000 0.000
CM 4 0.010 3.028 6.587 -16.815 0.000 0.000
CM 5 -0.090 _ 3082 6.763 -17.131 -0.000 0.000
CM 6 0.140 -0.822 3.006 5234 0.000 0.000
CM 7 0.134 0.926 4.564 -4.772 0.000 0.000
CM 8 -0.193 -0.642 3.593 4.182 -0.000 0.000
CM 9 -0.199 1.106 5.151 -5.825 -0.000 0.000
CM 10 2.143 2.591 3.173 --9.190 -0.000 0.000
CM 11 -2.066 -2.527 -0.057 9.451 -0.000 0.000
Extremo b
- (fx) (fy) (fz) (mx) (my) (mz)
CM 1 0.038 -0.180 -5.191 -1.247 -0.339 0.000
= CM 2 -0.030_ 2.799 -1.394 8648 0274 ~_0.000
CM 3 0.070 27 - E— - ¥ £ : S— V¥ s 7. > S—— A7
CM 4 -0.010 -3.028 -6.587 -10.438 0.093 0.000
CcMm 5 0.090 -3.082 -6.763 -10.608 -0.808 0.000
CM 6 -0.140 0.822 -3.006 2.166 1.262 0.000
CM 7 -0.134 -0.926 -4 564 -3.559 1.207 0.000
CM 8 0.193 0.642 -3.583 1.599 -1.741 0.000
CM 9 0.199 -1.106 -5.151 -4.126 -1.795 0.000
CM 10  2.807 -0.314 -3.173 -3.886 -2.990 0.000
CM 11 -3.082 0.349 0.057 3.492 4 574 0.000
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Seccién transversal:

— | %
Propiedades geométricas:
Area transv. At = 123.92 ¢cm?
Inercias Ix = 79809.9 cm*

_ ly= 5852.5cm* ,X | 60cm
Mod. de Sx = 2660.3 cm?®
Secc. Elastico. Sy= 390.2cm® *{* 08cm
Mod. de Z2x = 2948.3 cm?
Secc. Plas. Zy = 593.6 cm?
F3am .,

‘ 30 cm i Figura 5.7

Como no se realiza un analisis de segundo orden, las revisiones se hacen con el método que
proponen las Normas Técnicas Complementarias para elementos mecanicos obtenidos de un
analisis de primer orden. Los factores que no se consideran en el andlisis se incluyen de
manera indirecta, en las férmulas de disefo.

Disero por flexocompresion:

b.1). Revisién de secciones extremas:

Para la ecuacion 5.6:

Pu )
= - Ec. 5.25
Mpcx 1.18 FR Mpx [1 FR Py] < FR Mpx
u
_ - Ec 5.26
Mpcy = 1.67 FR Mpy [1 FR Py) < FR Mpy

Mpcx y Mpcy son los momentos resistentes de disefio de |la seccidn flexionada alrededor de
cada uno de los ejes centroidales principales, calculados teniendo en cuenta la presencia de la
fuerza de disefio de compresioén.

El exponente a se calcula de acuerdo con la ec. 5.8.

Mpx = 2948.30 x 2530 / 10° = 74.59 ton-m.
Mpy = 593.58 x 2530/ 10° = 15.02 ton-m.
Py = 123.92 x 2530/ 10° = 313.52 ton.
p=3.173/(0.9 x 313.52) = 0.011
a=160-0011/(2In0.011) = 1.60



Sustituyendo los valores en las ecuaciones 5.25 y 5.26:

Mpcx = 1.18 x 0.9 x 74.59 x (1 - 0.0112) = 78.33 > 0.9 x 74.59
Mpcy = 1.67 x 0.9 x 15.02 x (1 - 0.0112) = 22.32 > 0.9 x 15.02

Entonces:

Mpcx = 67.13 ton-m.
Mpcy = 13.52 ton-m.

Calculo de los momentos de disefio:

De acuerdo con el inciso 3.4.3.3, si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por
medio de un analisis normal de primer orden, los momentos de disefo se determinan como se

indica en la ecuacién 5.10:

En marcos que forman parte de estructuras regulares, como es este caso y de acuerdo con la
revision del pandeo de conjunto, desaparece el término B2 Mtp en las ecuaciones 5.10 y 5.11,
y los momentos Mti son la suma de los producidos por las cargas verticales y las horizontales.

Entonces el factor de amplificacién B1 se calcula como se indicé en la ec. 5.12:

Pex = 145.00 ton.
Cx=0.6-04 x (3.886/9.190) = 0.43

Pey = 1982.84 ton. (Normal)
Cy =06+ 0.4 = (0.000/2.990) = 0.60

Bix = 0.60 = 0.58 Entonces: - Bix=1.0
1 3.173
0.9 x 145.0
0.43 .
= = 043 Entonces: Biy=1.0
Bly - 3173 y
0.9 x 1982.84
=Hor = 9=196{ch-m=— Muoy = 0.000 ton-m... . Extremoa )
Muox = 2.990 ton-m Muoy =-3:886 ton-m— — _Extremo b — —— ————————
Sustituyendo los valores en la ec. 5.6
0.000Y}'* ( 9.19 )”‘
—_ —_ = Extremo a
(13.52) * 8713 0.04< 1
2.990Y° [3.886]'3
— — = Extremo b
(13.52) T \e713 0.10 < 1
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La solucién anterior se toma como no conservadora. |.a solucién conservadora se calcula con
la ec. 5.16. '

3.173 + 0.85 x 9.19 . 060 x 0
0.9 x 313.52 09 x 78.33 0.8 x 15.02

=012 < 1 Extremo a

3.173 0.85 x 2.990 0.60 x 3.886

= Extremo b
09 x 31352 & 09 x 17833 © 09 x 1502 - 220 <1

b.2). Revision de la columna completa:

Célculo de :
B/D=30/60=05>03
B=04+p+B/D=04+.011+05=0911<1.0 Entonces p = 1.0

D es el peralte de la seccién y B el ancho de los patines.

Resistencia a la compresion Rc:

Para secciones I, H o rectangular hueca la resistencia al pandeo por flexion esta dada por las
ecuaciones 5.20y 5.21:

K=1.0

L=1033cm.

rmin = lAy— = 6.87 cm.

Entonces: KL/r=1.0x1033/6.87 = 150.36
De donde: A= 1686

Se adopta el valor de n = 1.4 por la incertidumbre sobre la fabricacion de las columnas.

Re = (1 1686"‘2“5300 1525)”“ 12392 x 09 = 85594.90kg. < 282165.84 kg.
+ 1. - 0.
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El momento resistente de disefio Mm, para flexion alrededor del eje x (Seccidn transversal); se
calcula con la siguiente ecuacion, valida para secciones 1o H

(L / ry) Fy
= 07 - = VINTY < Ec. 5.27
Mm = FR (1 07 saga | Mpx < FR Mpx
Sustituyendo:
Mm = 0.9 (1 o7 . (1033 ’2258073 V2530}7459199 = 5267221.1/ 10° = 52.67 ton-m.
\

Sustituyendo en las ecuaciones 5,18 y 5.19:

Mucx = 52.67 x (1-3.173/85.59) = 50.72 ton-m.

Mucy =0.9 x 15.02 x (1-3.173/85.59 ) = 13.02 ton-m.

Momentos de disefio: Son los momentos mayores de los extremos multiplicados por B1,
B1=1.0.

M*uox = 9.190 ton-m. M*uoy = 3.886 ton-m.

Finalmente sustituyendo enlaec. 5.19

10 10
(3.886) . (9.190) - 048<10 pasa. -
13.01 50.72 _

La anterior es la solucién no conservadora, la solucion conservadora se obtiene de la ec. 5.22.

3.173  9.190 3.886 0.51<1.0 pasa

8559 & 5072 ' 09 x 15.02

Disefio de una columna central, elementos 1642, 1650 y 1658.

Del analisis se obtienen los elementos mecanicos de las tres secciones que componen la
altura total de ta columna, como en el ejemplo anterior. Se obtienen las combinaciones de
carga y se escoge la mas desfavorable para realizar la revisidn, en este caso resultd ser la
combinacién de carga 6, que tiene los siguientes valores:
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Elementos mecanicos para combinaciones de carga:

Elemento 1642

Extremo a

CM &

Elemento 1658

Extremo b

CM &

{fx) (fy)
-0.047 -1.134
(fx) (fy)
0.047 1.134

Seccidn transversal.

Propiedades geométricas:

Para revision de las secciones extremas:

Extremo a.
Area transv.
Inercias

Mod. de
Secc. El
Mod. de
Secc. PI.

At=107.92 cm?
Ix = 32703.51 cm*
ly= 5851.6cm*
Sx = 16352 cm?
Sy= 390.1cm?
Zx = 1789.1 cm®
Zy= 591.0cm?®

(fz) (mx)
31.421 -0.000
(f2) (mx)
-31.421 11.284
1
0.8cm
N
1.3¢cm
I | _L

[Extremo b.
Area transv.
Inercias

Mod. de
Secc. El.
Mod. de
Secc. PI.

Para revision de la columna completa (h = 65 cm):

Area transv.
Inercias

At=127.92 cm?
Ix = 95334.0 cm*
ly= 58527 cm*

Mod. de
Secc. Elastico
Mod. de
Secc. Plastico
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(my)
-0.000
(my)
-0.467
de 40 a 90 cm
Figura 5.8
At = 147.92 cm?
Ix = 187939.4 cm*
ly= 5853.7cm*
Sx= 4398.7 cm?
Sy= 390.2cm?
Zx= 4987.1 cm®
Zy= 599.0cm®

Sx =2933.4cm?®

Sy= 390.2cm?
Ix = 3263.1 cm®
Zy= 5950cm?

(mz)
0.000

(mz)
0.000



Disefio por flexocompresién:

b.1). Revisidn de secciones extremas:

Mpxa = 1789.1 x 2530/ 10° = 45.264 t-m Mpxb = 4987.1 x 2530/ 10° = 126.174 t-m.
Mpya = 581.0 x 2530/ 10° = 14.952 t-m. Mpyb = 599.0 x 2530/ 10° = 15.155 t-m.
Pya = 107.92 x 2530/ 10® = 273.04 ton. Pyb = 147.92 x 2530/ 10° = 374.24 ton.
pa = 31.421/(0.9 x 273.04) = 0.128 pb = 31.421 /(0.9 x 374.24) = 0.093
aa=1.60-0.128/(2In 0.128) = 1.63 ab=160-0.093/(2In0.093)= 1.62

Sustituyendo los valores en las ecuaciones 5.22 y 5.23:

Extremo a:

Solo hay carga axial, debido a la articulacién en el desplante de la columna.
Extremo b:

Mpcxb = 1.18 x 0.9 x 126.174 x (1 - 0.093) = 121.535 > 0.9 x 126.174
Mpcyb = 1.67 x 0.9 x 15.155 x (1 - 0.093) = 20.66 > 0.9 x 15.155

Entonces:

Mpcxb = 113.557 ton-m.
Mpcyb = 13.64 ton-m.

Calculo de los momentos de disefio:
Factor de amplificacién B1:

Pexa = 616.75 ton. Pexb = 3732.92 ton.

Peya = 110.35 ton. Peyb = 110.39 ton.

Cx=0.6+0.4x0.000=0.60 Cy=06+04x0.000=060

Bixa= 064210, _Fntonces =
BTya 40— Entonces: Blya=1.0

Bixb=061<1.0 Entonces: Bixb=1.0

B1lyb=0.88<1.0 Entonces: Blyb=10

Por lo que los momentos de disefio quedan:

Muox = 0.000 ton-m Muoy = 0.000 ton-m Extremo a

Muox = 11.284 ton-m Muoy = 0.467 ton-m Extremo b
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Sustituyendo los valores enlaec. 5.8

( 11.284 )”” . (0.467

162
- - = Extremo b
113.557 13.64) 0.03 <1

La solucién anterior se toma como la no_conservadora. La solucién conservadora es la
siguiente:

Sustituyendo los valores en la ec. 5.16.

31.421

= 0. Extremo a
09 x 27304 ~ 213 <1

31.421 N 0.85 x 11.284 . 0.60 x 0.467

= Q. < Extremo b
0.9 x 374.24 09 x 113.557 0.9 x 13.64 0.21 1

b.2). Revision de la columna completa;

Tomando la seccidén promedic de h = 65 cm

Mpx = 3263.1 x 2530 / 10° = 82.556 t-m.
Mpy = 595.0 x 2530 / 10° = 15.154 t-m.
Py = 127.92 x 2530 / 10° = 328.7 ton.

p = 31.421/(0.9 x 328.7) = 0.106

Obtencién de p.
B/D=30/65=046>03
p=04+p+B/D=04+.106+046=0.966<1.0 Entonces p = 1.0

D es el peralte de la seccion y B el ancho de los patines.
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Resistencia a la compresién Re:

Para secciones 1, Ho rectangular hueca:;
KL/rmin=1.0x1033/6.76 = 152.81
De donde: A=1713

Se adopta el valor de n = 1.4 porque en la fabricacidon de columnas de seccién variable se
utiliza sodadura.

) 2530
(1 + 171378 _ g 1528)'"""

Rc 127.92 x 0.9 = 86096.19 kg. < 291273.84 kg.

Sustituyendo en la ec. 5.24:

(1033 / 6.76) \/2530
268500

Mm = 0.9(1.07 - ]8255600 = 5795083.8/ 10° = 57.95 ton-m.

Sustituyendo en las ecuaciones 5.20 y5.21:

Mucx = 57.95 x (1 - 31.421 1 86.1) = 36.802 ton-m.

Mucy =0.9 x 15,154 x ( 1-31.421/86.1 ) = 8.66 ton-m.

Momentos de disefio: Son los momentos del extremo b muttiplicados por B1.

M*uox = 11.284 ton-m. M*uoy = 0.467 ton-m.

Solucién no conservadora sustituyendo en la ec. 5.19:

10 10
(1:136224] +(9-4_6'£] = 036<10 pasa.

Soluciéon conservadora sustituyendo en la ec. 5.22:

31.421 11.284 0.467
—c +

= 059<10 pasa.
86.10 57.95 0.9 x 1595
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9.1.7. JUNTAS.

a) PLACAS BASE.

a.1) Columnas interiores.

De acuerdo con el inciso 5.7.1. de las Normas Técnicas Complementarias, deben tomarse las
medidas necesarias para asegurar una transmision correcta de cargas y momentos de las
columnas a los cimientos de concreto en los que se apoyan.

La carga de disefio por aplastamiento en el concreto es:

Pp=0.50fcA, Ec. 5.28.

que es para el caso en que la carga estd aplicada sobre el area total del apoyo de concreto, v,

Pp=0.50A,/A, /A, <fcA Ec. 5.29.

cuando esta aplicada sobre un area menor que la total del apoyo de concreto.
f'c: Esfuerzo de ruptura del concreto en compresion.

Ay:  Area de concreto.
Az Area de contacto que recibe la carga.

Para el disefio de la placa base de una columna interior, tenemos los siguientes datos:

Carga vertical

P = 38.84 ton. Peso de la col. = Peso prom. x altura = 0.175x11.20 = 1.96 ton.
Cortante:

Carga vertical Sismo

Vx =-0.09 ton. AVx = -2.18 ton.

Vy =-0.02 ton. AVy = -3.36 ton.

Como la columna esta articulada de la base, no hay momentos en la junta.

Carga de disefio: Pd =34.84 + 1,96 = 36.8 ton.
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Geometria de |a base de la columna,

2L

r—— - — - -

|

b=30 | Figura 5.9.

Como la placa es del mismo tamado que la base de concreto,

Entonces: Pp =0.50 x 250 x 30 x 40
Pp = 150.0 ton. > 36.84 ton. pasa sobrada.

Dimensionamiento de la placa base.

La carga de la columna se distribuye en la placa a una distancia L, que se encuentra
localizada cerca de los patines y el aima de Ia columna {Figura 5.9)

De la figura 5.9. A=2(d+b-2L)L

La dimensién L se encuentra igualando el esfuerzo de diseflo por aplastamiento del concreto:
con la carga de disefio:

f'a = 0.50 x 250 = 125 kg/cm?
faA=pPd

Realizando operaciones algebraicas obtenemos la siguiente ecuacion de 2° grado:
412-140L +2944=0
Resolviendo la ecuacion cuadratica:

L1=32.75cm
L2= 2.24cm Valorde L.
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En este procedimiento se asume que |a placa estd empotrada en el aima de la columna, por lo
que si obtenemos un diagrama de cuerpo libre para una franja de 1 cm de ancho se tiene:

DEREEEEEEREYAL

Smin = (1/6) & = (f'a L2)/(2 Fb)

3f'a

= —_ Ec. 5.30
t= Ly%e
Donde:
t: Espesor de 1a placa

Fb: Resistencia del acero a flexioén
Resolviendo la operacién:
t=1.11cm

se deja |la placa de espesor t=13 mm

El procedimiento anterior esta tomado del AISC ASD (3 - 106)

ANCLAS.

Las Normas Técnicas Complementarias indican que se tienen gue tomar las medidas
necesarias para que {a estructura resista las cargas transmitidas por las anclas o insertos
metdlicos con un factor de seguridad adecuado para que la resistencia de diseno de las anclas
0 insertos no se vea disminuida por fallas locales o generalizadas de la estructura de soporte.

Como la junta inferior de las columnas con la cimentacién es una articulacion, no existe un
momento flexionanate transmitido a la base, por lo que las anclas se deben disefar para
resistir sélo el cortante producido por |as distintas acciones que obran sobre {a estructura



Combinacién de cortantes obtenidos del analisis.

Vx=0.09+0.33 x218=0.81ton.
Vy =0.02 + 3.36 = 3.38 ton.

Vd = 0.817 + 3.38

Vd = 3.48 ton.

Esfuerzo permisible para cortante:
v = 0.40 Fy = 1012 kg/cm?

Area de acero requerida:

As=Vd/(1.33fv) (Condicién de sismo)
As = 3480/(1.33 x 1012) =2.59 cm?

Como se colocan dos anclas:
An=As/2=129cm?

Entonces se usan anclas de varilla lisa @ =19 mm., con un area neta de An = 2.01cm?

a.2) Columnas exteriores.
PLACA BASE.

Para ef disefio de la placa base de la clumna exterior tenemos los sigueintes datos:

Carga vertical Sismo
P =13.52 ton. APx = 0.68 ton.
APy = 0.69 ton.
Mx = -0.27 ton-m. AMx = -17.13 ton-m.
Vx = -0.05 ton. AVX = -3.29 ton.
Vy =-0.21 ton. AVy =-0.18 ton.
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Carga de diserio:

Pd =13.52 + 0.97 = 14.49 ton.

Geometria de la base de la columna.

Placa base

\*H

@] T e— O O
Columna
T 30 cm

\.

Ko e @ o
Anclas "] s

80 cm

Figura 5.11
Revision de esfuerzos considerando el momento flexionante.
Diagrama de cuerpo libre de el mecanismo formado en la junta en el sentido de la flexion:

40

40 ,|

— - »

Figura 5.12



Area de la placa: Apl = 2400 cm?

Mbdulo de seccion elastico

en el sentido de la flexion: Spl = 32000 cm?®

o = 15860 / 2400 £ 1740000 / 32000 oy = 60.99 kg/cm?
(Formula de la escuadria) o2 = -47.77 kg/cm?

Por esfuerzosrpennisibles (condicién de viento):

Fp=0.35x 250 x 1.33 = 116.38 kg/cm? < 0.7 x 250 = 175 kg/cm?

Resolviendo el equilibrio del diagrama de cuerpo libre de la figura 5.12.
ZFY=0

T+P-C=0
T+15860- % Kdo;,30=0

T=914.85 Kd - 15860 1
S Mo =0

TG+CX-M=0

30T +914.85 Kd (40 - Kd / 3) - 1740000 = 0

30 T + 36594 Kd - 304.95 Kd? - 1740000 = 0 2
Sustituyendo 1 en 2

304.95 Kd? - 64039.5 Kd + 2215800 = 0
Kd?- 210 Kd + 7266.1 = 0

Resolviendo la ec. de segundo grado:

‘43:69'6:ﬁ?0m0r.

Entonces: T =914.85 x 43.69 - 15860 = 24109.8 kg.
Kd-J=4369-10=33.69cm.

o3 = (60.99 / 43.69) x 33.69 = 47.03 kg/cm?

04 = 60.99 - 47.03 = 13.96 kg/cm?

El momento que actia en la placa, suponiendo que esta empotrada en el alma de Ia columna
se caicula con |a siguiente expresion:
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Mp! = (o3 J%) / 2 + (04 J*) / 3 = 2816.83 kg-cm

El espesor se obtiene de la siguiente férmula:

6 Mpl
— e — . 1
t b Ec53

Donde: - t: Espesor requerido de la placa.
Fb: Esfuerzo permisible por flexion:

Sustituyendo:

t = 6 x 2816.83 - 2.89cm.

0.60 x 2530 x 1.33

t=32.mm.

De acuerdo con los resultados anteriores, |a tension que tomarian las anclas es:

T=914.85 x 43.69 - 15860 = 24109.8 kg

Existe también la fuerza cortante asociada a la misma condicién de viento que actua al mismo
tiempo que la tension:

Vx = 3.34 ton. Vy = 0.39 ton. Resultante: V = 3.36 ton.

Con anclas de & = 25 mm. \

as = 3.55 cm?

Donde as es el area neta de acero.

El esfuerzo a tension actuante es:

ft = 24110/ (4 x 3.55) = 1697 .9 kg/cm?

