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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

H

Palacio de

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de iIngenieria, por conducto del jefe de la

Division de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias serin computadas por las autoridades de la
Divisién, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedlmos a los amstentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas so

retendran por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hara'

responsable de este docume_ntof

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas vy
experiencias, pues los cursos que ofrece fa Divisién estan plalieqdps para qué
los profesores exppligan una tesis, pero sobre todo, péra_que coordinen las

opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos seminarios.

Es muy importante que todos los asisfen_tea llenen v qtitregixen su hoja de
inscripcion al inicio del curso, informacién que servira para integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacién Continua
ofrece, al final del curso ‘deberan entregar la evaluacién a través de un

cuestionario diseiiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda ilenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la Ultima sesién las evaluaciones y con esto

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
, Divisioén de Educac:on Contlnua. _
Mineria Calie de Tacuba 5 Primerpiso . Deleg. Cuauhtémoc 06000~ México, D F ~. APDO Postal M-2285

Teléfonos' 5512-8955 BE12:5121 5521-7335 5521.1987 Fax 55100573 5521-4021 AL 25 -
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F. L UNAM. _

DISENO DE MIEMBROS A FLEXOCOMPRESION

AISC DISENO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD)
CAPITULO “H”
1 MIEMBROS SIMETRICOS SUJETOS A FLEXION Y FUERZA AXIAL.
1) Miembros simple v doblemente simétricos con flexion y torsion. |

La interaccion de flexion ¥ tension en perfiles simétricos s¢ limita mediante las formulas Hl-1a y HI-1b.

a) Pama i 20.2
P

P M M
: +§ =+ —2 1510 (Hi-la)
P, 9| oM ¢|,M..,
P
b) Pamm —— < 0.2
P,
B M M
24 N e P K] (H1-1a)
2¢Pn ¢bMu ¢any
En donde:
P, = Resistencia de tension requerida. en Kg.
P, = Resistencia de tension nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la Seccién DI,
enKg.
M. = Resistencia de flexion requerida. determinada de acuerdo con las disposiciones de la
Seccion C2. en Kg - m.
M, = Resistencia de flexion nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Seccién F1,
enKg-m.
X = Subindice que indica un simbolo se refiere a flexién alrededor del eje mayor momento de
tnercia,
¥ = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de menor
momento de inercia.
é=4¢, = Factor de resistencia para tension (véase la Seccién D1).
¢b = Factor de resistencia para flexion = 0.90.

Se podra hacer un analisis mas detaliado de la interaccion de flexion y tension, en lugar de usar las
formulas Hi-1a y H1-1b.

2) Miembros simple y doblemente simétricos 2 flexién v compresion.

La interaccion de flexion y compresion en perfiles simétricos se limita mediante las formulas Hl-1a y
HI-Ib. en donde:

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDgCACI()NCONmm F.I. U.N.A. M.

P, = Resistencia requerida ante compresion, en Kg

P, = Resistencia nominal a la compresién. determirada de acuerdo con lo indicado en la
Seccion E2. en Kg.

M, = Resistencia a la flexién requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la Seccion
Cl.enKg-m.

M, = Resistencia a la flexion nominal. determinada de acuerdo con las disposiciones de la
Seccion Fl.enKg-m.

X = Subindice que indica que un simbolo se refiere a flexion alrededor del eje de mavor
momento de inercia.

v = Subindice que indica que un simbolo se¢ refiere 2 flexion alrededor del eje menor momento
de inercia.

¢=¢. = Factorde resistencia para compresion, = 0.85 (véase Ia Seccion E2).

¢b = Factor de resistencia para flexion = 0.90.

MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN

Si un elemenio estd sometido a2 momentos v carga axial de compresion, apareceran en el momentos
flexionantes v deflexiones latcrales adicionales a las iniciales. Cuando analizamos un marco con alguno de
los métodos cldsticos comunes. los resultados se denominan momentos v fuerzas primanas o de primer
orden. Atn si el marco estd soportado lateralmente. se presentardn algunos momentos secundarios debidos a
la flexién lateral en las columnas. Un efecto de segundo orden puede ser determinado por un andlisis P-A, o
bien las especificaciones LFRD. Propone una amplificacion para las cargas de gravedad v una amplificacion
para las cargas laterales.

Para disefiar las columnas Mu = resistencia a flexion requerida (basado en cargas factorizadas) incluvendo
efectos de segundo orden.

Estos efectos se pueden obtener con un paquete de computo como el SAP-2000 o STAAD IH v asi ya se
ticnen a los momentos amplificados.

Otro camino es amplificar los momentos.

Mu= B An, + B,Ml

) .

Columna con marco
armostrado lateralmente
-&.—

Mn, + P& = bMn, L

Columna con marco no
arriostrado lateralmente

Ml, +PA =B, Ml,

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L UN.A. M. -~

B, = Magnifica el momento (Mnt) para incluir el momento secundario. El momentos secundario P-A se

inrhye al multiplicap :1 momento primaric (Mlt) x B. P
Vlhlyc : TP " ; l R R
AR il e R
Estructura Criginal = Para Mnt estructura con + Mt para estructura con
corrimiento lateral impedido movimiento lateral no
impedido
M
B, _Cm >1.0 [C1-2] Cm=06-04—> [C1-3]
1- P M, ' o
Pe,
P _AgFy x'El _KL [Fy
& = pyE —(KL)Z AV E
N a

B, [Ci4] B, [C1-5]

— =] - 1 _
o g

El provectista puede usar cualquiera de las 2 expresiones proporcionadas por LRFD para B la primera,
contiene el indice de corrimiento lateral, por tanto es mas conveniente para el disefio practico.

2 Pu = Representa la resistencia axial necesatia de todas las columnas del piso en cuestion.

Ah
L

= Representa el indice de corrimiento lateral del piso, en México se limita 2 0.006 y 0.012

z H = Es la suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen Aoh.

Crm = 0.85 Para miembros con extremos restringidos v 1.0 para miembros no restringidos.

Pez = Resistencia al pandeo de Euler. con en factor K de longitud efectivo en el plano de flexion.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N. A M. .

2 EJEMPLOS DE APLICACION

Ejemplo 2(1) Disefiar una columna de un marco metilico er donde su andlisis se hizo considerando el
efecto P-A.

1.- Elementos mecanicos de 1a barra aitimos son los siguientes:

. |85.00t0n — M,=1791
— T Mx=1855tonm |/
!
<1 . _
SN K,<1.16
H=350cm. K,=2.06 “"‘h
| 1—1\ 1 me1783
_é_, —  Mx=1549ton.m
2 - Para columnas secc. I la carga equivalente serd:
05.652
495652 _ 5ag 07cm?
1782.45
;e 1.16 x350 = 6.76
60
_K_L_ =60 aprox.

r

3.- Seccion propuesta W= 18 X 119 a revisar.

A = 2265 cm Iy = 10531 em' d = 4820 cm J = 441 cm’*
Ix = 91154 cm* Sy = 736 cm* tw = 166 cm Cw = 5451278 cm®
Sx = 3785 cm* Zy = 1132 cm® bf = 286 ocm  FyF., = 2530 kg/cm®
Zx = 4277 o ry = 638 cm t = 269 cm

i = 20 cm

Kx=2.06 Ky =116

Propuesto propuesto

3.- Compresion por carga axial
Py = AFy = 226.5x2,530=573,045 Kg

#Py = 0.9x573,045 = 515,740.5 Kg

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISI()I‘:T DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N.A.M.

4 .- Revisamos si la seccidn es 0 no compacta.

PATIN ; ALMA TABLA B 5.1
he 4282
b _ 286 _537.1084." cumple —=——=258
2, 2x2.69 w166
~ TABLA
2% _j08a vs B8 _se7 Pu _125= 85000 _ 416550125
JFy .iFy dPy 515,740.5
Sin sismo Con sismo
1600[ Pu ) 2120 2120
=—=1233- = 4220
JEy 6.Py)  Fy \/2 530
1,600

0(233 0.165) = 68.87

68.87 > 25.8 La seccion es conypacta.

Calculo deic
KL Fy 206x350 [ 2530
T = 20xz V2040000 k
_ KL [Fy 116x350 [ 2530 067 éste s el ms desfavoraby
AN E T 68xx 2040000 0 tsees el mas destavorable

Ac=<1.5 Fer = (0.658‘.“2 )Fy

Por lo tanto
Fr, = (0.658°%" 1,530 = 2,366.12 Kg/ om’

Fer, = (0_658“."2 }2,530 =2,097 Kg/cm® se toma el menor esfuerzo
¢Fcr = 0.85x 2,097 = 1,782.45kg / cm?

¢Pn = AgFcr = 226.5x1,782 45 = 403.7210n.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDUgACI()N CONTINUA F.L U.N.A. M. .

COMPRESION POR FLEXION Mx v My.

Pu _ 85000
¢Pn 403,720

=0.211)0.20 .

Pu 8 ( Mux + Muy )S 1.0 Mu =B Mnt + B, Mlt Encontramos B,

¢Pn 9\ gMnx g Mny
Come e 04[&’_1)
m= 8 M2
1549 (17.33)
— 06— - = 06— 04| —~ | =0202
Cm, =06 0.4[]8. <) = 0266 Cm, =06 =5

CALCULAMOS LA CARGA CRITICA DE EULER

AF
pe = A8 Pe, = Zay  2283x 2;530 = 3'581,531.254g.
Ac /EQ 0.40
AF, 2265x2530
Pe}, = ;{;2' = 5 67; =1'276,553 80kg.
B, = Czﬂ >1
 Pe
0.266 _ _
B, = 85.000 =0.272 .= 1.0 como di menor que uno, tomamos como base 1
© 3581.531.25
0.20 _
B, = w5000 - 0.214.-.1.0
1276,553 8

»»1 ¥ By =0 va que se considerd en el andlisis el efecto P-A
Tomando el mais grande momento

Mux=1.0(18.55)= 18.55ton. m Muy=1.0(17.91 )=17.91 ton. m

ING. JOSE LUIS FLOR®S RUIZ



DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N.A. M. ‘
Requisitos de seccion compacta para flexion

a) Patines unidos continuamente al alma

l 3 soldadura corrida si es compacta

— ] l 7 soldadura salteada no es compacta

b) Pandeo del patin elementos no atiezados

b, 545 286

< =
2, " JFy  2x2.69

¢) Pandeo del alma. elementos atiesadas

=5.32(10.80.. cumple

A, _f‘E_S.%,zs 80(329—42 20 .. cumple y ia seccidn es compacta.

1, 166 VB

d) Longitud libre sin arriostrar el patin en compresion.

: _2516r, 2516x68
Lb=350cm. J_ \/'— ~ 34014
Como Lb > Lp  Calculamos Lr
350 340
J=441cm’ G =04E = 0.4 X 2'040.000 = 816.000
Cw= 5451278 cm®
= 706 Kg/cm? Fyw =2530 Kg/cm?
X, A
Lr=—D2 1 Tt X (e ey = 282239320 o) x,(2,530-706) =1361.160m.
(Fyw - Fr) - 2,530~706 * :
X, =2 EGJA _ = ‘ 2'040,000 x 816,000 x 441 x 226.5 — 239.321.96kg / cm’
Sx' 2 3,785, 2

2=

4Cw ( Sx J’ _ 4x5451278 [ 3,785

2
= 0.00000022962.29 x 107 cm* / kg?
GJ 10,531 | 816,000 x 441

Lp<Lb<Lr =34<35<13.61

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



_DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F. L U.N. A. M.

ZONA H

ghin = Cb[Wp ~ gb{Mp - Mr)[ff’ =P ]] <g,Mp
r-Lp

3
M M
Cb=175+ I.OS[—-—'-) + 03[4] <23
M M

2 2

1855m*

L

e
™\ M, =1549

15.49 1549
Ch,=175+1.05 —— |+03 ——— | =2.802= se— pasa .. 2.3
4 (18.55] (18.55]

M, =1791
L/
|~

<]
/T M, =1783

S,

17.83 17.83
17.91 17.91]

Ch, =1.75+1.05—=+03 —-——] =3.09 = se — pasa .. 2.3 no puede ser mis grande

¢ Mp = ¢, FyZx

¢, Mpx =09x2530x4,277 = 9'738,72%g . x cm.
$,Mpy =09 x2,530x 1,132 = 2'577,564kg. x cm.

@, Mr = ¢,Sx(Fyw — Fx)

$,Mrx = 0.9 x 3,785(2,530 - 706) = 6'213,456kg. x cm.

$,Mry = 0.9 x 736(2,530 — 706) = 1'208,217.60kg. x cm.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 'F.L U N.A. M.

SUSTITUYENDO

350-340

= 2.3 9'738,729 - (9'738,729 - 6'213,456) ————
i =2 [97 ( (1,36]—340

)] = 22'319,663kg. xcm.

Como es mayor ¢gMnx va a ser igual a 9°738.729

350-340

= 2.3 2'577,564 - (2'577,564 — 1'208,217.60) —————
oMy [ 564 (2577, (1,361-—340

)] = 5'897,550kg. x cm.

Como es mayor tomamos (¢bM - )la siguiente.

@ Mny = 2'577,564kg. x cm.
5.- Revision de la ecuacion de interaccion

Pu +§ Mux +§ Muy
¢rPn 9 ¢anx 9 W'Dj

85,000 8 ( rsss,oooj 8 ( 1'791,000
9

- - =0211+0.169+0617 = 0.997(1
403,724 9\ 9'738,729 2'577,564

POR LO TANTO PASA
FORMULA EMPIRICA PARA BUSCAR UNA SECCION I

Pey = Pu+ E_dl"ix_; 7.5My 2x1855  7.5x1791

= 85,000 +
0.482 0.286

=631.64t0n. x m.

s
¢cFer = 2,097 Kg/fem? x 0.85 = 1,782 Kg/em?
¢Pn = 1.782 x 226.5 = 403 Ton x m < 631.64

No pasa comparando con P, = 631.64 ton m pero cada formuia es empirica,

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION DE EDUCACION-

202) REVISION COLUMNA (C;); CRITERIO AISC (LRFD).
1.- Columna seccion “I” de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A-36).
Altura de 13 coluronza L = 350 cm

2.- Elementos mecinicos.

ESTATICA SISMO X SISMO Y
P 299.7 Ton 4.90 Ton 21.90 Ton
M, supenor 7.06 Ton - m 63.8 Ton-m
M mfenor 11.18 Ton - m 88.1 Ton-m
M, spenor 0.05Ton-m 31.1Ton-m
M, mienor 0.19 Ton - m — 109.60 Ton - m

3.- Propiedades geomeétricas de la seccion.

PERF] D | b | & | & | A | I, S. | Z | n | L s, |1 Z | 1,
IL |cm|cm|{cm!emicem| em®* | om®* | om® jem | em® | em’ | em® | ecm
C-=2 80 60 [ 254 44 | 706 | 83047 [ 20762 | 23127 { 343 { 15849 | 5283 | 80311} 15.0
6 1 3
4.- Compresion por carga axial. tf T 1%
Pr=aly ey L
h w D

Py = 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Ton

Py = 0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton

te2 L 1 x
P,=299.7+4.9+0.3(21.9)=311.7Ton (CV+§,+0.3 §,) b 5 o
f
5.- Condiciones de seccién compacta para miembros en compresion segin tabla B1.5.
a) Patines,
Cond E + Suono
i
bf 436
_
2tf \ Fy
bf 60 68< 436 867.C le I i0 ti
—_— =68< =8.6/:Cumple Ia on en €5 compacia.
o 2x4a 530 ple la seccion en sus patines es compa
b) Alma.
P
Para —— < 0.125 154360 1—1'54P‘
by t, Fy ¢be

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISI(')IN.’ DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M.

’ 2
be P o025 b 1600 2.33-_&]2 120
. ply t‘. “’Fy ¢be VFY

h=d-2¢=80-2(4.4)=712cm

P, 3117

= =0.19>0.125
6,P,  1607.56

1600

V2530

2120

V2530

28.03 <42.18 <68.07 .. EL ALMA ES COMPACTA

(2.33-0.19)=68.07

=42.14

6.~ Pandeo flexionante.

KL [{Fy
A, =—— f-— (LRFD E2-4)
m VE

Ky=097(casoa) K,=090 (asoa) *
Kx=348(casob)  K,=188 (casob) **

*  Desplazamiento lateral impedido.
** Desplazamiento lateral no impedido.

DISENAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDOQ.

7.- Calculo ¢ P,.
3 = 3:48x350 (2530 _ 30
3431xn 2040000
1.88
), = 188350 [ 2530 _ . 400
15.0x7 ¥2040000

El esfuerzo critico de pandeo sera:

Sil <15 F_= (0.658}“2) Fy: Pandeo inelastico.

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ



DIVISION PE EDUCACION

Sia>15 F_= (0:.57J Fv: Pandeo elastico.

¢
Se toma el valor mayvor de 7.

F. = (0.658 ©**") x 2530 = 2286.23 Kg/cm®

$e Po = . Fee A=0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg= 1371.97 Ton.

8.- Compresion por flexion M, y M,.

P, 3117
$.P, 137197

[ - |

P, +§[ M )—S— Mo <1.0
¢cpn 9 ¢an 9 d)any

CONDICION SISMO X; P,=299.7+4.9+0.3 (21.9)=311.7 Ton

=0.227 > 0.2; Se aplica la signiente formula.

DIRECCION X DIRECCION Y
Mo, |1 =]7.06 +63.8 = 70.86 Ton - m Mgy = 10.05+03 (LD =9.38Ton-m
Mpe |=|11.18+88.1=99.28 Ton - m M., 1=10.19+0.3 (109.6) = 33.07 Ton — m

CONDICION SISMO Y: P,=299.7+03 (4.9)+21.9=323.07 Ton

DIRECCION X DIRECCION Y
(Mg |=17.06+0.3(63.8)=262Ton-m Mug 1=10.05+31.1=31.15Ton-m
Mps |=]11.18+03(88.1)=37.6] Ton-m [Mgs |=]0.19+ 109.6=109.79 Ton —m

9.- Calculo de los momentos My, ¥ My,

M, =B, M,, + B- Mg, {LRFD H1-2}
Ce
B,=—=-=>10 (LRFD H1-3)
]__ u
Pel
SISMC . SISMOY
08
-los "0_4(_7-—-9}0_31 c. |-]06-04222)-032
9928 37.61
9.38 31.15
)=l06-04 =222 )=04s -1 06-04 =2 =048
Co 4[33.07] Con 4{109_79)

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F.I. U.N.A. M

AgF
Cilculode P, = £ 2y
= 796x2330 _ 1137610414 Kg: Carga critica de Euler
= {0.398)
. =1%0%290 _ 7378957.63 Kg. Carga critica de Euler.
b (0492)
1.- Calculo de By.
SISMO X SISMO Y
031 0.31
- _03121. = =032..10
Bux 317 31210 Bis | _323.07
11276104 11276104
: 0.48 0.48
= =048 =1. = =048..10
Bly ]_ 3117 048 1 0 Bly l 323.07 ‘::'
7378957 7378957 .

2.- Célculo de B, B- = 1.0 en un marco arriostrado.

e )

.4 &
1
Bz: A (Cl-4)
I-ZP | —
THL
]
B,=—— (C1-5)

© [ =P,
2 Pe,
e Ut S S ——

ING. JOSE LUIS FLORES RUILZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M

- -Donde: .

A = Desplazamiento relativo.

L = Altura columna. ‘

Z P, = La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestion.

ZH = La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen Au,.

Datos:
th
— = 0.0110: ver tabla 4.
L
z P, = 4800 Ton.
ZH = 579.2 Ton. ver tabia 4,
1
B = ooto] %
1-4800 —
579.2
MOMENTOS DE DISENO
SISMO X
DIRECCION X DIRECCION Y
M, |=17.06(1.0)+63.8(1.09)=76.60 Ton-m M, |=10.05(1.0%+0.3(31.1){1.09)=10.22 Ton-m
My 1=} 11.18(1.0)+88.1(1.09)=107.20 Ton-m M, [=10.19(1.00+0.3(109.6)(1.09)=36.09 Ton-m
SISMOY
DIRECCION X DIRECCION Y

M. | =17.06(1.00+0.3(63.8)(1.09)=27.92 Ton-m M, |=10.05(1.0)+31.1¢(1.09)=33 95 Ton-m
My | = | 11.18(1.0)+0.3(88.1)(1.09)=39.99 Ton-m M, {=10.19(1.0)+109.6(1.09)=119.65 Ton-m
3.- Flexion.

Longitud sin arnostrar de! patin de compresion (L,) = 350 ¢m

_ 23151, 2515x15

Lp= =
Fy, 2530

Se tiene un flexion plastica.

=750.01 cm>350

M=t Mp: =09

Mp=Fy Z<1.5M,=787.92

My, = Fy S, = 2530 x 20762 = 52527860 Kg - cm = 525.28 Ton - m
Mp, = 2530 x 23127 = 58511310 Kg — cm = 585.11 Ton —m < 1.5 My

¢ Mn, =0.9 x 585.11 = 526.60 Ton — m

'——'____——_—"'———————————d—_————-—-—-—————————_._-_—___. e '_-_.-II.
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA- F.L U.N.A M
My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton—-m
1.5 My, = 1.5 x 133.66 = 200.49 Ton - m
Mp, Fv Zy = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 .. Tomamos 200.49 Ton - m
¢Mn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton - m

4 - Interaccion.

Sismo X

Mux=1.1x1072=11792Ton-m: Muy=1.1x3609=397 Ton-m

3117 8 [IOT’ZOOOOX].I) 8[3609000x1.1

-+ — —
1371.97 91 52660000 18044000

5 )=0.227+0.199+0.196 =0.622<1.0..EB

SismoY

Mux =1.1x33.99=37389 Ton—-m: Muy=1.1x11965=131.615Ton-m

=0.235+0.063+0.648 =0.946<1.0..E:B

¥
b
-

323.07 8 (3399000x1.1} 8 (1 1965000x1.1]

1371.97 9\ 52660000 ) 9\ 18044000

Fue mas desfavorable la direccion Y, trabaja la columna al 94.6% en eficiencia. es decir. esta correcta.

~
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F.L U.N.A.M

Ejemplo 7.2.(3) Disciiar la capacidad de carga de un dngulo de 1 %47 x W~

z Y, W ANGULO DE LADOS IGUALES
M ce W v Z son los ejes principales nos dan el mayor y el
- g X - . )
- Fary mener radio de giro.
y-119 Yo LA 0638
S A .
et 19, Longitud de 1.00 m
‘ =3
Propiedades:
A = 4.4cm? Iv=1Ix=583 cm’ Sx=Sy=220cm? X=Y=119cm
1v=rx=1.14cm rz=0.73 cm E =2°040.000 Kg./cm?
rw = 1.42cm G = 787.860 Kg /cm ? Fy =2530 Kg/cm? (A36)
I,=249cm* S.=148cm’
L. =8.74 cm’ S.=324cm’
0.635
19635 _43175¢em
2 2
X, =119-03175=08725¢cm Y, =0.8725¢cm

J= %(btﬁ +ht ;): %(3.8)( 0.635 +3.8x0.635° )= 0.648 cm*

Cw = Elg(b%ﬁ +hit))=—

36(3_33 x0.635° +3.8° x 0.635° )0.780 cm®

fo=y X, +Y, +r," +1," =10.8725" +08725° +1.14° +1.14° =2.03cm

r,? 2.03°

[(Xj +Yj)] [(0.87252 +0.87252)}
H=-|e el = 0630

REVISION PANDEO LOCAL.

b 381 6.00¢ 640 640 1270 E hav disminucic Ia relacié 0
—=—-——= 0, = = ) s tonces no hav mi o r i6n an
1 0635 [Fy J2530 ntonices no hay disminucion por la relacién ancho grueso

Qa=1:Qs=1: Q=QaQs=1
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DIVISION DE EDUCACIONCONTINUA F.L U.N.AM

EL MOMENTO DEBIDO A LA EXCENTRICIDAD DE LA PLACA.