El esfuerzo actuante en cortante toma en cuenta todas las anclas de !a placa base que son 8
distribuidas como se indica en la figura 5.18.

fv = 3363 /(8 x 3.55) = 118.4 kg/lem?
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Los esfuerzos a tensién y cortante permisibles son:
Ft=0.6 Fy = 0.6 x 2530 = 2518 kg/cm?

Fv=0.4 Fy = 0.4 x 2530 = 1012 kg/cm?

Si realizamos una interaccion del esfuerzo a tension con el esfuerzo cortante

fv [ft T

— — <
\/(FV) *\R) ¢ 1.0
Sustituyendo valores:

[ 118.4 T +( 1697.9 T - 0.85<10
1012 x 1.33 1518 x 1.33) '

b). JUNTAS EN ARMADURAS.

Ec. 5.32

pasa

El Articulo & de las Normas Técnicas Complementarias menciona que las conexiones deben
ser capaces de transmitir los elementos mecanicos calculades en los miembros que liguen,
satisfaciendo, al mismo tiempo, las condiciones de restriccion y continuidad supuestas en el
andlisis de la estructura

Los elementos de las armaduras, se conectan entre si por medio de soldadura, como se

muestra en ia Figura 13.

Se disenara la junta soldada para el elemento 512, que tiene los siguientes elementos

mecanicos:
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JUNTA SOLDADA EN ARMADURA.

PLACA DE LIGA

MONTANTE

CUERDA SUFERIOR
201102 = 102 2 10

DIAGONAL
ELEMENTO 512

LONGITUD MINIMADE LOS FILETES L = 150

PLACA o= 10

ACOTACIONES ENMILIMETROS

Ele. Cc/Cm Fax Fay
Fbx Fby
(ton) {ton)

-0.00011 0.02921
0.00011  -0.02921
0.00259  -0.01170

-0.00259  0.01170

-0.00307  -0.01507
0.00307 0.01507
0.01314  -0.00133

001314  0.00133
0.00084 0.00127

-0.00064  -0.00127

Faz
Fbz
(ton)

EVP: 512 Na:228 Nb:316 Mat:1 Sec:9 Lon:S Rot:23

-31.80317
31.80317
13.75914

-13.75914
14.67526

-14.67526

0.31331
-0.31331
-1.26041

1.26041
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Figura 5.13.

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Max May
Mbx Mby
(ton-m) (ton-m)

-0.00680 -0.00086
-0.06571 0.00059
0.00643 0.00124
0.02260 0.00518
0.00377 -0.00124
0.03385 -0.00637
0.00100 0.04055
0.00231 -0.00794
0.00348 0.00183
-0.00662 -0.00023

Maz
Mbz
(ton-m)

-0.00039
0.00039
-0.00013
0.00013
0.00015
-0.00015
.01983
-0.01983
0.00074
-0.00074



Para la combinacién de carga 9 se tienen los siguientes elementos mecanicos:

512 9 0.00240 0.05258 -55.66679  -0.01374 0.00001 -0.00055
-0.00240 -0.05258 5566679  -0.11675 0.00595 0.00055
F Y
Geometria de la seccion: y
6.4 cm.
- » X
0.95 cm.
v
70.95 cm. J
¥
6.4 cm.
Figura 5.14

Propiedades geométricas:

Area transversal At=21.6 cm? Modulo de seccién  Sx = 33.93 cm®

Momentos de inercia Ix = 108.58 cm* Elastico Sy = 33.93 cm®
ly = 108.58 cm* Mddulo de seccion  Zx = 44.00 cm?®
Cte. de torsion Jz=217.16 cm® Plastico 2y = 44.00 cm®

De acuerdo con el Articulo 5.2.2.1 de las Normas Técnicas Complementarias, para que la

soldadura sea compatible con el metal base, tanto el esfuerzo de fluencia como el esfuerzo
minimo de ruptura en tensién del metal de aportacién, deben ser iguales o ligeramente
mayores a los correspondientes del metal base. Para el electrodo usado E70XX, que produce
un metal de aportacion con esfuerzos de fluencia de Fy = 4000 kg/cm?* y de ruptura a la
tensién de Fu = 4900 kg/cm?, es compatlble con et acero A-36, cuyos esfuerzos mmlmos
espemf’cados de fluencia y.de ruptura.e 530.kg/lc ! 0t

La soldadura de filete se disefia por esfuerzo cortante en el area efectiva.

T

e. Espesor de la soldadura.
g: Garganta g=0.7071e

Figura 5.15
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La garganta es el ancho de la seccién transversal critica por cortante.

De la tabla 5.2.3 de las Normas Técnicas se obtiene |a resistencia de disefio del electrodo
E70XX, tiene un factor de resistencia de FR=0.75 y una resistencia nominal de Fmb=0.60 Fy

Capacidad del filete de 8 mm.

e=08cm. g=0.7071 = 0.8 = 0.56568 cm.
Cap = 0.75 x 0.60 x 4000 x 0.56568 = 1018.22 kg/cm

De los elementos mecanicos tenemos una tensién maxima de:
T = 55666.8 kg.

Entonces la longitud necesaria de filete es:

| = 55666.8 / 1018.22 = 54.67 cm

Esta longitud dividida entre cuatro nos da Ia longitud por cada uno de los filetes mostrados en
la figura 5.13.

1/4=7299/4=13.66cm.
Entonces [a longitud de soldadura queda:

=150 mm

). JUNTAS DE ARMADURAS CON COLUMNAS.

En este inciso se aplican los criterios definidos en el Articulo 5.8 de las Normas Técnicas, que
hablan acerca de las conexiones rigidas entre vigas y columnas. Deben de cumplir también
con las disposiciones para estructuras ductiles que se presentan en 11.2., todo para vigas de
alma abierta. "

La junta se va a disefiar para soportar los elementos mecanicos resisitentes de las armaduras.
Entonces, de acuerdo a las secciones mostradas en la figura 5.16.

De aqui, obtenemos un momento maximo resistente por sismo:

Msr = 85.06 ton-m
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T=C =85.06 x 10°/ 125 = 68048 kg.
Area de acero requerida:

Ar = 68048 / (1520 x 1.33) =33.66 cm?

Placa inferior con b = 30 cm e=33668/30=1.12 e=127cm
Placa superior con b = 22 cm e=3366/22=153 e=159cm
Soldadura:

De la tabla 5.2.3 de las Normas Técnicas se obtiene la resistencia de disefio del electrodo
E70XX, tiene un factor de resistencia de FR=0.75 y una resistencia nominai de Fmb=0.60 Fy

Capacidad del filete de 8 mm.

e=08cm. | g = 0.7071 x 0.8 = 0.56568 cm.
Cap = 0.75 x 0.60 x 4000 x 0.56568 = 1018.22 kg/cm

| = 1.25 x 68048 / 1018.22 = 83.54 cm.

1/2=8354/2=41.77 cm. |=48 cm.
Cortante sismico resistente:

Vsr=Msrx2/L
Vsr=8506x2/19=8.95ton.

Cortante por carga vertical actuante (Se obtiene de los elementos mecanicos):

V =0.64 x 31.69 = 20.28 ton.

Diserio por carga vertical.

venda— —

a. ?ar;
Ar=20280/1012 =20.04 cm?
Ar/ 2 placas = 20.04 /2 =10.02

Se dejan dos placas de 70 x 200 x 10

Soldadura por cortante

Capacidad del filete de 8 mm.
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e=08cm. g=0.7071 x 0.8 = 0.56568 cm.
Cap =0.75 x 0.60 x 4000 x 0.56568 = 1018.22 kg/cm
[=1.25x10040/1018.22 = 12.32 cm.

I=20c¢cm.

En fas figuras siguientes se muestran los detalles de la junta.

JUNTA DE ARMADURA CON COLUMNA, DETALLES.

2 2
= -+
|
= e CUERDA SUPERIOR
,_ OE ARMADURA PG = =TT DE ARMADURA
PLACA = 13 —— T
a S0 i 500
\ /45 N
oL B 1 o LB ]
PLACAo-'II\ {: L PLACA ® = 16 i: - 0
S meey ClEJEnnAmFEmon \ N3 gm SUPERIOR
DE ARMADURA nin . ARRADURA
_] 6\ - e 57 \ | 5V
1 l I i l 1 1 ' T L ‘I r . 4 1
LU i = == - (W WI——-i'fff—:" _f;-?if;-':]m *L'
4— [ = ?‘ ! I ‘L’ ‘J., = IEEE_E _________
-l Il \
0 3 L PLACA ¢+ = 16
e PLACA & - 13 L .
n o
t Eé im F
u'u
! LN
EV‘\ l 500 0
L
pLacae=13—1 || CUERDA INFERIOR PLACA v = 16— 11| CUERDA SUPERIOR
00 DE ARMADURA m— DE ARMADURA
2 2 L
PLANTA NFERIOR PLANTA SUPERKOR

Figura 5.16.

La junta se disefd paralela al coerte 2 - 2, indicado en Ia figura 5.16. Las cuerdas superior
inferior estdn compuestas por dos angulos LI 102 x 102 x 10. Los elementos diagonal y
montante estan hechos con 2 angulos en cajon LI 64 x 64 x 10.



DETALLE DE LOS CORTES 1-1VY 2. 2.
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DISENO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

JOSE LUIS SANCHEZ MARTINEZ *
RESUMEN

En este escrito se dan las condiciones bésicas que debe cumplir una estructura de acero para
tener un buen comportamiento en zonas sismicas. Se hace énfasis en la importancia de la
disipacion de energia de los sistemas estructurales, por amortiguamiento interno, por
comportamiento inelastico y por amortiguamiento externo. Se muestra el comportamiento
caracteristico de los sistemas contraventeados y se hacen ver sus ventajas como elementos
estructurales que proporcionan simultaneamente rigidez y ductilidad.

Las fuerzas que un movimiento sfsmico genera sobre una estructura son funcién de la energia
cinética que el movimiento del terreno le impone y de su capacidad para disiparla.

La magnitud de la energia que el movimiento impone depende de varios factores, cuya
importancia relativa podria establecerse como sigue:

Supongamos que el efecto sismico sobre una estructura es proporcional a la energia que el
movimiento le transmite y que una medida de ella es la que ocurre en un oscilador de un grado
de libertad. El valor de esta energia podria obtenerse de un espectro de amplitud de Fourier
pero, con el fin de hacer evidentes los pardmetros que interviene en el problema, se
sobresimplificard este suponiendo que la accién equivalente a la solicitacién sismica es
arménica, y que, ademds, la energla que impone el movimiento sismico es la misma si el
sistema trabaja eldsticamente y la disipa solo por amortiguamiento interno o si trabaja
ineldsticamente y la disipa también por deformacién ineldstica en sucesivos ciclos de
histéresis. Teniendo en cuanta lo anterior puede escribirse que la accién equivalente a la

solicitacién slsmica  po=Mys (t) es:

pe=Mysseno t

en que M es la masa del oscilador, s es la aceleracién maxima del terreno y @ su
frecuencia anguiar.

En ese caso la amplitud del movimiento puede expresarse como (4}):

2
-8 +(2£8)’
en que S= g = Tls vy & es el porcentaje del amortiguamiento critico que tiene la estructura.

K es la rigidez, T es el periodo natural de vibracidn de la estructura y Ts el del suelo.



y la energia total que la estructura deberia absorber de comportarse eldsticamente, esta dada
por:

1 1
=—Mo’A? = ~KA®

2 2
Entonces:
_ Y
_ K MYs 1
2K J(l-ﬂ’)’+(2¢ﬂ)’
Uz M?Ys’ i

K |(1-p")+(2¢8)

La rigidez de la estructura puede relacionarse con el periodo natural de vibracidn si se
considera aplicable la expresidén para una estructura eldstica de un grado de libertad.

iz , 4n’'M v’ W
T=—,T = ;K=

JE' K gT’
M

W es el peso de la construccién y g la aceleracién de la gravedad.

Entonces:
_ Mjs’T? 1
B \-p2) #2287

Es claro que para una misma estructura este valor depende del lugar en que se encuentra
ubicada; caracterizado por la aceleracién del suelo, s que ahi pueda esperarse, y por el

periodo de vibracién caracteristico del lugar que se refieja en el valor de f.
2

t/
A estdencm, T en seg, s en cm/seg?, K en t/cm, Men yUen T-cm

Para la ciudad de Méxice, tomando la informacidn del sismo de 1985 como base, y
considerando que la aceleracion en el terreno, medida en la zona Il centro, fuera de
aproximadamente 150 gals., podria escribirse:

Zona de lomas () Ys = 004g; Ts < 1.0

Zona de transicién { 11} Yys = 008g; 1.0<Ts<15
Zona del lago centro ( II1 } Ys = 0lé6g; 1.6 <Ts=<25
Zona del lago virgen ( 1II } Ys = 0.08g; Ts > 25

Por lo tanto:

en zona de lomas



T'wW . 1 ]
U=——>—00016g -
87 "¢ WERY,
U =002 T
(1-87) +(2¢p)"

en zona de transicién y lago virgen

T2
U=0.08 W
(1-87) +(2 &)’

en la zona del lago centro

U=0.32 ;T? w
(1-57) +(2£8)

Estas expresiones pueden tabularse en funcidn de T, fy ¢ y obtener pardmetros que indican la
importancia de las fuerzas sismicas que actian scbre una estructura.

La tabla 1 es un ejemplo, en e! que puede observarse la gran diferencia del efecto sismico que
es de esperarse entre estructuras localizadas en las zonas | v Il v las que se localizan en la
zona lll del D.F.

La parte sombreada de la tabla corresponde a convinaciones de T y Ts que pondrian a una
estructura en condiciones criticas. -

Los valores indicados en la tabla 1 multiplicados por el peso del edificio darian una idea de la
energfa que les impone el sismo y que debe disiparse.

Resulta claro que una forma importante para reducir la energia que se trasmite a la estructura
es evitar la cercania de su periodo de vibracién con el del movimiento esperado del terreno. La
informacidn relativa a los periodos de vibrar del suelo es todavia escasa, es por ello importante
incrementarla mediante una ZOI‘IIfICﬂCIén detallada de las zonas urbanas en éreas sismicas. Esta
actividad.deberia.ser_una_prigridac : i i =

ONSIrUCCION.

La capacidad para disipar de inmediato la mayor cantidad posible de la energia que el
movimiento del terreno trasmite es también importante. Puede disiparse por amortiguamiento
interno, por deformaciones ineldsticas o con disipadores de energia o amortiguadores
colocados con ese fin. Estos {itimos, siendo seguramente la mejor opcién, alin no se utilizan
comunmente y su desarrollo esta en proceso.’

El amortiguamiento interno en las estructuras esqueléticas del acero, que constituyen los
sistemmas constructivos méas frecuentes cuando se utiliza este material, es muy pequefio, el
valor de 5% que suele considerarse en los espectros de diseio a menudo esta lejos de ser
conservador. La disipacion de energla por comportamiento ineldstico resulta entonces
fundamental.



El acero utilizado en estructuras es un material dictil, puede aceptar deformaciones
importantes sin faillar, tiene pues capacidad para permitir las deformaciones inelasticas gue
puedan requerirse. No todos los aceros cumplen con los requisitos de ductilidad que se
requieren en zonas sismicas; especificamente se exige un comportamiento como €l que se
muestra en la fig. 1 en que se representa esquematicamente !a grafica esfuerzo-deformacion
obtenida de una prueba de tensidn.

Compor taglonto
Bitinwal [deallzado Platatorse plastica

(\ N

v //

Gompor tamlento [nelastico

1deal 1aado
E
0 €, 2! 8l IS: =g,
..4Eiuﬂm L—ﬂup Pllistten -)L—ﬂujo PlEstix —)'(———rlu,b Pibstico '———4
restringldo no restringldo

Figura 1 (Ref. 5) .

La gréfica debe presentar una zona amplia de deformaciones crecientes bajo esfuerzo
constante, con alargamiento a la ruptura no menor del 20% en probetas de 2" y una zona de
endurecimiento por deformacién tal que la relacién entre la resistencia a la ruptura en tensién y
el esfuerzo de fluencia este comprendido entre 1.2 y 1.8,

El AISC excluye aqueilos aceros que tengan un esfuerzo de fluencia mayor de 3515 Kg/em?, a
menos que pueda demostrase que su comportamiento inelastico es aceptable.

El hecho de que el material sea dictil no implica que la estructura fabricada con él sea también
ductil, por el contrario, para lograrlo deben tomarse una serie de cuidados especiales, aveces
no faciles de conseguir, que son los que hacen que una estructura de acero pueda
considerarse adecuada para funcionar en zonas sismicas.

Estos cuidados se reflejan en las normas para disefio, algunas de las cuales mencionaremos a
continuacién.

Se trata, en general, de lograr estructuras que sean capaces de entrar localmente en el rango
de comportamiento inelastico del material un ndmero sustancial de veces durante el
movimiento del edificio, sin fallar,
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Las deformaciones inelédsticas se presentan en zonas puntuales de la estructura. Se pretende
que se formen ahi las jlamadas articulaciones plasticas, cuya rotacion mas alla de la que
corresponde al rango de comportamiento eldstico del material disipa energia. Cada articulacién
pldstica seria un disipador y, dada la limitada cantidad de energla que cada una de ellas es
capaz de desarrollar, suele requerirse un buen numero para disipar la energia necesaria,
namera que, sin embargo, esta limitado por la formacién del mecanismo que conduce al
colapso de la construccién.

La falla mas comuin que impediria que se adquieran las deformaciones requeridas es, en
estructuras de acero, su pandeo local o general, y las recomendaciones relativas a las
condiciones que debe cumplir la estructura van dirigidas, sobre todo, a evitar que este
fenémeno se presente.

Para lograr los giros necesarios las zonas de articulaciones plasticas deben atiesarse de modo
de impedir que ocurra el pandeo de las piezas antes de que ellos se produzcan.

Si se coloca un contraventeo lateral adecuado en los perfiles que forman la estructura y se
conservan las relaciones ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos limites, se
logra que tanto el pandeo lateral como el local se retarden lo suficiente para obtener un
comportamiento satisfactorio.

En vigas, la presencia de! pandeo depende de su esbeltez, dada por la relacién Ib/ry {longitud
no arriostrada entre radio de giro minimo}, y de la variacién del momento flexionante a lo largo
del! claro, |a condicién mas desfavorable es con momento constante.

La longitud no soportada lateralmente L, = 1250,/Fy permite capacidades de rotacién en las
articulaciones, suficientes para vigas de marcos duictiles ée seccidn transversal [ 6 H.

Si el pandeo lateral no es critico, la resistencia de las piez:: 2n flexién se zyota cuando se
pandea localmente alguno de sus elementos planos. Tio- depende de las relacionss
ancho/grueso de las placas que forman las vigas de la estructura, si son demasiado esbeltas ei
pandeo local puede impedir que se alcancen los momento Mp o My {Mp es el momenio
plastico resistente nominal de un miembro en flexién, con la seccién transversal
completamente plastificada, y My el que corresponde a la iniciacion del flujo plastico, en los
puntos de la seccidn més alejados del eje de flexion}.

En las normas Técnicas Complementarias para Disefo y Construccion de Estructuras Metdlicas
del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal se indican los tipos de secciones
que se reconocen atendiendo a sus relaciones ancho espesor y se indican los estados limites
de resistencia correspondientes.

Secciones tipo 1. Capaces de desarrollar el momento plastico en vigas y el momento piastico
reducido por compresién en barras flexocomprimidas, con capacidad de rotacién suficiente
para poder ser utilizadas en estructuras disefiadas pldsticamente en zonas sismicas. Reciben el
nombre de "secciones para disefio plastico”

Secciones tipo 2. El estado limite de resistencia es el mismo que el de las tipo 1, pero sin
requisitos de capacidad de rotacién requeridos para zonas sismicas. Se conocen también como
"secciones compactas”.

Secciones tipo 3. Capaces de desarrollar el momento correspondiente al inicio del flujo
plastico en vigas, o ese momento reducido por compresidn, en barras flexocomprimidas. Se
conocen también como "secciones no compactas”.



VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO  (Ref. 1)

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES
DESCRIPCION DEL ELEMENTO TIPO 1 TIPO 2 TIPO 3
{DISENO PLASTICO) (COMPACTAS) (NO COMPACTAS)

ALAS DE ANGULO SENCLLOS Y DE
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES,
EN COMPRESION; ELEMENTOS o 640/ | Fy
COMPRIMIDOS ~ SOPORTADOS A LO

LARGO DE UNO SOLO DE LOS BORDES
LONGITUDINALES.

ATIESADORES DE TRABES ARMADAS,

SOPORTADOS A LO LARGO DE UN SOLO - —_— 200/ | Fy
BORDE LONGITUDINAL.

ALMAS DE SECCIONES T _— sa0/ JFy 1100/ J Fy
PATINES DE SECCIONES I, H O T, Y DE

CANALES, DE SECCION 450/ | Fy 340/ Fy 830/ JFy

PATINES DE SECCIONES I, H O T, ¥ DE
CANALES. EN COMPRESION PURA; 830/ JFy 830/ JFy

PLACAS QUE SOBRESALEN DE MIEMBROS 830/ Fy
COMPRIMIDOS {1}
PATINES DE SECCION €N CAJON,
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION; _
CUBREPLACAS ENTRE LINEAS DE i
REMACHES, TORNILLOS O SOLDADURAS. 1600/ y Fy 1600/ f Fy 1600/ J Fy
ATIESADORES SOPORTADOS A LO LARGO
DE LOS BORDES PARALELOS A LA
FUERZA.
ALMAS DE SECCIONES | O H Y PLACAS
DE SECCIONES EN  CAJON, EN| 2100/ J Fy 2100/ J Fy 2100/ Ty
COMPRESION PURA (1) .
ALMAS EN FLEXION 3soo/J Fy 5300/,/ Fy 8000 / ‘/ Fy
SiP /P $0.28 (2) SiP /P <013 - SiP /P <015,
u ¥ u Y u y
3500 -1ap /P B0 270 sp
-—0-1L -T—{-2. /
Jf_yu “__Y_)f;_,_. yii“ y)
L ALMAS ELEXQCOMPRINIBAS= il A -
e TTTSiPT/ P 5028 SiP /P > 015, SiP /P >0.18,
u y u ¥y u ¥
. 2100 3339(j osmp /P ) smﬁl 0598 ¢
- ——{d-0 ——(1-0. 1P
JE JF_y" u oy JE u y)

SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN 132000/ Fy 184000 / Fy 233000 / Fy
COMPRESION AXIAL {3) I

(1) En miembros somelidos a compresién adal no existe la distincién basada en capacidad de rotacidn por lo que los limites de almas
y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mismos para las secciones tipo 1 a 3.