1=3.81
2 . lg? -
lg2 L : 7

W

- 1gussa=0.635(1/4™)

dw = 0.7071(Lg) = 0.7071 x 3.81 = 2.694 cm

dz=y~2=1.19,2=1.6829 cm

Ew =

07071 4 1 1g)= & 071(3 81+0. 635)— 1.5715 cm

_ 0. 7071 0.7071

MI

Ez = y: (Lg-tg)=1.19v2-—=""-(3.81-0.635)= 0.56 cm

Suponiendo —E >0.2
6Pn

Pu + Muz Mzrw <1.0
¢Pn 9\ g Mnz 7

Muz = B Mnt = _Cm x 0.56Pu;Cm=10

KL ‘Fy
A, =
m \E
AgF ' F 100 )? 530
Pe-=-§'%;k’=(g—] ~y=(lx 0 J (223953
rn) E \073xxz/  2040,000
Per=32X2930 o 00ak
“T 2358 eNTME

st ey s
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F.I. U.N.A. M

x 15715Pu,Cm=10

-Cm
(17
Pez

2 2
0
Pew:iqﬁji}i.jﬁ:[_@_} fl=["‘1°°) 2339 __ 6232

Muw = B Mnt =

it rz) E \a2xz/ 2040000
Pew = +4%2330 _ 1556320 Kg
06232

E! limite de esfuerzo en la fibra extrema por flexion en dngulos puede ser supuesta para propasitos de disefio a
hacer Fy

Sz = Iz 249 =1.4796 cm’®
Cz 1.6829

Mnz = FySz = 2,530x1.4796 = 3,743 39 Kg —cm

Sw = lw—,~8——71 =3244 cm®
Cw 2.694

Mnw = FySw =2,530x3.244 = 8,207.32 Kg—cm

Pu S[Mu: Muw)
+ + <10

¢Pn 9\ p.Mrz  Mmw
M. M,
——re— ———t——,
Pu_ 8 0.56 Pu (1.0 cm) . 15715 Pu(1.0 cm) -
331954 9 66, 3943 .39[1-—P"— 0.9x8.207 32( 1 - 12
4.720 .94 17 863 .2

Hay que propener Pu para que nos de 1 = 1 por tanteos

Sustituvendo
Pu = 1400 = 101
Pu=1326=1.0

Pu 1426
oPn  3519.54

=0.41>02 Supuesto

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U. N.A.M

7.3 PLACAS BASE DFCR (LRFD).

La placa base es el elemento que transmite los elementos mecdnicos de 1z columna (carga axial. conante ¥
momento flexionante) a la cimentacion. a través de las anclas v estas a base de adherencia a un dado de
concreto reforzado generalmente. La teoria para disefiar estas placas base esta en funcion si la placa esta
sometida (micamente a carga axial. v momento o a carga axjal y momento en dos direcciones

7.3.1 TEORIA PARA DISENO DE PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL.

2
M- B (€
BN\ 2

2
oM, =09 FvZ=09Fv [%J

M, s M,

2P

3

t>f
\ 0.9FyBN

€ = Mavor valor de :
(m. n. An")

ntz'\dbf
4
X
I++1-X
([ adb, ) P 0= 05
(d+b. ) jo.p,

e e ————
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F.I._U.N.A. M. _
EJEMPLO (7.3.1) :

(IR254 x 67.4 Kg/m) P, = 90 Ton fc = 200 Kg/cm?

=06 d=2565cm b=2027cm |

A=0.5(0.95d-0.8b) =4.075 cm

_[ 4db, ]Pn _88.76

(d'i'bf)2 ¢=Pn— d)cP
DISENO DADC:
Alreq = f 20,000 =882.35 cm®

.085F'c) 0.6(0.85)x(200)

\A, =29.70 cm

N=,A +A=2970+408=33.78 em

B=21-5825 5615 cm

N 33.78
Usar N=35cm(13.77"). B=25cm (9.84")

P, = 0.6 (0.85fcNB)

= 0.6 (0.85)(200)(35)(25) = 89.250 Kg = 89.25 Ton

X = =222-099
o.P, 8925
X 209 809510
1+\1"X ]+'\]—0.99
7Ln'= A'\ dbl‘
4
. I.O\‘25.65(20.27) =570 em

532 cm

o _(N—0_95d} _[35-0.95(2565)]
N2 ) 2 -

*
HAR

IXG. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M

e (B-0.8b,) _[25-08(2027)] _
2 2

4.39 cm

Domina £ = An'= 5.7 cm .. diseftamos con este valor

2P

>0
| 0.9E,BN

2(90000)
=57 =171
t=3 1 0.9(2530)25)35) e

Usar 1.9 cm (3/4"). DISENO FINAL PLACA BASE SERA:
PLACABASE =19x25x35¢m

= 3/4"x984"x 13.77"
EJEMPLO (7.3.2):  Si el apoyo de concreto es mayor a la placa base seleccione la placa mis delgada
fc=200Kg/cm* P,=90Ton
N=28cm (d= 2565 cm)

A; =644 cm?

B=23cm (br=20.37 cm)

Ax=4A, = 3(644) = 2576 cm?

‘bcpn = ¢c{085f|c BN il_}
\ A,
=0.6[0.85x 200 x 23 x 28+ 4
=131376 Kg=131.376 Ton

_ 8876 _ 8876

= = =0.675
6P, 131376

_ 23X 24,0675
I+11-X  1+.1-0.675

=1.046 -51.0

_ 1.0,/25.65(20.37)
4
e ——————————————————————
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N.A.M

P,

B

t=f ——t_
\ 0.9E,BN

2x90,000

=20cm
V09x2530x23x28

t=5714

Dejamos:

PLACA BASE =2.2x23x28 cm = (7/8" x 9.05" x 11.027)

be |
_r_ -------------- ! m
d| i i lesd| IN
t ml
Sk B80by n
= 5

EJEMPLO (7.3.3):  Analisis y disefio de una placa base con carga y momento DFCR (LRFD).

Con los resultados obtenidos por computadora se analizard v disefiard la placz base, esto es. con una carga
axial de P = 50 Ton y un momento maximo obtenido del anilisis de M = 1.7 Ton - m. Tenemos el siguiente
analisis. Domino CM + CV Carga vertical.

Estructura Grupo A

1.- DISENO DE LA PLACA BASE.

Datos:

P =50 Ton

M=17Ton-m , 355.6 :

Columna "H" 14" x 14"

fic = 250 Kg/cm?

P, = 1.4 x50 =70 Ton @ | g = 0.95 x 355.6
= - - lﬂ

M,=14x17=238Ton-m al | }‘.337_,

a) Caiculo del esfuerzo admisible al aplastamiento.

h=0.8x355.6

Fo, = ¢ 085 fc =06 x 0385 x 250 = 1275 b = 284.5

Kg/cm?
$.=0.6
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA _F.IL U.N.A.M~
W
b) Elareade laplacasera:

_1.5Peq
" F

P

A

Donde:
Peq =P+ 0.071 Mx + 021 My
Peq = 50 +0.071 (170) =62.07 Ton

Peq, = 1.4 x 62.07 = 86.898 Ton

_ 1.5x86.898
127.5

=1022.32

(Para una columna "H")

¢) Los valores de m v n seran.

m=n= —(—b—:;—g—)+%\-’(b+d)2 —4[(bd)—A]

(zs.s:;sz’.s)Jr

+%\(28.5 +33.8)" - 4[(28 5x33.8)-1022.32] = i

m=n=-

=0465 =1cm

Cemo minimo tenemos que dejar 4" por lo tanto:
d) Las dimensiones de la placa serdn:

B=b+2m=285+2x1016=488cm U 50 cm

N=b+2n=338+2x1016=541cm T 55cm

Por lo que los valores de m v n seran

=10.75 cm

B-b 50-285
m= 2 =

__N-d_55-338
—=

=10.6 ¢m

R —————

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUGA F.L U.N.A.M

e) Ahora determinaremos si existen tensiones o nio en la placa con la siguiente formula.

2 2
_BN' N_70x055 0.55_ 0.
12M, 2 12x238 2

Por lo que s¢ deduce, que no hay tensiones.

f) Calculo de esfuerzos.

P, 6M, 70000 6x238000 Kg

- 4 3 = -+ - 3 = 3489_‘—2
BN BN® 50x55 50x55 cm

P, 6M, 70000 6x238000 Kg
=t e - —=16.01—=
BN BN°® 50x55 50x5S5 cm

g} Espesor de la piaca.
F3=F) -;;= 34.89 - 16.01 = 18.98 Kg/cm?
Fs=18.88 - 1585 =3.03 Kg/cm?
Tomando un ancho de 1 cm de placa, la carga uniforme es:

W, =F1 -F4=3489-303=3]1.86 Kg/cmz

W. = F, = 3.03 Kg/em?

Ahora calculamos el momento en el voladizo con ias presiones maximas. y calculamos el espesor "t".

_ WL 3186x882

M =1239.23K
T2 2 gem a Wy
M. = w,L’ _3.03x8.82° W.

2 3 3 =78.57 Kg<m 2‘@
8.82 cm

M; =M, +M, =1317.8 Kg-cm | !

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M

Por lo que ¢l espesor sera:

“4M;
t= * donde: F, = 2530 Kg/cm?
| 0.9F,

4x1317.8 _

t=, ———=1.52 cm.". dejamost=7/8"=22cm
10.9%x2530

2.- DISENO DE ANCLAS.
Como no existen tensiones para el cdlculo de las anclas. estas se colocardn sélo para resisur el

cortante, la ereccion de la estructura v esfuerzos accidentales no previstos. por lo tanto. colocaremos
anclas de ¢ 3/4" y 60 cm de longitud total quedando como se indica en la siguiente figura.

Columna

| Greut ——

7.6
/ '5
-Ir-l'i.:gf:dora e
¢ 3/4
Ta- 36
60.0
Dado R=3.8

M
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L_U.N.A. M.

DISENO DE ELEMENTOS A COMPRESION

4.1 ELEMENTOS DE LA TEORIA DE LA INESTABILIDAD ELASTICA E INELASTICA.

A diferencia de los elementos en tension el problema de las estructuras metalicas es que debido a su esbeltez
los miembros pueden pandearse. que es un fendmeno de estabilidad v no de resistencia, es un fendmeno que

cuando ocurte generalmente causa colapsos en la estructura,

E1 AISC limita a que la relacion de esbeltez —;—(200

{€) (d) {o)

oL A TSSO S )

FPFPFFLEFPrs

M (g) (h) (0}
FIGURA 4.1.1 SECCIONES TiPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESION

4.1.1 ECUACION DE EULER
En ia formula de Euler para una columna larga. recta. cargada axialmente. homogénea v con extremos
redondeados. Los cres x v v se localizan segin la figura como el momento flexionante en cualquier punto de
la columna estd dado por - Py, la ecuacion de 12 curva elastica se escribe de la siguiente manera:
EI d’y/dx"=-Py
Multiplicando ambos miembros de 1a ecuacion por 2 dy e integrando se obticne
El 2dy/dxddy/dx=-2Pydy. El(dv/dx) =PV +Cl
Cuando y=5. dv / dx = 0. y el valor C1 es igual a P5" por lo que
EI (dy /dx )’ = Py? + P§?
La expresion anterior se puede escribir de la siguiente manera:
(dy/dx )" =P/ EI(¥ +P5Y)
(dv/dx }= V¥ P/ El ¥ (y° +P5%)

dv/ v (V' +P8%)=+ (P/ EI) dx

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA_F.L " U.N.A M.

W

Integrando la expresién se obticne:

arcsenyzav,[_fi)_fcz
) A\ ElI

Cuando x = 0 v v = 0. C2 = 0. La curva elastica de la columna uene la forma de una senoide expresada por
la ecuacion.

arc sen y _ (-ﬁ]x
5 o

Cuando x =L /2, v = &, se obtiene;

z_L (_’L)
2 2:\HE

En esta expresion P es la carga critica de pandeo que es la carga maxima que la columna puede soportar antes
de volverse inestable. Despejando a P se obtiene:

mEl

P="

La carga inicial de Euler. Pe. es una carga que mantendrd justamente a la columna en la forma deformada
que s¢ muestra en la figura 4.1.2. En cualquier punto a lo largo de la columna el momento extremo aplicado

Py, es igual al momento resistente interno, £7¢, en donde ¢ es la curvatura de la columna en el punto
correspondiente.

Y

;\:Px
—b
L

NI

FIGURA 4.1.2 PERFIL. PANDEADO DE UNA COLUMNA CON EXTREMOS ARTICULADOS

Dividiendo los dos lados de la ecuacion (2.0) entre 4 v sustituyendo / = 4 7, siendo » es el radio de giro de
la seccion transversal. se expresa la carga de pandeo en 1érminos del esfuerzo de pandeo. Fe:

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N.A. M.

La ecuacién anterior para ser aplicada a otras condiciones de extremo. como los librés o los empotrados. es
necesario utilizar el factor de longitud efectiva K.

. - mE

Fcr ¢ K[ 2
%)

Al término (K’ r} se le denomina relacién de esheltez y es usado generalmente como un parametro en cuvos
términos se puede expresar en forma grafica o analitica

En ¢l diseiio de factor de carga v resistencia LRFD s¢ normaliza el parametro de esbeltez con respecto a Ia
resistencia de fluencia del material.

F:}'

Fer ’E
¢ il Por defirucion  For = IC-T

Fy Fy(KL/r)

Fy (KLY Fy KL Fy
Aoe==| = Ae = — .= Parimetro de esbel
‘= For [r);rzE  m  E e =

Graficando el esfuerzo critico

Fa= P/A T Region inelistica | Region elastics
F ¥ Cohmmnas| Colamnes largas
coftas
Fyi2
y Fc:-[o.ssa’qu
Fy A
_[os7r
Fy2 Fer= k: ]Fy
e ——— #
L 05 10 15 20 25 30 A

La resistencia a compresion serg:

¢c Pn = ¢c Fer Ag

—_— e
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA” F.L " U.N,A. M.

TABLA B5.1

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESION

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR
DEL ANCHO - Ap Ar
ELEMENTO ESPESOR (seccion compacta) (seccion no compacta)
Patines de perfiles 1 545 1358 If]
hibridas o0 vigas armadas b/t
soldadas a flexién vEY: JFy, ~1160)/k,
Para P/ P,<0.125{c]
Almas en flexion y 7301, _ 2.75F, (e}
compresion axial combi- h#, JFy o, P, 8150 P
nada Para Po/yP,>0.125[¢] \/ﬁ 1-0.74——
bty
1600 P, 2120
—_— 233 -—— |2 —
‘\/ Fy d)bpy ‘\’ Fy
Sin sismo Con sismo
Patines de perfiles 1 (in-
Cluyendo secciones hi- - bA 545 436
Bridas} y canales en fle- Nl
xion [a) vFy; vFy;
Para Po/dn,P.<0.125[c]
. 5730(, 2.75P, || 4360{_ 1.54P,
Almas en combinacion — J_F—"(l TP ] Jﬁ[ ’TBPS—J [g]
Flexion y compresion - - hft. - d - - 8150 p
1600 P 2120 | VFy ¢, P,
—| 233 - — > —
VFy ¢.P, ) JFy
[a) Para vigas hibridas. usar el esfuerzo de fluencia del patin Fv; en lugar de Fv.
[b] Supone el area neta de la placa en el agujero mas ancho.
fe] Supone una capacidad de rotacion ineldstica de 3. Para estructuras en zonas de alta sismicidad. una
capacidad de rotacion mais grande debe ser requerida,
[d] Para disefio plastico usar 1300/Fy.
le] F, Esfuerzo residual de compresion en el patin.

705 Kg/cm? para perfiles laminados.
1160 Kg/cm? para perfiles armados. soldados.
m 4

©oJh/t,

Para miembros de patines diferentes. ver apéndice B5.1, Fy es el esfuerzo mimmo de fluencia
especificado del t1po de acero que se usa.

oy

pero no menos que 0.35 < K, £0.763

[g]
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DIVISION DE ED: CACION.CONTINUA_F.L U.N.A. M.

4.2 FORMULAS DE DISENO RELACIONES ANCHO ESPESOR.

r—-‘*[ COMPRESION AXIAL
_*{_p___/.———— i, =195/ Fy
- ' ;
h _—
e —— 4 =220 F
I )
A =2660/-Fy

b
I :_1/ A =2000/-Fy

l lt T A, =912/ {Fy/K,)
k ]
<1 o

A, =912/ (Fy/K,

o _‘ﬁ"—'—\ o
L I A =2120/.:Fy
b —_—
| 4.—-~"—“”“_"| A =2000/-'Fy
—_
[
h —
R v A, =2000/. Fy
v
b —
| I A =2120/- Fy
—_
h o —_—
R A, =2120/- Fy
4
: L. . ancho
Si la relacién . < », La seccion es compacta A=
grueso

Si la relacion 2, < 7. <, La seccion no es compacta.

Si la relacion 2 >, Es un elemento esbelto en compresion. puede tener un pandeo local.

Io

b _ ancho
1t Tf' =grueso
hI
—

| Si dan valores mayores
P caen en perfiles delgados

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I._ U.N.A. M.

CONSTANTES RELACION DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FUNCION DE Fy

FORMULAS VALORES
RELACION (SMD) A =36 (530 fr Rypem? 570)
436/, Fy 8.7 7.4
545/. Fy 10.8 9.2
640/. Fy 12.7 10.7
795/. Fy 15.8 13.4
1060/. Fy 21.2 18.0
180/..Fy - 700 277 223
1595/- .. Fy 3L7 26.0
2000/. Fy 39.7 33.7
2120/. Fy 422 35.8
2660/. Fy 52.8 448
5370/. Fy 107.0 90.5
8130/. Fy 162.0 1370
91,333/ Fy 36.1 26.0
145,540/ Fy 57.5 414
232,000/ Fy 917 66.0
630,000/ Fy 249.0 179.0
1475/. . Fy 19.33

b - .

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA_F.I._ U.N.A M.

4.3 LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PART!

MARCOS.
I nlEJ F mE
= i = f— cr=—— .rcr= 3
r= Radio de giro y (KL)Z (KL/r)'
P !
Empotrarnipmo T Libre —
Im 08
Empotramento . l Kiw2f
a)
at, 4
@)

La forma pandends de () ®) © {d) (o) t
la columnas s¢ moetra ' ” ‘ ‘ % ‘ ‘ ‘ *
oo linea de raysg. /‘,j% @ G 4 ¢ p {:3

"{ : ".' ...

t 4 ¢ * ¢ ’
Vador lednco de K 0s 0.7 10 10 20 20
Valor recomendado pars Valores reco-
K cuando se esth cerca 0465 0.80 12 10 210 20 +—mendables —
de las condicrones ideakes para diseno
:ffé Rotacida impedids Trashacion impedida
Sémbolos pars las % Rotacdn libve Traslacatn enpedids
ocondiciones de extremn e . e
@ Rotacitn impedida Troiscide Libre
'] Rotaci0n hibre Traslacide Lbre
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.|

GA 1.4 GB
'o ]
509! T 1° _E'so.o
10,0 i C 10.0
58 E 50

4
3nj -+ 09 L a0
2.0 20

[

[

+ os
1.0 - 1.
88 C 83
0% - H - 0B
0.7 - 0.7
0.6 4 07 - 0.6
0.51 - 05
0.4 L [ 04
DA 1 L 03

1 + oe

0.2 - - 02
0.1 - + - 0.4
"o L o5 L o

{a) Movimuantios Iaterales impeddos

Gy

0
100.0
50.0
an.c
20.0

3
7.0
6.0 -
5.0 n

4.0

30 -

|
=t

Gg
‘
L1oo.o
- 500
30.0
- 20.0
- 18
- 7o
- 60
L— 6.0
- 40
- 3.0
[
- 20
- 10
|
L o

EN NUDOS
)
G = coL Ga= I

ENTREPMSO
CRITICO —

I

VALORES RECOMENDABLES PARA DISENO.

EN APOYOS

EMPOTRE

Ga=10 ARTICULACION

M
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W

[ R —— - - . -

4.4 EJEMPLOS UTILIZANDO PERFILES LAMINADOS Y COMPUESTOS

Ejemplo 4.4.(1) Disefiar la capacidad de carga de una columna doblemente articulada IR =203 x 26.6 con
una altura de 2,50 mts para acero A36.

Pu

” TTF—T—t, = 0.84
L=24 d=20.7

itw=0.58
—i b
- b33

Revision de la seccion si es o no compacta.

PATIN ALMA
,1=_b_=i§§=7_92<10.30 ;L-_—_h_=19;03=32_79<;u-
1, 084 w058
545 545 2120 2120
= =—-=10.80 Ar= = =4220
.I'Fy -'2530 ‘/Fy 2530

Nos indica que no habran pandeos locates.

KL |Fy
Ac=—" =2 Del Manual IMCA = 8.7cm. rv =3 lcm Siempre se toma el menor valor

mw VE

de r va que es el mas desfavorable
en compresion.

Sustituyendo

Ac = 13250 2530 = 0904 : es menor de 1.5 entonces ocupamos la férmula de la inelastica.
7 x3l1 \} 2'040,000

Como  Ac<15 Fr = (0.658" Jry = (0.658° p530 =1,797.10 Kg/omn

¢c =085

éc Pn = ¢c Fer Ag’ Del Manual (IMCA) Ag = 33.90 cm?

Sustituvendo

$cPn=0.85x1.797.1 x 33.9=51.783.40 = 51.78 Ton

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.L U.N. A. M.

Otro procedimiento

E‘L_:lx250=28-74 —K—L=lx250=80.64
rx 87 ry 3.1
KL
Eatrando a la tabla con —;— = 80 (mavor) ¢Fer = 1,539 Kg/cm?

¢Pn = ¢Fcrx A; = 1.539x33.9=52.17 Ton

Ejemplo 4.4.(2) Encontrar la capacidad en compresion axial de un tubo circular OC de 114 x 6.02 para una
altura de 2.00 m. NOM B-177. A-53 Tipo B. Fy = 2460 Kg/cm?.

@ t=0.602

: i

=] D=11.40

p=D 1140 1o gy Ap _ 232,000

t 0602

=94.30

= 145,540 =59.16 Ar

Se compara 18.94 < 59.16 entonces la seccion es compacta

Ag = 20.48 cm? KL 500, 1x200
r 383

=5222<200

1x 200 2460
Ac =

= =(0.577 <1.5 entonces ocupamos la formula de-
7x3.83\ 2'040,000 -

r=383cm

pandeo inelastico.

For = (0.658°™ p460 = 2,140 Kg /e’

¢c Pn=0.85 x 2140 x 20.48 = 37.253.12 Kg = 37.25 Ton

m_
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FLEXION DE VIGAS L
1. FLEXION SIMPLE, MOMENTO ELASTICO Y PLASTICO.

La resistencia de las vigas a flexion depende de manera muy importante del soponie lateral del patin de
compresion distinguiéndose basicamente 3 clases de soporte.

1.- Se supondra que las vigas tienen soporie lateral continuo en sus patines de compresién.

2.- Luego se supondrd que las vigas estan soporntadas lateralmente en sus patines de compresion a intervalos
COTLOS.