(2) Py eslafuerza axial de disefio.

(3) ver23S



En la figura 2 se representa una gridfica momento-rotacién de una viga 1 y se define la
capacidad de rotacién de la viga como:

fu
R=—-1
Y

®u Es la rotacién correspondiente al punto en que la rama descendente de la curva de la fig. 2
cruza la recta horizonta, M=Mp, v @p es la rotacién elastica representada por la abscisa del
punto A.

11
Capacidad de rotacién R = E_l

Rotacidn pléstica en la articulacion 8, =0, -0,

~

Factor de ductilidad Q=8 /8,

R=Q-1, Q=R+l
Figura 2 (Ref. 1)

En las regiones en las que se formardn, eventualmente, las articulaciones pidsticas asociadas
con el mecanismo de colapso de muchas estructuras construidas en zonas de alta sismicidad,
se requieren capacidades de rotacién altas. Se ha sugerido que para que una estructura
desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 6 los factores de ductilidad de entrepiso pueden
estar comprendidos entre 3 y 10, vy los de los miembros individuales estaran, probablemente,
en el intervalo de 5 a 15, o aun mds. En estos casos es prudente dimensionar los miembros
estructurales de manera que, al menos en las zonas de formacién de articulaciones plasticas,
tengan capacidades de rotacién de alrededor de 10.

Utilizando resultados experimentales se encuentra que para que R sea igual a 10 se requiere

que el patin comprimido de las secciones [ y H satisfagan la condicién:
b 437

xRy

b es el ancho de los patines y t su espesor,



Este es el valor especificado en las recomendaciones del AISC para disefio sismico de edificios
con estructura de acero.

Adicionalmente las vigas que componen una estructura duactil deben cumplir con ciertas
condiciones obtenidas del estudio de su comportamiento, tanto experimental como en
condiciones reales ante acciones dindmicas. Estas condiciones se presentan a continuacion.

TABLA 2
Vigas en “marcos ductiles”
PV ATV TN T TV T T T T TN
a) P<— Pt 3 F
10
— 1 T n

b} —->5 a

h T . 7
1 -

c)
b<B
b<H i} wgs

calumna
B

d} €< T(; aR e e=excentricidad

del eje de la trabe.

e) Dos ejes de simetria N ‘ I

' "'m:-.:-.m-—'

f) Soidadura continua entre patines y alma.- La requerida por esfuerzos excepto en la
zona de articulaciones pldsticas en que debe resistir una fuerza igual a la capacidad del
alma.

al Evitar agujeros en articulaciones plésticas, o en todo caso cuidar mucho su ejecucion.

sticassi f.<

No se perm:ten agujeros en la zona de art:culacuones .

i Se dlsenan para que resistan Ia fuerza cortante méxlma lartlculacnones pléstlcas en sus
extremos, 0 en un extremo y en el centro). Los Mp se calculan para 1.25 Fy como una
opcidén usan cortantes de disefio con Fr=0.7.

k} Longitudes de soporte lateral no mas lejos de Lp = lZSOrylﬁ

) Atiesar patines inferiores.

En columnas la resistencia y la ductilidad crecen cuando la relacién de esbeltez I/r decrece vy
decrecen cuando crecen las relaciones ancho espesor. Las condiciones gque establecen las
normas para columnas en estructuras ductiles se indican en la tabla 3 .
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TABLA 3
Requisitos para columnas en marcos dictiles,
b
|——| B
- ' — <2
: T T b
B b>0.2 m
p—t— b<B
1 B
|B —<15
i b
4
b>0.2 m
L
2- — < 60
r
3. Para reducir las posibilidad de que se formen articulaciones plasticas en las columnas

debe cumplirse en todas las juntas de marcos rigidos que la resistencia a la flexion de las
columnas satisfaga la siguiente expresién.

ZZC(F}'C— fa) 2 ZZVFYV

Enque ZZ, y ZZ, son las sumas de los méduios de seccidén plasticos de las columnas y

vigas que concurren a lajuntay f, 20 es el esfuerzo axial de diseio en las columnas.

Como una opcidn se permite el dimensionamiento de las columnas reduciendo el factor de
resistencia de 0.9 a 0.7.

4. Para evitar una falla por cortante se calcula esté considerado la longitud de la columna
igual a su altura libre y suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido v
de magnitud igual al momento maximo resistente que vale Zc (Fyc-fal.

También en este caso se permite como una opcién utilizar la fuerza cortante obtenida del
anélisis pero con un factor de resistencia de 0.7

5. Cuando Pu/FR Pn >0.5, en que Pu es la fuerza axial de disefo, Fa el factor de
resistencia, y Pn la resistencia de la columna, se recomienda que ademéas de las revisiones
usuales se satisfagan las siguientes:

En compresién axial.

1.2CM +0.5 CV +0.4QCS <Fr Pn

en gue Cm CV y CS son las cargas debidas a carga muerta, carga viva y sismo y Q es el
factor de comportamiento sfsmico; se considera 0.4 Q 2 1. En zonas en que la carga viva
puede ser importante (garages, lugares de reunion, etc, en vez de 0.5 CV se tomara CV)

En tension axial

09CM-0.4Q<FrPn
04Q:z1

Se pretende con esta revisién evitar que las fuerzas axiales se subestimen el reducir los
efectos sismicos para tener en cuenta el comportamiento ineldstico de la estructura. Asi como
para tener en cuenta las aceleraciones verticales no consideradas normalmente en el disefio.




CONEXIONES

Los requisitos que deben satisfacerse en el disefo de la uniones tienen por objeto asegurar que
las deformaciones pldsticas que pueden presentarse en ellas durante la respuesta a sismos
severos no tendran lugar en los elementos de conexidn, sino en alguna de las dos zonas
adyacentes, la viga o la junta. El disefio no se hace para las fuerzas obtenidas en el anélisis,
sino para las resistencias nominales de los miembros que se emplean realmente en la
estructura, evitando asi que las uniones fallen antes de que se presenten las deformaciones
ineldsticas necesarias.

Una unién viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si
satisface alguna de ias condiciones siguientes:

a) Los patines de la viga se sueldan a tope, con penetracidon completa, a los de la columna, y
el alma de la viga se conecta a la columna o a una placa vertical soldada a ella, con
soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o de resistir, como minimo, el 50 por
ciento de la parte del momento plastico de la viga que corresponde al alma mas la fuerza
cortante que hay en ella, la que se transmite con soldadura adicional © con pernos de alta
resistencia que trabajen por friccién.

b} El médulo de seccién plastico de los patines es mayor que el 70 por ciento del médulo de
seccién plastico de la viga completa (es decir, by ta{d-t:) Fe2 0.7M:). Los patines de la viga
se sueldan a tope, con penetracién completa, a los de la columna, y el alma de la viga se
conecta a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soidaduras o
tornillos de alta resistencia que transmiten la fuerza cortante que haya en ella.

¢} be tald-ta) Fye 2 0.7M.. Los patines de fa viga se sueldan a tope y el alma se suelda a la
columna directamente o por medio de una placa, con una soldadura que tenga una
resistencia de disefio no menor que el 20 por ciento de la resistencia nomina! a la flexion
del alma. La fuerza cortante en |a viga se transmite con sc¢ldadura adicional o con pernos de
alta resistencia que trabajen por friccién.

d) La conexién, hecha con soldadura o con tornillos de alta resistencia, tiene caracteristicas
diferentes de las indicadas en a, b o ¢, pero se ha demostrado, por medios analiticos o
experimentales, que posee la resistencia requerida. Cuando la demostracidn se haga
analiticamente, la resistencia de disefio de la conexién serd 25 por ciento mayor que la del
elemento conectado, y no se supondrd que las soldaduras y los tornillos- contribuyen
transmitir 1a misma fuerza. .

[ bt —— S r———

=1 as.condiciones s_eﬁaladas-eﬁ-Tl.-b—y‘erueihan*de'éumplirse“para‘que‘una*con'éiiémtﬁ_viﬁa_

y columna desarrolla la resistencia de la primera, estdn basadas en resultados de laboratorio,
obtenidos mediante ensayes estéticos y dindmicos. Cuando la resistencia en flexién de los
patines es un porcentaje elevado de la resistencia de la seccion completa, los primeros pueden
transmitir el momento plastico por sl solos, gracias al endurecimiento por deformacién, por lo
que la conexidn del alma puede disenarse sélo para fuerza cortante. En cambio, en secciones
en las que el alma contribuye significativamente a la resistencia a la flexidn debe conectarse
para .que se transmita, a través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del
momento pldstico que le corresponde, con o que se evita un endurecimiento por deformacién
excesivo de los patines,

Desde fines de los afios 50 se cuenta con métodos, para disefiar ese tipo de conexiones
sometidas a cargas estaticas, y unos diez afios después para el diseno de conexiones viga-
columna bajo solicitaciones sismicas intensas. Sin embargo, sl tembler de Northridge produjo
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fallas de tipo fragil en varios miles de conexiones, disenadas y construidas de acuerdo con las
normas en vigor.

En la figura 3 se muestran las conexiones trabe columna recomendadas para zonas sismicas.

T [

En los dos ‘ Lo

patinas | / -\/—D—
:/_

W—

L

|
: !
\‘;D_ ‘D—/ ‘\_L
]

A4l il -.__7/1_.__
a) Conexién soldada en patines y alma b} Patines soldados, alma atorpillada
El alma puede soldarse a tope a la La conexidn de los patines se hace
columna {1} o con soldadura de file- por medio de placas

1e a la placa (2).
Los tornillos son son de montaje

|

Rk
“l
ol
o !
Wl
|
.
T

|

¢} Conexidn atornillada en patines y alma d} Conexién soldada por alma de la columna
1) Se colocarén placas de relleno, de Los tornilles son de montaje; pueden ser
S@r necesarias. alargados.

2) Tornillos para fuerza cortante

Figura 3 (Ret. 1)

En la figura 4 se muestran las fallas observadas en Northridge.
DISENO DE UN CONTRAVENTEO EXCENTRICO CON UN ESLABON QUE FLUYE POR
CORTANTE.

En este caso la langitud del eslabén debe ser pequeia
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i
I
l
|

.

-

Figura 4 (Ret. 1)

Los problemas que se han mencionado con mayor frecuencia para explicar las fallas ocurridas
en North ridge han sido:

1. Ejecucion incorrecta de las soldaduras.

2. Grietas preexistentles en las soldaduras o en el metal base adyacente.

3. Esfuerzos residuales en las juntas, generados durante la Eonstruccién de la estructura,
incluyendo la ejecucidn de las soldaduras. N

4, Falla del patin de la columna, ocasionada por tensiones en la direccién del gruaso.

5. Incremento de los esfuerzos de tensidn en el patin inferior, debidos a la presencia de la

losa en el patin superior, que levanta la posicién del eje neutro.

7. Concentracién en pocos lugares de las uniones rigidas para soportar acciones sismicas.

La solucién, si se desea seguir utilizando conexiones soidadas, parece estar en reforzarlas para
que su resistencia aumente, de manera importante, por encima de la de las vigas, de tal forma
que las articulaciones plasticas se formen en éstas, sin exigir deformaciones significativas en
las conexiones. )

CONTRAVIENTOS

Los contravientos son elementos estructurales muy efactivos para incrementar la resistencia
lateral de una estructura y reducir su deformacién.
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Al deformarse un contraviento disipa energia en la medida que adquiere deformaciones
inelasticas. Es posible utilizar contravientos cruzados que podrian trabajar solo a tension, su
comportamiento histerético puede observase en la fig. 5.

4 P

e T
bt gt

Brace A Brace B
(n) (] (c} (d) (e)

Figura 5 (Ref. 3)

Puede observarse que el contraventeo disipa energla solo cuando la deformacién excede la
deformacion maxima experimentada previamente, debe alargarse mas cada ciclo. Si las
deformaciones son menores que las correspondientes al esfuerzo de fluencia la disipacidén de
energla es practicamente nula. Este sistema se considera de baja disipacién de energia.

Cuando los contravientos pueden trabajar también a compresién su comportamiento
histerético mejora siempre que su esbeltez sea pequefia ¥y no se presenten problemas de
pandeo local, en las figuras se muestra el funcionamiento en curvas de histérisis que
corresponden a este caso, {en la fig. 6 se presenta el comportamiento esquemdtico y en la fig.
7 se presenta el resultado de una prueba de laboratorio).

&mm)
4

?' Compreasion

Figura 7 (Retf. 3)



La capacidad para disipar energia depende de la esbeitez de los elementos del contraventeo vy
se pierde rdpidamente si la esbeltez crece.

Algunas recomendaciones para el disefio de miembros de contreventeo son los siguientes:

1- La relacién de esbeltez no serd mayor que 60. Con ello se busca contar con cierta
capacidad para disipar energia posterior al pandeo.

2. La resistencia a compresién serd 0.8 FR Pn, es decir el 80% de la que se acepta en
columnas con carga estatica.

3. Los perfiles utilizados deben tener relaciones ancho/grueso correspondientes a secciones
tipo 16 2.

CONTRAVIENTOS EXCENTRICOS

La ductilidad de marcos contraventeados es limitada, la disipacién de energia relativamente
pequeiia y las fuerzas que han de resistir, por lo mismo, importantes. Con el fin de buscar un
sistema que tenga la rigidez de sistemas contraventeados pero pueda, al mismo tiempo, disipar
cantidades importantes de energia se han desarrollado los contreventeos excéntricos.

Los contravientos se separan de los nudos a los que en un caso convencional concurren,
propiciando una zona en la que se presentan deformaciones ineldsticas importantes si se
impide su pandeo mediante un arriostramiento adecuado.

El comportamiento esta definido por la caracteristicas del eslabén

aslabdn

stica-|

Ca.deformaci
combinacidn de las dos.
El limite entre un caso y otro pude definirse como sigue:

puede- erroducida‘por‘ﬂuenia‘debia flexién, a cortante 0 a una




ab = M,
V.
M, = Z F,
V, =06 F,dtw

M, yV, son el momento y el cortante que produciran la fluencia de la seccién

Qb es la longitud para la que M, y V, ocurren simultdneamente

Puede suponerse que €b = 2Gb

M,
v

P

b €b =

T
i ¢ i
eb |

N
S

-x

€b es la longitud balanceada del eslabén.

En realidad no existe un limite exacto entre el comportamiento a flexién y la cortante de modo
que debe reconocerse la existencia de una region de transicién; de pruebas realizadas puede

1.6M :
el comportamiento del eslabén puede considerarse como si la

P .

M

deducirse que si €<

fluencia se prasentara por cortante puro; si €2 la fluencia ocurre por flexién pura, sin

P

26M,
v

P
teniendo en cuenta una longitud adecuada L, de la articulacion plastica; se requiere L, = 0.5 d

26M,

para € > T" vydelL, = dpara€= STF , debiendo interpolarse para casos intermedios.

P p

embargo esta hipétesis (fluencia por flexién pura) es aceptable desde que € >

Cuando el mecanismo que domina es el de cortante puede suponerse que V, es cortante en
toda la longitud € del eslabén.

De acuerdo con las normas actualmente en vigor la deformacion lateral maxima permitida para
una estructura esté dada por 8 _, = 0.012 H, siendo H la altura de la construccién.

Este desplazamiento es el inelastico, esto es, el calculado con las fuerzas de diseno
multiplicadas por el factor de comportamiento, como sigue:
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Pel . 3,=P. /K
| P,
! Pu=—t
5 T Q
; 5,-8,=8,
P, [———- :
& 8. 5

Esta parte de la hipdtesis que cominmente se acepta de que la deformacién ineldstica y la
elastica pueden considerase iguales para fines practicos. Evidentemente ello no coincide con la

idea de igualar energias e implica la misma 8, para cualquier Q’, pero se acepta como una
aproximacidn valida y en ciertos casos mas realista.

La méxima deformacién lateral de un marco esta relacionada con la méaxima rotacion de las
articulaciones plasticas y de los eslabones y con la disipacién de energia correspondiente.

Los contraventeo excéntricos se diseian de modo que las deformaciones ineléticas ocurran en
los eslabones, el resto de los elementos del sistema deben permanecer elasticos.

El AISC (2) en sus recomendaciones para edificios construidos en zonas sismicas proporciona
criterios para disefar contravientos excéntricos, definiendo las caracteristicas que deben
cumplir las zonas en que se proporciona la excentricidad, "eslabones”, para que en ellos pueda
producirce la plastificacién que permite el comportamiento ineldstico del sistema,

Se especifica que el resto de la estructura debe permanecer eldstico ante las fuerzas que
provocarian la fluencia de los eslabones. .

Se establecen las recomendaciones siguientes:

a) En los eslabones debe cumplirse que el asfuerzo cortante no exceda la resistencia de
disefio. Esto es:

enque F,Vnesel menorde{FaVp) ¢ (2F; &)
Vp = 0.6 Fy Aw (cortante que ocasiona I: fluencia)
F. = 0.9
e = longitud del eslabén
Mp = momento plastico de la viga.

Aw Area del alma

b} Si la fuerza axial en el eslabdn es menor que 0.15 Py, el efecto de dicha fuerza puede
despreciarse.
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c) Si la carga axial en la zona de liga excede 0.15 Py se requiere que la resistencia a
cortante de esa zona sea la menor de:
FRVPa o] 2FR MP‘ /e

donde

Vp, =V I[BU—JI' Mg, = 1L18M [l E]
Pa = YP Py ' Pa =1 P Py

Ademas la longitud de! eslabén no excederd de:

{[1 15—05][52]}1 6ﬁ' para p(£]>03
. A ag/ oV g )"

162 ;{Aw] 03
o I —_— < U
vV, para Ag

Pu Aw = grea del alma
en que: P= W + Ag = drea total

d) E) 4ngulo de rotacién de las articulaciones sa limita en funcidn de la relacién Mp/Vp de

M
tal modo que si {a longitud del eslabdén e¢<1.6 —P, {caso en que sus deformaciones son
P
basicamente de cortante}:

® max =0.09 radianes

M
ysie> 2.6V—P, {caso en que las deformaciones son basicamente por flexiénj:
P

& max =0.03 radianes

Pudiéndose interpolar en casos intermedios.

Los eslabones deben atiesarse adecuadamente para permitir un comportamiento dictil y
estable bajo cargas ciclicas.

Hay que cumplir también ciertos requisitos de modo que puedan transmitirse los momentos,
cortantes y torsiones que se produzcan al deformarse el eslabdn, se trata de que la fluencia se
restrinja a los eslabones, por ello el disefio de los contravientos, columnas y vigas se hace
para las fuerzas creadas cuando actia el eslabén incrementadas para tener en cuenta la
posibilidad de su sobreresistencia, se sigue asl el principio de disefio por capacidad que
proporciona los elementos de una estructura para que esta se comporte de la forma prevista
con deformaciones ineldsticas precisamente en zonas debiles preparadas para ello.
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La eficiencia de un sistema estructural en zonas sismicas puede medirse en funcién de la
energia que es capaz de liberar, Esta energia puede estimarse teniendo en cuenta que las
normas limitan el desplazamiento relativo maximo entre niveles y haciendo coincidir este
desplazamiento con la fluencia del sistema.

Lo anterior se aplicard enseguida a algunos casos sencillos para comparar su capacidad de
disipacién de energia ineléstica.

Al MARCO SIMPLE.
Considerando conservadoramente

Au
Au H
’ - Mp ! Au= Ap
P e T Si Au=0.012H; Au = desplazamiento
I Mpl | maximo aceptado

/

/L

=

Au
@=?= 0.012 radianes

i
1
I
|
1
I
1
[

i__
==z

l y=0 Ap = desplazamiento pidstico
|

La energia inelastica desarrollada por el sistema ail adquirir la deformacién maxima seria:

Ui = 2Mpy = 0.024Mp; M, es el momento plastico del cabezal

La rotacidon de la articulacion plastica se recomienda limitarla a 0.03 radianes cuando las
deformaciones son principalmente de flexién, como ocurre en este caso (AISC).

Esta limitacién proviene de aceptar una deformacién unitaria maxima de 15 €y en las zonas
mas deformadas de la seccion recta de la viga, y una longitud de la articulacién pléstica L, =d
como sigue:

€ = la viga.
£ e =_d_£ . d = peralte de la viga
- 7 -
Je = rotacién plastica por
d”2 unidad de longitud.
T &p y=Q@pLp
d €p= deformacidn plastica
ep=15e, unitaria
- - -~ ——— e
e — Z — —DDEeyLp — | =-longitud de-ia
Y= articulacién plastica
Figura 9

si Lp =d

¥y =30 €4=30x0.00124 =0.0372 radianes = 0.03
Esta condicién se cumple en el caso anterior dado que: 0.012 < 0.03
La fuerza necésaria para producir esta deformacién serfa

PuAu=2M,y =2M,0
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pAY |
P e
Pu = —— que es la carga Gltima que puede soportar el marco para no exceder la

H

deformacién limite

Si esta deformacién coincide con la amplitud de vibracién del sistema, puede obtenerse la
energia disipada por ciclo, estableciendo el diagrama de histeresis.