3.- Por ultimo se supondra que las vigas estin soportadas en sus patines de compresion intervalos cada vez

mas grandes ] )
FLEXION SEGUN AISC (LFRD)
f. Max.< F, fF, _+.F _.I F._.I._F
b v
oL Y 4 "‘ ¥ Yy
{ ]
C
A S EN.
c
[ j ——
(@ ® © @
VIGA “I™ ELASTICO INELASTICO PLASTICO

Figura 1a Distribucion del esfuerzo normal debido a flexién en los rangos elistico e inelastico

&, M,: RESISTENCIA A LA FLEXION: ¢, = 0.90

MIEMBROS EN FLEXION

Mp.
Mp % Mp

M,
@ > 3
Lp L L,
Fl+4 b Fl1e
Figura 1b
ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA " F.I. U.N, A. M.

ora M,=M,=ZF,<15M, (FL.D)
Momento Plastico M, =F, 5
L,-L
Mn=Cb[Mp—(MP—M,{ - "HSMP (F1-2)
L -L
Zona 2 T P

Momento Inelastico

T

F. = 705 Kg/cm?: Vigas laminadas F, = 1160 Kg/cm®. Vigas soldadas

2
M, =M_=C, —n—\/EI_‘.GJ+[E—E—) I_‘ C. sMp (Fi-13)
Lb Lb
Zona @
Pandeo Elastico por a 7
Torsién Lateral = :Cbsxxl‘z :1+X' X, <M

G

Z, = Modulo de la seccién plastica con respecto al eje centroide menor (o y). cm’
Z, = Mobdulo de la seccién pldstica con respecto al eje centroide mavor (o x). cm’
S, = Modulo de la seccion elastica con respecto al ¢je centroide mavor (o x). cr®
C = Constante de atabeo cm®
J = Constante.de torsién cm*

L4 ]x
Médulo de seccion elastico Sy = E

Mddulo de seccion plastico (Z)

El médulo de seccion plastico divide a la seccion en 2 partes de areas iguales siendo entonces la suma de los
momentos estaticos de estas dreas respecto al centro de areas de la seccion el modulo de seccién plastico.
Aq

A2 7 N Yco.1 A =4, Z=AYes,+ A o6,
Z« .Jverc.G'z

h3
h ) :E'Mh,z 5:12—=£
h2 b6
2
— 2
b -[Eh_xh)xzzt_)h__
2 4

Las longitudes L, v L, se definen en la sec. F1.2 de la especificaciéon AISC LRFD como sigue:

ING. JOSE LUIS FLORES RUIZ




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M.

Para secciones de perfiles I v canales sometidos a flexion alrededor de su eje mavor

L 25167, -

= — -1)
" R
Parra vigas de barras rectangulares sdlidas v cajones:

264000, :
p = TJJ A (F1-5)

donde:
Iy = Radio de giro con respecto al eje centroide menor (o v). cm.
A = Area de la seccion transversal. cm?2.
] = Constante de torsion. cm”.

La longitud limite lateralmente no arriostrada L, v el momento de pandeo M, correspondiente se determinan
como stgue.

Para las secciones de perfiles en I, doble o uni-simétricas con el ala de compresién mavor que o 1gual al ala de
traccion. v canales cargados en el plano del alma.

r-v X] ‘—-'—‘—_____—?
L, = 3 V14 1+ X,F, F1-6)
M, =F §, (F1-7)
n |EGJA
donde X, = — j——— 1-8
) Sx 3 (F1-8)
C. (S.Y
X, =42 = - F1-9
P, [GJJ )
donde
E Médulo de elasticidad del acero = 2040000 (Kg/cm?)
G Modulo de elasticidad al corte del acero = 780000 (Kg/cm?)

Momento de inercia alrededor del eje centroide (0 y. cm®)

L | I | N 1 T

Constante de alabeo, cm®.
F, (Fyr — F;) 0 Fuy, se toma el menor (Kg/cm?)
Fy Esfuerzo de fluencia en el patin (Kg/cm?)
| Esfuerzo de fluencia en el alma (Kg/cm?)
ING. JOSE LVIS FLORES RUIZ
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My
+bMP /¢an para Cy=10
¢ M
pMr
\ +bMtr P:ra Cb= 10
Diseiip ¢ / Resistencia
| Plastico basica
I
1
: I Ly
Lpa Lp Ly

Figura 4.2 Determinacion de la resistencia de disefio a la flexion ¢, M, (Cv. = 1.0)
COEFICIENTE DE FLECION C,.

El coeficiente de flexion se define como:

2
C, =[1.75+1.05 M 03 [-M—‘J <23
M, M
En donde M, v M; son los momentos de los segmentos no amostrados de la viga en consideracion.
correspondientes al extremo mas pequefio v al mas grande respectivamente. Si las rolaciones debidas a los
momentos de los extremos M, v M; estin en direccion opuesta M,/M, es negativa: de otra forma. M,/M; es
positiva. El coeficiente C,, es = 1.0 para ménsulas no arriostradas y miembros en donde el momento dentro de
parte del segmento no asegurado es mayor que o igual al momento del extremo del segmento mas grande
(p.ej. vigas sobre dos apoyos. donde M; = M. =0).

El coeficiente C,, da cuenta del efecto del gradiente de momento sobre el pandeo por torsion lateral. Las
ecuaciones de capacidad de momento LRFD.

_ 125M,
P 25M, +3M, +4M, +3 M,
MC Mmax
Mg
Mg
L./4 L,./41 L, /41 L. /4
—D Sl bl b/ 1. %b/ 9
Ly -
Figura 4.3
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!

Cp=132

—>x
—aX

Sin aniostramiento ateral intermedio

4 ’

Cb=‘l.14

—

i

—»x

Sin arniostramiento lateral immmodiom

v 4

Cb-‘l.u

‘

f

Sin asntioshamiento lateral Inletmedlom

wlli111] H_g_fﬂ_l IANEDREEN)
T p=114

Sin aniostramiento laieral inteimedio

-

}

Arriostramiento an puntos cargados

Pp—

t

Cp167 167

d

.

Tr"

!

e

f Cp=1.67 1.00 1.67

Auio!llamle;no &n puntos calgados(“

bob

——X

.’r‘cb-mr" 111 [ET 187

Atrlostramiento en puntos ca!gado-sm

"‘1'.

STTITTITIIOTITTTITTY

Cp=130 Cp=1.30

T

Asrioat;amiento en el centio de la luz

T

{1} Las cargas extan igualmente espaciadas

VALORES DE C, PARA VARIOS CASOS

2 A
ChM— — —
’ ™ ~ M mnc >
e, /,"-
T ~ '/, ri'
I XTA - 2/
CM. L -~ ~— -
~
ol W G PG> 10
WM. L ,"H,_ hare Gy 10 | .
N c -
M paaCam 10 - N »T 2.3
f.
L Lo

Figura 4.4 Determinacion de la resistencia de dseito a la flexion ¢, M, (Cy > 1.0)
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M,

o]

0 i,

Figura 4.5 Clasificacion de secciones transversales por pandeo local de placa.

Sin<ig

Sirp<h<i,

Sino>
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA F.I. U.N.A. M.
2. PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS.

Para evitar el pandeo local es necesario cumplir con que la retacion ancho-grueso A < &,.

I . ’ FLEXION
A, =1180/,Fy-705

r Je—""" i,=545/. Fy

T 4

h e A,=5370/-Fy - A =8130/. Fy
-

v

T —

b Perforada A, = 2660- Fy
tl e rb—:l/l A, =1595/\Fy A, =2000/-Fy
i

ot ;L 5 T A,=545/-Fy A, =912/ 1F, -1160)/K,
k 7
S — bl
r
! | ,=5370/. Fy A, =8130/- Fy

4..--—'—""’___"_'-1 1 —
A, = ]595/-.-_Fy A = 2000/ Fy

h
| A,=5370/. Fy 2, =8130/.Fy
.
b
| | " A =2120/-Fy

1
h - _—
| i =8130/. Fy

4 ! )

| S 1

M'
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CURSO INTENSIVO
DE ACTUALIZACION
PROFESIONAL

INTERACCION NORMAS-

REGISTROS-DISENO-DIBUJOS

DETALLE/TALLERY CAMPO

- FECHA: MARTES 12 DE DICIEMBRE DE 2000
TEMARIO:

Presentacion. 09:00 - 09:05
Curriculum vitae del instructor y una breve semblanza de

La conferencia.

De las normas a los registros. 09:05 - 10:05
Especificaciones, Acero vs concreto, Cuantificacion de

planos, Costos de ingenieria, Registros DRO/CSE,

Licencias y permisos, etc.

Receso . 10:0S5 -

De los registros al Diseiio. 10:20-11:20
ISO 9000, Los agentes libres (fres iancers), Memorias de
calculo, Informes, Ejemplos de disefio de estructuras de

acero con el AISC/LRFD
Receso y café. 11:20-11:40
Del diseiio al dibujo de Detalle y al Dibujo de Taller. 11:40-12:40

Las 10 (diez) reglas basicas del dibujo funcional,
Cuidado con el AUTOCAD, Contenido de los dibujos,
Acotar bién, dormir mejor.

Receso 12:40 - 12:50
Del dibujo al campo. 12;50 - 13:20
Las notas, Los pendientes, Imposible construir y Mantenimiento y Supervision.

Sesion de preguntas y respuestas. 13:20 - 13:55
Clausura 13:55 - 14:00
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PRESENTACION Y CURRICULUM

Estudios : Loma Bonita Oaxaca, (Qaxaca Prnimana, Secundana,
o Vocacional.
Meéxico, D.F. ESIA 1965 - 1969,
Desarrollo : Ing. Fernando Lopez A. 1966 - 1967 Dibujante.
- R.V. Construcciones. 1968 — 1969 Calculista.
Cia. Cyunsa 1970 - 1972 Residente
Bufete Ind. Dy P. 1973 — 1977 Jefe de Grupo
Com. Fed. Electricidad. 1977 — 1986 Supervisor.
Free. Lancer 1986 - Hoy Consultor.
ESIA Estructuras. 1984 - Hoy Profesor.
Auditoria Disprea y Dispreco Limusa.

DESARROLLO DEL CURSO

AUDITORIO : Profesores de la materia, profesionistas, pasantes y alumnos

EXPOSICION : Sencilla, practica y un enfoque futuro.

Conceptos simpies. Heterogeneidad
Paciencia Por Experiencias
Discrepancias y Divergencias Por las formas
Preguntas Confianza

I DE LAS NORMAS A LOS REGISTROS

1. Especificaciones
1.1 Disefsio de estructuras de concreto

40% DF. Reglamento de construcciones (1989)
Normas técnicas complementarias

Rep Mex Manual de Disefio de obras civiles
de CFE (1993)
Disefio por sismo
Disefio por viento
60% American Concrete Institute
(Instituto Americano del Concreto)

1.2 Diserio de Estructuras de Acero

15% D.F. Reglamento de construcciones (1989)

RCDF

NTC- sismo, viento,
concreto, mampost.,
cimentaciones.

MDOC
DPS
DPV
ACI

RCDF
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Normas técnicas complementarias NTC- acero
Rep. Méx.  Manual de disedio de O.C. CFE (1993) MDOC

80% Rep. Méx.  AISC/ASD  American Institute Steel Construction
(Instituto Americano de construccion en Acero)
IMCA Allowabie Stress Design
Disefio por esfuerzos permisibles
5% Rep. Més.  AISC/LRFD Load and Resistance Factor Design
Disefio por factores de carga y resistencia
MPC/M. monterrey y M. AHM / M. AHMSA

1.3 Andlisis de Cargas

1.3.1 Manual de Diseiio sismico de Edificios ONU/DDF
1.3.2 Manuel de Disefio y construccion de viviendas

para personas de escasos recursos ONU/DDF
1.3.3 Manual para la Estructuracién de Edificios ONU/DDF
1.3.4 Reglamento de Construcciones del DF RCDF.
1.3.5 Ayuda para Disefio de Estructuras SMIE

1.4 Observaciones:

1.4.1 No se vale usar RCDF — en la Rep. Méx. .
1 42 Diferencias:

a) En Combinactones

Estructura  Reglamento CM CV V S Resist /Interacc

Concreto RCDF

1.

1.1 ) 1.1 -

1.1 L1 - 1.1 f'e=08f*
ACI 14 17 - -

14* 17 1.7* - fe

14* 1.7* - 1.87* * por 0.75
RCDF 1.4 14 - -

| S O 1.000

1.1 1.1 - 1.1

Acero AISC/ASD 10 10 - -
16 10 10 - 1.333
1.0 10 - 1.0
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AISC/LRFD 12 1.6** - - ** () 5§ CV de techo
1.2 0.5 13 e 1.00
12 05 - 1.5
b) En Flexion
Flexion AISC dMu=¢ f. b d*w(1-0.59 w)

Fiexion RCDFrc Mo = £’ b d’ q (1-0.5 q)
1 4.3 No se vale:

a) Usar LRFD con factores de carga del RCDF

b) Usar RCDF en la Republica Méxicana (P.E. Q. Roo)

¢) Usar porcentajes y sep. minimos del RCDF cuando se disefie con ACI

d) Decir que el LRFD es lo mejor, aunque tiene 3 grandes ventajas: La globalizacion, el
control de las Cargas Vivas y economia en algunas estructuras pequenas.

1.5 Recomendaciones

1.5.1 Asistan a los congresos donde cambien de disefio
ACI 318/97 - ACI 318/2000
IMCA/DEP - IMCA/DPFCR
1.5.2 Coleccionen informacion de catalogos de fabricantes (durante las “practicas™)
1.5.3 Manuales AHMSA y Monterrey, en desuso por el uso de las tablas de Fa.
1.5 4 Uso racional del factor de comportamiento sismico A, = AQ

2. Acero vs. Concreto

2.1 La practica

Casas Habitacion
Viviendas de Interés Social
Oficinas y edificios urbanos

Piedra, tabique y concreto (reacios cambio)
Concreto, muros block y losas aligeradas
Concreto 0 acero

Plantas Industriales Acero
2.2 Ventajas y Desventajas
Venlaja Desventaja
Acero Talleres con Grias Industna casera Control de calidad mintmo
Casas Tradicionales » Paileria
* Mezcla colado v curade, manual
Acero sPruebas de calidad sAdicionar costos de
rigidizacion
o Rapidez constructiva
s Taller
Concreto e Concreto pre-mezclado & Desperdicio de madera
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* Pruebas de cilindros i * Mucha mano de obra
e Uso racional de losas aligeradas * Mayor tempo de €jecucion
3. Cuantificacion de Planos
3.1 Criterio General *
CONCRETO ACERO
-
100 m* mas de 100 _{Incluve cimentac )
Casa Habrtacion 1 Ciment. 1 por cada 100m’
! ! Planta +
; ] Detalles 1 Detalles
! 300m v 3IN mavores 300 vde 3N
Edilicio Habitacional 1 Cimentac, 2 por cada 100 m’
Interes Social 3 Plantas 2 cist. y tques ——
1 Esc. + 2 por elevaciones.
2 Detalles
0mv3aN mayores de 300/3N 300 m’y 3N mavores de 300/3?\[
Edificio Oficinas 2 cimentac 2 cist, y tques 2cim + 4plas. 3 cim + 2x/100 m*
3 plantas +2 por elev | anclaje +  2ast vigs
1 escalera 2 dets 2 escalera 2 elevador
2 dets 2 por ¢/100 m* 2 detalles 4 detalles
l_ S00m" v3N mavores de 300/3N

Plani Industral 2cm ylmure 1 oam
1 anclas 2 cist v igs.
——— 4 piantas, + 3 cum. equipos
2 escalera 2p o100 m*
2 detalles )
Almacén 1000 m * mayores d
1000m™
. 1 cimentac. | cimentacion.
—_— 1 anclas I anclaje
} muros + | muros
2 plantas 2 por ¢/100 m*
1 detailes 2 detalles
l 1 gris 2 gria

*Inmuebles mas o menos regulares No se indican planos de pilotes

3.2 Recomenduaciones

3.2.1 Referencia

Vease la tabla 10.2a "Coeficientes para estimado de planos de estructura en N, Ind."
Libro - Disefio practico de estructuras de acero
Autor” Delfino Rodriguez Pefa, Edit. Limusa, 1996

3.2.2 Enhiste todo lo que lleva el inmueble
3.2.3 Pregunte a una persona que ha hecho dibujos

4. Costos de Ingenieria

En miles de pesos. Varian por el “over head”
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4.1 Diserio ($/plano)

minimo medio maximo
4.1.1 Analisis $03 $053 £03
4.1.2 Diseiio 12 1.7 2.2
4.1.3 Dibujo (60 x 90) $05 0.5 0.5

$20 $25 $3.0 /plano
4.2 Cant. de materiales $03 $04 $0.5 /plano
4.3 Planos de taller 30 4.0 5.0 /plano
4.4 Supervisién de obra + vidticos + transporte  + hospedaje
Por visita de una hora $ 03 $ 04 $ 05
Por visita con junta técnica $ 07 $ 08 $ 10
Por supervision general por mes $120 $14.0 3$16.0
4.5 Peritgjes™ ¥ 25 $ 32 $ 40

*Incluye visita, mediciones, reporte, sin firma
4.6 Firmas responsivas

4.6.1 Licencias y obras nuevas

DRO

Casas Habitacion ' $ 15 $ 20 $ 25
Edificios hasta 6 Niv. 12.0 15.0 20.0
Edificios hasta 12 Niv. 300 40.0 50.0
C/SE

Casas Habitacion

Edificios hasta 6 Niv. £ 150 $ 200 £ 300
Edificios hasta 12 Niv. 40.0 60.0 80.0

4.6.2 Regularizaciones — Variable  (Aqui se emplea el criterio de costo /m?)
4.6.3 Visto Bueno de Seguridad y operacion (variable)
4.6 4 Constancia de Seguridad estructural (variable)

4.7 Recomendaciones

4.7.1 Cuidado con las Buscafirmas (termémetros)

4.7.2 No firme sin ver

4 7.3 pregunte 0 consulte aranceles del CICM

4.7.4 Cuidado i MUCHO DINERO HUELE A TRAMPA !
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4.8 Observaciones

4.8.1 Las Firmas obligan a supervisar
4 8.2 Elevar la firma a nivel notarial

5. Registros DRO / CSE / CI / CDUYA
5.1 Requisitos DRO

5.1.1 Ser socio del colegio (CICM)

5.1.2 Lienar solicitud (pte. Morelos / Reforma)
5 1.3 Cartas de Conocimiento

5.1.4 Reporte de obras realizadas (2)

5.1.5 Aprobar exaamen ( Reglamento )

5.2 Requisitos C/SE

Mismas que para DRO, excepto qu e y ademas:

5.2.4 Reporte de obras realizadas (3)

5.2.5 Memona de Calculo y Planos de un proyecto

5.2.6 Aprobar examen (Reglamento y Criterios de disefio )

5.3 Reseria
1965 Reglamento Emergencia Pentos obra 2000 perttos
1985 RCDF Penitos 1°y 2° grupo 5000 - 5000
2000 RCDF/NTC DRO (1200) / CSE (300) / CI (800) /

CDUYA (1000)
5.4 Recomendaciones

5 4.1 Haganse socios del CICM

5.4.2 Tomen un curso
5.4.3 Lean un documento menc. (M. en C. Salvador Padilla Alonso)

6. Permisos y Licencias (ante el DDF (delegacion)
6.1 Permisos

6.1 1 Bardas

6.1 2 Fachadas

6.1.3 Cubiertas 0 piezas habitables hasta A < 12 m°

6.2 Licencias

6.2.1 Clasificacion
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QObras nuevas

Ampliaciones

Regularizaciones

Remodelaciones

Vo. Bo. de segunidad y operacion

Constancia de seguridad estructural

6.2.2 Requisitos

Solicitud Firma de DRO / Corresp. en su caso / propietario ¢ a. |
Alineamiento No invadir terrenos, preveer ampliaciones de vialidad
Numero oficial Sustitucion de mz. y lotes, servicio postal, IMSS, SHCP

Dibujos Arquitectonicos
Dibujos Estructurales
Dibujos de Instalacion
Memorias de Calculo
Descripcion del proyecto
Convenio

6.3 Revisiones por el DDF

iNo deben revisar!  Art. 54 RCDF (entrega 1 dia); Sin embargo, revisan;
6.3.1 Colindancias

6.3.2 Dimensiones minimas

6.3.3 Areas y maniobras de estacionamientos

6.3.4 Areas de ventilacion

6.3.5 Areas de re-carga. acuifera

6.3.6 Densidad y uso del suelo

6.3 7 Lavabos de 6 lts.

6.3.8 Numero de planos en originales y copias.

6.4 ;No se dejen sorprender!

6.4.1 Cuando soliciten Cortes por fachada

6.4.2 Cuando soliciten Diagramas unifiliares

6.4 3 Cuando soliciten Gratificaciones

6.5 Observaciones y Sugerencias

6.5.1 Sugiéreles que te reciban para revision una copia de pianos
6.5.2 No aceptes hacer tramites al cliente, es muy desgastante.
6.5.3 Sugiéreles entrega de planos y memorias en disketes

6.5.4 Considera cuando trabajes en una Delegacion

II.- DE LOS REGISTROS AL DISENO

1. ISO 9000 International organization for standarization
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1.1 Definicion: Es una organizacion no gubernamental establecida en 1947 para
promover el desarrollo de la estandarizacidn y relacionar actividades en ¢l mundo con
miras a facilitar el intercambto internacional de bienes y servicios y para desarrollar la
cooperacion en las esferas de actividades intelectuales, cientificas, tecnologicas y
economicas.

1.2 Raices: Del griego "iso" que significa igual o estandar
1.3 Campo de accion: Todas las areas incluyendo Ingenieria estructural
1.4 Sirve: Para la elaboracion de procedimientos sistemas, bases de datos,

control y supervisién de la informacion, memonas de calculo, disefio, dibujo, fabricacion
y montaje en la ejecucion de una obra.

1.5 Observaciones:
1.5.1 Concepto de calidad total
1.5.2 Mismas normas en la globalizacion

1.5.3 El sistema LRFD se adapta a ello
1.5.4 A futuro en cada empresa regira las "ISO"

1.6 Recomendaciones

1.6.1 Es imprescindible leer las normas (leer, que fastidio)

1.6.2 Consulten en internet, buscando la palabra "ISO 9000"

1 6.3 ISO 9001, 9002, 9003, etc., Se refiere a areas de administracidn, producc;on
supervision, etc

2. Los Agentes Libres (Free Lancers)

LANCE: Mercenario, Empleado a sueldo)

En virtud de que las politicas mundiales tienden a reducir el burocratismo del estado
(IMP, PEMEX, CFE, etc), ahora las empresas no quieren saber dada de Smdlcatos
IMSS, INFONAVIT, etc.

Las empresas internacionales ganan ios concursos y requieren a personas “que hagan el
trabajo sucio”. j Los agentes libres son una realidad !

Recomendaciones: ; Prepdrate!
3. Memorias de Calculo

3.1 Contenido
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3.1.1 Descripcion del proyecto Qué y como

3.1.2 informacion basica Con qué

3.1.3 Matenales Con quienes

3.1.4 Especificaciones Soporte técnico
3.1.5 Analisis de Cargas Causas y efectos
3.1 6 Modelo matematico Topologia

3.1 7 Resultados del analisis Ayudas

3.1.8 Diseifio Con y sin ayuda
3.1.9 Conclusiones Objetivo cumplido
3.1.10 Bibliografia Créditos

3.2 Observaciones

3.2.1 Los Software son cajas negras
3.2.2 STAAD, SAP, ANSYS, CYPECAD etc, excelentes ayudas

3.3 Sugerencias

3.3.1 jCuidado!, Existen Software’s piratas que “no corren”
3.3.2 Lee los manuales Lee, lee, lee.

4. Informes
4.1 Contenido

4.1.1 Conclusiones

4.1.2 Recomendaciones
4.1.3 Descripcion

4.1 .4 Informacién basica
4.1 5 Trabajos de campo
4.1.6 Analisis

4.1 7 Modelo

4.1.8 Resultados del analisis
4.1.9 Revisién

4.1.10 Bibliografia

4.2 Observaciones y Sugerencias

4.2.1 Notese que las conclusiones y recomendaciones son parte medular del informe.
4.2.2 Aplique los reglamentos imparciaimente.

4.2.3 No adelante visperas jResueiva!

4.2.4 Dé varias opciones y recomiende la mejor

4.2.5 Debemos enseifiar a programar cimentacion de equipos, muros, anclas, conexiones

4.3 Lo que no hacen los programas
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4.3.1 Usar el criterio (Interac 1.34 > 1.333 jFalla!)

4 3.2 Analizar cargas gravitacionales, de viento y de sismo
4.3.3 Orientar las Estructuras (tuve un caso de un equipo)
4.3 .4 Disefiar racionalmente (cimentaciones, columnas, etc.)

5. Ejemplos de Diseiio (AISC/ LRFD)
5.1 ORIGENES Y DESARROLLO DEL LRFD

1923 AISC ASD Aliowable Stress Design
Disefio por esfuerzos permisibles.

1978 AISC 1(ASD) / AISC -1 (PCD) Plastic Design Criteria
Criterios del disefio plastico.

1983 AISC 1(ASD) /AISC-II (LRFD Alternative Method)
Load and Resistance Factor Design
Criterio por factores de carga y resistencia

1986 AISC/ ASD And AISC/LRFD (Simultaneos)

5.2 DIFERENCIAS LRFD

5.2.1 No se fabrican y disefian conexiones remachadas.

5 2.2 Sélo se permiten 2 tipos de construccion.

5.2.3 Los esfuerzos de trabajo ¢ servicio (Fa, Ft, Fb, etc.)

5.2.4 No se incrementan porl/3 debido a combinaciones que
incluyan cargas accidentales.

5.2.5 El empleo riguroso del factor PA

5.2.6 Los factores de carga y resistencia.

5 2.7 El control de calidad de las conexiones.

5.2.8 Comparacion ASD - LRFD ( grafica)
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S Fy P F

D

D

' ; .

5.3 DISENO DE MIEMBROS A TENSION
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12DIC.’2000 9:00 HRS. AUDITORIJO ESIA !

no

¢ Pn = gde Fu Fr

Fu

4080 K /cmgA - 36
imca

PROFR. ING. DELFINO RODRIGUEZ PENA ESTRUCTURAS VII .
14 f
Calcular
| Pu =240
A,Lr
(DAP)
B7 (1)
Li> 300 si > FR = 300
? {L/r)
0
FR=10¢0
Aumentar la l‘ (D1-1)
seccion y conexion no N ¢Pn =9 Ag Fy Fr
calcular A , Ly atornillada conexion $=10.90
=« —— soldada
s,
i (DI-2)
(D1-2) (1) FR=factor de

reduccion (DRP)
(2) SeRecomienda
1.05
1.00
0.90

¢ Pn

Fin, se acepta la
seccion
propuesta




CAAINE LD VO UG WINOW LIV L LINDE YU, L% L LOVAL IV IVUIUYLALD — DAL L RO ™ WALV LI

DETALLE - DIBUJOS DE TALLER Y CAMPO  12DIC.’2000 9:00 HRS. AUDITORIO ESIA.

PROFR. ING. DELFINO RODRIGUEZ PENA ESTRUCTURAS VIi
15

5.3.1. DISENAR LA SIGUIENTE CUERDA DE ARMADURA
A BASE DE SOLDADURA Y TORNILLOS ( TENSION )

17
A-36 /
/T/Z(I) /\
—8—
(2)2 800 Jit
> Tu=31Q
CM 2.00 Tons (I) PLS Separados
CV 4.00 Tons (2) Depende de la sep.
Te V 7.40 Tons de cargueros y tipo
S 9.50 Tons de cubierta.
1.4 CM = 1.4x2 = 2.80 TMS
1L2CM+16CV - =12x2 +16x4 - = 880 "

1L2CM+(05CV 6 0.8 v Jommmemmeean-

12x2 + 0.8x7(RIGE)- = 832 "
12CM+ 0353CV 413V comemmmeeee.

1.2x2 + 0.5x4 +13x7.4 = 1402 ‘"rige
12CM+ 05CV +1.05 cmeemeeeeee = 1.2x2 +0.5x4 +1.0x9.5= 1390 "

09CM+ (1.3V 6 1-05) «—eemmeees = 09x2+ 13x74(RIGE )= 1142 "

‘Seala Seccion. 2LISIx3 A=310cm», r= 0.99cm

5.3.2a DESENO POR AREA TOTAL ( SOLDADURA )

L/r = 280ecm/09%cm

]

28283 < 300 (LRFDB.7)FR=1.0
6 Rn[ & Ag F,FR
1402Tons [ 090 x 2 x 3.10cm™ x 2.53 T/cm» x 1.0

< 14.12 Tons 1 Se Acepta 2LI51 x 3!

REVISION POR AISC-ASD

M

Tvl = CM + CV 200 + 4.00 ----remmeeeeme- = 6.00 TONS
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Tv2 = CM+CV+V =200 + 400 +740 ——-=1340TONS

Tvi = CM+CV+S =200 + 400+950«~——-—- =1550TONS RIGE
TR = 1333 Ft,Ag

TR = 1333 x 06 x 253 Tns/Cm» x 2 x 3.10Cm»>

TR = 12.55Tns

Tv > Tr 1550 > 12.55 TNS ilnaceptable!

1 RED N 1.125 ¢ 12.5%
Conclusion : AA[}S:S%_ j;) = i:;s = de ahorro
+ )
con LRFD

5.3.3 b DISENO POR AREA NETA (TORNILLOS )

Suponiendo 2 Tornillos de 13¢

3.2
D ¢ F Ag -AQ
[ ] a
J _J S AR = 3.10 - 1.43 x0.32
& GB 5\ = 2.64 cmy
6651430 & X
P/tons 13 & 2LI 51x3
@Rn = & Ar Fu FR
= 075 x 2x2.64cmP x408 Tons/cmP» x1.0
= 16.16 Tons

Ao < ¢ Rn
1402 < 16 16 Tons | Se aceptalaseccton2L151x 3 !

REVISION POR ASCI - ASD

TR = 1333 x 05 FV AR
1.333 x 05 x 408 Tons/cmP x 2.64cmp
1436 < 15.50 Tons i Inaceptable !

Conclusion AISC - LRFD _l16.16 =1.125(IDEM)

AISC+ASD 1436
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5.4 DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION
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DETALLE - DIBUJOS DE TALLER Y CAMPO
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PROFR. ING. DELFINO RODRIGUEZ PENA ESTRUCTURAS VII
18 : |
Calcular:
K, Ag, r, KLA7
P =2,2,0
bf, tf, d, tw, T.
b7
AUMENTAR si 1
LA ]
SECCION

no

ino
seccion esbelta
apéndice b
calcular los
valores
Osy Qa
ec.Semi-
|Compacta
si
Fer=| 0.877 \Fy Os Qa
Acg .
0
Fer=(0.658 Ax) Fy Qs Qa J
JPn = DAc For g
si FIN:
AQ < OPn SE ACEPTA LA
? »  SECCION PROPUESTA.
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1%

g

Lyz=3.50 m

al) VALORES DEK
TABLA C-C2.1
FIGURA C-C2.2

20.00 TONS CM

a2) P 37.00 TONS CV
2500 TONS V
30.00 TONS S

Lx={7.50 CARGAS ULTIMAS Pu=Yx Qi

YA1Ql =14CM = 2800TONS
2A2Q2 =12CM + 16CV
=12x20 + 1.6x37
' > RIGE — = 83.2 TONS
Lyl =4.00 m 2 2303 =12x20 + 08x25
=44.0 = 440 TONS
Y A Q4 =120x20 + 0.5x37
+13x25 =750TONS
> A5Q5 =12x20 +05x37
+1.0x30 = 72.50 TONS
A6 Q6 =09x20 +135x25
= 50.50 TONS
=1.2
5.4.1 DISENO PRELIMINAR
f=p/a=Fa .- A=P/Fa = 83200/1200 --emmeeemmme- =693 cmp
KL/r =200 - ™ =KnLx/200=12X750/200 --ve--- = 45 cm
ry =KyLy/200 = 1.00 X 400/200 --—-- = 2.00 cm

d=L/18 (DPEALIMUSSDRP )i d=750/18 -——-- = 41.7cm
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————10.90
SEA LA SECCION IR 406 x 53 ¢ A = 684 cmj
403 17.5T=346 Rx= 16.5cm
— R
Ry= 3.9cm
5.4.2 DISENO AISC - LRFD
ESBELTEZ
Kx Lx
_ 1.2><150=54_55
Rx 16.5
FyLly = 1.0x 400 = 102.56nge = 200 ;correcto'!
Fy Ly=1.0x400=102.56 rige=200 | jcorrecto ~

RELACIONES ANCHO ESPESOR

a) Elementos no atiesados ( patines )
bx 177 g 545

= =812<—=10.84——0s=1.00
271 2x109 JKy

e RS

b) Elementos atiesados ( alma)

h=t _346 _ 46135 212! =42.17
w75 Ky Calcular Q¢

2121 tw [ 371.375 J

he = — 1- —

Jf (h/ow)f

2121%0.75 371.379

he= 22X9 10 4 A = 32.39
J0.6x25 30 ( 46.13\/0.6x25.30j o

A - — -—
Gao 19 _ Ag_(h heyw 684 -(33.6-32.39)75

=0.97
AG AG 68.40 776
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CALCULO O PN

oK /_Kl=102'56 [ 2530 4954150
re\ € T 2039000

2
Fer =(0.658’~ CJFy Os Qa

2 1419.63
=(0.6581'15 )2530x1_00x0.976 ----------- =—"Kg
cm”
@ PN = & AG FCR = 0.85x684x1419.63/1000 = 82.54
tons
Z2A1Q1 < Pn 832 = 8254 tons i correcto !
5.4.3 DISENO AISC - ASD
| 2722 E 2
o ]2” x 2039000 _ 157 67 5102.56KL/
VOs Qap,  V1.0x.0976 x2530
Pv =CM+CV+S = 20+37+30 2 = 87.0tons

(102.56)¢

Pr = 1333 x684 x 2530x0976x1_1-2(127.67)< = 80.13 tons
1000 5 +3x102.56 - (102.56)= < 87.00 tons

3 8x127.67 8(127.67)X ;inaceptable !
Fa = 878.84

5.4.4 EFICIENCIAS LRFD/ASD

82.54 =1.03 = 3%(ahorro)
80.13

a) PATINES UNIDOS
IR 305 x 445
b) PANDEO DEL PATIN O PANDEO LOCAL EN.A.

b2 if =39 741 5% 103

2x112 S 3530

c) PANDEO DEL ALMA O PANDEO LOCAL E.A.
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he _ 266 _ 4586 239 10666
tas 5.8 ~2530

d) LONGITUD LIBRE SIN ARRIOSTRAR Lb= 45

Db v 2515x39 4
N Fyx /2530

Lb<Lp

gMn = gMp = ¢Cy Z

=0.9%x2530x206 =

=16.08 >9.00

Lp=

DIAGRAMA DE FLUJO [ELEXION |

Calcular

Max Props.
incrementar
b/t > A‘ si — bv C, h, t.
? calcular A,r.

no

5.5 DISENO A FLEXION
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12 DIC.’2000 9:00 HRS. AUDITORIO ESIA.
ESTRUCTURAS VI

ey

th < '5365 No ncrementar b,c,h,t
w V. Fy Calcular A,r
Si
Ip =2515ry
VEyt
-
Lbr Lp No Xl =nx EGJA
Si & 2
Mu=20bMn = Ob FyZ X2 = 4w Sx
I_}J GJ
!
Lr=npmx,_ Vit WX2(Fyx Fr )5
(Fyw-Fr)
__ si |
Mr = ( Fyw-Fr) Sx — \Lb_r_Lr_|
No
Mp = Tﬁ, ), Z| (Mr = (Fyw - Fr ) Sx |
Cb =1.75+1.05 %r_jm %.3 Ch1.75 + 1.0S\M1 +0.3@ 23
2
@2 1 2
1

2b Mh=Cb| &b Mp -Eb(Mp-Mn) L
Lr-Lp

b Mn > &b Mp

Si

Mr =(Fyw-Fr) sx

M

= Cb n VEyGJH{nE §lyCw
er Lb
—

b Mn = b Mp Mcr Cb Sx X1V2 [ I+x3x2
~ Lbiy \/Z(Lb7ry)a"
1 St
Mcr , CbMr cr=Mr
1
no

LPu_ + 8 fMux + Mu 1.0
“cPn 9 \ObMnx bMuy
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DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE Y MOMENTO

FLEXTONANTE
TRABE 135 - 136 CONDICION DE CARGA 9 METODO
931 Ton
8.37 ton A 85§ton
— Q\ w=0.955 T/m
.03 ton ‘j? 02 ion 14 .80 ion 03 ton
o 0
8.00 mis
8.37
5
0 0
4.76 -
V (TONS)
858 ~
4.00 mts
11.82
o 0
M (T:M)
14.02 14.80
1.95 nus 1.95 mts
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LRFD
5.5.1 DISENO DE MIEMBROS A FLEXION

TRABE 135 136 METODO DE ANALISIS LRFD

MARCO C
ENTREEJES 3 Y 4

ELEMENTOS MECANICOS
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CONDICION DE CARGA 5 (CARGAMUERTA 1.4CM)

8.0%10n L 8.18 Ton
A 4
005ton | 13.1810n 13.18 1on | 0.05 10n

CONDICION DE CARGA 6 (NORMAL 1.2CM 1.6 CV)

10.06 ton 10.1710n

-
0.06 fon | 16.1110n 16.57 1on | 0.06 10n

CONDICION DE CARGA 7 (ACCID.X12CM+0.5CV+158L)

7.57 ton 9.20 1on
, 4 S
0.03 ton ] 7.57 ton 9.20 ton ' 0.02 ton
CONDICION DE CARGA 8 (COM 09 CM - 1.5 SL)
6.38 to 3.051¢
< n + * on
0.12 ron ] 14.48 ton 3.05 ton 0:10 ton

CONDICION DE CARGA 9 (ACCID.Z 1.2CM+0.5CV + L58T)

8.37 ton A +8.58 fon

> ] <

0.03 ton 14.02 ton 14.80 ton l 0.03

CONDICIONES DE CARGA 10 (0.9CM - 1.5 ST )

44. 74 ton A *4 68 ton
0.12 ton [ 8.04 ton 7.89 ton | .11 ton

5.6 REVISION DE LA ESTRUCTURA

5.6.1 TRABES.
REVISION LRFD.

a) TRABE 135- 136 NIVEL 1

-
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|

CONDICIONDE CARGA 9 1.2CM +0.5CV+ 1.5 ST

1.- Elementos mecanicos

Pizo = 003 ton P c.ier' = -0.031on
V izo = 837 ton Vder = 8.58 ton
M izo = 14.02 10n Mder = 14.80 on-m

2.- Propiedades de la seccion

SECCION PROPUESTA W 18X 76

A = 143.87 cmp d = 46.25 cm
Ix = 5335878 cm4 w = 1.08 cm
Sx = 239251 cmb bf = 28.03 cm
Zx = 2671.09 cmp if = 1.73 cm
ry = 6.63 cm he = 40.80 cm

3.- Condiciones de seccion compacta

a) Patines unicos continuamente al aima CUMPLE

b) Pandeo de patin

by 345 ( LRFD Tabla B 5.1 )
— <= abla B 3.
2 \[Fy

28.03 545
2(1.73) /2530

8.10<10.83

Cumple

¢) Pandeo del alma
hc 5365
— S —= ( LRFD TablaB 5.1)
tw JFy

40.80 _ 5365
1.08 /2530
37.8 <106.66

Cumple

d) Longitud lebre sin arrastrar el patin de compresion ( L b )
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Lb=195 cm
p=2 (LRFD F 1-4)
N EYf
_2515(6.63)
V2530
Lp =331 cm

como Lb < Lp la viga se encuentra en la zona de pandeo plastico por lo cual:

gMn = ¢Mp = QFyZ
¢ Mn = (0.9)(2530)(2671.09) = 6081958.08 kg-cm

el memento ultimo es igualaMu = 1480000 kg-cm
¢ Mn > Mu pero esta muy sobrada la seccion

Z requerida

Mu__ 1480000 _ (0000 3

7 = =
#b Fy  0.9%x2530

SELECCIONANDO UNA W 16x 26

A = 49.55 cni’ d = 3985 cm
Ix = 12528.57 cm’ w = 0.635 cm
Sx = 62926cm’ bf = 1397 cm
x = 72431 em’ y = 0.88 cm
Ry = 2.84 cm he = 36.07 cm
Iy = 399.17 cm’ J = 10.82 cm 4
Cw = 151722.76 cmé6

3.- Condiciones de seccion compacta.

a) Patines unidos continuamente al alma CUMPLE

b)  Pandeo del patin
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Yy 34 (LRFD Tabla B 5.1
24 JFy
13.97 < 545
2(0.88) " /2530
7.94 <10.83 Cumple

¢) Pandeo del alma

he 5365 (LRED Tabia B 5.1)
tw [Fy

36.07 _ 5365

0.637 ~ 2530

56.8 <106.66

d) Longiwd libre sin arriostrar del patin a compresion (Lb ).

Lb=195 cm
Lp= 21 B (LRED F 1.4)
JFyf
Ipe 2515(2.84)
2530
Lp =142 cm

como Lb > Lp se tendra que calcular el valor de Lr:

Lr= 1y X1 1+1+ X2(Fow— Fr)? (LrED F 1-6)
(Fyw—Fr)
"EGJA
Xl=7 .| -
7= (LRFD F 1-8)

2
e =4C»{Sx J (LrRFD F 1-9)
Iy \GJ
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. f(2040000)788145X10.82X49.55)
©629.26 2

= 103647.39 Kg. cm’

2

J: 828x10-6 cm® /kg?

o 4(151722.76)[  629.26
399.17 | 788145x10.82
Lr = 2BNI05647.39) ) 8 10.82—6(2530— 704)° 406 cm

(2530-704)

como Lp < Lb< Lr entonces la seccion se encuentra en la zona de pandeo
inelastico por lo cual el momento nominal se calcularg con la siguiente formula,

0b Mn = Cb(¢b Mp— ¢b(Mp - MrXLb- Lp))s b Mp(LRFD F -

Cbl.75 + IOS(MIJ 03[M1) <23
M2 M2

0 0
Ch = 173+103( ] 03(___J =175<23
14.80 14.80

6b Mp = ¢b Fy Zx
¢b Mp = (0.9)(2530)(724.31) = 1649253.87 kg - cm
¢b Mr = ¢b Sx (Fyw- Fr) (LRFD F-1])

gb Mr = (0.9)(629.26)(2530-704) = 1034125.88 kg-cm

5—
¢b Mn=175 16492553.87-(1649253.87—1034125.88 195142
406 - 142

¢b Mn = 2670 083.96 kg-cm
pero pb Mn < @b Mp entonces:
DISENO POR CORTANTE
DONDE NO ES CRITICO.

- En estructuras para habnacion y oficinas
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- En estructuras para plantas industriales donde no hay concentracion de
cargas

Il —_

T

—
-

5.2.2. DONDE SI ES CRITICO
-EN PUENTES METALICOS EN OPERACION
-EN PUENTES LANZADOS EN CONSTRUCCION
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gobMn = @bMp = 1649253.87 kg-cm
como el momento actuante en la seccion es Mu = 1480000 kg-cm
entonces:
¢b Mn > Mu CUMPLE

porcentaje en el que trabaja la seccion .

Mu 1480000
0b Mn  1649253.87

la seccion trabajaria al 90% de su capacidad por lo cual se considera
correcta:

Revision por Cortante

si entonces OVn=1366 Aw (LRFD F 2-1)

0.635° " {2530
59.98 < 69.71
entonces:
$Vn = 1366 (39.85x0635) = 34566.29 kg
como el cortante actualmente en la seccion es Vu = 8580 kg entonces :

¢Vn > Vu CUMPLE

Revision por flecha.
wwigan = 492 kgcm
o viga= wl4 S(.92)800

= 1.03
384 EI (384)2040000)12528.57) .
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donexions = _£,_ = @Q =2022 cm
360 360

como . Sonexions > éviga CUMPLE

5.6 DISENO DE MIEMBROS A FLEXO - COMPRESION
Bl AXIAL

COLUMNA 80 MARCO B EJE2

wi8x119

Ix=44536 L=800
I/1=55.66

Xx=40957 L=700
l1=5851

WisXxii19
L=350

'=10530 I= 9115
L =30.08 VL =260.44

Wi18Xe60

Ix=44536 L=800
VL = 5566

=700 I/L=58.51

Wi18X119

L=

x =40957 L =600
VL = 6826

Ix = 40957
600

A’
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PROPIEDADES DE LAS SECCIONES

Wi8x 119 W18 x 65 W8 x 60
Ix=91 154 cm’ Ix =44 536 cm’ Ix = 40957 cm’
Iv=10 530 cm’ - Iy= 2280 cm’ Iy= 2 085 cn’
(£ i) col
G=71—
(Z i l) trab
260.44 + 260.44 260.44 + 260.44
ax= 2004+ _41l G hx=200H —41]
58.51+68.26 58.51+68.26
30.08 + 30. 30.0 08 3
G ay=— +_008=0.54 G by = ? 8+3?0 =0.54
33.66 + 30.66 53.66 +53.66
Kx =206
Ky =116
COLUMNAS
REVISION LRFD
COLUMNA 80 MARCO B EJE 2
CONDICION DE CARGA 7 1.2CM + 0.5CV+ 1.5 SL
1.- Elementos mecdnicos
AXIAL SUP = -168.99 Ton AXIAL INF = 169.74 Ton
MX SUP = 18.55 Ton-m MX INF = 15.49 Ton-
m
MY SUP = -17.91 Ton-m MY INF = -17.83 Ton-
m

2.-Propiedades de la seccion

SECCION PROPUESTA W 18 x 119

A= 22645 cm’ d= 4818 cm
Ix= 91154 cm’ Iy= 10530 cm* tw= 166 cm
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Sx= 3785 cm’ Sy= 735cm’ - bf= 28.61 cm
Zx= 4277 cm’ Zy= 1132cm’ o= 2.69 cm
rx= 20.06 cm r= 6.60 cm T= 39.37 cm
Kx = 2.06 Ky = 116

3.- Compresion por carga axial.

Py = A Fy
Py = (226.45)(2530) = 372918 kg

Condiciones de seccion compacta para miembros a compresion

a) patines
o (LRFD Tabla b 5.1)
2t Fy
28.61 _ 543
22.69)~ 2530
5.31<10.83

b} alma

para:

P d 5363 2.75 Pu
<0125, 2 <22 |- (LRFD Tabla B 5.la)
¢b Py

P . d 1601 P
“ >0125, —<—=|233- “ > 212_1 (LRFD Tabla b5.1b)
' 6b Py \/Fy

aplicando ecuaciones:
Pu 169740

ob Py 0.9x572918

=0.32>0125

aplica la ecuacion b :
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|

48.]8 1601 (2 33 0329)> 2121
1.66 '\/2330 \/Fy
2902 < 63.68 > 42.16 CUMPLE
Calculo de Ac
="t F (LRFD E2-4
It ’\‘ E

_(2.06)350) | 2530

20.067 '\ 2040000

hoy = L16X330) | 2530 o5 s
6.60 = '\ 2040000

=040< 1.5

para Ac 1.5 For = (0.658 Ack ) Fy (LRFDFE 2-3 )
Acxh = 016 Fer = (0.658)p P » 2530 = 2363.8] kg cmb

0.48 Fer = (0.638 )PP 2530 = 207341 kg cmP

fl

Acyh
RIGE

gc Fer =(0.85)(2073.41) = 176240 kg~ cmb
gc Pn = (gc Fer)(4) = (1762.40)(226.415) = 399095.96 kg

4.- Compresion por flexion Mx v My
Pu 1369740

= —— =(0.43>0.20

dc Pn  3990965.96
Pu _
para >0.20 se aplica la siguiente formula:
¢oc Pn
Pu 8 Mux Muy<l0 (

+ - +— LRFD HI-1 a)
bc Pn 90b Mnx  $b Mny '
calculo de los momentos Mux y Muy.