ENERGIA DISIPADA POR CICLO.
P A

o Y

+A T T

-A
- Ao A
_—
v
tan a =K

La energia que se disipa por ciclo es el drea bajo el diagrama de histéresis.
E,=2Pul,
E, =2M, Y, /articulacion plastica
Si esta estructura tuviera un periodo de vibrar de 1 seg. y estuviera en un lugar con periodo

det sitio de 2 seg, utilizando la tabla 1, que da una idea burda de la energia que debe disiparse
se podria tener una idea del valor necesario de M, para disiparla en un ciclo:

0.56W = 4 M,y = 0048 M,,;

56W
=W ew
0.048

en que Mp esta en ton-cm y W en ton.
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Bl MARCO CON CONTRAVENTEQ EXCENTRICO
Un marco con contraventeo excéntrico puede tratarse en forma similar,

2.6Mp

las deformaciones son por flexién:

Au=0012H
Au
0=—-
H
8=0.012
P Sv
8=
! (L-e)/2
] .
! L-e
:‘ 5\' =_2"6
: _Ov _L-e
"*: Tel2 e
|
-¢
|
I

Figura 10
L-
Ui=2Mpyp =2MP({1+ CJ ; M; es el momento plastico del cabezal.
€
) L-e
Ui= 0.024MP[1 + J
e .
) L
Sie=—
3
(2
| 3L
- - TP—00121+ 1-4= ——— S
— == = 3 oy e e e e ==
[ N — _3_) —
\
2xL
Ye =0.012(l+ 3 )
Y = 0036
Ui= 0.072M,

En este caso se excede el valor maximao de Y, = 00 , por lo que Ui se limitard a su valor
maximo
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Ui=2y M,
Ui=0.06M,

que es, considerablemente mayor que ¢l del caso anterior.

0012
La fuerza para producir la deformacién Au seria:P Au=0.06My; pero A = m0.06: 0.01 ya

que con 0.012se excede v,
para que el eslabén fluya por flexion:

M, 26M, 78 M,

0.01 PH=0.06M,; Pzé?; e> v V> L

P

Para disipar !a energia total en un ciclo

056 W=012M, .. M, = 47W

M
Sie< l.6—v—P el trabajo sera basicamente de cortante
P

dUi = Vpypdx
en que Vpy ypson constantes

Ui = Vpype
El AISC recomienda en este caso un maximo para
Ypde 0.09

ooy bl 00V Ve
=0.09Vse Pserd: P= ——— = 7.
ST e YPserd 0012 H H

por otro lado debe cumplirse:

o1+ k0. [ u)
YP—B(H - ]—0.012 1+ "

pero v,<0.09
L

e>—

75
entonces:
L
—<e< 1.6&
Ve
para Y, =009
L
e= ——

h

7.
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L M, v 12M
e—?_5<1. v % [

P

1A

para disipar 1a energia total en un ciclo

056 W=018Ve . V e=31W

C) MARCO CON CONTRAVENTEO EXCENTRICO Y ESLABONES VERTICALES

Au

Figura 11

En este caso la condicién mas eficiente ocurre con estabopes cortos trabajando a cortante,
Mp

paraello e<16—.
Vp

El valor de y, se limita como méximo a 0.09

La energia méxima que puede liberarse en este caso serd:

— U= y;v,;e ="0:09V;e

0.012H

como: : Yp= <009 ; e>0.13H

y por lo tanto debe cumplirse que:

M
0.13H<e < 1.6—2
vp

Ademaés:
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C1) CONTRAVENTEOS EXCENTRICO CON ESLABONES VERTICALES DE PLACAS

El sistema estd formado por una placa (o0 una serie de placas) cuya forma hace que toda su
longitud se plastifique bajo la accién de un momento cuyo valor cambia de un méximo en los

extremos de la placa a cero en el centro, del mismo modo que lo hace el ancho de la placa.
{Amortiguadores ADAS) (7.

efe

a/2

B mes d
—
%
Z
Z
Z ELEVACION DE
—%1— LA PLACA
3
—
Figura 12
M,
M, _—
T YT
a2 i
M, ep
YEA
Pe

d’zT /—Zdz e, dx

Distribucién de deformaciones,
momentos y giros.

M, es el momento plastico
correspondiente a las secciones
externas.

£, deformacion unitaria

correspondiente a la plastificacién
de la seccidn.

ZEP
para Mp;d® = dx

d

La energia liberada an cualquier seccién al alcanzar la deformacién mdaxima es:



2x) 2¢€
du=Md@=(Mp—x) L g,
e d
4x €
dU=Mp-e— —d'?-dx=Mp ep x dx
c Be, (e
=2 pf/z pxdx=MP p]'Axdx
[+] ed fe]

_ 8¢e, i ) €,e M
ed 8 ° d P
€,% 15 g, = 0.0186
_ e
= 0.0186 I\/IP E
A = _ e . _ e
P,A, = 0012HP, = 0.0186 MPE SoPo=1.55 MPE
M, puede encontrarse conociendo Pu o la energia a liberar
Por otro lado
2M,, o
PA =V A = 0012ZH=00186 M_—
v Sy P _u e *d
el
29H = ? s e=4129 Hd
El eslabén no debe fluir por cortante, por tanto
Vp <06 Fy b,.d

25

2M, 2b,, d*F, b_d
b > = =0.83™—
0.6 Fy de 4x06 F)r de e
d
b.. > 083b__—
e

b ¥ Pmax SON los anchos minimo y méaximo de la seccién.

En resumen, si Au = 0.012 H

e = 4/1.29Hd
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i <12

e

b > 08%b __, —
: e

Pu—00186nMpE

n = n° de placas

Si bien la eficiencia de este sistema no necesariamente es mayor que la de los contraventeos
excéntricos convencionales, tiene !a gran ventaja de gue las placas pueden sustituirse en caso
necesario con facilidad.

D) CONTRAVENTEOS CON AMORTIGUADORES DE FRICCION

En este caso los contraventeos no necesitan ser excéntricos, la energia se disipa por el
deslizamiento de tornillos de friccién de alta resistencia colocados en agujeros ovalados (8). El
deslizamiento se presenta al ocurrir la carga Fd para la que han sido disefados, esta carga
ocurrird cuando, como en los casos anteriores, el desplazamiento horizontal del marco sea el
desplazamiento ultimo aceptado (Au)

- Q——-iﬁu cos ad
o=—
Au
PN o
a La energia disipada al alcanzar la
deformacion maxima sera:

90-a
Ld Ui = 2Fd Ad

comao.

@ A,=0.012H

| v2 U,=0.024HF cosa

en que Fy es la fuerza en la diagonal
{que produce el deslizamiento)

Por otro lado, la fuerza Pu seré:

_ 0.024HFdcos o

P 0012H

=2Fdcos a

debiendo tener la posibilidad de un deslizamiento

Ay = Acosa



AN
7 .
,
DIAGONALES N F'/
DE S

N CONTRAVENTED - —

Detalle de interseccién de diagonales y cabezal

La energia disipada por friccién en un ciclo de vibracién con amplitud U,

diagrama de histeresis definido por la relacién fuerza desplazamiento

F s
F'

-U, U,

En el caso particular tratado:

056 W=0048 HFd cosa .. Fd

U=4FU,
siF=Fd, y U, = Ad
U =4FdAd

U =0.048 H Fd cosa por cada diagonal

11.66W
Hcosa
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FABRICACION DEL ACERO

La fabricacién del acero se efectua mediante un proceso complejo, que inicia en
la mina de hierro o en el patio de chatarra, hasta el producto final . La industria
siderurgica mexicana inicié operaciones a principio del presente sigto con equipo
proveniente de los estados unidos de Ameérica y tardd muchos afios en
organizarse e iniciar la fabricacion de perfiles estructurales. En el pasado y
durante muchos anos Fundidora de Monterrey, empresa pionera fabricante de
acero estructural en México, fue practicamente la Unica compania que abastecio
el mercado mexicano con perfiles laminados en varias modalidades, incluyendo la
placa, anguios, perfiles CPS, canales. Lamentablemente, por diversos problemas
de tipo sindical, Fundidora de Monterrey se declard en quiebra en 1986.
Recientemente, a raiz de la privatizacion de Altos Hornos de México, una de las
principales empresas nacionales productoras de acero estructural y como
consecuencia de los acuerdos comerciales con Chaparral Steel, ha modernizado
sus instalaciones y equipo para ofrecer una variedad mas completa de productos
a la industria de la construccién.

Por otra parte, es importante sefalar que Ia fabricacidn del acero se realiza
generalmente en volumenes grandes determinados por las necesidades vy
capacidad instalada de las empresas productoras. Las capacidades inherentes a
cada uno de los procesos necesarios también tienen caracteres restrictivos. La
industria del acero, con su enorme produccidon mundial ha demostrado la
economia del proceso del alto horno, para transformar el mineral en arrabio, y el
empleo de convertidores al oxigeno(BOF) y hornos de hogar abierto(Siemens
Martin) para obtener el acero a partir del hierro liquido (arrabio ) y chatarra. Los
grados de acero se diferencian en su composicién quimica, y comprenden desde
el hierro casi puro hasta aleaciones complejas. A estos diferentes tipos de acero
les pueden ser impartidas cualidades distintas, a través de los distintos modos de
fundirlos, laminarlos y tratarlos térmicamente. El proceso de vaciado del acero
liguido se efectla de dos formas; en moldes llamadas lingoteras, mediante
vaciado por arriba en sistemas de colada continua en los que se obtienen sin
necesidad de procesos ulteriores directamente los planchones. La forma vy
seccion de los lingotes mfluye en el caracter y magmtud de la evolucidn de los

durante la-solidificacion——

Los procesos utilizados por la industria del acero a través de su desarrollo
comprenden desde el beneficio del mineral, reduccion del mineral para producir
hierro, conversion de hierro a acero y conversion del acero en productos finales;
estos procesos son:

REDUCCION DEL HIERRO
Alto horno
Reduccidn directa (fierro esponja)



ACERACION

Convertidor Bessemer

Proceso BOF (Basic Oxigen Furnance)
Horno eléctrico

Colada continua

LAMINACION EN CALIENTE
LAMINACION EN FRIO

REDUCCION DEL HIERRO

El componente mas importante del acero es el hierro; oscila aproximadamente en
un 95 a 99%. Los metales y demas elementos (incluyendo algunos gases)
proceden de los minerales que constituyen la corteza terrestre; dichos materiales
yacen en las rocas que forman parte sélida de la corteza terrestre. Se estima que
alrededor del 5% de la corteza terrestre estd compuesta de hierro; no obstante el
hierro se encuentra casi siempre combinado con oxigeno, azufre, silicio y con una
amplia variedad de otros elementos. Los minerales de hierro mas comunes son:
hematita, magnetita, siderita, limonita y pirita. El material extraido de la mina
consiste normalmente de una mezcla heterogénea de tamanos, entre los cuales
abundan tanto material de dificil manipulacién como otros finos poco adecuados
para ser conducidos directamente al alto horno. Por esta razén existen
instalaciones de trituracion y cribado , por lo comun en la misma mina o en las
inmediaciones destinadas a preparar productos de granulometria mas uniforme
dentro de los rangos mas usuales para concentrar o eventualmente para
comercializar. De acuerdo con lo anterior, la obtencién del hierro se basa en
general en la reduccion de los dxidos de hierro. El arrabio o hierro de.primera
fusion, proveniente de [os altos hornos que es el producto obtenido por reduccion
de minerales de hierro presenta altos contenidos de carbono (3.0 a 4.5%) , silicio
(0.5 a 3.5%) y otros elementos como manganeso, fosforo y azufre, se afina
(mediante proceso de oxidacion) en convertidores BOF (Basic Oxigen Furnance)
o en hornos de hogar abierto (Siemens Martin) en donde por medio de adiciones
de fundentes (para formar la escoria), chatarra de acero y ferro aleaciones y con
la inyeccidn de oxigeno practicamente puro como catalizador de las reacciones
que tienen lugar, se obtiene la composicion programada del acero liquido. Este
acero es descargado en recipientes en forma de cubeta, construidos de placas de
acero y revestidas en su interior con material refractario, llamadas olias de
vaciada que reciben el acero liquido y se transportan por medio de gruas viajeras
hasta los lugares predestinados para su descarga. La descarga a estas ollas
puede ser a moldes (llamadas lingoteras) o a los distribuidores en las coladas
continuas. Los lingotes son en forma de piramide truncadas de cantos
redondeados, con la base mayor en el fondo; la altura y el peso varian segun el
tipo de acero. La forma o seccion del lingote de acero esta sujeta a variaciones
internas debidas al fenémeno de la solidificacion del acero. El caracter y magnitud
de estas variaciones estan influenciadas por la dimension del lingote y la




temperatura de vaciado. Por la contraccidn del lingote durante |a solidificacion, se
origina una cavidad central, conocida como rechupe. El rechupe principal se
localiza en la parte superior del lingote. Bajo ciertas condiciones puede aparecer
un rechupe secundario, situado por debajo del primero, y no unido a el. Este
rechupe, normalmente desaparece por soldadura durante el laminado. El rechupe
principal se elimina por corte del planchén después de la laminacidén. Otro
fendmeno que ocurre durante la solidificacion es la segregacion, la cual origina en
el lingote una composicién quimica heterogénea. Este fenémeno varia con la
composicion del acero, temperatura de vaciado, forma y dimensiones de los
moldes, etc. Los lingotes(dentro de sus moldes) se someten a un tiempo de
reposo (aproximadamente tres horas) en el cual se completa la evolucion de los
_gases en el interior del mismo, solidificandose la capa externa, posteriormente se
extraen de los moldes y se colocan en hornos de recalentamiento de
lingotes(llamados también fosas de recalentamiento de lingotes) en donde se
mantienen a una temperatura de 1 260 °C durante periodos predeterminados,
esto permite que el acero adquiera caracteristica plastica para absorber las
deformaciones a que sera sometido en el proceso de desbaste. El lingote se saca
de fosas por medio de gruas provistas de tenazas, y se coloca en un carro
portalingotes que lo conduce a la mesa de entrada del molino desbastador de
donde después de varias pasadas, se obtienen los planchones, gue
posteriormente son cortados a la medida por medic de una tijera de corte de
planchones. . ) =

COLADA CONTINUA

Altos Hornos de México es de los pocos fabricantes en nuestro pais que tienen el
sistema de colada continua para fabricar planchones, que permite obtener los
semi-productos con mejores caracteristicas fisicas y menores procesos que los
obtenidos a través de lingote. Este sistema empezo a utilizarse en la década de
1930 a 1940, y con el pueden obtenerse directamente secciones menores que las
de los lingotes, equivalentes a materiales semiacabados como son palanquilla,
planchén, tocho y secciones especiales, sin las mermas que se producen en el
proceso de desbaste EI proceso es el sugwente el acero ||qu|do de la olla se va

oATelactaroy. y que sirve- para regular el volumen, la | pres:on y la velomdad del
acero a la entrada de los moldes. Del distribuidor cae el -acero liquido a unc o
varios moldes de cobre, abiertos en ambos extremos, los cuales estén oscilando
en sentido vertical. El acero va solidificandose a lo largo del molde, ayudandole
las oscilaciones a ir saliendo por la parte de abajo. Los moldes son enfriados por
agua. Abajo de cada molde se encuentran varios juegos de rodillos que extraen el
planchén del molde a una velocidad determinada. La salida de los productos de
colada continua puede ser vertical y horizontal, en este caso es horizontal y por lo
tanto el material aun caliente se dobla por medio de otros rodillos y ya en posicion
horizontal se endereza. En ambos casos los productos se cortan a longitudes
predeterminadas (generalmente 6 a 10 metros) por medio de sopletes a la salida



de la maquina , se producen por este sistema aceros. La colada continua produce
un ahorro considerable de trabajo y energia con relacion a los procesos menos
recientes que producen lingotes con el acero liquido, los cuales se calientan
posteriormente al rojo vivo y se laminan para formar las palanquillas.

ALTO HORNO

En el alto horno se efectua la transformacion del mineral de hierro en arrabio. El
arrabio es una aleacion de hierro con mas de 2% de carbono y ofras impurezas
que salen del alto horno. En el alto horno, el mineral de hierro, el coque y la caliza
se cargan por la parte superior. Por las toberas se inyecta aire caliente que
enciende el coque y libera el mondxido de carbono necesario para reducir al
oxido de hierro. El arrabio, producto final del alto horno , se recoge por una
piquera ubicada en la parte inferior,

CONVERTIDOR HENRY BESSEMER

En este convertidor se efectuaba |a transformacion masiva del arrabio en acero.
El proceso consiste en eliminar las impurezas del arrabio liquido y reducir su
contenido de carbono mediante la inyeccion de aire. El convertidor tiene |la forma
de un crisol, en el que se inyecta aire soplado desde la parte inferior, que a su
paso a través del arrabio liquido logra la oxidacién del carbono. De esta manera,
el contenido del carbono se reduce del 4% a alrededor de un 0.5%, ademas, el
oxigeno reacciona con las impurezas del arrabic produciendo escoria que sube y
flota en la superficie del acero liquido. Como la combustién del oxigeno con el
carbono del arrabio es una combustidn que genera calor, este proceso estaba
exento de costos por energia. )

HORNO DE ARCO ELECTRICO

El horno de arco eléctrico consta de una vasija recubierta con refractarios donde
se coloca la chatarra y/o el hierro esponja( hierro casi completamente puro con
estructura porosa) , que se funden con el paso de una enorme corriente eléctrica
introducida con electrodos de grafito. El hierro esponja y la chatarra se convierten
en acero liquido. El acero fundido se pasa a una olla donde, en ocasiones, se
hace el ajuste final de la aleacion. Finalmente el acero se vacia en moldes
adecuados a cada proceso de fabricacion posterior.

REDUCCION DIRECTA

El proceso de reduccion directa HyL, consiste fundamentalmente en la remocién
del oxigeno de los 6xidos de hierro, por medio de una mezcla de gases reductores
. El producto final es sélido, de naturaleza porosa. El hierro esponja se utiliza en
la fabricacion de acero. Las materias primas son. : mineral de hierro en forma de
oxidos, principalmente hematita 0 mezclas de magnetita y hematita., gas natural,
también puede utilizarse hidrocarburos ligeros de petréleo, gas L.P. nafta, aceite



pesado, etc. y vapor de agua. Una planta de reduccién directa es un ensamble de
un reformador y varias unidades reductoras. Las materias primas y los minerales
en el proceso HyL son aprovechados al maximo al utilizar el gas reductor residual
como combustible para las unidades calefactoras.

CONVERTIDOR AL OXIGENO (BASIC OXIGEN FURNANCE, BOF)

El proceso BOF es uno de los mas importantes debido a su gran eficiencia,
economia, mejor control y grandes cantidades de acero que se producen , en
relacidon con otros procesos. Medtante un chorro de oxigeno con polvo de piedra
caliza el arrabio es convertido en acero. El oxigeno reacciona con el carbono del
arrabio y lo elimina en forma de bidxido de carbono. La caliza sirve para eliminar
impurezas , entre las que se encuentra el fosforo. Este proceso sustituyd con
muchas ventajas a los convertidores de Bessemer y Siemens-Martin que durante
varias décadas se habian utilizado.

LAMINACION EN CALIENTE .

El proceso de laminacién en caliente consiste en pasar a través de unos rodillos
cilindricos que giran en sentido contrario, una placa o barra para producirle
mediante deformacion, un cambio en la seccion transversal con la geometria
deseada. El proceso completo de laminacién en caliente de los diversos perfiles
estructurales, comienza cuando los tochos( forma de los productos
semiterminados de mayor seccién que se hace con los lingotes), se calientan a
una temperatura del orden de 600 °C y luego se transportan por medio de mesas
a un laminador desbastador. En este laminador los rodillos ajustables comprimen
y conforman al acero caliente en varios pasadas para obtener las diferentes
secciones terminadas. En virtud de que los tochos son pesados , las primeras
formas que resultan de las primeras pasadas tienen poco parecido con el
producto final, que varia desde un angulo, un perfil IPR o una canal.

LAMINACION EN FRIO .
Este proceso parte de la lamina laminada en caliente o en frio como materia prima
, la cual es doblada medlante prensas a Ia temperatura amblente para fabncar
%p_ec[ues en_ frio. Una.de ICiD : form rig-as—
— la—gran -variedad—de~ formas con~las™ cuales se pueden fabncar secmones
compuestas, segun se aprecia en la figura siguiente.