Mu = Bl Mnt - B2 Mit (LRFDHI-2)

Determinacion de Bl
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Cm=0.6—0.4—A£
M2

15.49

18.33

Cmx=06-04 =(0.266

Cmy = 0.6 042753
17.91

=0202
Calculo de Pe

_AgFy

Pe
re?

Pex = (226.45)%2530)
0.16

_{(226.45)2530)

Pey
) 0.48

Calculo de Bl

cmz2 1.0
1—=Pu
Pe

Bl=

_0.266
T 1-16974()
3580740

Bix =028<10

0202
T 1-169740
1193580

Bly =0.24<1.0

El Factor B2x = B2y =
analisis

= 3580740 kg

=1193580 kg

(LRED Hi-3)

usar 1.0

usar 1.0

0 debido a que el efecto P4 ya se considero en el

Mux =blMnix - B2Mlix = 1.0(18.85) = 18.85 ton-m
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Muy =BiMny ~ B2ZMilty =1.0017.9]) = 1;.-91 1on-m
Calculo de Mn
- Requisitos de seccion compacta para flexion.

a) Patines unidos continuamente al alma CUMPLE

bj Pandeo del patin.

P (LRFD Tabla Bs.1)
2 U‘ “\\IF}
3.31<10.83 Cumple

¢) Pandeo del alma

he (236 (LRFD Tabla Bs.1)
w \JFy

42.80 _ 5365

1.66 ~ ~2330

2541 <106.66 Cumple

d) Longitud libre sin arriostrar del patin a compresion ( Lb )

Lb =350 cm
23515 ry
Ip= """ (LRFD Fi1-4)
JEY

2515 (6.60)

—— =330 cm < 350 cm
A 2330

Lp

como Lb > Lp se tendra que calcular el valor de Lr:

DATOS ADICIONALES
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J = 141 cmP G = 788143 kg /cmb E = 2040000
kg cmp
Cw = 3431278 cmb- Fr= 704 kg rcmb Fyw = 2530 kg
cmbp
Lr= XL 1 X 2Pw— Fr) (LrRFD F1-3)
(Fyw—Fr)"
r_—ﬂ__ 4 ) y 2
J] I,EGJA __T_ !(2040000)(788143)(44D(226_43) _ 235175 kg om?
Sx\V 2 3785\ 2
2 - ,c < 2
, 7 _
voo fCw S 4(34.»_12 8)( 37193 J 25w 10 e kg’
Iy \ GJ 10530 \ 788145 x 441 :

60)235175) TTT—— :
1y - (6.60)2351 J)\f}+\f]+2._>x104(2330-704)2 = 1304 cm
2330~704

como Lp < Lb < Lr  entonces la seccion se encuentra en la zona de pandeo
melastico por lo cual el momento nominal se calculara con la siguiente formula:

gbMn = Cb| gb Mp- gb (Mp-Mr) (Lp-Lb < @b Mp (LRFD F1-3

Lr-Lp
Cb = 1.75 +.1.05EA£1J 03 MIN\» < 203
: M2 1 M2
)
Chx = - 03 (1549 » = 284 >2.3 Tomar2.3
Cby = 175 + 1051783 + 0.3 1781 » =3.09>23 Tomar23

17.91 17.9]

¢b Mp = ¢b Fy Zx
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i

#b Mpx = (0.9)(2530)(4277) = 9738729 kg-cm

It

¢b Mpy = (0.9)(2530)(1132) 2577564 kg-cm
gbMr = ¢bSx (Fyw-Fr) ( LRFED FI-11)
gb Mrx = (0.9)(3785)(2330-704) = 6221290 kg-cm
¢b Mry = (0.9)(735)(2530-704) = 1208097 kg-cm
sustituyendo en :

gbMn = Cb | gbMp-¢b (Mp-Mr) (Lb-Lp <|gb Mp
Lr-Lp

gbMnx = 2.3 9738729 - (9738729-6221290) 350-330)

13. 04-33QJ

¢b Mnx = 22232935 kg-em ) ¢b Mpx Tomar ¢b Mpx

¢b Mny = 2.3 2863960 - (2863960-1208097) [350-33011
1304-3

¢b Mnx = 6508905 kg-cm ) ¢b Mpy Tomar ¢b Mpy

3.- Interaccion.

Pu + 8 Mux - 8 Muy <10

¢c Pn 9 geMnx 9 gcMny

169740 -~ [ 8 18.55x10» { ]8 17.91 < 10
399095.96 ‘9l 9738729 [9 J 2577564
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0.43 - 017 - 062 < 10
121 < 1.0 NO CUMPLE
comolb [} Lc Fb # 0.66 Fy ysecalculara el valorde rt

Al =(14.03x 1.13) + (6.34x0.70) = 20.15 cmb

Iv = (LI2)(14.03)» —-  (6.34)(0.70) » = 257.94 cmM 4
12 12
= | It = '257.94 = 3.58cm
At 20.15
L= 190 = 5307
¥t 3.58
Cb = 175 + 105\ MI| - 08 MI|» < 23
M2 M2
Ch =175 - 105 0 - 0.3 0 » =173
13.73 13.73

sustituyendo en las relaciones:

\‘717): 104 Ch < L < J 3590x 104 Cb

Fy H Fy
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70.42 > 33.07 < 138

como L'rt es menor del limite inferior de la relacion anterior se utilizara la
siguiente formula que es vdlida para cualquier valor de L-rt:

Fb = 84¢x 10» Cb < 0.6 Fy (ASD F1-8)
Ld '

Af
844x 10M 175 = 322813 > 0.6 Fy = 1518 kgiemb

Fb

(190)(40.33)
15.71
el esfuerzo permisible serd entonces:

II.- DEL DISENO AL DIBUJO DE DETALLE Y AL DIBUJO DE TALLER]}

1. Las 10 Reglas basicas del Dibujo Funcional

1.1 Describa no dibuje Vaca herford

1.2 Evite secciones innecesarias Bala de carnion 1810

1.3 Utilice las indicaciones "tipo" Tablillas de una cerca

1.4 Evite el dibujo " Artistico" Tornillo vs una linea

1.5 utilice el principio de simetria Con todo respeto a las damas

1.6 Indique una drea representativa Muro hatch de tabique rojo, etc.
1.7 No de instrucciones muy detalladas  El concreto llevard un impermeabilizante
marca, en proporcion, mezclese . . . etc.
1.8 Utilice los detalles "tipicos” Zoclos, topes, difs.

1.9, 1.10... Los conoceran después
2. Cuidado con el Autocad (Ver figura 1)

2.1 El Autocad, estd convirtiendo Ingenieros en dibujantes

2.1 La instr. mirror produce falta de ortografia en el simbolo de la soldadura de filete
2.2 En el monitor no tenemos la vision integral del dibujo y se requiere:

2.2.1 Sacar una copia econdémica (Epson 1520)

2.2.2 Revisar el dibujo contra los croquis

2.2.3 usar los colores universales rojo (nuevo valor), verde (eliminar), amarillo (bien)
2.3 Usar el comando copy prudentemente p.e.: NDC -1.80 Copy "n" veces

2.4 No ponerle trampas a los que supervisan (locks, etc.)

2.5 Indicar las Layers del dibujo y version de AUTOCAD, fuera del drea del plano
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2.6 El Autocad tiene el defecto de que al calcular una distancia lo hace bien y al
dibujar esa acotacion le falla por 0.5, 1 o hasta 5 cms ;gjo!

2.7 Indicar soldadura de taller 6 de campo
3. Contenido de los Dibujos (ver figura 2)
3.1 Contenido general de dibujos de detalle

.1.1 Encabezados y Titulos.

.1.2 Notas generales y particulares.

.1.3 Planos de referencia.

.1 4 Simbologia.

.1.5 Revisiones 0, 1, 2, etc. y sus motivos.

.1.7 Senalizacion de pendientes, revisiones, etc.

.1.8 Norte magnético y Norte astronomico.

.1.9 Coordenadas de localizacion (solo en un vértice de la cimentacion.)

.1.10 Correspondencia con otros planos.

.1.11 Armonia y amabilidad con el usuario: Nortes hacia arriba 6 hacia la derecha,
Titulos de plantas, Secciones y Detalles en orden secuencial, Letreros de derecha a
izquierda. Etc.

L) ) W W) W)W W) W) L

3.2 Contenido General de dibujos de Taller

3 2.1 Nomenclatura de las piezas. .
3.2.2 Orientacion y acotacion de las piezas. o
3.2.3 Dimensiones, gramiles y espesores de placas, tornillos y soldaduras.

3.2 4 Cortes de patines.

3.2.5 Tabla de despiece y pesos por pieza

3.2.6 Referencia al plano de montaje (patron).

3.2.7 Biseles, raices y procesos de soldaduras de ranura.

Nota.- También en un plano de estructura de concreto, el despiece de varillas se
convierte en un plano de taller.

3.3 Comparacion de un dibujo de detalle con un dibujo de taller

Detalle Dibujo de detalle Dibujo de Taller

Conexion Espesor de placa Lo mismo y ademas
numero de tornillos Localizacion de tornillos
tipo y espesor de sold dimens. de la placa y ags.

Cargas SeindicanP, VyM 6 CV

Tipos de CT1,CT2,CT3 ASD

construccion PR 6 FR LRFD
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Tormillos Indicar cada vez el tipo Indicar'en cada detalle
: de tornillo y su especifi- el diaametro del agujero.
cacion (fric. 6 apl)
Soldadura Indicar una vez el Indicar proceso de
proceso de soldadura soldadura en los planos de
(SMAW) de montaje y taller

4.- Los errores en los planos son los problemas de las obras.

Se menciona por experiencia de muchos proyectos, que las causas de los errores.
omisiones y malas construcciones, se deben fundamentalmente a: Las prisas, las
netas y las cotas,

4.1 Las prisas

4.1.1 Uno de mus mentores decia: Si las cosas urgen, que esperen, y Si Urgen para ayver,
que esperen mas, porque las prisas no son sinonimo de eficiencia. v

4.1.2 No se comprometa en aquello que requiere mucha concentracion de su parte
4.1.3 No envie un plano a la obra, hasta que no lo halla checado bien.

4.1.4 Cuando no se tiene experiencia, la revision cubrira “multitud de pecados”™

4.2 Las notas

4.2.1 Muchas veces se empiezan a hacer excavaciones y hay una nota que dice’ “No se
empiece la cimentacion de €ste equipo, hasta que llegue fisicamente al campo”

4 2.2 Revise unos planos, cuya primera nota decia: jsi no sabe, pregunte!

4.2.3 No empiece a construir nada, s! no ha leido las notas por lo menos diez veces

4.3 Las cotas. ;Acote bién, duerma mejor!

4.3.1; Por favor !, no cierre cotas.

4.3.2 Cuando acote un equipo con muchas anclas, observe lo siguiente:

a) No acote las anclas a vanos ejes del edificio

b) Acote la hinea de centro del equipo a un solo vértice y refiera todas las anclas a la linea
de centros del equipo.

4.3.3 No ponga cotaa horizontales en fachadas ¢ elevaciones, no las duplique

4.3.4 Cuando trace una escalera, divida la altura en igual nimero de escalones; Evite
tener escalones de igual peralte y el dltimo mas chico 6 mas grande que los demas.
4.3.5 Acote siempre a ejes, nunca a paaarnos.

4.3.6 No repita las cotas en todas las secciones y detalles.

4.3.7 No le de alas a los alacranes; Se dice de darle informacién repetida al constructor.
Recuerde que esta tratando con personas inteligentes, no ofenda su vanidad

4.3.8 Una cota en el plano “es facil” cambiarla, en campo “es muy dificil”
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IV .- DEL DIBUJO AL CAMPO

1.- Otra vez, las notas:

1.1 Lea y relea las notas (por lo menos diez veces)
1.2 Sugerencias de notas generales. (Se indican una vez, en el plano mas importante)

ACERO CONCRETO
1.2.1 Dimensiones en milimetros, E.I. Dimensiones en centimetros, E.I
1.2.2 Niveles en metros Niveles en metros.
1.2.3 Acero en placas y perfiles A-36 Concreto ¢ = 200 kg/mts2.
1.2.4 Tornillos A-325x TAP. Acero de refuerzo fy = 4200 kg/cm2. TEIL.

1.2.5 Acero en anclas A-307 6 AR-42 Acero fy = 2300 kg/cm?2. Var. #2

1.2.6 Soldadura A-233, E-7018 SMAW  plantilla f'c = 100 kg/cm2. De 5 cms. esp
1.2.7 Cargas vivas cublerta: 100 kg/m2  Coeficiente sismico 0.32g, gpo. B, Tipo Il
1.2.8 Cargas vivas entrepiso: 250 kg/m2.  Velocidad regional viento Vr = 135 km/hr.
1.2.9 Toda la estructura ira pintada de ...  Capacidad de cga. del suelo 6 = 12.0 tn/m2
1.2.10 Especificaciones AISC/ASD Especificaciones ACI 318/97 U.E g

1.3 Sugerencias de simbologia:

131 NDE Nivel desplante de estructura

132 NDC Nivel desplante de ctmentacion.

1.3.3 NPT Nivel de piso terminado.

134 PT. Punto de trabajo.

135 EI Excepto indicaado.

136 nTAP. Hilos iNcluidos en el plano de corte, tipo aplaastamiento.
1.3.7 TEL Tipo, excepto indicado.

138 UE. Ultima edicion.

2.- Los pendientes

2 1 Se indican con una nube (en el campo dicen que el plano tiene “amibas” cuando esta
lleno de nubes), encerrando la parte no definida.

2.2 Los pendientes controlan el avance de la obra y ayudan al constructor a no cometer
errores por prisas, omisiones y adiciones ¢ adivinar lo que encierran.

2.3 Cuando se resuelva el “pendiente”, debe indicars econ un triangulo y sus
coordenadas de localizacion, el motivo de la revision.

3.- Las interferencias.

3.1 Cuidado con tornillos que llegan a ambos lados de un perfil, a veces se interfieren.

3.2 En ocasiones, una tuberia “choca” con algun elemento estructural importante.

3.3 Se debe hacer un “chequeo cruzado™ para detectar las interferencias.
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3 4 En edificaciones con muchas instalaciones conviene poner a una persona (“en frio™),
a checar posibles interferencias.

4.- Montaje y nivelacion: (Ver figura 3)
5.- Los cambios de materiales:
5.1 El fabnicante o el constructor solicita autorizacion de caambio de matenal

Tenga cuidado, cuando el constructor ¢ el fabricante le pida que usted autorice un
cambio de matenal.

Aunque usted sabe que “no hay problema”, siempre digaale: déjame ver, déjame “echarle
un numerito”; Antigiiamente deciamos: “déjame echarle un reglazo”

Preguntele si hay algin cargo adictonal

Casi stempre el constructor ¢ faabricante, tiene material en “stock” (bodega) que
adquiné uno 6 dos aafios antes y ésta es su oportunidad paraa deshacerse de €l, de
“ganarle a la inflacién” y ganar unos pesos mas.

Los fabricaantes son muy haabiles, muy aduladores y niinca pierden, éiganme bién,
ninca pierden

5.2 Desconfie de las ofertas de varillas a la tercera parte de su precio normal, casi
siempre son “recortes” de varillas ¢ sobrantes de obra.

6.- Imposible construir

6.1 Los estribos en un nudo, en planos del IMSS, por ejempio, armados con la “prueba
del pajarito”, casi no se pueden construir y esto genera desgaste Disefio-Campo

6.2 Los refuerzos del “voladizo ¢ cantiliver”, que el “maestro” no entiende que va por
arriba y €l le coloca acero por abajo, ya no se puede montar.

6.3 El concreto que no fragiia (endurece) porque le pusieron una cocacola. Una mas
entre las quince que se le han descubierto.

6.4 Los equipos que no caben y tienen que desmontarse contravientos ¢ destruirse muros
para poder instalarlos.

7.- Mantenimiento y Supervision: (Figura 4)
7.1 En México hacemos construcciones eternas (20, 30, 50 afios), sin mantenimiento.

7.2 Se requiere dar mantenimiento a:

S
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7.2.1 Los dibujos, una vez entrada en operacion una planta, al introducir nuevas lineas v
equipos no contemplados en el disefio oniginal (Pémex, CFE), ¢ por cambios de rutas en
las lineas subterraneas (Telmex). Dichos planos se denominan “As build™. es decir,
“como se construyd”.

7.2.2 Las anclas de cimentacion.

7.2.3 Las juntas constructivas a base de tornillos en agujeros alargados.

7.2 4 La estructura en general, medhante “‘sandblasteo” y pintura. (P.T. Edo. de Mex )

7.3 Se requiere supervision muy especial en:

7.3 1 Conexiones.

Debe existir una total coherencia entre el modelo matematico, el disefio-dibujo de detalle
v la construccion. No se vale concebir y disefiar un nudo empotrado y construirlo
articulado. Alguien va a fallar (caso MVS aeropuerto) '

7.3.2 Seguridad sicologica.

Muchas veces no se requiere un elemento tan grande, pero al “pensar” en los moradores
de la edificacion, vale la pena aumentar su tamaiio para que les dé seguridad sicoiogica.
Debemos recordar que la prioridad del concepto “estético” cambio por el concepto
“seguro”, a raiz de los sismos de 1985. Ahora la gente estd mas preocupada por las
grietas que por el numero de recamaras o lo bonito de la fachada.
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DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGUN NORMAS DE
USO EN MEXICO

MIEMBROS EN FLEXION

Introduccidn
Comportamiento de vigas. Falla en flexion

Inestabilidad de vigas

o Pandeo local del patin (Flange Local Buckling, FLB)

+ Pandeo Local del Alma (Web Local Buckling, WLB)

 Pandeo Lateral por Flexotorsion (Lateral Torsional Buckling,
LTB)

Soportes laterales en vigas

Ejemplos de soportes laterales

Rangos de comportamiento de vigas

Fallas de vigas

Resistencia de disefio con base en pandeos locales del patiny
del alma (FLB y WLB)

Resistencia de disefio con base en el Pandeo Lateral por
Flexotorsion

Coeficiente de flexion C,

Diseno por cortante en vigas

Criterio de disefio por cortante en vigas
Disefio de vigas lateralmente soportadas
Disefio basado en analisis elastico
Disefio basado en analisis plastico

Capitulo F, VIGAS Y OTROS MIEMBROS EN FLEXION,
Especificaciones AISC-LRFD-1993

Ejemplos de Disefio, conforme AISC-LRFD-1993



’ MIEMBROS EN FLEXION

Material de lectura

Especificaciones AISC-LRFD-1933
Capitulo F. Secciones F1y F2
Capitulo B: Seccion BS

Apéndice F: Secciones F1yF2

Manual AISC-LRFD-1993, Parte 3, Ayudas de disefio de vigas
Salmon and Johnson: Capitulos 7,8, 9y 10

Introduccion

Definicjon de viga {se denomina también miembro en flexidn)

.,
7
2T

LN —

Viga = Miembro sometido a flexion y cortante, no a fuerza axial
o Las vigas son tipicamente miembros horizontales en un una estructura
para edificios. '

» Las vigas soportan cargas gravitacionales (cargas muertas y vivas,
accidentales, etc.) y transmiten estas cargas a las columnas.

* Las vigas también forman parte del sistema estructura! resistente a
cargas laterales (viento y sismo principalmente).

. Ejemplos de vigas que soportan cargas gravitacionales



Ejemplos de vigas que soportan cargas gravitacionales
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Ejemplos de vigas que resisten cargas laterales (viento o sismo) en un marco
rigido de una estructura.
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS. FALLA EN FLEXION

Se considera un experimento en una viga libremente apoyada, con carga
concentrada en la seccién media.
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En el “experimento” mostrado arriba, se traza la curva P contra ta deflexion .
La carga se incrementa hasta gue alcanza un valor maximo, y empieza a
reducirse. es decir, hasta que |a viga se colapsa. Para una carga P, 12 viga
ya no puede resistir momento adicional, es decir, la viga experimenta una
FALLA POR FLEXION. El momento flexionante maximo para el cual la viga
puede resistir un momento flexionantes antes de qQue se produzca la falla se
define como “Resistencia nominal a la flexion.”

M, sedetermina considerando los siguientes posibles modos de falla:

Pandeo Iocél dei patin (Flange Local Buckiing, FLB)
Pandeo local del alma (Web Local Buckling, WLB)
Pandeo por flexotorsion (Lateral Torsional Buckling, LTB)

e cane . e as . - - g TL

A R PR I -

Cuando una viga esta sometida a un momento flexionante, una parte de la
seccion transversal esta en compresidn y otra parte esta en tension. La parte
de la seccion transversal en compresién puede fallar por INESTABILIDAD
(FLB, WLB 0 LTB).
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Viga sometida a flexion

Pandeo Local del Patin (FLB)
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Pandeo Local del Alma (WLB)
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Pandeo lateral torsional o por Flexotorsion (LTB)
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En el pandeo por flexotorsion (LTB), el patin comprimido se pandea
lateraimente (como una columna) entre soportes laterales. El patin en tension
no se pandea y por consigrente resiste el movimeento lateral del patin



comprimido. El resultado final es que la viga se desplaza lateralmente y gira,
de ahi el nombre de “Pandeo lateral torsional o por Flexotorsién”.

Para evitar el LTB, el patin en compresion de ia viga debe estar provisto de
CONTRAVENTEOQ LATERAL.

}é L'b___){ o \eke rel e

(7 y

El momento flexionante que una viga puede soportar antes de que ocurra el
Pandeo por flexotorsidn entre soportes laterales, depende de la fongitud no
arriostrada, L.. A medida que L, disminuye, el momento flexionante que la viga
puede resistir sin LTB aumenta. Nétese que esto es andlogo al pandeo de una
columna. La compresion axial para la cual una columna puede resistir sin
pandeo, aumenta conforme la longitud no arriostrada de la columna
disminuye.)

SOPORTE LATERAL EN VIGAS

En un edificio real, el contraventeo lateral de una viga es proporcionado
tipicamente por miembros transversales (vigas secundarias) o mediante un
sistema de piso a base de concreto reforzado © compuesto acerc-concreto.

Un soporte tateral debe satisfacer uno de los siguientes requisitos:

o Evitar el desplazamiento lateral del patin comprimido
» Impedir el giro de la seccion transversal

Ejemplos.

VYiga secundaria
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La viga secundaria actua como un soporte |ateral para la trabe A, debido a que
evita el desplazamiento lateral de su patin comprimido.

Viga que soporta una losa de concreto
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En.este caso, la losa de concreto esta conectada al patin comprimido de la
Irabe A. La losa de concreto proporciona soporte lateral continuo al patin
comprimido. Esto es valido en zonas de momento flexionante positivo.

Lo =0y el pandeo por flexctorsion no es posible -

Notese que si el PATIN INFERIOR de a viga estuviera en compresion (Zonas
de momentos flexionantes negativos), 1a losa de concreto NO seria soporte

lateral, puesto que NQO podria evitar de manera efectiva el desplazamiento.

|ateral del patin inferior.