3 A "i"-_..-__.‘, Tk ai ol
i T im:m..ir L mn
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE =0DUCACION CONTINUA

) STTHATE S I N RTHIE

DIPLOMADO EN PROYECTO Y CONSTRUCCION DE
ESTRUCTURAS

4

MODULO V: DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

L

DISPONIBILIDAD DE PERFILES, PLACAS Y BARRAS DE ACUERDO CON
LAS ESPECIFICACIONES ASTM Y NORMAS NOM . ¥,

S L

VL e . -

EXPOSITOR: ING. HECTOR SOTO RODRIGUEZ -

1996

Palacio de Mineria Calle de Tacubas Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. = APDO. Postal M-2285
Telefonos: 5128955 5128121 5217335 5211987  Fax  510-0573  521-4020 AL 26



DISPONIBILIDAD DE PERFILES, PLACAS Y BARRAS DE ACUERDO CON LAS
ESPECIFICACIONES ASTM Y NORMAS NOM

Introduccion

La norma NOM-B-19-1974 Nomenclatura para materiales usados en [a industria
de la siderurgia, define al acero como la aleacién de hierro-carbono que contiene
mas de 0.06% y hasta 1.90% de carbono, en |la que todo el carbono es soluble en
el hierro gamma a las temperaturas criticas. E! acero es un producto que puede
adquirir propiedades muy diferentes mediante tratamientos térmicos, mecanicos
fisicos-quimicos y otros. Las definiciones y nomenclatura de los términos
utilizados en los métodos de prueba mecanicos se disponen en ta norma NOM-B-
309. De acuerdo con su composicion quimica, los aceros se clasifican en dos
grandes grupos: aceros al carbono y aceros especiales. Segun la norma referida,
el acero al carbono es un acero cuyo contenido de carbono es de 1.90% como
maximo y el de otros elementos mencres de 10s siguientes porcentajes:

Manganeso 1.65% Niquel 0.20%
Fosforo 0.12% Cromo 0.20%
Azufre 0.10% Molibdeno 0.05%
Fosforo mas niquel  0.20% Vanadio,  0.05%
Silicio 0.60% Tungsteno 0.20%
Manganeso mas silicio 2. 0% Cobalte 0.30%
Cobre 0.40% Plomo 0.10%

La tabla siguiente muestra la composicion quimica recomendable que deben tener
los aceros estructurales para que sean soldables.

_Elemento - | Contemdo B EI acero que exceda cua]quaera de
SN normal % | |os 5|gwentes porcentajes requenra
B ' - R precaucrones espec&aies

Carbono C 0.06-0.20 0.35

Manganes Mn 0.35-0.80 1.40

0 Si 0.10 max 0.30

Silicio S 0.035 max 0.050

Azufre P 0.030 max 0.040

F ésforo Cu 0.15 max 0.20

Cobre

Los tipos de acero disponibles en perfiles, placas y barras, de acuerdo con las
normas de la American Socisty of Testing Material (ASTM) y las Normas Oficiales
Mexicanas (NOM) , se clasifican en cuatro tipos. En La Tabla 1 del Manual of




Steel Construction -Allowable Stress Design , del American Institute of Steel
Construction (AISC) se indican los tipos de acero de acuerdo con sus
propiedades mecanicas, disponibilidad, formas en que se presentan y espesores
" de estos: aceros al carbono, aceros de alta resistencia y baja aleacion , aceros de
alta resistencia a la corrosion y baja aleacion, aceros de baja aleacién templados
y endurecidos, y aceros de aleacion templados y endurecidos.

Aceros al carbono.

Se clasifican asi los aceros cuando: no esta especificado o requerido un minimo
de aluminio, boro, cromo, cobalto, columbio, molibdeno, niquel, titanio, tungsteno,
vanadio o cualquier otro elemento adicionado para obtener un efecto deseado:
cuando el minimo de cobre especificado es menor de 0.40% 0 cuando el maximo
especificado es menor de 10s elementos que siguen no exceden de: manganeso
1.6%, silicio 0.60% y cobre 0.60%. Si bien en todos los aceros al carbono, se
encuentran pequefas cantidades de elementos tales como cobre, niquel,
molibdeno, cromo, etc. estos son residuales provenientes de las materias primas y
son inevitables: no se reportan en los analisis puesto que son incidentales. Estos
aceros dependen de la cantidad de carbono utilizado para desarrollar su
resistencia, mediante una variedad amplia de espesores. En esta clasificacion se
encuentran los aceros ASTM A36 (NOM-B-254) y ASTM A529 (NOM-B-99). Es
importante sefalar que el primer acero al carbono utilizado en México para fines
estructurales fue el ASTM A7. Este acero tiene un esfuerzo de ﬂuenma F, de 2
320 kg/lcm® y una resistencia a la tensién F, de 4 220 kglem?’, se ut|||zo
profusamente en la construccién remachada de puentes y edificios , la cual fue el
primer tipo de construccién en nuestro pais.. Después de la segunda guerra
mundial cuando se desarrolié la soldadura, el acero ASTM A7 fue sustituido por el
acero A373, debido a que tenia problemas de soldabilidad por su alto contenido
de carbono. Et A373 tiene un esfuerzo de fluencia F, de 2 250 kg/icm? y una
resistencia de ruptura en tension de F, de 4 080 kgfcm?. Afos después de la
segunda guerra mundial cuando se desarrollé notablemente la soldadura, la
industria siderurgica lanzé al mercado el acero ASTM A36 (NOM-B-254), el cual
tiene un esfuerzo de fluencia de 2 530 kg/cm? y una resistencia a la tensién de 4
080 a 5 620 kglcm®. Las restricciones en el contenido méximo de carbono, que
dependen del espesor, aseguran que sea soldable. Este tipo de acero se utilizé
en México durante mas de 30 aros (1960 a 1990) y se sigue utilizando con éxito a
la fecha en la un gran numero de aplicaciones tales como edificios de tipo urbano
e industrial, torres de transmisidon, puentes, etc., sin embargo, la tendencia futura
es emplear aceros de mayor resistencia de grado 50, con esfuerzos de fluencia F,
de 3 515 kglem? y en ocasiones de resistencia todavia mayores.

El acero ASTM 529 tiene un esfuerzo de fluencia de 2 950kg/cm? y se produce en
forma de perfiles de placas y barras de 13 mm de espesor. Su contenido de
carbono se controla de manera que sea soldable. Su campo de aplicacion
comprende esiructuras remachadas, atornilladas y soldadas y se usa en la
construccion de <dificios, principalmente en edificios estandarizados.



Aceros de alta resistencia y baja aleacion

Estos tipos de acero incluye varios niveles de resistencias y composiciones
quimicas, para distintos fines estructurales generales. En esta clasificacion estan
los aceros A 441 (NOM-B-284) y el ASTM A572, Grados 42, 50, 60 y 65, cuyos
esfuerzos de fluencia varian de 2 950 a 4 570 kg/cm?,

El acero A441 (NOM-B-284) es un acero de alta resistencia y baJa aleacidn,

disponible en perfiles, placas y barras. Se utiliza en la construccion remachada,
atornillada y. soldada y de manera particular se usa en la construccion soldada:;
puentes, edificios y otras estructuras; su resistencia a la corrosion atmosférica es
el doble de la del acero basico NOM-B-254 (ASTM A36). Su esfuerzo de fluencia
varia de 2 810 a 3 515 kg/cm® y su resistencia a la tensién va de 4 220 a 4 920
kg/lem®. El acero ASTM A572 es recomendable para usarse en todos los grados |,
en construccién atorniltada y soldada de edificios , e, en el caso particular de
estructuras soldadas de puentes , se recomiendan solamente los grados 42 y 50.

Aceros de alta resistencia a la corrosion y baja aleacion

En este grupo se encuentran los aceros ASTM 242 (NOM-B-282) y A588. El
contenido de carbono en menores cantidades y el aumento de cromo y niquel,
aseguran su resistencia a la corrosion. El acero ASTM A 242 se presenta en
placas, perfiles y barras y sus usos son la construccidén remachada, atornillada y
soldada, en puentes y edificios y en fines estructurales generales. Su resistencia
a la corrosion atmosférica es aproximadamente cuatro veces la del acero comun
ASTM A36. El acero A588 se fabricé especialmente para la construccion de
puentes y edificios a base de estructuras soldadas , su resistencia a la corrosion
atmosférica respecto a la del acero basico A36, es del orden de 4.

Aceros de baja aleacion templados y endurecidos

En este grupo se encuentra el acero de alta resistencia ASTM A852, el cual tiene
un esfuerzo de fluencia de 4 920 kg/lcm®. y su resistencia a la ruptura varia de 6
325a7735 kglcmz. La resistencia de este tipo de acero depende de su contenido
de carbono, a través de un proceso de templado y tratamiento térmico

Aceros de aleac|6n templados y endurecudos

otros elementos de aleamén y de tratamientos termicos especiales para obtener
sus grandes esfuerzos de fluencia y elevadas resistencias de ruptura a la tension.
Los niveles de resistencias varian de acuerdo con los diferentes espesores en
que se fabrican (F, de 6 325 a 7 030 kg/cm®, F, de 7 735 a 9 140 kg/cm®). La
industria del acero lo desarrolld para aplicarse especiaimente para la construccién
de puentes soldados vy otras estructuras. Las técnicas de soldadura no afectan
las propiedades de la placa , particularmente en la zona afectada por caior.



Aceros especiales o aceros de aleacion.

Se consideran aceros especiales aquellos en los cuales el contenido d=2 los
elementos quimicos de aleacion exceden uno 0 mas de los siguientes iimites:
manganeso 0.65, silicio 0.60%, cobre 0.60%, o aquellos en los cuales se
especifica un range definido, 0 una minima cantidad definida de los siguientes
elementos: aluminio, boro, cromo hasta 3.4%, cobalto, columbio, molibdeno,
niquel, titanio, tungsteno, vanadio, zirconio, o cualquier otro elemento adicionado
para obtener un efecto deseado. De a misma manera que los aceros al carbono,
pueden estar presentes ciertos elementos que no son especificados 0 requeridos.
Su presencia es incidental y pueden estar presentes hasta un maximo de : cobre
9.35%, nigquel 0.25%, cromo 0.20% y molibdeno 0.60%.

Seleccion del acero estructural

La mejor guia en la seleccion de un acerc estructural adecuado para una
aplicacion especifica es |la experiencia que se tenga acerca del comportamiento
de estructuras existentes y antiguas. Una de las propiedades intrinsecas del
acero, como se vera en el siguiente tema es la ductifidad. Sin embargo, hay una
serie de factores que pueden hacer que el comportamiento del acero no sea
ductil: alto contenido de carbono (al aumentar el contenido de carbono se
incrementa la resistencia, pero disminuye la ductilidad ,el contenido normal del
carbono en los aceros estructurales es de 0.25%), estados triaxiales de
esfuerzos, (la falla ductil es una falla por cortante; la fragil, por esfuerzo normat),
velocidad de aplicacién de las cargas (impacto), bajas temperaturas, fatiga, falla
fragil, etc.

Clasificacion del acero de acuerdo con las normas de fabricacién

Las demandas de la industria automotriz, petrolera, construccion y de
transformacién han obligado a la fabricacidon e innovacidn de distintos tipos de
acero, para satisfacer requisitos especificos, dando como resultado Ia
disponibilidad de varios miles de tipos de acero, diferenciados ya sea por su
composicion quimica, ya sea por sus propiedades mecanicas o sus diversos usos.
Este hecho ha obligado al estabiecimiento de 1a clasificacién dei acero. Mientras
que la Asociacidon de Ingenieros del Automévil (SAE), y el Instituto Americanoc del
Hierro y del Acero (AISl), han establecido su nomenclatura mediante la
identificacion de la composicién quimica del acero, otras asociaciones como |a
Sociedad Americana para Ensayos de Materiales (ASTM) |, el Instituto Mexicano
del Petrdleo (API), la Asociacion Americana de Ingenieros Mecanicos (ASME),
etc., clasifican el acero de acuerdo con sus propiedades fisicas y mecanicas :
esfuerzo de fluencia, esfuerzo unitario de ruptura en tensién, elongacion, etc., ya
sea en el producto final , ya sea en los productos tal como salen de la industria
siderurgica (plancha, tira, lamina, etc), si bien también dan el rango de la
-composicion quimica e igualmente, los campos de aplicacion de estos aceros. El
Manual AHMSA-1996 contiene las normas nacionales e internacionales cue rigen
la fabricacion de los aceros estructurales fabricados por esta empresa.
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III. PRINCIPIOS FUNDAMENTALES DEL DISENO ESTRUCTURAL.

III. 1 ASPECTOS BASICOS

El disefio estructural como se conoce en la actualidad es una herramienta del ingeniero que
ha evolucionado a lo largo de la historia de la humanidad. Las grandes obras de los romanos,
griegos o egipcios en las que se puede identificar el concepto "disefio" se construyeron
buscando como objetivo principal satisfacer una funcion especifica como crear un espacio
para culto o para reunion de personas o bien para cruzar un rio o transportar agua. Tal es el
caso de los templos, monumentos, estadios, puentes y acueductos, algunos de los cuales se
han conservado hasta la época actual. En estos ejemplos el disefio se manifiesta como una
expresion artistica basada principalmente en reglas empiricas, intuicion, ingenio y
experiencia y no es sino hasta hace unos 300 afios cuando surgen las bases del disefio
estructural concebido éste como una combinacidn de arte y ciencia, teoria y experiencia. Es
aqui cuando el disefio se racionaliza buscando no solo cumplir ciertos requisitos funcionales
o estéticos de la obra sino también cubrir los aspectos seguridad y economia. Para ello los
ingenieros y arquitectos intentan desarrollar un procedimiento cientifico, apoyado en el gran
auge de las matematicas en el siglo XVII, sin embargo el puro estudio tedrico es insuficiente
ya que las hipdtesis que apoyan la teoria de las estructuras no corresponden totalmente a la
realidad, es decir el modelo propuesto, para analizar la estructura con frecuencia se aleja de
las caracteristicas reales. Lo mismo ocurre con las acciones o cargas impuestas, cuyos
valores solo pueden definirse en base a la teoria de. probabilidad vy, finalmente las
propiedades mecanicas de los materiales pueden variar substancialmente, de tal forma que la
experiencia y el buen juicio del disefiador juegan un papel fundamental para lograr buenos

estructura se puede incurrir en errores y defectos que invaliden las consideraciones tedricas

planteadas en el disefio. Lo anterior explica el por qué del mal comportamiento de
estructuras supuestamente bien diseiiadas cuando se ven sometidas a acciones accidentales
como viento, sismo y explosion.

En base a los conceptos anteriores se puede decir que una estructura estd bien disefiada
cuando a lo largo de su vida atil cumple satisfactoriamente la funcion para la que fue
concebida dentro de limites adecuados de seguridad y economia. Mas adelante se ahondara
sobre estos conceptos.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO
COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

Se puede considerar que el acero es el mejor matenial que ha creado el hombre para fines
constructivos no obstante que en la actualidad ha sido desplazado por el concreto para
determinados usos. Conviene entonces analizar algunos aspectos que pueden hacer
indeseable el empleo del acero en estructuras, siendo estos basicamente de caracter
economico. En la Tabla (1) se muestran las principales ventajas y desventajas.

Algunas de las ventajas o desventajas dependen de las condiciones locales y pueden variar
con el tiempo, es decir el aspecto economia por ejemplo se ve mas acentuado en México que
en paises desarrollados. Por otro lado existen sistemas modernos de proteccion del acero
contra la corrosion y contra el fuego que permiten su uso en condiciones adecuadas sin
demérito de la economia. Existen también aceros que al oxidarse forman una pelicula que
impide cualquier oxidacin posterior.

PROPIEDADES DEL MATERIAL

A partir de la segunda mitad de! siglo empezaron a producirse aceros de alta resistencia,
pues es ésta la propiedad que define la ventaja principal del material. En el caso del acero es
su resistencia a tension lo que identifica la calidad y ésta depende fundamentalmente de la
relacion hierro/carbono, de los procesos de laminado y de los tratamientos térmicos.

En el caso particular de los aceros empleados en la fabricacion de estructuras, no es solo la
elevada resistencia el principal objetivo que se persigue, sino la gran capacidad de
deformacion, es decir la ductilidad, de ahi que los aceros estructurales poseen una razonable
resistencia a tension y una gran ductilidad.

En las figuras 1 y 2 se muestran graficas esfuerzo-deformacion para diferentes aceros
derivadas de pruebas de tension directa que es la prueba estandar tipica. De esta prueba y de
otras , se obtienen las principales caracteristicas del matenial, a saber:

LIMITE O ESFUERZO DE FLUENCIA (f)
RESISTENCIA A TENSION ( fu)

LIMITE DE PROPORCIONALIDAD
MODULO DE ELASTICIDAD (E)



MODULO DE ELASTICIDAD AL ESFUERZO CORTANTE (G)
MODULO DE ELASTICIDAD TANGENTE

MODULO DE ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION
RELACION DE POISSON (m)

RESISTENCIA A LA FATIGA

RESISTENCIA AL IMPACTO

TENACIDAD

Existen pruebas especiales para determinar propiedades relacionadas con los procedimientos
de fabricacion o el uso como son la soidabilidad, maquinabilidad, formabilidad, resistencia a
la corrosion, etc.

Se ha estudiado también el efecto de la temperatura sobre las propiedades del acero . En la
figura 3 se muestra la variacion del esfuerzo de fluencia y de la resistencia con la
temperatura para dos tipos de acero.

METODOLOGIA DE DISENO
El procedimiento de disefio sigue basicamente la siguiente secuela:

1). Estudios preliminares, factibilidad.
2). Anteproyecto.
3). Proyecto definitivo.
a) Seleccion del tipe de estructura y matenial y modelacnon
====—"b) Delerminacion de cargas y acciones. -
¢) Obtencidn de acciones internas. (Momentos, Fuerzas y deformaciones).

e ——————

d) Dimensionamiento de miembros y conexiones.
¢) Revision de condiciones de servicio. (Deformaciones, vibracion, etc.).
f) Detallado.

Para muchas estructuras tipicas se pueden omitir los estudios de factibilidad. E! anteproyecto
es simplemente un disefio simplificado que da idea de dimensiones aproximada de los
miembros estructurales.



SELECCION DEL TIPO DE ESTRUCTURA Y MATERIAL
Y MODELACION.

Este concepto esta definido fundamentalmente por razones estéticas y economicas y éstas
dependen de los lineamientos arquitectdnicos. En algunos casos la rapidez para realizar una
obra puede permitir algunos abusos en la economia, sin embargo es la experiencia y el
ingenio del disefiador lo que a veces ayuda a elegir la mejor opcion. Una vez elegido el tipo
de estructura y el material, es necesario realizar un modelo de la misma. Este consiste en
idealizar la estructura como un marco o conjunto de marcos representados por los ejes de
las trabes y las columnas y una serie de membranas o tableros que representan a las losas. En
estructuras laminares o de cascardn la modelacion puede hacerse por medio de elementos
finitos (membranas) . En la medida en que el modelo represente lo mas fielmente posible a
la estructura real, mas confiables seran los resultados obtenidos. En el modelo se definen las
condiciones de frontera, es decir los apoyos, por lo que en algunos casos como parte del
modelo puede incluirse al suelo.

DETERMINACION DE CARGAS Y ACCIONES

e Debido a la gran variedad de cargas y acciones posibles es necesario no solo evaluarlas
sino también modelarlas.

e Cuando se trata de acciones permanentes como las cargas muertas, sus valores son
refativamente faciles de determinar en virtud de su naturaleza estatica y la experiencia
acumulada en este sentido. '

o En el caso de acciones variables como las cargas vivas, es necesario conocer su valor y su
forma de actuar pues en ellas existe el caricter dinamico. En particular las cargas moviles
de puentes y grias viajeras requieren especial atencion, aunque existe también suficiente
experiencia en este sentido.

» Por lo que respecta a las acciones accidentales derivadas de sismo o viento es
indispensable contar con suficiente informacion del sitio sobre estos aspectos y en
ausencia de ella, el criterio, experiencia y juicio del disefiador son indispensables para
evaluar y modelar adecuadamente estas acciones; la falta de estos elementos puede
conducir a disefios muy conservadores ¢ con alto riesgo, desde ¢! punto de vista
estructural.

I |



OBTENCION DE ACCIONES INTERNAS

Una vez que se tiene un buen modelo de la estructura y de las acciones que actuan en ella, se
pueden obtener mediante un analisis, generalmente elastico, las acciones internas para
disefio. En la actualidad se emplean programas de computadora que permiten ajustar con
facilidad las dimensiones propuestas originalmente y los pesos que de ellas se derivan. Solo
en algunos casos sera necesario recurrir a programas mas sofisticados que toman en cuenta
el comportamiento no lineal o los efectos de esbeltez (PO ).

DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS
Y CONEXIONES -

En la seleccion de los perfiles estructurales es muy importante tomar en cuenta las
condiciones del pais en cuanto a limitacion de la produccion de perfiles laminados, lo que en
muchos casos conduce a la necesidad de emplear perfiles fabricados con placas soldadas. En
la actualidad sin embargo es posible considerar la importacion de perfiles, aunque esto
dependera de un estudio econdmico.

También es importante tomar en cuenta la presencia de ductos y elementos que forman parte
de otros sistemas como aire acondicionado, instalacion hidrosanitaria, etc. En este caso la
seleccion entre una seccion I o una armadura para las vigas, puede definir diferencias
importantes en el costo y-en ¢l aprovechamiento de los espacios. Asimismo las coriexiones
juegan un papel muy importante en la economia. Es mas facil conectar una viga a una
seccion [ que a una seccidn cajon, es mas rapido hacer conexiones atornilladas en campo
que soldadas, aunque éstas requieran menos material, etc. Finalmente la estructura mas
economica no es necesariamente la mas ligera, sino la que combina en forma optima el peso,
la fabricacion, la facilidad de montaje y los aspectos estéticos y arquitectonicos impuestos.

— e

REVISION DE CONDICIONES DE SERVICIO

Una vez que se han definido las caracteristicas geométricas de cada uno de los miembros
estructurales, en términos de resistencia, es necesario revisar las deformaciones esperadas
bajo cargas de servicio, tanto verticales como las derivadas de la accién del viento o del
sismo y es aqui donde se pueden requerir ajustes en virtud de los limites existentes para este
tipo de deformacion . Asimismo las vibraciones de los pisos bajo cargas de servicio suelen
ocasionar un serio proeblema en condiciones de funcionamiento y su prevision en muchos



casos solo depende de la expenriencia del disefiador, aunque en la actualidad existen estudios
y guias apropiadas para tal efecto.

DETALLADO

Un buen disefio nunca estara completo si no existe una comunicacion adecuada entre el
disefiador y el constructor, en este caso el fabricante. En nuestro medio es comuin que el
fabricante elabore los planos de taller en base a los planos estructurales. En estos sera
necesario entonces que existan detalles completos y claros de la estructura y sus conexiones,
asi como de los anclajes y todo aquello que pudiera dar lugar a diferentes inferpretaciones_
Finalmente es necesario planear cuidadosamente el procedimiento 42 montaje.

REGLAMENTOS
En Estados Unidos se identifican tres tipos de documentos o especificaciones:

ESPECIFICACIONES DE PROYECTO.

Son las que acompaiian a los planos y contienen la informacion requerida para la realizacion
del proyecto . En muchos casos basta con hacer referencia en estas especificaciones a las de
materiales 0 a las de diseflo y forman parte de las bases del contrato legal entre el propietario
y el contratista.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES.
Son las que norman el uso de todos los matenales de construccion y quedan definidos por la
American Society for Testing Materials

ESPECIFICACIONES PARA DISENO.

Son producidos por diferentes sociedades técnicas especializadas en materiales o aspectos
especificos de la construccion. Para estructuras de acero se tienen las especificaciones del
American Institute of Steel Construction (A.1.S.C.) y las del American Institute of Steel and
Iron (A.1.S.1.). Para soldaduras se emplean las de la American Welding Society (A.W.S.).
Existen también especificaciones para puentes carreteros y de ferrocarril.

En México la situacion en cuanto a reglamentos es la siguiente:



ESPECIFICACIONES DE PROYECTO.
No existe variacion con respecto a Estados Unidos pues en los planos se incluyen como
parte de la informacion requerida para la construccion.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES.
En nuestro pais existen las Normas Oficiales Mexicanas (NOM) cuyo caracter es legal y
rigen en todo el pais. Quiza lo unico faltante es la difusién de las mismas.

ESPECIFICACIONES PARA DISENO.
En México durante mucho tiempo se empled el reglamento del American Intitute of Steel
Construction (A.1S.C.) para el disefio de estructuras en acero. Con la aparicion de las
- Normas Técnicas Complementarias para Diseiio de Estructuras de Acero del Reglamento
del D.F., en la ciudad de México por lo menos ya se tiene un buen documento para disefio,
pues cuenta ademas con ejemplos y ayudas de disefio. Sin embargo estas normas no tienen
caracter legal en el resto del pais, por lo que es comin, especialmente en los estados del
norte, emplear reglamentos americanos, no solo para el disefio de los elementos de acero
sino también para definir cargas vivas, acciones de viento y de sismo, por lo que a veces los
disefios realizados en esos lugares difieren considerablemente de los realizados en la ciudad
de México.

En relacion con la filosofia de los reglamentos conviene hacer algunas reflexiones. Si bier
los reglamentos contienen los requisitos minimos para el disefio de una estructura,
incluyendo aspectos de construccion y servicio y de esta forma represenfan la defensa de la
sociedad desde un punto de vista legal, la realidad es que ningin reglamento es suficiente
para cubrir todos los aspectos que tienen lugar en la ejecucion de una obra. Por ejemplo se
acepta que las cargas y acciones recomendadas son solo aproximadas pues estan definidas er
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etodos de_analisis-y

diseiio. Por lo que respecta a las propiedades de los materiales, se acepta que estas puedan

tener variaciones y, finalmente se admite que un exceso en la seguridad no atenta en forma
significativa contra la economia.

Por otra parte, los reglamentos requieren de revisiones frecuentes y oportunas de acuerdo ¢
las nuevas experiencias e investigaciones que a diario se realizan en el campo de Iz
Ingenieria. Se puede considerar que un reglamento se vuelve obsoleto después de 4 6 5 aiio:
de su publicacién.



M. 2 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

En términos generales las estructuras se pueden dividir en dos grandes grupos, las
estructuras laminares o de cascaron tales como los tanques de almacenamiento, silos, carros
de ferrocarril, barcos, aviones y cascarones y las estructuras esqueletales o reticulares como
los edificios, los puentes y la mayor parte de las estructuras formadas por barras unidas entre
si para formar marcos o armaduras.

En las estructuras laminares, la lamina o placa empleada para dar la forma requerida,
desempeiia al mismo tiempo el caracter estructural trabajando como membrana. En las
estructuras reticulares es necesario contar con pisos, muros, diafragmas. etc. que
proporcionan la forma y eventualmente tienen también un caracter estructural. Pareciera de
acuerdo con lo anterior, que las estructuras laminares deberian ser las mas eficientes al
desempedar la doble funcion, sin embargo por muchas razones son las reticulares las mas
empleadas en la actualidad.

A continuacion se presenta una clasificacion de las estructuras mas comunes de acero.
Edificios
Atendiendo a la funcion o destino del edificio se tiene:

1. Residenciales
a) Casas y departamentos
b) Hoteles
¢) Dormitonios
2. Comerciales
a) Oficinas
b) Almacenes y tiendas
¢} Bancos
d) Administracién pablica
3. Escuelas
Asistencia
a) Hospitales
b} Asilos
¢) Carceles
5. De reunion

R



a) Iglesias
b) Bibliotecas y museos
¢} Teatros, auditorios, salas de espectaculos
d) Estadios y arenas ”
¢) Estaciones de pasajeros
f) Restaurantes
6. De almacenamiento
a) Bodegas
b) Estacionamientos
¢} Hangares
d) Depositos
7. Industriales
a) Fabricas, laminadoras, talleres
b} Plantas de energia
¢) Laboratorios

De acuerdo al tipo de estructuracion se puede hacer la siguiente clasificacion:

Con muros de carga
Con trabes y columnas
3. Degranclaro
a) Con trabes
b) Con armadura
c¢) Con marco rigido
d) Con arco
e) Colgantes

Puentes

1. Clasificacion en funcion de Ia estructuracion:
a) Claro simple con vigas o armaduras
b) Marco rigido
c) En voladizo con vigas o armaduras
d) Continuo con vigas 0 armaduras
e) Enarco
f) Colgante



g) Movil
1) Oscilante
i) Levadizo
iii) Basculante

2. Clasificacion de acuerdo a su seccion transversal:
a) Paso superior
b) Paso intermedio
c) Paso através

3. Clasificacion de acuerdo al funcionamiento
a) De vehiculos
1) Autos y camiones
it} Ferrocarnil
b) De peatones
¢) De transporte de matenales
1) De liquidos ( agua, combustible)
ii) De solidos { carbon, minerales)

4.  Por la longitud del claro
a) Corto. Menor de 50 m
b) Intermedio. Entre 50y 150 m
¢) Largo. Mayor de 150 m

5. Por su grado de redundancia
a) Isostatico
b} Hiperestatico

Estructuras especiales

En este grupo la clasificacion es muy amplia por lo que solo se citaran algunos de los tipos
mas comunes de estructuras que no son edificios o puentes.

1. Torres de transmision

2. Tanques superficiales y elevados
3. Muelles
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4. Plataformas marinas

5. Estructuras de retencion (ataguias)

6. Plataforma para lanzamiento de naves espaciales
7. Construcciones oramentales (esculturas)

N1.3. MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES
Tensién

Un miembro sometido a tension representa el elemento mas simple de un arreglo estructural.
Generalmente es un miembro recto sometido a tension en sus extremos, por lo que su disefio
es muy sencillo pues no involucra problemas de pandeo o inestabilidad. Por otro lado es un
elemento muy eficiente cuando se resuelve con acero, de tal suerte que seria ideal tener en
una estructura muchos miembros sometidos a tensidon. Esto es lo que ha favorecido la
corriente de emplear cubiertas colgantes cuya caracteristica es salvar grandes claros en
forma economica.

Para fines de disefio se pueden agrupar estos miembros en cuatro grupos:

a) Cables
b) Varillas
c) Perfiles laminados y Placas
d) Miembros armados
Cables
Hacableesun- ro-fiexibleempiemio-umcamente_para trabajos d TON,_consistente

o - -

en uno o mas alambres acomodados de diversas formas. Un toron es un conjunto de
alambres trenzados en forma helicoidal alrededor de un alambre central que hace las veces
de nicleo. Un cable estd formado por una serie de torones trenzados también
helicoidalmente alrededor de un nucleo. El nicleo puede ser otro toron metalico o bien ser
de fibra, con el objeto de darle mayor flexibilidad, aunque estos cables no tienen uso
estructural y se usan principﬁlmente en maniobras de izaje.

Los cables empleados para fines estructurales provienen de acero de alta resistencia
estirados en frio sin limite de fluencia definido y con esfuerzos de ruptura del orden de
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15,000 Kg/cm?. Su médulo de elasticidad es menor que el del acero de los alambres debido
al arreglo helicoidal, por lo que algunas veces se recurre al preestiramiento con el fin de
reducir parte de las deformaciones bajo carga. Uno de los aspectos fundamentales del disefio
de cables es la conexion, pues para ello se requieren terminales y dispositivos especiales, que
en México con frecuencia son dificiles de conseguir. Esto ‘quiza es lo que desalienta el
empleo de cables como miembros estructurales y con frecuencia se prefiere el uso de varillas
o perfiles que son mas faciles de conectar.(fig. 4).

Varllas

Se emplean generalmente en sistemas de contraventeo en donde solo se tiene trabajo de
tension. Se fabrican de acero estructural y el unico inconveniente que muestran es la
tendencia a desarrollar grandes deformaciones producidas por su peso propio, por lo que
generalmente es necesario emplear un dispositivo llamado templador para estirar un poco la
varilla y reducir la flecha. Esto ocurre en miembros de gran longitud como los tirantes de
arcos. Las conexiones en los extremos se realizan con soldadura, con rosca o con algln
dispositivo especial como las terminales de los cables.(fig. 5).

Perfiles laminados y placas
Cuando la magnitud de la tension es elevada, se recurre generalmente al empleo de un perfil
laminado. Asimismo cuando se prevé por inversion de esfuerzos cierta compresion, la varilla

y el cable quedan descartados. Practicamente cualquier perfil es apropiado para trabajos de

tension, aunque por simplicidad se recurre mucho al angulo, ya sea simple o combinado. En

casos donde se requiere mayor area, se puede emplear una o dos canales y eventualmente
perfiles I. Un aspecto que en algunos casos puede ser importante, es la excentricidad que la
fuerza de tension provoca en miembros asimétricos como el angulo simple, misma que se
refleja en las conexiones. Estas pueden hacerse con tomnillos y con soldadura.

Miembros armados

Estos se emplean cuando la magnitud de las fuerzas es tal que un perfil solo no es suficiente.
Existen muchos arreglos para estos perfiles, aunque generalmente se recurre al empleo de
angulos, canales y placas para formar secciones en cajon.

En la fig. 6 se muestran los perfiles tipicos para miembros a tension.
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Flexion

La flexion es una de las acciones mas comunes en las estructuras. Generalmente ésta se
presenta en las vigas de sistemas de peso o de techo pero también en las vigas y largueros de
pared.

Las secciones mas apropiadas para resistir flexion son las secciones I y similares. por
ejemplo, ][ . Para flexion moderada se emplean perfiles laminados mientras que para flexion
grande se recurre a perfiles formados por tres placas soldadas.(fig. 7).

En la flexion simple la carga se aplica en el plano del alma, produciéndose asi flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia de la seccion. La carga pasa por el centro de
cortante, por lo que no existe torsion y las secciones planas permanecen planas después de la
flexion. En tales condiciones los esfuerzos se obtienen con las formulas siguientes: (fig. 8).

El problema de flexion aparentemente seria mﬁy sencillo de tratar, si no fuera por la
posibilidad de que se presente el pandeo lateral ocasionado por la relativa esbeltez de las
secciones I en la direccion perpendicular al alma y por la existencia de esfuerzos de
compresion en uno de los patines, lo que ocasiona un problema de inestabilidad similar al de
una columna. En el caso de una viga el tratamiento del pandeo lateral es complejo pues
involucra a la torsion, lo que da lugar a expresiones que contienen una gran cantidad de
variables.

“En trabes de gran peralte-aparecen-problemas de-pandeo-local en los patines-sometidos-a
compresion y el alma debido a la presencia de fuerza cortante lo que da lugar eventualmente
a la necesidad de rigidizacion con atiesadores.
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Torsion

Esta es una de las acciones con las que el ingeniero estructurista nunca quiere enfrentarse y
generalmente en el arreglo estructural se busca evitar la torsion. Sin embargo en algunos
casos habra que diseiiar elementos sometidos a torsion, generalmente vigas.

Por otro lado, como ya se menciond, en el disefio de una viga sometida a flexion, donde
existe pandeo lateral, el problema involucra a la torsion por lo que conviene dar aqui un
tratamiento por lo menos somero del problema.

Torsion de secciones tubulares

Cuando se tiene una seccidn circular cilindrica sometida a torsion, la solucion del problema
es sencilla y rapida, ya que las secciones planas permanecen planas después de la torsion, lo
que da lugar a esfuerzos cortantes dnicamente, cuyo valor se expresa como:

donde T es el momento torsionante, r es el radio del cilindro y J el momento polar de inercia
de la seccion transversal. En este caso el cilindro esta sujeto a un estado de cortante puro
bajo la accion de la torsion.

Cuando la seccion no es circular, el problema se complica por la geometria y por el alabeo
que sufren las secciones transversales al torcerse, lo que da lugar a esfuerzos no solo
cortantes sino normales producidos por la restriccion que existe al alabeo. Adn asi las
secciones tubulares son ideales para tomar los efectos de la torsion en virtud de la gran
rigidez torsional que tienen en comparacion con las secciones abiertas.

Torsion de secciones abiertas

La mayor parte las secciones empleadas para flexion son tipo I, es decir, abiertas y por lo
tanto poco eficientes para tomar torsion y quiza ésta es la razon principal por la que siempre
se trata de evitar esta solicitacién, modificando el arreglo estructural. La ineficiencia
proviene de la baja rigidez torsional de estas secciones. Esto aunado al alabeo que sufren las
secciones transversales, y que suele estar restringida, conduce a un procedimiento complejo
desde el punto de vista matematico (fig. 9). No obstante, se han ideado procedimientos
simplificados y ayudas de disefio para el disefio por torsion en este tipo de secciones.
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Para una seccion I o [ sometida a torsion pura y no existe restriccion al alabeo de las
secciones transversales, las siguientes formulas permiten calcular la rigidez torsional y el
esfuerzo cortante maximo para una viga I sometida a momento torsionante constante
respectivamente:(fig. 10).

K =]/3(2b p ’+d:’)
i Fr w W

T: momento torsionante

bf , tf : ancho y espesor del patin

d , ! peraltey espesor del alma

w

1: espesor del alma o patin, segun el sitio donde se quiere el valorde f .

v oAx

El valor de k es aproximado pues desprecia el engrosamiento que existe entre el patin y el

alma de los perfiles reales.

Cuando existe restriccion al alabeo de las secciones transversales, el problema se complica
pues el momento torsionante es resistido en dos formas de acuerdo con la siguiente
expresion;
T=T+T
t b

donde: r=K- G-¢' (torsion pura o de Saint-Venant)

[ — - - — =
= = —— e ————————

K, : nigidez torsional ( definida antes)

G : modulo de elasticidad al cortante

db

¢'= Z depende de la variacion del momento torsionante

hl Hr
-1

E : médulo de elasticidad del material.
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! , - momento de inercia de los patines con respecto al eje del alma,

h : distancia entre centros de patines.
3

¢ = I? depende de la variacion del momento torsionante

De aqui se derivan formulas tediosas y complicadas para cuya solucion existen tablas y
ayudas que simplifican el problema. Estas ayudas incluyen diagramas de momentos
torsionantes para vigas con diferentes condiciones de apoyo y carga y para secciones [
americanas.

Compresion

Se estudiara aqui el caso de columnas sometidas a carga axial de compresion, en las que el
pandeo es la condicion que define su comportamiento. '

El estudio del pandeo data de hace muchos afios pero fué hasta el siglo XVIII cuando Euler
finalmente obtuvo la solucion al problema.

E! fenomeno de pandeo estd asociado con elementos esbeltos, los que al estar sometidos a
una carga de compresion, fallan por inestabilidad cuando la carga alcanza un determinado
valor critico. A esta carga se le denomina carga de Euler o carga critica. La deduccion de la
carga de Euler es relativamente sencilla y se basa en la condicion de equilibrio que existe en
una columna recta sometida a carga axial de compresion.

X
: 5 ME = Py momento exterior
’ M =-FE] d %) momento interior )
—_— ! dx’
\\ _ EI': médulo de elasticidad y momento de
\ inercia de la seccién en la direccion
\\ en que se considera la deformacion.
| y | M =M
I [y f
;2
[ 7]
| Py=-£1-2
! o
/
/ d’
y -
e -y . El ? + Py =0

—
o
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La solucidn de la ecuacién diferencial anterior conduce a la carga critica

H
= , 6 bien
24 I
P 2
L =F = _“_,52_ (esfuerzo critico)
A T () :

A - area de la seccion transversal
r : radio de giro de la seccién transversal (r =1/ A)

La validez de la formula de Euler exige las siguientes hipotesis:

a)

b)

d)

2)
h)

El material es elastico y en ningiin caso se excede el esfuerzo correspondiente al limite
de proporcionalidad.

El médulo de elasticidad del material es el mismo a tension y a compresion.
E! material es isétropo y homogéneo K
El miembro es perfectamente recto inicialmente y la carga se aplica concéntricamente
con el eje.

Los extremos del miembro son articulaciones perfectas, sin friccion y no estd
restringido el acortamiento. ‘
No existe torcimiento o alabeo en la seccion ni pandeo local.

El miembro se encuentra libre de esfuerzos residuales.

Se considera que las defo_pnaciones son suficientemente pequeiias, con lo que la
expresion aproximada para definir la curvatura del eje deformado de la columna es
adecuada.

=

= . = = ———————— = ————————— e =
~= La expresion grafica de fa formula de Euler se muestra-en-la-fig: 11. De estacurva se infiere

que una columna con relacion de esbeltez igual a cero tendria una carga critica infinita, sin

embargo en la realidad las columnas se ven afectadas por diversos factores que invalidan

algunas de las hipotesis planteadas. Quiza el aspecto mas importante se refiere a la presencia

de esfuerzos residuales en los perfiles de acero, provocados por el procedimiento de

fabricacion y enfriamiento. Estos esfuerzos pueden ser de tension o de compresion y llegan a

alcanzar valores cercanos al 50 % del esfuerzo de fluencia del material ocasionando una

modificacion a la curva esfuerzo deformacion del acero, es decir reduciendo el limite de

proporcionalidad entre esfuerzos y deformaciones (fig.12), con lo que la curva de Euler
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tendria validez unicamente para valores de Fa < fu»‘ A partir de este valor, el problema de

pandeo se identifica como ineldstico y se ha estudiado en diversas formas, lo que da lugar a
una serie de resultados que se expresan en formulas o curvas. (fig.11).

La deduccion de la formula de Euler para una columna articulada en sus extremos se puede
extrapolar a otras condiciones de apoyo, introduciendo un factor de correccién (k) a la
longitud de la columna para obtener lo que se conoce como fongitud efectiva de pandeo.

Algunos valores del factor k se muestran en la fig. 13 para ciertas condiciones particulares
de los apeyos. Para el caso mas general se emplean Nomogramas que permiten obtener el
valor de & en funcién de las condiciones de restriccion de los apoyos.

Las secciones mas apropiadas para resistir €l pandeo, que es lo que va regir el disefio de los
miembros en compresion, son aquellos que tienen el maximo radio de giro con la menor
area. Desde este punto de vista, la secciones tubulares ya sean circulares o cuadradas son las
mas apropiadas para este fin.(fig. 14).

En la practica es raro encontrar una columna sometida a carga axial pura. Generalmente ésta
se acompaiia de fexion, por lo que las columnas normalmente se disefian para
flexocompresion. Los momentos son derivados de la continuidad que tienen las columnas
cuando estan ligadas con trabes o armaduras formando marco. Es usual sin embargo estudiar
por separado la flexion pura y la compresion sola, para después incorporar el efecto
combinado de las dos acciones por medio de féormulas de interaccion. En algunos casos la
flexion se presenta alrededor de los dos ejes principales de la seccion, siendo en este caso las
secciones en cajon cuadradas o rectangulares las mas apropiadas para este propodsito aunque
también se emplean las secciones I de patin ancho debido a que facilitan la conexion entre
vigas y columnas.

CONEXIONES

Un aspecto muy importante en las estructuras de acero son las conexiones. Muchas de las
fallas que han ocurrido en estructuras importantes, han sido provocadas por las conexiones.
Basicamente los miembros de acero se conectan con alguno de los siguientes sistemas:

18
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1) Remaches

E! remache es un elemento que se usé amphamente hasta los afios 50, como el principal
elemento de conexion de estructuras de acero. Consiste en un vastago cilindrico provisto de
una cabeza que lo sujeta en un extremo al elemento conectado. La otra cabeza se forma una
vez instalado el remache con una herramienta especial llamada butrola. Para facilitar la
gjecucion de la cabeza en campo, el remache requiere de un calentamiento previo. A este
remache se le denomina remache “en caliente”, y es una herencia de los antiguos
procedimientos de forja en los que se empleaba el martillo manual para modificar la forma de
los elementos forjados, con ayuda de calor. |

Existe también el remache “en frio”, que requiere de grandes presiones para formar la
cabeza, por lo que su uso esta limitado a diametros pequeiios y requiere de equipo especial.
En la actualidad el remache no se emplea en la construccién como sistema de conexion.