Contraventeo en diagonal

T

En este caso, el desplazamiento lateral del patin comprimido se mpide
mediante el miembros en diagonal (tipicamente anguios).



En este ejemplo, no existe una losa de concreto. La estructura transversal
impide el giro de cada viga y por consiguiente actlua como un contraventeo
lateral para cada viga. Cada patin de las vigas puede estar en compresion.

RANGOS DE COMPORTAMIENTO DE VIGAS

Dependiendo de cuando ocurra la inestabilidad (FLB, WLB ¢ LTB) en la
historia de carga de una viga, se dice que la falla ha ocurrido en uno de los
tres posibles rangos de comportamiento de la viga.

¢ Falla en el rango plastico
o Falla en el rango ineiastico
+ Falla en el rango elastico

Para ilustrar estos rangos de comportamiento, se considera un experimento en
una viga simple con carga uniformemente repartida.

Se traza una curva de momento flexionante en el centro del claro M, contra la
deflexidon de la viga.

Falla en el intervalo Elastico
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Para la falla en el rango elastico, la inestabilidad ocurre antes de que el
momento flexionante alcance M, La viga es elastica cuando ocurre la
inestabilidad. La viga falla con practicamente ninguna ductilidad.

Falla en el intervalo inelastico
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Para la falla en el rango inelastico, la inestabilidad ocurre para un momento
entre M, y M. La viga es inelastica cuando ocurre la inestabilidad. La viga falla
con pequefia o hinguna ductilidad.

Falla en el rango plastico
M

’ ]
\‘('\‘9\(-.-—1" C...

. ’-\ {‘ r{ r(‘\. LR AN
Para la falla en el rango plastico, Ia mestabllsdad ocurre después de que la

viga alcanza su momento plastico, M, y lo mantiene para grandes
deformaciones inelasticas. La viga que falla en el rango plastico exhibe gran
ductilidad.

Resumen
Rango de falla M, Ductitidad
Falia en el rango M, *M, pequefia o
elastico NeNGUNA
Faila en el rango M, <M, <M,n |Pequefia o ninguna
inelastico
Falla en el rango M, =M Grande
plastico




RELACION ENTRE MOMENTO-CURVATURA

En ausencia de endurecimiento por deformacion y esfuerzos residuales, la
relacion entre momento-curvatura para una viga, se puede ilustrar
cualitativamente como sigue:

Definicion del factor de forma:

f=M,/M,

El factor de forma expresa gue tanto momento flexionante adicional puede
soportar una seccion transversal de una viga, después de que ocurre la
fluencia en una fibra extrema, hasta una condicion totalmente plastificada.

Para una seccion rectanguiar:

[NUAR =) ?/ a R
M.-" - =

L e s TG VR =
. - - -
\
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Para la mayoria de los perfiles laminadcs tipo IPR, IR ¢ W, el factor de forma
esta dentro del rango de 1.09 a 1.15.
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PROCEDIMIENTO DE DISENO DE VIGAS CONFORME A LAS AISC-LRFD-
1993,

Se considera una viga simple con carga uniformemente repartida.
‘ s Leetor et .’_qc.f{
Ll ¢ LLTTT T

e

2

M :,/ ’ ’ ~A’ . N\L\‘ remulred ‘el?vu rcl
e - 41
— (.\.: \

I\ % \/K‘ ‘“C} YCA shere
AV :
Solucion: ‘ \;

1. Utilizando las cargas factorizadas, se determina el momento flexionante de
diseno, M, y la fuerza cortante V,, a lo largo del claro de la viga. :

2. Se calcula la resistencia nominal en flexién, M,, para la viga

M. = Momento maximo gue puede soportar la viga, sin que se presente una
falla por flexiéon

Se determina la resistencia nominal al cortante, V,, de la viga

Vo = Fuerza cortante maxima gue puede resistir la wga sin una falla por
cortante

3. Requisitos de disefio por resistencia:
M, < ¢M,
V. < $V,
¢ = 0.9 para flexidon y cortante

Nota:
Normalmente ka flexion controla el diseno de vigas.

4. Se verihca las condiciones de servicio
Deflexidn de ta viga por cargas de servicio (no factorizadas)

Vibraciones de piso por cargas de servicio

28
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»
DESYGN OF COMPACT - LATERALLY SUPPORTED BEAMS

Assumptions:

~® _ Section is compact for flange and web local buckling, i.e., M, = M based on local
buckling.

» Adequate lateral braciag is pro;fidcd for the compression flange so that M, = M,
based on lateral torsiomal buckling.

Result of assumptions: M =M,

Flexure design criteria: oM, = oM, 2 M,

Design Approaches:

I Design based on elastic analysis.

II. Design based on plastic analysis (also called "plastic design™).

For either design approach, the basic desiyn criteria are the same, i.e. N
| oM, =0M, 2 M,
oV =V,
must be satisfied at every point along the beam.

The difference between the two design approaches is in the method of structural analysis
used to determine the shear diagram (V) and bending moment diagram (M) under

factored loads.

In-Approach I, traditional methods of linear elastic analysis are used to establish the
shear and bending moment diagrams. In Approach Il., simplified methods of inelastic
analysis {called plastic analysis) are used 10 establish the shear and bending moment

diagrams.

In current practice, design based on elastic analysis is by far the most common approach.
However, plastic analysis can provide greater insight into the true behavior of beams, and

can also lead to more etonomical designs.
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Design Procedure:

2)

3)

5)

5)

>

Design Based on Elastic Analysis

Dra\.v the shca.r and hudmg mom-ent.dngx;ams for thc beam under factored loads,
using methods of elastic structural analysis.
(The beam diagrams starting on page 4-189 of the LRFD manual are useful bere.

Note that the shear and moment diagrams given here are based oo elaslic
analysis)

Choose a section that satisfies: ¢M, = M,
(The "Load Factor Design Selection Tabie® starting on page 4-15 of the LRFD

Manual is uscful here.)

Check that the section is compact for local buckling. For a W Shape, check:

RPN

21, F,
A, 640 ‘
—_—

Check that iateral support spacing is adequate so that M, = M, based on lateral
torsiomal buckling.

Check shear: 9V, a2 V,

Check beam deflection, if required.

A typical deflectioa limit imposed by building codes is as follows: the maximum
deflection under service live {oad shoukd not exceed L/360, where L is the beam

span lengtk.

30
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et oty
- = 2

Example
1
Given: A 25 fi. long fixed-fixed beam is subject to a factored uniform load of 5 k/f.~
" Assume this Joad includes an allowance for the beam self wejght.
The beam is provided with adequate lateral support so that M, = M, based on
. lateral torsional buckling.
T T T Service live load deflection must not exceed L/360. The service live load is 2 k/ft,
Find: The lightest W Shape of A36 stcel.
Solution:

Draw shear and moment diagrams under factored loads (see p4-195 LRFDX

LIy = S V-f*l‘

M ———— /‘/".::.?} 37 :
Ly ~ T :,::-

’ i
Z'o"“"/ Nt ae
© ~5—= ZéD’*.‘:

Assume compact section. Then, ¢pM, = ¢M, = 260™*
kequired M, = 260"*/0.9 = 289"* = 3468"*
M,=Z2F, Required Z = 3468"*/36 ksi = 96.3 in’
Therefore, must find lightest W Shape with Z, = 96.3 in®

Use "Load Factor Design Selection Table", page 4-19. Enter at Z, = 96.3 in* and move
up in the table until you hit the first bold faced entry. This will be the lightest shape. In

this case, choose W18x50.

(Alternatively, enter thg table with ¢M, = 260** for F, = 36 ksi and move up in the

table until you bit the first bold faced entry. Agaim, choose W18x50.)

3
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Check if section is compact: .

65

=L =66 < = 108 ok
21! . /36

" ,

Jeoe 52 <« B0 L o107
‘, : y36

Check if adequate lateral support is provided so that M, = M, based on lateral torsional
buckling - ok (given in problem statement).

Therefore: ¢M, = ¢M, = 273" > 260** - ok for flexure

Check Shear:
V, = 62.5¢

PV, = $di (0.6F,) = (.9) (17.99") (.355") (.6 x 36 ksi) = 124"

124 > 62.5% ok for shear

Check Deflections:

Service live load deflection:

‘ 4
= WL L QD5 L 515 inches

384E1 384 « 29000 =800

L. B2 83 inches '

360 360

.15 inches < .83 inches ok for deflections

USE W18x50
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Design Based on Plastic Analysis

For this design approach, thc shear and bending moment diagrams arc based on a simplified
inelastic analysis (called "plastic analysis”) of the beam. Plastic analysis recognizes that a beam’s
‘load carrying capacity is not neccssarily exhausted when a moment of M, is reached at some
point along the beam. After the plastic moment is reached at one point along the beam, bending
moments may be able 1o redistribute to the other, less highly stressed poctions of the beam.
Plastic analysis provides a more realistic estimate thec beam’s actual load carrying capacity and

can lead to more economical designs.

Plastic Hinge

The basis of plastic analysis is the concept of a "plastic hinge". Whea the momcent reaches M,
at a cross-section, the beam can then rotate at that section without any chaage in moment. When
M is reached somewhere along the beam, it is said that the beam has Jormed a plastic hinge at
that location. For any additional loading placed on the beam, the plastic hinge location will
behave as a real hinge.

For plastic analysis, a simplifying assumption is made about the cross-sectional behavior of the
beam. It is assumed that the beam remains elastic until the moment reaches M, This, of course,
is incorrect, but is reasonable simplification for analysis purposes. Based on this simplifying
assumpltion, the moment-curvaturc relationship for a cross-section is assumed as follows:

M-
A3

M A ,Ajs-—k'f\?(\ M“l’ ‘elr ?h:&\(— 0|\c(35‘;s
M? il . L4 —= —————

-~

e

i ~ ., .

4 fz"‘-‘-li :\A—w
!

| ¢

When sufficient hinges have formed along the length of the beam such that & becomes unstable
(one hinge past delcrminate), the beam forms a "collapse mechamism”, and its Joad carrying
capacity has reached its limit Once a collapse mechanisea bas been formed, the beam will
expericace very large deformations,-and fails by “excessive deformation”.

e 3

/99
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nsequences of a plastic hinge - determinate beanfs

The formation of a single plastic hinge in a determinate beam is sufficient to.develop a collapse

mechanism. No redistribution of moments is possible, and plastic amalysis will give the same
“result as elastic avm_a‘lysis.vf'.xamples:
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Consequences of a plastic hinge - indeterminate beams

»
The formation of a plastic hinge o an indeterminate beam does not produce a collapse _
mechanism. The plastic hinge only reduces the degree of indeterminacy by one. The beam can
therefore carried increase loads until enough hinges form to develop a collapse mechanism. As
an exampile, consider a fixed-fixed beam under a uniform load:

/‘/\ : 1‘,\‘:\_'.&‘ elesne NN c\;c.:_;ro.v\ .
'U\d;,‘kp i <. . ,
/ N Valid un=t trox. AA ‘e Zospects)

\wL" Croeine Mg | Fle=hNe Aoncex,
M? —_— M __;_1‘\: - . s ~’ .
(R v A T SN ol L LT B
N
ll = | N7 c bl - s
T e e e e e Y B Tl e 22T el
! : L reurl Al LMD - TS, e
'
"ﬁ@\L.z‘ ‘-'-\ ‘jr,no‘: j.;;)p;:,r"-e:'n [ B =~ Tl
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In the above example, Aw represents additional load carrying capacity after reaching M, at the
SUpports.

In the previous design example, if the design is based on plastic analysis, a W16x40 could bc~
used rather thas a W18x50. :

When design is based on plastic analysis, it is referred to as "plastic design®.

Requirements for Plastic Desien .\

A

LRFD permits design based on either elastic or plastic analysis. For plastic design, it is necessary~
that beam failure occurs in the plasiic range, i.c., the beam must be capable of developing M,
and maintaining M, through large inelastic deformations without the occurrence of local or lateral

torsional buckling. !
Specifically, the following requirements must be satisficd when using plastic design:
= The beam must be compact for local buckling.
L The beam must have adequate lateral support so that lateral torsional buckling
does not occur until M, is achieved and large inclastic rotations are achieved. In

order to satisfy this requirement, the unbraced length cannot exceed L, as given
in Section F1  of the LRFD Specification. )
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Ejempio V-21. Determinar el coeficiente de flexion C, de las Especificaciones AISC-LRFD-1993. de las vigas
de acero que se muestran en la figura siguiente.

G v G D pE———y

V-1 V-2 V-2
Momento cormiante Momernto de megnitudes igusies y Cargs uniformemente repartids
& lo jargo de la viga sentidos opuestos
P
L
l RIS RN DM RS EISON TSI TIEH |
s 7.8 < 2
V-4 V-5
Carga concentrada Cargs uniformemente repartida soportes laterales en
en el cemtro del claro los apoyos y en /a seccion central
Vigss libremente apoyadss
W
<t NN LI SIS | N P ‘:’
E-
V-8 v-7
Viga empotrada en un extremo y Viga empotrada ernt ambos extremos
apoyo simple en el ofro Carga uniformemente repartids "
Cargs uniformemente repartida
Vigas continuss e
Vigas del ejempio V-21

SOLUCION

Ei objeto del coeficiente C, es incluir en las ecuaciones de las Normas AISC-LRFD, Capitulo F Vigas y
miembros en flexion, de manera aproximada, la influencia de la ley de variacién del momento flexionante sobre
la resistencia de la viga al pandeo lateral por flexotorsion. Este coefictente se determina mediante fa siguiente
expresion. Véase Capituto F, Especificaciones AISC-LRFD-1893-VI. En las Especificaciones AISC-ASD-1989 y
AISC-L RFD-1986, este coeficiente se determina con una expresion similar.

125M

Co = T30f s+ 30, + 435 + 30T,

(F1-3)

donde:

Mai: €5 el momento flexionante en ef segmento de la viga L,

M, es el momento flexionante en la cuana parte del segmento Z,

Mc es el momento flexionante en el centro del segmento L,

L, es la distancia entre puntos en los que el patin comprimido esti soportado lateralmente, o entre secciones
provistas de un contraventeo que evite su rotacion . Todos los momentos flexionantes se expresan en vaior
absoluto y sus unigades SonN ton-m.

En la figura siguiente se muestra un segmento no soportado tateralmente de una viga, con su diagrama de
momentos flexjonantes correspondiente. Se indican los términos que aparecen en la ecuacion (F1-3).El
momento flexionante maximo puede ser en el extremo o dentro de cualquier seccion del tramo no soportado '~
ia viga.

« DISENG DE ESTRUCTURAS METALICAS 334
Héctor Soto Rodriguez



Tnsi tn/a La/4_Le/d_
.- Ly —

Viga V-1.
La viga esta sujeta a un momento flexionante constante a todo i0 largo de ésta.

Moo = M, =Mg =M~ =AM
Luego:

G, 12.5M 125M _

= IS5MeIM+arf-30 - 125M 10

Viga 2.
La viga soporta momentos flexionantes de magnitudes iguales y sentidos opuestos, aplicados en sus extremos.

L

u

Mapar = A My=10 My=Mc=AM72

) 1250 _125M _
Co= 357 HaT, 2)+ 05 Xaf )~ s5ar ~ 227

Viga V-3
Se trata de una viga libremente apoyada, con carga uniformemente repartida a todo lo largo de ésta.

Moy = wl'R My=Mc=3R2wll=% Mpa Ma=M oy

] 125Mpy _125Mp o
25Mma + 3% 20.75Mmz J+ M Mg )~ 1M

Cs

Viga V4
La viga libremente apoyada, soporta una carga concentrada en el centro y tiene sopories laterales en los
extremos y en la seccion media. En este caso, se tienen dos segmentos sin soporte lateral y para cada uno de

éstos:

Muar= PL'4 My = Ya Mo Mg = VaMp,, Me =Y Mpa,

335 * DISENO OE ESTRUCTURAS METALICAS
Heéctor Sota. Rodnguez
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125M e 12581,

" TS v KU M )+ K T e 7" W3 A~ TSN, 167

G

Viga V-5
La viga libremente apoyada soporta una carga uniformemente repartida, tiene soportes laterales en los ar
y en la seccion central.

wi?
8

_/"_—i‘-\
M t 3

Moo =wil8 M, = Twl¥128= 04375 M., Mg = 3wl?32=075
Mc = 15/wl? 128= 09375 My
= 125M pn _125Mue | 30
8T 25M e + H043T5 M )+ H0T5M g /- H0.93750M 0 ) 9630 0
Viga V-6
La viga empotrada en un extremo y con apoyo simpie en el otro, no cuenta con ningun soporte lateral.
_ ,f*‘__-‘\;

w]_;

w7
Mouar = wLY/8 M=0 Mg =Mc=wl16=" M,

Ch = 1250 _125Mpa _ 5 08
b 2 5Mua + 0+ 417 2Ma )~ X1 2Mam ) 6Mog
Viga V-7 ”
La viga empotrada en ambos extremos, soporta una carga uniformemente repartida y carece de soportes N
laterales.
sz

wl "U«LE

L N
Moo = wl/12 My =Mc = wl?96=1/ 8 My, Mg = wl24= Y4\,

. . _\, .
c, 125M v 12.5Mpar _ 238

T 25Mpg +3x 21/8 Moy J+ M1/ 2Mos )~ S25Mos

Los valores de C, se indican en las Ayudas de disefio det M-AISC-LRFD-1993.

RESUMEN
Tabia V-21-1. Valores de C,

Vlga Cs - a .
V-1 1.0

. V-2 2.27
V-3 1.14
V-4 1.67
V-5 1.30
V-8 2.08 .-
V-7 2.38

» DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS v
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Ejempio V-22. Una viga empotrada en un extremo y libre en el otro, de S m de daro, debe soportar una carga
concentrada de disefio en el extremo libre de 1.2 ton. Diserle la viga utilizando las Especificaciones AISC-LRFD-1993
y seleccionando un perfil IPR, IR 6 W. EJ esfuerzo de fluencia del acero es F,= 2 530 kg/cm® (acerc NOM B 254 ¢
ASTM-A36). El extremo libre estd soportado lateraimente.

= Moa = -Pul.
_1— - =)2x5=6t0m
Diasgrams de fuerzas cortante (Yon) Disgrarna de momenio flexionants (fon-m)
Viga del sjempic 22
SOLUCION:

1. Disefio por flexddn.
La condicion que debe satisfacerse es My > M,. Si la seccion de la viga es tipo 1 6 2, el momento resistente se
caicula con la ecuacion (3.3.1).
Me=qoZ,F2M,
MReM

M- _ GXID, — k]
Z: 2 §F, T09x2530 - b4em

Se revisara un perfil IPR, IR 0 W 254x22.3 (10x15), que tiene un mdduo de seccién plastico, Z, = 262 cm’, casi igual
al necesano.

Clasificacion de 1a seccion. )

En la figura siguente se indican las dimensiones del perfil propuesto, acotadas en mm. Para revisar si lavigaas
compacta, se determinan las relaciones ancho-grueso del perfi! seleccionado y s€ comparan con los valores max:mos

conespmduemadelaTablaBSA de las Especificaciones AISC-LRFD-1983. R
Patines:
__k__= 10. =7 540 540 - 107 -
2ty 2x0 ;]F, J2530 '
Alma;
h _254-2x1.7 5300 5300
=T 05 " 38<vF= = = 105.4
" 0.58 F’ 2530
Pufl PR, R 6 W 254x22.3 (10:15)
Acotsciones en rmm

La seccidn es compactia, no hay problemas de pandeo local premairg
Revisién de |a longitud no sopartada lateraimente. En este caso £, = 5.00m

" Célclo de las longitudes L, y L,

FEELICIIN TIT TS N U L e Is Xy (F P
I 4 ? ?2530 ’ (F F.r) ?

F}'
donde: - &
‘a
- & [EGIA ? X. 4£— m'Ag on C,= ’d d’=d J—-Eb
All':g—"‘= —-z—ﬂ—pwun 2 = ] .Gm y ‘tf = I.Cm
I 4-069)°
C,= A =120(25‘: 69) =18 318 cm®
e * DISENC DE ESTRUCTURAS METALICAS -
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- __x [2039x10° x784 000x42" x285 _ 2, _L18318( 226V _age. 10®n /Lol
,'(,_226J 3 =135970kg/em’ X; =430 Fago0 a3/ = 288107 em /kg

Las constantes .\, y .\ se encuentran tabuladas en ef M-DEM-V-I

'2'1“35970\F ” =
L =2 s30-703) 1+1+288x10°(2 530~ 703)* =322 cm

Como £,=500 cm es mayor que L,=332 cm, el momento resistente nominal, que es el elastico critico, se determina
con la ecuacion (F1-13) de las Especificaciones AISCLRFD-1983.

© ~E .2 Co S, W2 &12\1
- PELL = G]+ ilL_*N '=
Mo=Cy7 ,fﬂ, =2 -
donde:

El coeficente C, se determmina con la ecuacion {C-F1-1) de los Comentarics AISC-LRFD-1953, que es aplicable a
diagramas de momentos fiexionantes que tienen una vanacion lineal entre puntos soportados Iateralmente.

Co=175+1.05(M; AM)+03(M, 3P <23
M, es el menor y Af; el mayor de 1os momentos en ios extremaes de un segmento NO amostrado de una viga, Af; \f- es

positiva cuando 1os momentos causan curvatura doble y negativa cuando se flexionan en curvatura simple. En
nuestro caso. Con M, = 0,C,= 1.75,5,= 226 cm,’.\; = 135 970 kg/em.,”.X> = 2.88x10° em*/kg* L, = 500 cmy r,= 2.1 cn.

. 2 frd ” .
a2 CeSe X2 | XY, < L.75x226x135 970V2 (14135 0702 288x10% 1= 5 g6 topemy
Ly ry ALy 7y) 500/21 2(;_'09)

21

Finalmente, el momento resistente de disefio es: ,
Ma=¢, M_,=090x39 =13.5ton-m <M, =6 ton-m
La seccion propuesta IPR, IR o W 254x22.3 (10x15) es inadecuada por flexion.

La resistenda de diserio a cortarte es ¢, I, e factor de resistencia ¢, vale 0.90, y la resistencia nominal, I, se
determina con las ecuaciones (F2-1), (F2-2) o (F2-3) de las Normas AISC-LRFD-19583, la que sea aplicable

S Wt<3500/JF., V006 Fud, (F2-1)

s 4380/,[F,, <ht,<260. V,.06FnA.( 500/ (F. i) (F2-2)

s 4380/ ,[F, <Wt,< 260, V,-(9 28000041ty (F2-3) -
F,. es el esfuerzo de fluencia del acero del ama, en kgiom®

A, es et &rea del aima de la viga, en cm? - —wu

Ak distancia libre entre patines, en cm
t espesordel ama encm
V., resistencia nominal al cortante, en kg

Revisidn por cortante.
. .. Comoait,=38<3905/ [F =10, Vi=06FA4. (A,=~d1)
. Fa=06x2530x254x058x10°=22410n Vo=22410m>> Vyme=1.2t0n
CONCLUSION:

E! perfil seleccionado esta muy sobrado por cortante, pero es inadecuado por flexion. Se propone revisar al fecior of
perfil IPR, IR 0 W 254x28.5(10x18).

-~

* Valor tomado de las tabias de dimensiones y propedades det M- IMCA-V-1.
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6. DISENO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS
6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL.