2) Tornillos

Un tornillo es un pasador con una cabeza formada en un extremo y con una rosca en el otro,
que permite su fijacion a los elementos por unir, por medio de una tuerca que debe ser
apretada una vez que el tornillo ha sido pasado a través de un agujero.(fig.15).

Se puede clasificar al tomillo de acuerdo a diferentes caracteristicas.

TIPO DE VASTAGO
Sin acabado
Maquinado
MATERIAL Y RESISTENCIA
Estructural ordinanio
Alta resistencia

"Cuadrada " Normal

Hexagonal Pesada
Redonda
TIPO DE ROSCA
Estandar
Gruesa
Fina
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Los tornillos sin acabado provienen de varillas lisas a las que se les hace rosca en un
extremo. Su uso se destina a anclas o partes embebidas en concreto o a tensores o elementos
de contraventeo. En este caso se trata mas bien de barras o elementos roscados, cuyo
trabajo es similar al de un tomillo estructural.

Cuando se requiere un buen ajuste entre las partes por unir, se emplean torntllos maquinados
con el tamaiio preciso para la funcidn requerida y los agujeros se taladran o se riman,

En cuanto a la resistencia, existen las siguientes designaciones:

Tornillos estructurales de acero A-307 (F = 4570 Kg/fcm?)
Tornillos de alta resistencia de acero A-325y A-490 ( /* = 7380 y 10540 Kg/cm?

respectivamente)

Los tomnillos estructurales tienen normalmente cabezas cuadradas o hexagonales. Las
primeras son mas baratas pero ocupan mas espacio y son mas dificiles de apretar que las
hexagonales. Las cabezas se pueden obtener en tipo rectangular y pesado, siendo éstas
requeridas cuando el tomillo trabaja a tension. Sobre las tuercas caben los mismos
comentarios. Para la ejecucion de la rosca se aplica la norma correspondiente que garantiza
la forma, tamaiio y paso de la misma.

Como complemento del tornillo suelen emplearse rondanas de acero que distribuyen la
presion de apriete en los elementos atornillados. En tornillos de alta resistencia pueden

requerirse rondanas con superficie endurecida.

Uno de los aspectos fundamentales para el trabajo del tornillo es el apriete. En miembros
conectados con tornillos estructurales y sometidos a vibracion, las tuercas se aflojan con el
paso del tiempo, por lo que es necesario asegurar el apriete o considerar como parte del
mantenimiento de la estructura, el reapriete.

Los tornillos de alta resistencia basan su funcionamiento en el apriete, derivado de la
aplicacion de una tension inicial predeterminada en el tornillo, la cual se aplica en diferentes
formas . Se puede emplear una llave de tension calibrada con la que se aprieta la tuerca
hasta una cierta tension especificada, o bien se aprietan los tornillos en forma manual con la
fuerza de un operador y posteriormente se obliga a la tuerca a girar un cierto angulo
predeterminado en base a una especificacion.
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Recientemente han aparecido otros tipos de tornillo que supuestamente garantizan la tension
requerida. Uno de estos tipos consiste en un vastago con una porcion adicional situada fuera
de la tuerca sobre la que aplica la herramienta de apriete hasta que se rompe esta parte,
siendo esto la garantia de apriete. En otro tipo de tornillo se emplea una rondana con una
pequefia protuberancia que permite una holgura entre la tuerca y la rondana; cuando el
apriete se realiza, se aplasta la rondana y desaparece la holgura, con lo que tedricamente se
alcanzo la tension requerida.

E! apriete del tomnillo de alta resistencia, ademas de que garantiza que nunca existira
aflojamiento de la tuerca, permite desarrollar su trabajo estructural en dos formas diferentes:
considerando la friccidn entre las placas por unir & sin considerar esta friccion; de aqui se
derivan dos valores de la resistencia a cortante del tornillo, segin que el trabajo de las placas
sea por friccion o por aplastamiento. Los tornillos pueden trabajar a tension, a cortante o a
combinacion de ambos.

3) Pasadores .
Se trata de pernos lisos empleados generalmente para representar una articulacion perfecta.
Su trabajo es de flexion y cortante y se sujetan en sus extremos con rosca y tuerca, sin
tension inicial

4) Soldadura

La soldadura es el proceso de union de dos partes metélicas que involucra la preséncia de
alguno de los siguientes conceptos: calor, fusion, presion y metal de aporte. Existe una gran
variedad de procesos de soldadura, segun se muestra en la siguiente lista.

7150@%9%77; == ——— — —— ———————

Soldadura de forja.

Soldadura Thermit a presion.

Soldadura de resistencia con corriente alterna.

Soldadura de resistencia con corriente continua.

Soldadura de costura y de puntos.

Soldadura de fusion (sin presion)

Soldadura al arco eléctrico con corriente alterna o continua. Con electrodo
metalico desnudo, protegido o sumergido. Manual automatica y
semiautomatica
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Soldadura al arco con electrodo de carbono, desnudo y protegido.
Soldadura al arco con gas inerte.

Soldadura al arco con hidrogeno atémico.

Soldadura con gas (aire u oxiacetileno)

Soldadura Thermit.

Soldaduras de calentamiento y fusion de metales blandos.

De fusion eléctrica.

De fusion al horno.

De fusion con gas.

Por inmersidn,

La soldadura empleada en estructuras de acero es la soldadura al arco eléctrico de fusion y
metal de aporte (electrodo). Consiste en hacer pasar una corriente eléctrica a través del aire
(arco) que funde el metal base y el metal de aporte a temperaturas cercanas a 1,500 °C.
Para ello se emplea un generador portatil que establece la corriente. EI metal fundido se
mezcla y da lugar a una aleacion con propiedades superiores a las del metal base original.

(Fig. 16).

Para soldar elementos de tamina delgada se puede emplear el mismo procedimiento o bien la
soldadura de resistencia con presion que consiste en hacer pasar la corriente eléctrica a
través de dos elementos delgados. La resistencia al paso de la corriente transforma la energia
eléctrica en calor que funde el metal y mediante presion se logra la union entre las partes en
contacto.

Para ejecutar una soldadura es necesario preparar los elementos por soldar. De aqui se
derivan los dos tipos basicos de soldadura, que son filete y a tope. En el primer caso basta
con colocar los elementos por soldar en contacto y depositar el cordon en forma de chaflin
en la esquina, normalmente de 90° formada por los dos elementos . En las soldaduras a tope
se requiere biselar o hacer un corte en una de las dos partes por soldar a fin de crear un
espacio en donde se coloca el cordén. En la fig 17 se muestran los dos tipos mencionados y
las cuatro posiciones para soldar. Adicionalmente existen las soldaduras de tapon y de
ranura (fig. 19).

En los procesos modernos de soldadura se emplean electrodos recubiertos con diversos

componentes minerales. El material del recubrimiento z2i fundirse crea una atmdsfera
protectora alrededor del electrodo que evita la contaminacion proveniente de los gases
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atmosféricos y estabiliza la fusion. El recubrimiento al fundirse flota a la superficie y crea al
enfriarse una capa, llamada escora, que debe removerse posteriormente (fig. 18).

En algunos procesos de soldadura, el electrodo estd desnudo y la proteccion se realiza con
minerales en polvo que se depositan alrededor del electrodo, dejandolo sumergido durante la
fusion, lograndose el mismo efecto que cuando se usa el electrodo protegido. Este
procedimiento, conocido como soldadura al arco sumergido es automatico y se emplea en
soldaduras de taller.

Atendiendo a la posicion relativa de los elementos por soldar, se distinguen cinco tipos de
juntas: (fig. 19).

A tope.

De traslape

EnT

De borde

De esquina

La eleccion del tipo de soldadura depende de aspectos economicos y facilidad de ejecucion.
Las soldaduras a tope son las mas eficientes pero-son las que requieren mas trabajo y
cuidado en su ejecucion.

Existen otros factores que afectan el proceso de soldadura, tales como el espesor y la
posicion de los elementos por soldar, con las distorsiones provocadas por la aplicacion de
calor, las facilidades propias del fabricante y la disponibilidad de soldadores calificados.

En la fig. 20 se muestran algunas de las preparaciones mis comunes empleadas en las
ficada

soldaduras a tope. Estas preparaciones corresponden_a_juntas.cali

——=—Tjue garantizanuna resistencia en la soldadura igual 0 mayor a la del metal base original.

Siendo el proceso de soldadura el mejor medio para ligar metales en forma directa, requiere
una serie de cuidados en su disefio y ejecucion que involucran al ingeniero disefiador, al
soldador y al supervisor capacitado, a fin de asegurar una buena calidad de las conexiones
soldadas. La ausencia de uno de estos componentes puede dar lugar a soldaduras
defectuosas con la consiguiente debilitacion de las conexiones y es quiza por ello que la
soldadura esti perdiendo confianza, especialmente en trabajos de campo, en donde el factor
tiempo de ejecucion juega un papel importante.
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¢ Algunos de los factores que afectan la calidad de las soldaduras son:

Tamafio y composicion quimica del electrodo.

Secuencia y niimero de pasos en la aplicacion de la soldadura.
Velocidad, voltaje y amperaje de la corriente.

Preparacion y limpieza de las partes por soldar.

Disposicion de accesorios auxiliares para el proceso.

Agentes atmosféricos.

Calificacion v supervision del personal y del proceso.

¢ Algunos de los defectos mas comunes en las soldaduras son (fig.21):

Socavacién provocada por la presencia de materiales ajenos sobre el metal base.
Penetracion incompleta consistente en la falta de fusion en la raiz.

Inclusion de escoria provocadas por la intromision de 6xidos dentro de la soldadura.
Porosidad provocada por la intromision de gas en la soldadura.

Control de calidad

Abarca dos partes, la calificacion del procedimiento y la calificacion del soldador. La
calificacion del procedimiento involucra a las propiedades del metal base y del metal de
aporte, el tipo y tamafio de los electrodos, el tipo de preparacion, la posicion de la
soldadura, la corriente y voltaje a usar y las necesidades del precalentamiento o tratamiento
térmico de las partes después de ser soldadas.

La calificacion del soldador consiste en realizar algunas pruebas que deberan satisfacer
ciertos requisitos de resistencia y ductilidad. Las soldaduras de prueba deben ser similares a
las que se van a realizar en el campo. El soldador que pasa la prueba esta en teoria calificado
para realizar el trabajo, sin embargo en la practica esto no es suficiente y se requiere de una
inspeccion adecuada de todas las soldaduras por realizar, a fin de garantizar su calidad.
Algunos de los métodos de inspeccidn se describen a continuacion.

Inspeccion visual

Es el método mas sencillo y requiere inicamente la presencia de un inspector experimentado
que observe el proceso de soldadura antes y durante su aplicacion. Este es en general el
método mas efectivo y econdémico.
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Inspeccidn con particulas magnéticas.
Consiste en colocar limaduras de hierro sobre la soldadura y hace pasar una corriente
eléctrica. La configuracion u orientacion que adoptan las particulas indica la presencia de
grietas a un inspector experimentado.

Inspeccidn con liquidos penetrantes.

Consiste en aplicar una tintura sobre la superficie del cordon. Si existen grietas, una parte de
la tintura penetra en ellas. Se elimina el sobrante y se coloca un material sobre 1a soldadura,
La cantidad de tinta que brote hacia afuera indicara la profundidad de las grietas.

Inspeccion ultrasdnica.
Consiste en hacer pasar ondas de sonido a través de los cordones. La presencia de defectos
alterara la velocidad de transmision de las ondas.

Inspeccion radiografica.

Consiste en hacer pasar rayos X o rayos gama a través del cordon y obtener en una pelicula
sensible la imagen de la soldadura. Este procedimiento se aplica solo a soldaduras a tope en
donde la radiografia mostrara solo el metal de aporte y sus posibles defectos. Esta método
implica el uso de materiales radioactivos por lo que requiere precauciones especiales para su
aplicacion.

M. 4 PROCEDIMIENTO DE DISENO

El procedimiento de disefio comprende una serie de fases bien definidas que, con todo rigor

POCO_COIMUNES _

como edificios altos o puentes de gran claro. El concepto factibilidad debe entenderse no

solo como la posibilidad de realizar una obra determinada desde un punto de vista
meramente técnico, sino considerando su costo inicial, tiempo de ejecucion y beneficio
econdmico esperado, pues solo asi se puede justificar la ejecucion de un proyecto. Esto es lo
que se conoce como planeacion.

En muchos proyectos normales los estudios de factibilidad se puede eliminar, en base a la

experiencia que exista sobre este tipo de obras, con lo cual e! procedimiento contaria con las
siguientes fases.

25



¢ Seleccion del arreglo estructural

Esta es la fase mas importante del disefio pues de aqui se va a derivar la verdadera economia
del proyecto. En edificios normalmente el arquitecto suele ser quien define la posicion de las
columnas en base a requisitos de funcionamiento, derivadas éstas de las necesidades de
estacionamiento, areas de circulacion, distribucion de servicios, etc., es decir, la funcidn
juega un papel fundamental en la definicion del arreglo estructural. Una vez definidos los
claros entre columnas y la altura libre de los entrepisos se tratara de ligar a estas con trabes
para formar un marco especial que se complementa con el sistema de piso que generalmente
consiste en una losa de concreto, con frecuencia colada sobre una lamina que a la vez que
sirve de cimbra, participa en el trabajo estructural. Dependiendo de la dimension de los
tableros podran existir trabes secundarias que reducen el peralte de las losas. El sistema de
piso ademas de recibir directamente las cargas y los acabados, desarrolla la funcion de
diafragma rigido horizontal encargdo de distribuir las cargas laterales entre todos los
elementos de la estructura.

La seleccion del arreglo estructural obedece fundamentalmente a la experiencia del
disefiador mas que a reglas preestablecidas, pues existen muchas soluciones correctas para
una misma estructura, sin embargo no todas conducen a los mismos resultados en cuanto a
economia, eficiencia y rapidez de ejecucion.

¢ Determinacion de cargas
Para realizar el disefio de un estructura es necesano conocer las cargas o acciones a
considerar. Estas son de tres tipos: '

Acciones permanentes como la carga muerta.

Acciones vaniables como la carga viva.

Acciones accidentales como el viento y el sismo.
Para determinar las cargas muertas es necesario realizar un analisis aproximado que permita
estimar por lo menos en forma aproximada el peso de la estructura o bien aprovechar la
experiencia que se tenga para fijar su valor.

Las cargas vivas dependen de la funcion o destino de la estructura por disefiar y
normalmente se obtienen del reglamento de construcciones de la localidad.
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Para obtener las acciones derivadas del viento y del sismo es necesario emplear los
reglamentos de construccion vigentes y realizar los célculos requeridos para obtener las
cargas correspondientes.

e Analisis

En esta fase la estructura se modela como un arreglo, generalmente reticular, creando un
marco especial 0 una serie de marcos planos acoplados en alguna forma que considere la
compatibilidad de sus elementos componentes.A esta estructura idealizada se le aplican las
cargas y por medio de un analisis, generalmente realizado con un programa de computadora,
se obtienen las acciones interiores (momentos, cortantes, deformaciones, etc.) que serviran
para el dimensionamiento de los miembros componentes.

¢ Dimensionamiento de miembros y conexiones

Con las acciones interiores obtenidas del analisis, se realiza el dimensionamiento de trabes,
columnas, tirantes, etc., tratando en lo posible de respetar las dimensiones supuestas en el
analisis. En caso de existir gran discrepancia entre las secciones iniciales y las finales el
analisis debe corregirse. _

Junto con el dimensionamiento es necesario disedar las conexiones, tanto las de taller como
las de campo, seleccionando el tipo mas conveniente en funcion de la economia y tiempo de
ejecucion, es decir, en general es conveniente resolver las conexiones de campo con tornillos
aunque su costo pudiera ser mayor que el de una solucion con soldadura, pues ésta requerira
mayores cuidados y controles en la obra y por lo tanto mas tiempo para su ejecucion.

e Revision de condiciones de servicio ' .

T

En esta fase se realiza-una tevision-de-diversos-aspectossoenio

‘vigas, desplazamientos laterales de la estructura, vibraciones de los elementos del sistema de
piso y con frecuencia serd necesario ajustar algunas de las dimensiones de los elementos ya
disefiados. También en esta fase de disefiaran los anclajes de elementos no estructurales
como muros y canceles, separacion en las juntas de dilatacion y separacion de la estructura
con sus colindancias.

e Detallado

En esta etapa se deben transmitir los resultados del dimensionamiento a los documentos de
construccion. Estos consisten en planos generales en donde se muestra el arreglo estructural
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y las dimensiones de todos los miembros estructurales y las conexiones en forma tipificada.
Con estos planos se puede realizar el concurso para seleccionar el contratista de la obra, el
cual una vez designado, realizara los planos de fabricacion y montaje de la estructura,
Finalmente los planos se complementan con las especificaciones constructivas y algunas
veces con el procedimiento de construccion, sobre todo en los casos en los que e requiere un
orden determinado en el montaje o alguna condicion especial establecida.

.S ESPECIFICACIONES Y REGLAMENTOS

En Meéxico el Onico reglamento que cubre el disefio de estructuras de acero es el
Reglamento de Construcciones para el D.F. a través de sus Normas Complementarias para
Disefio de Estructuras Metalicas, publicadas el 3 de diciembre de 1987.

El caricter y formato de las Normas Técnicas Complementarias representa una modalidad
del Reglamento para Construcciones para el DF, aplicable a materiales y sistemas
especificos, con la misma validez legal del Reglamento, pero con la posibilidad de ser

adecuadas o modificadas con mayor facilidad, pues requieren un proceso de legalizacion mas

sencillo, lo que evita su obsolescencia.

El Instituto de Ingenieria de la UN.A M. emitio en julioc de 1993 la publicacion ES-3,
"Comentarios, Ayudas de Disefio y Ejemplos de las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas, D.D.F." que facilita la aplicacién de las
Normas y las hace un documento con posibilidades de uso en todo el pais ya sea para
emplearse en forma directa o para ser adoptadas o adecuadas por los reglamentos locales
como un documento legal.

La filosofia de las Normas Técnicas esta basada en el “Disefio por Estados Limite”. Esta
filosofia es la que establece el Reglamento de Construcciones del D.F. para todos los
materiales, por lo que el disefio elastico tradicional, virtualmente tiende a desaparecer,
aunque el propio Reglamento permite el empleo de criterios de disefio diferentes a los
especificados en las Normas. '

28

et m e e



En las Normas Técnicas se definen dos tipos de estructuras:

Tipo 1. Son las cominmente designadas como continuas 0 marcos rigidos. Su caracteristica
fundamental es que los miembros que las componen estin unidos entre si por medio de
conexiones rigidas capaces de reducir a un minimo la rotacion relativa de los extremos de los
miembros que concurren a un nudo, de tal modo que lo angulos originales entre esos
extremos se conservan sin cambio al deformarse la estructura. Estas conexiones deben ser
capaces de transmitir no menos de 1.25 veces el momento de disefio existente en el extremo
de cada barra, considerando el efecto de las fuerzas cortantes o normales, cuando existan,
multiplicadas también por 1.25.

Tipo 2. Son las estructuras formadas por miembros unidos entre si por medio de conexiones
que permiten rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totaiidad de las fuerzas
cortantes y normales, asi como momentos no mayores del 20% de los momentos de disefio
de los miembros considerados. Estas estructuras se permiten en elementos secundarios y en

marcos principales, siempre y cuando existan muros, contraventeos, otros marcos rigidos 6

et eda

combinacion de ellos, que junto con losas u otro tipo de diafragmas rigidos, proporcionen a
la construccion, adecuada estabilidad y rigidez para resistir fuerzas horizontales. : o

La idea de este tipo de estructuracion esta basada en consideraciones de economia y se
aplica con frecuencia a estructuras industriales, aunque en Estados Unidos y Canada existe ;
la tendencia a usarla en edificios de muchos pisos.

En Estados Unidos el American Institute of Steel Construcction (A.1.S.C) edita dos
versiones de su “Especificacion para Edificios de Acero Estructural”.

,___‘EI A .S.D. (Allowable

cntenos para diseilo elast1c0 y que a la f'echa resulta eI mas usado en este pais y también en
algunos estados del norte de México en donde suele ser comin la ausencia de
reglamentacion local para disefio de estructuras de acero y de otros materiales.

El LR.F.D. (Load and Resistance Factor Désign) a sea el Disefio por Factores de Carga y
Resistencia basado en estados limite y que en breve sera en Estados Unidos casi la unica
opcion para el disefio, aunque con no poca oposicion por parte de los disefiadores de ese
pais. Esto provocara una convergencia entre los criterios de disefio de Estados Unidos y
Meéxico, con lo que algunas diferencias que existen actualmente podran eliminarse. ;
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El ALS.C. publica también el Manual de Construccién en Acero en sus dos versiones.
A.S.D. y LRF.D. aunque la primera, en breve dejara de publicarse.

Conviene citar otros reglamentos que tienen relacion con el disefio de estructuras de acero.
Steel Structures for Buildings, Limit States Design Canadian Standards Association.

Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members. American Iron and
Steel Institute.

Cold Formed Steel Structural Members. Canadian Standards Association.
Standard Specifications for Haghway and Transporting Officials.

Spacification for Structural Joints using ASTM A325 or A490 Bolts. Research Council on
Structural Connections.

Structural Welding Code-Steel, ANSVAWS D1. American Welding Society.