La funcidn de las placas base es similar a la de las zapatas y se puede ilustrar en la figura
siguiente, en la que :

P

—
O

.
-
o |70

77 T AT

| -

Ac=  Area de lo

Ap= Area de lo ploc

Az= Areg de lo
P="Carga axigl
fa = Esfuerzo en lo
f¢ = Esluerzo en el

-

[t =Esfuerzo en el

2_}::.
" P
t f [ —

Az

Como puede observarse, en los dos casos se presenta una transicion entre dos materjales de
resistencia distinta (concreto y acero en la parte superior, y concreto y terreno en la parte inferior}, por
lo que se requiere de una ampliacion en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el
material de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del
D.F.. recomiendan que no se excedan los valores de las fuerzas permisibles siguientes :

P, =050/ A sobre el drea total de un apoyo de concreto

sobre menos del area total de un apoyo de

Pp =0.50//A, \JA4,/4, < ToA, concreto,



En las ecuaciones anteriores :
[ - . - ..
f. = Resistencia a la compresion del concreto.

A = Area de contacto de la placa con el concreto.
Ao = Area de la seccion transversal del apoyo de concreto.

El espesor de la placa base, al igual que en las zapatas, debe ser tal, que no se flexione al
actuar la reaccidn del concreto, ya que de ésta forma se reducira la zona de contacto de la placa y los
esfuerzos de aplastamiento podrian rebasar a los permistbies del concreto, en general se acostumbra
analizar ¢l efecto de una longitud unitaria (!cm) de placa. con lo que la seccion transversal que resiste
la flexidn seria de base 1 cm y de peralte "t", siendo su mddulo de seccion :

- 2
L, =—
4
M
‘&\f 22 M, = F,Z,F,
e
KI? @ T Bodoo T T b b " Sustituyendo Z, tenemos:
i ] f P 2
- - M; =F; %Fy Igualando al M, y despejando t
- /4Mu
- I='
t L IFFy

lem

Con ésta ultima ecuacion se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle
la rigidez adecuada, y el esfuerzo de FyFy corresponde al de plastificacion de elementos rectangulares
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicacion de
las férmulas anteriores.



EJEMPLO 6.1 : Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de
su dado sera de f =200 kg/cm? y el acero de la columna es A-36

Determinacion de la carga maxima que soporta la columna

p Pmax = FRAtF“
- X _ ’ .
.; N 2115210 Propiedades de un angulo :
| P A=28.13 cm2, I = 640.6 cm?
!
5_3 mts. x=y=4.16
I, = 2‘640.6+ 28.13(3.44)2‘ =1947 cm?
: A =2x28.13=56.26 cm?
1947
= =, = 588 mn
=5 " V56.26 ‘
L 1.0x30 P
KL _LO300 o, P y746 kg/om?
r 5.88 A

T
P =1746x5626 =98230 kg =~ 98.3 Ton

.. Se disefiara la placa base para resistir una carga axial de 98.3 Ton; considerando el apoyo total en el
area de concreto

PP = OSOfc 'Al = Pmax

=M=983 cm?’

mie 100

h=-983 =313cm =~ 35 cm



Con ésta dimensién la placa tendria el arreglo siguiente :

4cgros =143 mm
/pare onclos ¢ =12 {mm

50T 7
X .$_
R 3BK5008E mm
250 & I 4
L Mg
. A
50=< - g\_,/\,ugcuju
A 50 250 50 ” —- 81 Kg/em
7 350 = .. 3&em

El espesor se encontraria por medio del momento flexionante de la zona en voladizo que quedaria en
la placa, que sera el siguiente :

S, = 98300 =81 kg/cm?® (esfuerzo de aplastamiento en el concreto). - |
35% 35 e
2
M, =3O 3070 kg .cm
——
t=. JM =2.64 cm transformando en octavos de pulgadas N°® 264 =834 9
0.9x2530 0.

cont=28.6mm (1 1/8)" ) 26.4 mm bien.

Quedando una placa de 350 x 350 x 28.6 mm; en éste caso se colocarian 4 anclas ¢ = 12.7 mm
{anclas minimas), con el arreglo mostrado, que intenta quitarle rigidez a la base para tener el
comportamiento de articulacion, (liberar los momentos), en la base de la columna, de acuerdo al tipo
de apoyo considerado inicialmente.



EJEMPLO 6.2 :

Resolver el problema 6.1 pero con una columna IR - 305 x 59.8. Propiedades de la seccion
(obtenidas de! manual IMCA) :

A=76.1 cm? d=303 mm bg=203 mm ry=4.9 cm
KL 10x30 P -
KL L0300 _ o Pan 56 kg/em?
Y’ A '

P, =1576x76.1=119934 kg ~ 120.0 Ton
P, =050/ 4, =P,

_ 120000
min 100

=1200 cm?

b=+1200 =34.6 cm

En éste caso, por ser una seccion rectangular, conviene que la placa también lo sea, para que la
zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto el valor anterior es $6lo
indicativo; y nos sirve para proponer las dimensiones tentativas, usando en €ste caso una seccién de

450x300 mm.

A=45%30=1350 cm® ) 1200cm’ bien.
P =0.50x200x1350 = 135000 Kg=135Ton )120Ton

Quedando la placa base de la forma siguiente :  En este caso, al tratar de encontrar el espesor
de la placa se tendria el problema de la

m’ P ” longitud que debera tomarse para el calculo del
- R momento flexionante, debido a que se trata de
una seccion abierta; para estos casos, el
A L.S.C. permite sustituir a la seccidn original,
0.95d o o 450 por una equivalente, con dlr'nenstones de 0.95d
por 0.8b, la cual ha sido identificada con la
zona sombreada en la figura anterior, de esta
manera el volado critico seria :
- — ==
m ¢
_n_.08_.n_
. ..500



M
AN
Z‘\J\IA;/\_A/W
>/ 89 Kg/cm

Quedando el arreglo mostrado a continuacion :

R 450x300x25.4 mm

To40m S
— 1
Co
st g o
00 @ ®
' ————
I8 &
.—?A 40;’—' s
220

40.,

m=w=81 mm =81c¢m <« Rige

2
_ 300-(0.8x203) _

> 69 mm = 6.9 cm
f = 120000 _ 89Kg/cm*
1350
2
M. = 893" _ 2920 kg-cm
= -JM =2.26 cmen octavos N° 7.1 =8
V0.9x2530

con t=254 mm(l) ) 22.6 mm

4 AGROS. /@’:m
PARA ANCLAS 0 = 127



6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION.

En estos casos, dependiendo de la magnitud de los elementos mecanicos, se pueden presentar
las siguientes combinaciones de esfuerzos bajo la placa base :

P P
]) J_;‘-M B N M
o OxrrrrerrEoEEr ' oxrrrmrrrrrys
e P
NP I R M
= 5
e ’P o p P
e = 7 e
‘:‘—“.I%ﬁ -
PaM P_u Py
0) A = S b) A S C) A < S

En ia figura del inciso 1) se han separado los esfuerzos axiales de los que genera la flexion, las
cuales al sumarse, pueden dar origen a alguno de los diagramas de esfuerzos marcados en el inciso 2),
dependiendo de la magnitud de la carga axial y del momento flexionante, en estos casos, se puede
sustituir la carga axial y el momento por la misma carga colocada a una excentricidad e=M/P. El caso
en donde los esfuerzos se igualan (inciso b), es de particular importancia y se analizara con los
siguientes pasos :

E:ﬂ como M:P-e y S=E)-2-— A=BD
A 8 6
_P____6P-e e—2 recuerde que e-ﬂ
BD ~ BD? 6 d P

Con éste valor de la excentricidad, se puede inferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se
tendria bajo la placa, siendo como ¢l inciso a) si e< D/6, como b} si e = D/6 y como ¢) si e >D/6. La
aplicacién de éstos conceptos sera ilustrada en los ejemplos siguientes.

10



EJEMPLO 6.3 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado sera de
Ir =250 kg/cm2 y el acero es A-36

\ P,=70Ton.
P M,=50T.m
M i 7
seccion IR - 254 x 32.9 (bf = 146 mm; d =

= — 258 mm).

seccion de placa mintma :

D=258+100 = 358 =~ 360 mm

’d-
- B =146 + 100 = 246 =~ 250 mm
Bl b .
6=M=7.2 cm ) 2=6 cm
70 Ton 6
x

Diagrama de esfuerzos del tipo ¢) anterior, suponiendo que la resultante de los esfuerzos de
compresion coincide con la carga axial aplicada con la excentricidad calculada, se tendria el diagrama
de cuerpo libre siguiente :

70000 kg

L, /.2 cm l,
7 A

Y
/IV y /[V
En donde : 2:§=18 cm
2 2
D
5—e=18—7.2=10.8 cm= y/3 o y=324 cm
Por equilibrio : R = fP;y)~B= P

11



p

324 e ; ..
‘ / 25 =70000 kg .. f,=172.8 kg/em® }125 kg/em® No pasa.

Donde :

F,=05f/=0.5x250=125 kg/cm’

Propeniendo una placa de 400 x 300 mm se tendria :

2=4—0=20 cm
2 2
D
—2-—e:20—7.2=12.8 cm=y/3 .. y=384cm
3841 |
zf” 30=70000 kg .. f,=121.5 kg/cm® (125 kg/em’ bien
l

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

12159 kgfem 2 scm
pr= ’

400 - (0.95 x 258)
m=

=77.5 mm = 7.8 cm

2

n:W:‘)lﬁmmOz&Zcme—rige

En éste caso como "n" se encuentra en la direccién perpendicular a la de aplicacion del

momento flexionante, sera constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede
observar en la figura anterior.

p2

F IS



Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtencion del momento flexionante, ya que
el volado n = 9.2 cm es el mayor, pero su esfuerzo es menor; y por el contrario el volado m = 7.8 cm es
el menor pero con un esfuerzo mayor que el volado n; se hara el calculo de ambos casos.

Por lo tanto, el momento flexionante para el cdlculo del espesor de la placa seré el que resulte
mayor de los dos volados.

Tenemos por relacion de triangulos lo siguiente :

fp!_ fp2 :IZI.S_pr

y y-m 384 30,6

8

121.5% 30.6 )
fpz =T=968=~"97kg/cm
fp,= 121.5kg/cm?
fpy
. 306 87,
A 384 ¥

97

1215 Kg/em 97  Kg/cm

243

13
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En éste caso para la obtencion del momento flexionante se pueden dividir las presiones actuantes en el
concreto en dos, un diagrama de carga uniforme y otro triangular, quedando el momento flexionante
€Omo se muestra a continuacion :

2
MF,=M=2951 kg-cm.
Mmzlg_"zzﬂ §x7.8;=497 kg-cm.

M.=M; +M;,=3448 kg -cm.
Por otro lado

M, = ?_7'_2& =4105 kg-cm.(rige)

El espesor para éste volado es:

=\J/4x4105

————— =2.69 cmen octavos N° = 8.4 ~ 9 octavos
{ 0.9x2530

Placa de 28.6 mm (1 1/8").
Con placa de 28.6 mm (1 1/8") se cumple; debido a que el concreto soporta los efectos de la

flexién y la carga axial por completo, no se disefian las anclas, pero es recomendable que sean por lo
menos de la mitad del espesor de la placa, quedando el resultado final :

11400X300X28.6mfﬂ 4 AGRCS @’ =20.6mm
f /ORRA ANCLAS @5 =19mm
7|£
3 o1 4
F ™
04 23 11, 4
|
h il
o) 0
L35
A
?rl:)SAV 330 7qléﬁll[]/
711/ 400 AI/

Observese que la disposicion de las anclas intenta restringir el giro de la placa, para darle
capacidad de absorver momentos, contrario a los arreglos propuestos en los ejemplos anteriores..

14



EJEMPLO 6.4 :

Determinar la placa base necesaria para ia columna siguiente, si el concreto de su dado sera de
Jr =250 kg/cm?.

P,=50Ton
N M,=85Ton. m

P
M seccion IR-254x32.9 (b=146, d=258)
e=£=@=17.0 cm
- — P 50

Proponiendo una seccion para la placa de 40 x 30 ¢cm como en el caso anterior :

§= ﬂq =6.7 cm {( 17.0 cm Diagrama inciso ¢).
%:20-17.0:3.0 em o y=3x3.0=9.0 cm

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

9.0
R=f”(2 )x30=50000Kg
50000 x 2
= 20X 390 kg/em? ( 125 kg/em?
= 50150 g/cm® ( g/cm

Donde ;
— ' _ 2
F, =050, =0.50x250 =125 kg/cm
Para poder incrementar la zona a compresion en la placa, serd necesario colocar anclas que
disminuyan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamafio de la

placa,incrementaria también su espesor, y resultaria menos econdmica) analizando el diagrama de
cuerpo libre siguiente:

15



Del equilibrio de fuerzas verticales :

|
’ 50000 1 /
J R=U2D¥ 3021875y
; i
T‘%W 125 kg/cm?
R A '
2y/3 y/3
=Y ey

E,/ 36 Ita

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "0" como origen (para eliminar a [a incdgnita
"T" de la ecuacidn).

3" M, = (50000)(33.0) - Ri36 - -;ii =0
1650000 —1875 yll36—§’ =0

1650000 — 67500y + 625y* =0

y? —108y +2640=0
y, =706 cm -

)= 108 ++/11664 —10560

2
¥, =374 cm <« Dentrodel rango de la placa

Obsérvese que las anclas hacen que trabaje una proporcién mayor de la placa,(sin anclas, sélo
trabajaban 9.0 cm en lugar de 37.4 cm).

Si y=374 ¢m R=1875x374=70125 kg

T =70125-50000=20125 kg

como : F =F [0.75Fu] (barras roscadas)
F, = [0.75 x 4080]0.75 = 2295 kg/em?
I 20125 _ 8.8 cm?
2295

colocando 3 anclas 4, = % =293 ecm’

conanclas 6= 19.1 mm(3/4") A =285cm? = 2.93 cm? Bien
Distancia minima al borde para anclas & = 19.1 mm (de acuerdo a la tabla 5.3.7)

16



dmin =31.8 mm < 40mm Bien

Separacidn minima entre anclas 3e =3 x 19.1 = 57.3 = 60 mm

—-2(40
Separacién con el ancho de 300 mm sep = @0—2%“2 =110 ) 60 Bien.

Se dejaran entonces 3 anclas ¢ = 19.1 mm.

Se efectuara el calculo del espesor con el momento flexionante mayor que se presente en cualquiera de
los dos volados.

_ ?
fp — 125 kg/cm

Py -
v 28.6 J8
rz) ez 1
A1 rl

Por relacion de triangulos :

S fm 125 T

374 296 374 296

125%29.6

=99 kg/em’ - cm
374 g/em” - ¢

I
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Tenemos los diagramas de esfuerzos sigutentes :

ARSRLLRRRNY

AP FAS AT IS ITSS PP r PP

26
M = 208" _3012 kg-em. M, = 99(2'2)2 =419 kg-em. <« Rige.
MF2=2—6(—;££=527 kg -cm. tszwzg_ﬂ cm.
M, =3539 kg-cm, Placa de 28\.‘6031}3(513?/8").

Se colocara placa de 28.6 mm (1 1/8") que cumple con lo anterior, por lo tanto la placa base
sera de 400 x 300 x 28.6 mm; la longitud del ancla se puede calcular con la expresion (extraida de las
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capitulo 3 inciso 3.1.1c.).

a
Lgp = 0.06 j}é 2 0.006dyf, (longitud de desarrollo basica)
c
(Lgdmin =30 cm Ly =1.0(Lg) (paraanclas en concreto normal)

Para barras lisas Ly = 2 Ly, la longitud del gancho ser4 igual a 12 db (donde db es el diametro
del ancla); quedando en este caso :

L, =006232230 574 cm Tomal,, =30cm

V250
0.006 x 1.91 x 2530 =29 cm
L, =30x2=60cm (longitud minima de anclaje)
Para el gancho se tendria :
L; =12x1.91=229~25 cm (gancho minimo)
Diametro de doblez = 6 db (si db < 25.4 mm)
Diametro de doblez=6x .91 =11.5 ¢cm

Zona roscada = 28.6 x 3 = 85.8 = 90 mm (minimo).

Quedando finalmente el detalie de la placa :
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9071 :
ogros 8 =,20.7 mm
porg anclos @ = 19 1 mm
o [—Fﬁ400x300x28.6 DETALLE
) I " s0 | || DE ANCLA TIPO
110 0 =19.1 mm
300 *k ¢
110
* ¢ +
| 400
\30% 160 160 \;40: 115
‘ 400 . ( Z )
™~ x /‘/ &
PLANTA DL LA 250
PLACA BASE
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EJEMPLO 6.5 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de
2
£ =250 kg/em?.

P,=42 Ton.
M,=112T.m
P Seccibn JR-254 x 329 (bFel46mm;
d=258mm)
M
e=£=@=26.7 cm.
P 42
Del diagrama de CUerpo libre Proponiendo una placa de 40 x 30 cm.
42000 kg
R=U227 501875,
4 16 267 - 2 | ’
: 2 > M, = (42000x42.7) - 187536 - 2| = 0
S 125 kg/cm” - L
T ~L 1793400 - 67500y + 625y° =0
R ™~
v/3 y* —108y +2869=0
36-y/3 -
108+£-/11664-11476 108 +-/188
y = =
2 2
Y] =148 cm
Yo =-40cm
Ninguno de los valores tiene significado fisico
Cambiando a una placa de 45 x 35 cm.
42000 kg 125
R= (—Q—)yus =2187.5y
5 17.5 26.7
= S M, =(42000x44.2) - 2187.5p(40 — /3) =0
125 kg/em”
T g/
R 1856400 — 87500y + 729.17y% =0
v/3
40-%/3 y? =120y +2546 =0
4

ye 120+ /14400 -10184

2
Y, =925 cm y, =275 com

20



Cony=275¢cm:
R=21875x27.5=60156 kg.
T=60156-42000= 18156 kg.

Fy = Fg x 0.75 F, = 0.75 x 0.75 x 4080 = 2295 kg/cm? (tensién permisible en elementos
roscados)

.= 18136 = 7.91 em? con 3 anclas.
2295
7.91 2 R
a,=—-=264 cm?cone=19.1mm A =2.85cm? > 2.64 cm? Bien

Se colocaran 3 anclas g = 19.1 mm
Distancia minima al borde = 31.8 mm =~ 32 < 50 (propuesta) bien
Sep. minima de anclas =3e =3 x 19.1 = 57.3 mm ~ 60 mm

350 -2(50) _

Sep. con ¢l ancho de 350 mm = 125 mm ) 60 mm bien.

Calculo del espesor de la placa :

10.3

fo1 = 125 kg/em” cm

45.0 - (0.95x25.8)
m=

=10.3 cm

2
" 35.0-(0.8x14.6)

=11.7cm
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~

f,1 = 125 kg/em”

hJ|
[

i/ 17.2 103,

v 27.5 %

So_ Jon Spr = g%xn.z =782 kg/em® -cm.

78.2 125 Kg/cmz I?S.z Kg/Cm2
46.8 a
U
2 2 2
M, = 78.2(10.3) N 46.8(10.3) M, = 78.2(11.7)
2 3 2
M, =5803 kg-cm. « Rige. M, =5352 kg-cm.

4% 5803
[=.—— =3.2 cm.
Y 0.9x2530

Se requiere placa de 31.8 mm (1 1/4"), pero por ser demasiado gruesa se reducira usando

atiesadores que impidan la flexion.
Proponiendo una placa base de :
r = 318 ~15.9 mm
2
y atiesadores (2 por lado) de :

=7.9 mm

[':—:

2
159
2
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\N—T

\ =<
Gbx1.5=144
L;H 150 mm
=)
. 96 258 96
L 450 T

Considerando ¢ = 50° (resultado de ensayes

de placas).
Alwra -1 150
efe:tiva B=1g 96 -13) " 61°
¥ =180 — (61 + 50) = 69°
Y por la iey de los senos :
Moo B w962 B 965 oo i,
Sen y Sen 69°

Sen g Sen y
7 cm. quedando entonces la seccion a revisar

Y la altura efectiva seria h = 90 Sena =69 mm =
por momento flexionante de la manera siguiente :

7 cm é %0.79 cm
1.6 cm
[ z = z3 I

v

"~

S

35 cm i

Calculo del ¢je centroidal :
_ (1.6x35)0.8+(7x0.79)2x5.1 - 101.2 ~151 cm.
(1.6x35)+(7x0.79)2 67.6

3
Inercia centroidal de atiesadores [ = 9—%—7)— =226 cm*

Ad? deatiesadores  Ad’ =(7x0.79)(3.59)* =71.3 cm® (c/u)

23



35(1.6)°

Inercia centroidal de placa base /_ = =12 cm’

Ad? de la placa base Ad? =(1.6x35)(0.71)* =28.2 cm*
Inercia total de la placa (en el sentido X} :

I, =40.2+(2x93.9)=228 cm*

Distancia a la fibra donde se desean los esfuerzos (a la placa base) :

C, =151 cm s =228 151 em’
1.51

x

Esfuerzo en esa seccion :
Mmax = M (unitarioy X ancho (ver cilculo del espesor)

M, =5803x35=203105 kg-cm.

203105

=1345 kg/cm?
151 g/

L

F, =09F, =0.9x2530=2277 kg/cm® ) 1345 kg/cm’

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo que resiste la placa es mayor que el
actuante. El calculo de la longitud de anclaje y detallado de las anclas, debido a que resultaron del
mismo didmetro a las del problema anterior, seria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el
siguiente:
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H_i450x350x19mm 6AGROS & =23 8mm

Para anclas Q’ =22mm

R ) o

125 ’ / _ ATIESPL 9.5 mm

| % ’ el p
350 . # O pr== mudzzzzzm::té/ (0]

- / iy P

125 / —:

l 1

o # o o

1 50 1.

T7 50, 350 50,

. 450 . DETALLE
¥ 5] 7i) I}EMA
Planta TIPO
COL. IR-254x32.9
f / 133
- @
' J ATIES PL 9.5 mm ‘
- 270
T LS /, H—%
150 6 ANCLAS
] L/ o

A
/\ DADO DE

’ CONCRETO
fc=250 Kgfem™

FLEVACION

DETALLE DE PLACA BASC
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CAPITULO 7



7. CONEXIONES

En los capitulos anteriores se ha estudiado la manera de disefiar a los distintos elementos «
una estructura de manera aislada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su funcion. es
necesario que sean unidos de manera adecuada. Por otro lado, si un elemento es de dimensiones tan
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones,
disefiando los empalmes de campo necesarios, estos empalmes deben ser el menor nimero posible
para no encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultaran mas costosas.

En éste capitulo se estudiaran las conexiones efectuadas con tomilios y soldadura, por ser
éstos los mas usados en la actualidad, de hecho. muchas veces se usan de manera combinada. con una
fabricacion en taller por medio de soldadura y usando tornillos de alta resistencia en las conexiones de
campo, de ésta manera se aprovechan las ventajas de ambos, va que la soldadura se realiza en taller,
bajo condiciones controladas, lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo econdomico.
Los tornillos de aita resistencia dan la ventaja de un ensamble rapido en campo.

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS.
Las caracteristicas principales de los tornillos y el disefio de conexiones a cortante simple se
vid en el Capitulo 2(Disefio de miembros a tension), por lo tanto, se trataran aqui solo las conexiones

atornilladas sujetas a carga excéntrica.

7.1.a).- Tornillos sujetos sélo a fuerza cortante.

Cuando la excentricidad de la carga sélo genera fuerzas de cortante en los tornillos. sin variz ~
su tensién inicial, se hace la hipdtesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un moment. .

equivalente, actuando en el centroide del grupo de tornillos, de ésta forma el problema consiste
solamente en determinar la fuerza cortante resultante maxima en el tornillo mas critico, el cual se
puede localizar facilmente, por simple observacion, la figura siguiente nos auxiliara a comprender el
procedimiento anterior.
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A)

A' CORTANTE A
, .| POR TORNILLO o . < — — =My
v‘ l } ) A A
J A | |
W, —x |
t ; Vp=§ . , YWy Y
. ; ‘ ; CORTANTE POR
A4 v, EFECTC DEL .
, MOMENTO
v ‘
c) 5 D)

-

T

-

En la figura a) se muestra un arregio de 8 tornillos que conectan a una placa que sirve como
ménsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto ai centroide del arreglo de
tornillos propuesto, éste sisterna se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados
en el centroide del arreglo, como se observa en la figura b).