III. 6 ECONOMIA

Cuando se piensa en la economia de una estructura, inmediatamente se asocia este concepto
con el peso de la misma, pues de acuerdo a éste, se puede tener una idea de su costo. Sin
embargo conviene tomar en cuenta que la verdadera economia de una construccion depende
de numerosos factores, de los que la estructura en muchos casos, solo representa un
porcentaje relativamente bajo del total. En la siguiente tabla se muestra la distribucion
aproximada de los conceptos que integran el costo de un edificio de oficinas de mediana
altura en Ja ciudad de México.
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CONCEPTO PORCENTAJE

Cimentacion 11
Estructura 14
Instalaciones : 25
Elevadores 3
Fachadas 20
Acabados 27
100

En una estructura tipo industrial, estos conceptos se distribuyen en forma diferente y la
estructura representa un porcentaje mayor que el del edificio urbano, sin embargo en
muchos casos las obras preliminares y terracerias que se requieren para adecuar el terreno
donde se ubicara el edificio industrial llegan a ser tan importantes en costo como el mismo
edificio con sus acabados e instalaciones.

Lo anterior lleva a pensar en que si bien la economia de un proyecto debe ser una premisa
fundamental para el disefiador, el ahorro de algunos kilos de peso de la estructura, no
necesariamente incidira en el verdadero costo de la obra.. En particular cuando se menciona
el "peso optimo" de una estructura de acero, con frecuencia se omiten algunos de los
siguientes factores que influyen en el costo:

1. Dispomnibilidad de perfiles
Es sabido que en México padecemos la falta de una variedad amplia de perfiles
laminados, lo que conduce a la necesidad de fabricarlos con placas soldadas, con el

consecuente incremento en el costo de fabricacion.

2. Diseiio de conexiones de campo atornilladas
Esta es un practica cada vez mas generalizada en México, derivada de la rapidez que se
gana en el montaje , ain cuando el peso de la estructura puede ser hasta un 10% mayor
de la estructura con conexiones soldadas en et campo. Estas sin embargo hace mas
lento el montaje y obligan a la necesidad de soldadores calificados, inspeccidn, pruebas
no destructivas, etc. Por otro lado, los tomillos con frecuencia se tienen que importar,
lo que también incide en el costo de la estructura.
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3.

Capacidad y disponibilidad de los fabricantes

En una encuesta realizada en 1995 se detectd que en todo el pais existen alrededor de
30 empresas fabricantes de estructuras con capacidad de produccion de
aproximadamente 1000 Ton. por mes, lo que representa una capacidad muy baja para
las necesidades del pais, lo cual ha dado lugar a la importacién de edificios completos,
disefiados y fabricados en otros paises . El argumento manejado para justificar esta
accion, ha sido la incapacidad de las empresas mexicanas para responder a las
necesidades y programas del inversionista, lo que hace a un lado el costo de la
estructura como premisa fundamental, siendo en este caso el programa de
construccion el concepto prioritario. Por otro lado, existen muy pocas empresas
fabricantes en México (quiza ésta es una tendencia en todo el mundo) que puedan
fabricar cualquier tipo de estructura. Es decir, existen fabricantes que tienen sus
instalaciones adaptadas para la construccién de marco rigido y dentro de este tipo
llegan a optimizar el costo del producto terminado en forma atractiva, sin embargo no
ofrecen la misma capacidad de respuesta y costo cuando se les encarga una estructura
de alma abierta, por ejemplo. Contrariamente, existen fabricantes cuyas instalaciones
tienen capacidad amplia para fabricar largueros de alma abierta y armaduras y son muy
competitivos en este campo, pero no en la fabricacién de estructura pesada.

Con mucha frecuencia el disefiador que se esmera en obtener el peso optimo de la
estructura, se enfrenta con las criticas del fabricante, que argumenta el poder ahorrarle
el cliente algunos kilos de peso de la estructura, a cambio de modificar el disefio, cuyo
costo lo absorbe el propio fabricante. Lo que sucede en muchos casos es que los kilos
de ahorro de la estructura se convierten en un mayor costo de la cimentacion o los
muros u otros componentes de la obra.

Aspectos estéticos y funcionales

En algunos proyectos el cliente o el arquitecto imponen requisitos estéticos o de
funcionamiento que inciden en el costo de la estructura, pero que el propietario esta
dispuesto a absorber en aras de la imagen de su edificio. En los edificios para tiendas y
centros comerciales, la disposicion de las columnas y la altura del edificio se fija en
funcidn de la distribucion de la mercancia, lo que muchas veces conduce a resultados
alejados de las condiciones optimas para los sistemas estructurales.
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La seguridad de una estructura depende de numerosos factores, como el tipo de estructura,
condiciones ambientales,_resi i i

Sistemas de cubierta

Este concepto, aplicable a naves industriales para tiendas y centros comerciales, incide
en el costo de la estructura en forma importante, pues existe una tendencia actual a
emplear cubiertas muy planas, con pendientes no mayores de 2%, con la idea de
reducir el riesgo de goteras. Adicionalmente se eliminan los canalones interiores, lo que
conduce a una cubierta con una o dos aguas, con lo que la estructura resultante es un
marco con poca pendiente y claros moderados que pierde las ventajas del marco rigido
tradicional de multiples crujias, con gran pendiente, que reducia considerablemente la
flexion en el cabezal permitiendo grandes claros con resultados econdmicos favorables.
Cabe sefialar que este tipo de cubiertas requieren condiciones de hermeticidad muy
severas, lo que aunado a los requisitos de aislamiento termo-acustico necesarios en
estos edificios, da como resultado un costo que con frecuencia supera al de la
estructura completa.

Faita de sistemas estandarizados

En Estados Umdos y Canada existen fabricas de largueros de alma abierta y armaduras
prefabricadas, lo que ha alentado en México la importacion de estos sistemas, que son
de facil adaptacion y montaje, lo que deja al. mercado doméstico en desventaja, pues
estas piezas en México, sobre todo las armaduras, se tienen que fabricar para cada
proyecto especifico en base al disefio realizado. Cuando en México se cuente con estos
productos en forma generalizada, se podran obtener verdaderos ahorros en el disefio.

III.7 SEGURIDAD

—calidad de la constraccion y supemsmn y probablhdad de falla de los miembros estructurales
y sus conexiones. En este capitulo se tratara la seguridad de la estructura desde el punto de
vista de los aspectos inherentes al diseiio.

En los albores del disefio estructural, la seguridad se definia en términos de un factor, del
orden de 2 6 3 que representaba la relacion entre el limite de falla o ruptura del material y el
esfuerzo al que tedricamente trabajaba el miembro estructural, obtenido de un anilisis
basado, en el mejor de los casos, en una hipotesis elastica. En el caso del acero ese limite ha
sido el esfuerzo de fluencia y el método elastico ha sido la herramienta mas empleada hasta
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finales de la década pasada, cuando empezaron a aparecer los métodos de disefio por
estados limite, los que generalmente se asocian con métodos de disefio por resistencia,
dejando al método elastico tradicional en segundo plano y con tendencia a desaparecer. No
obstante la obtencion de las acciones internas, (momentos, cortantes, etc.) se sigue
obteniendo con un método de anlisis elastico.

La idea basica del disefio por resistencia es la siguiente:
Las acciones interiores, (momentos, cortantes, etc.) se multiplican por un factor de carga,
generalmente mayor que 1 para obtener las acciones factorizadas o altimas.

Por otro lado se obtiene la resistencia nominal de un miembro para cada tipo de trabajo
(tension, flexion, etc.) Esta resistencia nominal proviene de los reglamentos y normas de
disefio y esta derivada de estudios, ensayes e investigaciones que son los que conforman las
especificaciones de disefio. Las resistencias nominales se afectan de un factor de reduccion
para obtener las resistencias reducidas o resistencias de disefio.

La condicion basica es:
F;! S =2U

FR - factor de reduccion

S : resistencia nominal (momento, cortante, etc.)

U : accion interior ultima (momento, cortante, etc.)

U=€Q
F; : factor de carga

Q : accion interior nominal (momento, cortante, etc.)

Si las acciones interiores y las resistencias nominales se pudiesen definir en términos
deterministas, el factor de seguridad podria ser un nimero ligeramente mayor que 1 y estaria
expresado en la forma siguiente:

n=350

Sin embargo tanto las acciones interiores, que provienen de las cargas y acciones exteriores,

como las resistencias nominales, que dependen de las caracteristicas de los materiales, de los
procedimientos constructivos y de las incertidumbres derivadas de los mecanismos de falla,
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solo pueden definirse en términos probabilistas, es decir el momento maximo que puede
actuar sobre una viga que se pretende diseiiar, siempre tendra una cierta probabilidad de ser
excedido. Por otro lado el momento nominal que la seccion elegida puede resistir, tiene un
probabilidad de no ser alcanzado, (fig. 22), de aqui la necesidad de elegir el factor de
seguridad tambi€n en términos probabilistas.

Para ilustrar este concepto en términos simples, considérese, que la curva (a) de la fig. 22
representa la distribucion de acciones interiores y la curva (b} la distribucion de resistencias.

Suponiendo que Qd sea la accion maxima probable y Sd la resistencia minima probable,

la condicion de seguridad quedaria expresada como:;
.S"f 2 Q.:

es decir el valor mas bajo probable de la resistencia tendria que ser mayor que el valor mas
alto probable de la accion interior. En otra forma:

AS\ ~( AO
-850, )
/75"

S-AS>0 +AQ )

por lo tanto:

& amomther

—==r

~Para obtener n,. deberian-conocerse las desviaciones——AS 'y —AQ, 1o que implica un

analisis estadistico de [as acciones y de las resistencias. A modo de ilustracion si se asignara
a estas desviaciones un valor de 25% de los valores promedio se tendria:

1+025
1-025

=167

valor conocido en el disefio elastico tradicional de elementos de acero sujetos a tension. -
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En los métodos de disefio por estados limite, el factor de seguridad tiende a racionalizarse
mas pues se aplica en forma separada a las acciones y a las resistencias, considerando la
naturaleza diferente de cada una de ellas, es decir es diferente el factor de carga para una
accion permanente que para una accidental; es diferente el factor de reduccion para tension
que para pandeo.

Estados Limite

Se define como estado limite de una estructura o miembro estructural a una condicion o
etapa de su comportamiento a partir de la cual su respuesta es inaceptable. Se distinguen dos
tipo de estados limite. Los que tienen que ver con la seguridad se denominan estados limite
de falla y corresponden a condiciones de colapso ¢ falla parcial & simplemente
deformaciones o dafios que "afectan su capacidad para resistir nuevas acciones. A
continuacion se mencionan algunos estados limite de falla en elementos de acero.

Estados limite de fluencia en miembros en tension.

Estados limite de rotura en miembros en tension.

Estados limite de inestabilidad por flexion en miembros en compresion.
Estados limite de pandeo local en miembros en compresion.

Estados limite de pandeo por flexotorsion y por torsion en miembros en
compresion. '

Estados limite de formacion de un mecanismo de colapso en miembros en flexion.
Estados limite de resistencia a flexion en miembros en flexion.

Estados limite de inicio de flujo plastico en miembros en flexion.

Estados limite de pandeo local del patin comprimido en miembros en flexion.
Estados limite de pando local del alma en miembros en flexion.

Estados limite de plastificacion del alma por cortante en miembros en flexién.
Estados limite de tension diagonal en el alma en miembros en flexion.
Estados limite de pandeo lateral por flexotorsion en miembros en flexion.
Estados limite de flexion y cortante combinados en miembros en flexion.
Estados limite de otras formas de pandeo en el alma en miembros en flexion.
Estados limite de fatiga en miembros en flexion.

El otro tipo de estados limite se refiere a condiciones que sin poner en riesgo la seguridad de

la estructura, afectan el funcionamiento o confort de la construccion. Se les denomina
estados limite de servicio y comprenden las siguientes condiciones:
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Estado limite por deformacion vertical.
Estado limite por deformacion lateral.
Estado limite por vibracion.

Estado limite por corrosion.
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(a)

(b)

(e)

{d)

FIG. 4 ACCESORIOS PARA CABLES. (a).- CASQUILLO DE ANCLAJE CERRADO PARA CABLES,
(b).— CASQUILLO DE ANCLAJE ABIERTO., PARA TORONES, {c).— CASQUILLO DE
ANCLAJE TIPO APOYQ-ROSCA INTERNA, (D).— CASQUILLO DE ANCLAJE TIPO
TENSION—ROSCA INTERNA Y EXTERNA.
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FIG. 5 CONEXIONES PARA MIEMBROS EN TENSION. (a).— CONEXIONES SOLDADAS,
(b).— CONEXIONES ROSCADAS Y ATORNILLADAS, (c).— HORQUILLA ROSCADA
CON BARRA DE OJAL, (d).— EXTREMO DE UNA BARRA CON OQJAL,
(e).~ TEMPLADOR.
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FIG. 7 PERFILES TIPICOS PARA MIEMBROS A FLEXION.
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FIG. 8 ESFUERZOS EN UNA VIGA. (a).— NORMALES, (b).— CORTANTES.
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FIG. 9
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VIGA TIPO WF SOMETIDA A MOMENTO TORSIONANTE.
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FIG. 12 ESFUERZOS RESIDUALES EN PERFILES LAMINADOS. (@) DISTRIBUCION DE
ESFUERZOS RESIDUALES SUPUESTA EN UN PERFIL LAMINADO.
(b) INFLUENCIA DE LOS ESFUERZOS RESIDUALES EN EL DIAGRAMA
ESFUERZO-DEFORMACION UNITARIA.
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FIG. 13 FACTORES DE LONGITUD EFECTIVA PARA COLUMNAS.
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PROCESC DE SOLDADURA
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FIG. 17  POSICIONES PARA SOLDAR: (a).— SOLDADURAS DE FILETE
(b).— SOLDADURAS A TOPE
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FIG. 18 SOLDADURA DE ARCO, CON PROTECCION.
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FIG. 19 CONEXIONES SOLDADAS: (a).— TIPOS DE JUNTAS, (b).— TIPCS DE SOLDADURAS.
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FORMAS DE PREPARACION PARA SOLDADURAS A TOPE.
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 DESVENTAIAS

1. Relacién Resistencia / Peso Alta. .
2. Ductilidad natural.
3. Rapidez de construccion

4. Facilidad de construccion en cualquier lugar

8¢S

5. Facilidad de ampliacion

6. Usos ilimitados

1. Sensibilidad al fuego

2. Sensibilidad a la corrosién
3. Necesidad de mantenimiento
4. Mano de obra especializada
5. I;Iecesidad de supervision

6. Economia

Tabla 1. Ventajas y desventajas del acero
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Por ejemplo: la identificacidn de electodos para acero dul-

ce de baja aleacidn gue comunmente se utilizan en soldaduras

de elementos estructurales son: E 60 XX y E 70 XX.

Donde el prefijo "E" significa electrodo y se refiere siem--

pre a la soldadura
primeras cifras de
un total de cinco,

E 60 XX, significa

por arco eléctrico. En seguida las dos
un total de cuatro & las tres primeras de
indican la resistencia a la tension.
60000 1bs/pulg: (4222.00 kg/cmz) de resis

tencia a la tensidn.

E 70 XX, significa.

2 2
70000 lbs/pulg (4926.00 kg/cm ) de resis

tencia a la tensidn.

Cabe aclarar en este punto gue los reglamentos de diseflo es-

tipulan gue la resistencia del material depositado por el

electrodo debera ser cuando menos igual al del metal base;

sin embargo hay en existencia electrodos con resistencias

ma}ores para utilizarse como: EB0XX, E90XX, E100XX v

E110XX.

La peniltima cifra indica las posiciones en gue permite sol-

dar el electrodo.

E XX 1 X 1Indica que es un electrodo que se puede utilizar

para soldar en todas las posiciones (plana, hori--

zontal, vertical y sobre cabezal.

E XX 2 X Sdlo juntas en angulo en posicidén plana. y horizon-

tal.

E XX 3 X SO0lo en posicidn plana. i

Desde luego estas clasificaciones estdn intimamente ligadas
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s

La Gltima cifra en conjunto con la pendltima, indican la cla

se de corriente a usar y la clase de recubrimiento.

E XX 10 Significa que solamente puede utilizar corriente
continua invertida C.C. (+) y su recubrimiento con-

tiene materia orgdnica (celulosa y sodio).

E XX 11 Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (+) y su
recubrimiento contiene materia organica (celulosa
Y potasio).



13

14

15

16

17

18

-

Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (-)
(+) y su recubrimiento contiene rutilo, titanio y

sodio.

Significa gue puede soldar con C.A. & C.C. (-)
{+) y su recubrimiento contiene rutilo, titanio

y potacio.

Significa gue puede soldar con C.A. & C.C. (-)

{+) v su recubrimiento contiene rutilo, polvo de
hierrc (30% aprox) y titanio.

Significa gue puede soldar con C.A. & C.C., (+)} ¥y

su recubrimiento contiene bajo contenido de hidrd-
geno y sodio.

Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (+) y |,
su recubrimiento contiene bajo contenido de hidrd-
geno y potasio

Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (-} y su
recubrimiento contiene bajo contenido de hidrdgeno,

polvo y Oxido de hierro,.

Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (+) y
su recubrimiento contiene bajo contenido de hidrd-

geno y polvo de hierro (25% aprox).

Ademas de la clasificacidn anterior, se adiciona un sufijo gue

significa que contiene una aleacidn especial en el metal de

aporte {electrodo), por ejemplo:

E XXXX-A1

Significa que—el electrodo contiene aproximada--

mente 0.5% de molibdeno

ds
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TIPOS BASICOS DE JUNTA

SOLDADURAS APLICABLES
RANURA RECTA  RANURA EN J
RANURA EN YV RANURA EN V ACAMPANADA
RANURA DE BISEL RANURA DE BISEL ACAMPANALD

RANURA EN U BORDE DE PATIN
LATON

JUNTA A TOPE

SOLDADURAS APLICABLES
= FILETE . RANURA DE BISEL ACAMPANADO
RANURA RECTA BORDE DE RATIN
RANURA EN V ESQUINA DE PATNN
RANURA DE BISEL PUNTOQ
RAMURA EN U PROYECCION
RANURA EN J COBTURA
RANUAA EN V LATON
‘ JUNTA DE ESQUINA ACAMANADA

/' SOLOADURAS APLICABLES
FILETE RANURA EN J

TAFON RANURA DE BISEL ACAMPANADO
‘ RANURA PMTO
RANURA RECTA PROYECCION
RANURA DE BMSEL COSTURA
LATONM

JOLDAQURAS APLICABLES
FILETE RANURA EN J
RAMURA DE BISEL ACAMPANADO

LATON

SOLDADURAS APLICABLES
RANURA RECTA BORDE DE PATIN

RANURA DE BISEL  ESQUINA DE PATN

RANURA EN V COSTURA _
_ RANURA EN J BORDE
RANMURA EN U

JUNTA DE BORDE
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LA CONFIGURACION DE LA RANURA SE MUESTRA
UNRICAMENTE PARA UUSTRACION. LA FORMA DE

LA RANURA USADA DEBE SER CONFORME A LA
QUE SE ESTA CALIFICANDO.

A = RANURA DE PENETRACION COMPLETA DE LA JUNTA -UNION A TOPE DIRECTA

FiG. 5 PRUEBA DE TENSION DE SECCION COMPLETA Y PROBETAS
DE MACROATAQUE PARA PRUEBAS DE CALIFICACION DE -
PROCEDIMIENTD.
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APLICACION DE SOLDADU A A TOPE MOSTRANDO L USO DE D
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e L NOTA: LA GARGANTA EFECTIVA DE LA PORCION DE
" LA SOLDADURA A TOPE NO PUEDE SER
—ul |0"F— MAYOR QUE I8 mm.
SOLOADURA DESEADA SIMBOLO
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SIMBOLO
ReEstandar del useerio

SOLDADURA DOE SEADA
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FORMULAB PARA DETERMINAR LAS FUERZAS EN SOLDADURAS DE FILETE

I FORMULA SOLDADURAS
TIPQ) DE SOLICITACION ORDINARIA: TRATADAS COMO
| ESFUERZOS (kg/cm?) LINEAS: FUERZAS
~ (kg/cm)
l
0 TENSION P P
 E—— {l [ _I—Fl 0 o=— F=—
|' ' COMPRESION A L
l P P v P
L CORTANTE T=— =—
i i :
g1 l '
T
7~ FLEXION M Iy
Omdx = S Frgpe = ——
1l S,
b
" ‘ Uy TORSION M
@@v T =7 v,y =M,
+| + J MT
| L

AS y J.- Area, mddu

|
|

L, Sp y JL. Area,modulo de seccion

lo de seccion y momento polar de inercia del area efectiva (cm?, cm3 ¢cm?)-

y momento polar de inercia de las lineas que coinciden con los ejes de los filetes (cm, cm? cm?)




PROPIEDADES DE CONJUNTOS DE SOLDADURAS TRATADAS COMO LIN EAS
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SOLDADURAS DE FILETE. RESISTENCIAS DE DISENQ

-f

SOLDADURA MANUAL CON ELECTRODO RECUBIERTO:

2y

" TAMANO
NOMINAL AISC-LRFD 86 (ref5.2.13.) Y NTC-RDF 87 (ref 5.2.20)
DEL FILETE. - .
mm PULG GARGANTA FZA. DE DISENO
EFECTIVA (mm) - CORTANTE
{kg/cm)
E6OXX E70XX .
3.2 1/8 2.25 427 498
. 48 3/16 3.37 640 - 746
6.3 1/4 4.49 852 994
7.9 5/16 5.61 1065 1243
9.5 3/8 6.74 1279 1493
o 16 7.86 i 1492 1741
P 127 12 8.98 1704 1989
143 9/16 .10.10 1917 2237
15.9 5/8 11.23 2132 2487
17.5 11/16 12.35 2344 2735
190 | . 3/4 13.47- 2557 2983
20.6 13/16 - 14.59 . 2769 3232
22.2 7/8 ~ 15.72 . 2984 3482
23.8 15/16 16.84 - 3196 3730
25.4 1 17.96 3409 3978