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tomnillo, para la carga

"P", en los efectos de un cortante directo, l;, = %, siendo "N" el nimero de tomillos, y los del

momento torsionante, este efecto es mayor en los tornillos mas alejados del centroide; de ellos los
tornillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los mas
criticos en éste caso. Las componentes "Vyx" y "Vipy", se pueden calcular con las expresiones :

v _Mx v Mx
m-“z—’;r Yy 1\4}::‘5:2'
!

En donde ;
"y" y "x" son las coordenadas del tomnillo mas critico.

Zr,2 sumatoria de las distancias de cada tornitlo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden
poner en funcion de sus coordenadas, quedando :
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277 = T + 2y
y
A las componentes "Vyx" y "VMmy", se les sumara el efecto del cortante directo producido
por "P", pudiéndose determinar finalmente la fuerza cortante actuante en el tornillo critico por medio
de la expresion :

R= Vix +(Vagy + V)2

Y se selecciona el tornillo que cubra ésta resistencia, ya que para el analisis s6lo se requiere
proponer el arreglo de tornillos, y no su didmetro. En caso de que "P" se aplique con alguna
inclinacion, se descompone en sus proyecciones "Vpx" Y "pr", sumandose a sus componentes
respectivas para calcular la resultante descrita anteriormente.

Para el cilculo de la placa se debe considerar el momento flexionante en el eje Z-Z (primera
linea de tornillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy en el drea total y
0.5F, en el area neta, adicionalmente se deben cumplir los limites siguientes en sus dimensiones "a",
“bl' y “t".
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a
5 \
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' L4 . H -
| 1
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1 ° + I 7 -
5P ez .
; ST i '
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i | 1
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'_j“ - ¥ | '
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A; ' t x /l
- ' S AT
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EJEMPLO 7.1.

Calcular la placa y tornillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para
la ménsula de la figura anterior, si P=15 Ton. y €=30 c¢m, las separaciones de los tornillos se dan en la
figura y son los tipicos para €ste tipo de conexiones, tomar b=35 ¢m,

Elementos mecanicos aplicados en el centroide del arreglo de tornilios :

P = 15000 kg.
M =P .e=15000 x 30 = 450000 kg.cm

N = 12 (nimero de tornillos)

Cortante directo por tornillo b= 151—;'0—0— =1250 kg.
Calculo de : zr? = xt + Ty?

ox? =12(7)% =588 cm?
Ty? = 4](20)7 + (12)% +(4)} = 2240 cm?

Tr? = 588 +2240 = 2828 cm’

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

_ My _ 450000 x 20

Vie = = =3182 k
Mx EI;Z 2828 £
Componente en "y" del cortante generado por el momento :
Mx 450000 x 7
Vapy = = =1114 k
M T e T 288 &

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

FURE 3R e
i @-———* -
! [EEORTIEN

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tornillo mas critico, se calcuiaria
como sigue :
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R=(3182)% + (1250 + 1114)? = 3964 kg

Si queremos calcular el drea que debera tener el tornilio. para resistir ésta fuerza. deberemos
dividiria entre e} esfuerzo permisible del material, en éste caso F,=1480 kg/em? (para tornillos A-325

trabajando al aplastamiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando :
Z 3964 568 em?
¢9 1480
El tornillo de :
2=19.0 (3/4'_'_) A=285 crr_l2 >2.68 cm? bien.
Se colocaran 12 tornillos 8 = 19.0 mm en la conexién.
-Calculo del espesor de {a placa :
Momento en la seccidn critica (primera linea de tornillos).
M=P(e-7) M =15000(30-7.0) = 345000 kg .cm
Esfuerzos permisibles a flexidn en la placa.

Fy = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/em? (en el drea total)

Fi, = 0.5 F, = 0.5 x 4080 = 2040 kg/cm? (en el area neta)

Por lo tanto, los modulos de seccion necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serian :

S= 345000 =227 em’ (en el area total)
1520
S= 345000 =169 cm® (en el drea neta)
2040
th
t 17 i 2
Parael dreatotal / = —hﬁ-S = ! =12 2 = Ih— como h=40+2(4)=48 cm.
12 c h 12h 6
2

Cont= 6.3 mm (1/4"), se cubre éste requisito, verificando [as relaciones de aspecto de la placa

é=@=0.73 0.5 ( 0.73 ( 1.0 Bien.
a 480

2t
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5 _30 _ss6 3 41.8121% Nocumple
r 6.3 J&

Haciend02=41.8 y b=350 mm I=Z—:8.4 mm
{

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8")

Revision de la seccién neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamaiio de los
tornillos, quedando :

28=19.05+32=222mm

Y el 4rea del agujero seria :
Apero =2.22x0.95=12.1 cm?

Y sus distancias al eje neutro serian :
di=4cm dy=12cm d3;=20cm

Calculando el médulo de seccidn del drea neta :
Momento de inercia de la seccidn total:

T 1, = 9208 (48 _g755 cm®

C

{ ,‘l . Momento de inercia de los agujeros (Ad?)
D Ieoy = 2[2.1(42 +122 + 20)| = 2352 cm®
Lo R '
B Momento de inercia de la seccidn neta (de la

seccion descontando los agujeros)

I, = 8755-2352 = 6403 cm*

P
Sy
S

Distancia a la fibra mas alejada C, = f? =24 ¢m

Mdédulo de seccion det area neta S, = 93%3- =267 cm® ) 164 cm’

Mddulo de seccién del area total S, = 5;-? =365 cm® ) 227 cm®
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a \ \B-9.5
# » 295
. @ QS @ =20.7mm
40
LIJIP PARA TQR. @ = 19.0 (A-325) %
1 _ @7 CORTE A-A
b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION
7.1b) Tornillos sujetos a cortante y tension. o

Los efectos de cortante y tension actuando de manera simultanea sobre los tornillos, ocurren

L

frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (¢jemplos 7.2 y 7.3).

Las especificaciones del A.L.S.C. en su seccion J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de
interaccion, que cubren estos casos para los distintos tipos de tornillos usados cominmente en

conexiones por aplastamiento.

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL
PLANO DE CORTE. PLANO DE CORTE.
Barras roscadas y tornillos A-| 0.43F, — 1.8f, < 0.33F, 0.43F,-1.4f, < 0.33F,

449 de mas de 38 mm de
diametro.

Tornillos A - 325

J(3090)2 - 4.39 1,2 V(3090) - 2.15 1,2

Tormllos A - 490

J(3800)2 - 3.75 £,2 (3800)2 - 1.82 £,2

Tornillos A - 307

830-1.8f, <1410

TABLA 7.1

Donde f, es ¢l esfuerzo cortante actuante en el tornillo, sin exceder su valor permisible dado en
el Capitulo 2. Para tornillos A-325 y A-490 trabajando a friccidn, éste cortante permisible debe
multiplicarse por el factor de reduccion (1 - fi4, / 7, ), en el que f; es el esfuerzo promedio de tension
debido a una carga directa aplicada en todos los tornillos de la conexién, y Ty, es Ia carga de tension
inicial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la
resistencia minima a tension especificada para el tornillo.
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490

TORNILLO (MM). -
I3 5400 6800
16 8600 10900
19 12700 15900
22 17700 22200
25 23100 29000
29 25400 36300
32 32200 47300
35 38600 54900
38 46700 67100

TABLA 7.2

La informacion anterior se empleara en los ejemplos siguientes.
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EJEMPLO 7.2.

Revisar la siguiente conexién usando tornillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al
aplastamiento y b). a la friccion.

T3541ton
L 30 ¢
- l““/r/" ,/,///; |
. Fd i‘.'/:_’;‘
1 A
C.de T
gravedad . .- \ o
de K o Columna

tornilios -
7T S /_ s
4 \ SA S e S
4 — 0
il \ h Mensuta

a). Conexion trabajando al aplastamiento.

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, los
efectos de tension y cortante sobre la conexion serian : . N\

T =54 Cos 30° =46.8 Ton.
V =54 Sen 30°=27 Ton.

La fuerza cortante y de tension que sera resistida por cada tornillo sera :

I 46800

= 5850 kg

1/,:37—3@:3375 kg

Y los esfuerzos generados en los tornillos @ = 19.0 con area A = 2.85 cm? seran :
5850
= 2053 kg/cm’®
=35 g/

3375
=2 =118 kg/om?
h=3es g/

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuacion de interaccion de los
tornillos A-325. (suponiendo que la cuerda de los tornillos, no coincide con el area de corte) quedaria :
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F = J(3090) - 2.15(1184)2 = 2556 kg/em? ) 2053 kg/em?
. Se aceptan 8 tornillos 8 = 19.0 mm A-325 para la conexion.
b). Conexién trabajando a la friccion.
Usando tornitlos e = 19.0 mm A-325:
ﬁ-\b=2.85 em?  £=2053 kg/cm? f,=1184 kg/em? T=12700 kg.(ver tabla)
Calculando el factor de reduccion al cortante :

2053 x 2.85
12700

Factor = {1 — l =0.54

Para los tomnillos A-325, con agujeros estandar, el cortante permisible es (ver tabla en Capitulo 2)..
F, = 1200 kg/cmZ.

Y el cortante permisible reducido seria :
F,=0.54x1200 = 647 kg/cm2 { 1184 kg/cm2 No pasa.

Proponiendo tornillos 8 =22.2 mm Ay = 3.87 cm?

5850
- 1512 ke/cm
=3 g/em’

Ty, = 17700 kg.

1- 1512x3.87| = 0.67

Factor =
17700

Cortante permisible reducido : F, = 1200 x 0.67 = 803 kg/cm?,

ﬁ,_isis._sm kg/cm® ) 803 kg/cm® No pasa.

3.85

Proponiendo tornillos =254 mm Ay = 5.07 cm2.

S = 5850—1154 kg/cm
Ty = 23100 kg.
Factor:'l-—w'zo.ﬁ
23100
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Cortante permisible reducido : F, = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm.

3375

5 7=665 l-cg/c:m2 ( 896 kg/cm2 Bien,

. Se emplearan 8 tornillos e = 25.4 mm trabajando a la friccidn, la conexion del angulo a la ménsula
y la revision del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aqui.

Otro caso en el que se generan fuerzas de tension y cortante simultaneamente en los torniltos,
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la
conexidén se encuentra a tension y otra, (la inferior) se encuentra a compresién. Una forma de
solucionar el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexidn, se ubica abajo del centro de
gravedad del grupo de conectores y los tornillos abajo del eje neutro se supone que sélo resisten
cortante.
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EJEMPLO 7.3.

Revisar los tornillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente, usando tornillos A-
325 de @ = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento.

100
450 |36 Ton.
s =K
\7 \I
L7 ‘t RN, ® -
* &
ESP ¢ 80
7 hoo 1480 . Ul e
. “ 480
17 iﬁ%‘é *
.i___ o
* .
i t 23.8 mm. X K 7 X
f 80 7 /
ELEVAOCN G\
190 L/

FRENTE

Suponiendo que el eje neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsuia (8 cm) y considerando un
" ancho efectivo de 8t¢ (19 cm), tendriamos :

Cortante por tornillo : V.= éél%gg =3000 kg.

Esfuerzo cortante por tormillo :  f, = %O—g% =775 kg/ cm?

Cortante permisible para los tornillos :
F,=2100 kg/em® ) 775 kg/em® Bien.

Localizacion del eje neutro (con las suposiciones anteriores).

(19 x 8) (8/2) = 608 cm’® (momento de Ia zona de aplastamiento)

Ubicacion del centroide de los 10 tormillos trabajando a tension, con respecto al gje neutro supuesto :

¥y=4+2x8=20 cm
Area total de tomillos a tension : 10 x 3.87 = 38.7 cm?
Momento 38.7 x 20 = 774 = 608 .. No coincide.

-Incrementando la posicion del eje neutro a 9 cm de Ia base, tendriamos :
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Area y momento de aplastamiento : (19x9)

-22) = 77({ cm?

Area y momeato de los tomnillos 38.7(19) = 735 cm?

La diferencia entre estos resultados es menor al 5% (35/735), por lo que se considera adecuada.
.Momento de inercia y modulo de seccién del arreglo.

c

Para los tomillos a tensién I, = SAyd? = A Yd? X

Zd? = 2|(3)% + (11)? +(19)% + (27) +(35)%| = 4890 cm?

AyTd? =3.87 x 4890 = 18524 cm*

Momento de inercia de 1a zona a compresién : I+ Ad®
2
I,= 191"293 = 1154 cm* Ad® = (19x9) %‘ = 3463 cm*

I, + Ad* = 1154 + 3463 = 4617 cm*

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 cm?

23541 3
=————=§672.6 cm
5 35

S, = 33—§ﬂ =2615.7 cm’

Momento con respecto a la conexion = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm.

1620000

Esfuerzo de tension =
672.6

=2409 kg/cm?

Esfuerzo permisible a tension de acuerdo a la formula de interaccion correspondiente :

E, = (3090)2 - 2.15(775)* = 2873 kgf/em® ) 2409 kg/cm® Bien.

-Verificacion del aplastamiento.

Esfuerzo maximo de aplastamiento = 1620000

=619 kg/cm?
2615.7 9 kg/om

Esfuerzo permisible :
F,=009F,=2275 kg/em® ) 619 kg/em® Bien.

. Se dejara el arreglo de tornillos propuesto.
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de “arco eléctrico
con electrodo protegido”, cuando se realizan de manera manual y por ¢l proceso de "arco eléctrico con
electrodo sumergido”, cuando se realizan de manera automatica en taller. En ambos procesos el calor
que se genera por el arco eléctrico, funde simultineamente el electrodo con el que se realiza, y el acero
adyacente a las partes que se unen.

En la figura siguiente se ilustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. y como se
observa, el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atmosfera al
metal de aportacion. En el proceso de arco sumergido, el arco eléctrico se genera bajo la proteccion
del fundente pulverizado, que se deposita automaticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta
en forma de carrete. El recubrimiento una vez fundido forma una "costra" protectora, llamada escoria,
que evita el enfriamiento rapido del metal de aportacion, esta escoria debe retirarse de las soldaduras,

una vez eiifriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora.
~Electrodo

o s ecubrimiento
// / el electrodo
v

hafﬂido /

‘\ ‘ Escudo gaseoso
o £
v Lo ‘
‘\‘ - ?
. S ’ Corriente del arco
Escoria . g .
L7 g /
| | s
. ! L Meial base
R T
. o
-~
Metal de~
aportacion

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

i.- Como la soldadura proporciona la transferencia mas directa de los elementos mecénicos de un
miembro a otro, se obtienen detalles mas sencillos, eficientes y de menor peso que los atornillados.

2.- Los costos de fabricacion se reducen debido a que se manejan menos componentes, y los trabajos
de perforado, punzonado y rimado, se eliminan.

3.- Hay un ahorro en peso de los elementos a tension, ya que no se reduce el area por la presencia de
agujeros.

4.- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de liquidos o barcos, ya
que se sellan las juntas.

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitectonica de las estructuras y reduce las concentraciones de
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros.

6.- Permite las conexiones simples en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando
se unen elementos tubulares.



7.- Se simplifica |a reparacion o reforzamiento de las estructuras existentes.

- ~

Los dos tipos mas comunes de soldadura se conocen como de chafian o filete y de preparacion;

las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se traslapan o forman una posicion
de "T". Las soldaduras de preparacién, se usan comunmente en conexiones a tope y algunas veces
requieren de un biselado o preparacion de sus bordes antes de la colocacion de la soldadura. Cuando la
soldadura abarca al espesor completo de la placa, para lo cual se requiere algunas veces soldar por
ambos lados. a colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la "penetracion completa”. en caso
contrario, se les llama de penetracion parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de

soldaduras.

Las soldaduras de filete son las que se realizan con mayor facilidad, y por ésta razon. son
también las mas utilizadas, las capacidades de los distintos espesores y tipos de electrodos se dierén en
una tabla de la Unidad 2, se prefiere utilizar los espesores de soldadura de 5, 6 y 8 mm. porque se
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de metal de
aportacion se incrementa con el cuadro del tamario de la soldadura, por lo que los incrementos en el
tamafio y costo de la soldadura crecen enormemente cuando se incrementa el tamaiio de Ia misma.

Debido a que una soldadura pequefia en el borde de una placa gruesa se enfria con mucha
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos, cuando el material de aportacion se contrae al
enfriarse mientras la placa gruesa se lo impide, los tamafios minimos que se permiten en las soldaduras
de filete en funcion de la placa mas gruesa de [a union se dan en la tabla siguiente :

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA At
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. . ‘
Hasta 6 mm inclusive 3 mm S

Masde 6a 13 mm S mm

Masde 13 a 19 mm 6 mm

Mas de 19 a2 38 mm 8 mm

Mas de 38 a 57 mm 10 mm

Mas de 57 a 152 mm 13 mm

Mas de 152 mm 16 mm

TABLA 73

También se limita el tamafio maximo de la soldadura de filete a no mas del espesor de la placa
menos 1.6 min, cuando ésta excede de 6 mm, y al espesor de la placa, cuando es menor de 6 mm.

>~
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Cuando se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido, la garganta
efectiva es igual a la dimension t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de electrodo
sumergido, la cantidad mayor de calor que se genera, produce una penetracion mas profunda y se
permite una dimension de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tamaifio de la soldadura o, si ©<
10mm, y Te se toma igual a @+3 mm cuando w>10mm, esta situacion se representa en la figura
siguiente. Y

Garganta .
{t=0.707W) ’,

!

soldadur
de filete

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

FILETE POR UN SOLO LADO
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EJEMPLO 7.4:

\

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

requerida.

Notas :

Material ASTM A-36
Electrodo E-70XX
P=9100 kg
e=30cm.

L=38cm.

Momento sobre la soldadura P-e

¥

M =6100x 30=273000 kg - cm.

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

1P ny_ 2

c (L/2) 6

La fuerza cortante maxima por centimetro de longitud de soldadura debido al momento es :

_;5,1=M/5=%_=,3—-)£—;_(8)g-§—19=1134 kg /cm

Dado que tenemos 2 lineas de soldadura, el esfuerzo a soportar por cada iinea sera:

fu=1134/2=567 kg/cm

b). Ei cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo que la linea de soldadura a cada lado de la

piaca toma la mitad de la carga total.
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£, = P/2L = 9100/(2x38) = 120 kg /cm.

¢). La resuitante de las dos fuerzas es :

fe=ful + £2 = V5672 +120% =580 kg /cm
Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia sera 625 kg/cm.

R =625 kg/cm > 580 kg/cm .. se colocara soldadura de filete de t =6 mm.
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EJEMPLO 7.5:

Determinar el tamaiio de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a
emplearse seran E-70XX.

A g
e
I 30
1P=15000kg
G;) 20 | (A)  £=347
g Urcar s ro.co
@ f1= 170
f -
X 48 £=223
P 127mm i
Rise ®
15.9mm
7] =
—~ \,
Ny 35 )
'Sc=4;;5 154
Obtencidn del centroide del cordén de soldadura propuesto :
FoZM_[2000]2 _, o o

L 20x2+48
Calculo del momento torsionante:
Brazo de palanca = (30+11-2-4.55) = 34.45cm

Mt = 15000 x 34 45 =516750 kg - cm.

Longitud total de soldadura : L=48+20x2=88 ¢m
2}, , (48)° 3
I, =[20024) ]2 + 221 = 32256 cm
12
_120) 2 2 _ 3
Iy =I5+ 20(5.45)%12 + 48(4.55)* = 3515 cm

I=I +1
: Y
Los puntos criticos son A y B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en el
pnmero de ellos.
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ﬁ:%:-—-:l'io kg/cm

My 516750

- 15.45)= 223 ke/
7% = 35771 (149 £rem

'f2=

My 516750
7 7" 35771

= (24) =347 kg/cm

foax = V(170+223)* +3472 =524 kg/cm

De la tabla de espesores de soldadura obtenemos que para ¢l espesor t = 6mm con electrodo E-70XX
tenemos una capacidad de 625 kg/cm.

espesor minimo t=6 mm
espesor maximo t=12.7-1.6=11.1 mm

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

s
20 |
Vi)

|

I

f

|

|

I

|

|

{

"N "

|

|

I

!
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|

!
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A e ——
22 35

& 3
!
*

52



EJEMPLO 7.6 :

Disenar las soldaduras de filete necesarias para la junta traslapada mostrada en la figura, consider...u0
que se emplearan electrodos E-70XX. El disefio debe realizarse para desarrollar la capacidad total de
las placas mostradas.

/—&,12.7mm
<« <
1 - § //MT,

Sabiendo que el esfuerzo a tensién permisible es F, = 1520 kg/cm?

La tension maxima que soporta la placa es de :
T=AF,=(8x1.27)1520 = 15443 kg

Calculo del espesor de la soldadura; teniendo un cordén de L = 8x2 = 16 cm
. T 15443
espesor requerido = 7 = 6 - 965 kg/cm ‘

N

J'/'
\.

De la tabla observamos que el espesor que se aproxima a esa capacidad es :
t=10mm con una capacidad de 1040 kg/cm > 965 kg/cm

verificando espesores minimos y maximos de soldadura, tenemos :

Para placa de 12.7 mm tmin = 5 mm < 10 mm.,

tmax=12.7 - 1.6=11 mm > 10 mm

.. se acepta la soldadura,
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MANUAL DE EVALUACION
POSTSISMICA DE LA
SEGURIDAD ESTRUCTURAL -

DE EDIFICACIONES



6.8.- Evaluacion detallada en estructuras de acero.

6.8.1.- Generalidades.

La informacion de dafios en estructuras de acero obtenida durante terremotos como los de la
Ciudad de México y Chile en 1985, el de Northridge, California en 1994 y Kobe, Japon en 1995,
es la base que permite proponer criterios de evaluacién postsismica detallada en estructuras de
acero. De acuerdo con esta informacién, se han podido identificar patrones de daiios tipicos en

este tipo de estructuras, los cuales se comentan a continuacion.

En elementos estructurales podemos destacar los siguientes dafios tipicos que pueden presentarse
durante un evento sismico importante:

- Pandeo lateral y pandeo local en vigas, con fluencia o fractura de patines, fractura de
placas que forman el alma, etc. '

- Pandeo local en columnas, con fractura y desgarramiento laminar.

- Pandeo general y local en contraventeos.

- Falla por pandeo y fuerza cortante elevada en diagonales, montantes de armaduras,
columnas y vigas de alma abierta. '

- Falla de placas de conexién en la cimentacion.

Un aspecto relevante a considerar en ia evaluacion postsismica de la seguridad estructural en
estructuras de este tipo, es el del comportamiento de conexiones entre elementos estructurales,
tanto remachadas como soldadas. E! mal comportamiento de estas conexiones ha sido
identificado como causa principal de dafio y falla en estructuras de acero durante sismos. Los
principales factores que en eventos sismicos anteriores han influido en este mal comportamiento
han sido el uso de acero y elemento base con caracteristicas pobres para soldar, presencia de
esfuerzos residuales productos del proceso de construccion y de soldadura, el empleo de mano de

obra no calificada, escasa resistencia al cortante en tormnillos (lo cual provocé fluencia y ruptura

de éstos); etc.
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Otros aspectos a considerar en los procedimientos de evaluacion de estructuras de ace™ son I
corrosion y oxidacién, ya que estos fenomenos pueden alterar notablemente las prop. Jdes d

acero.

6.8.2.- Informacion relevante para efectuar la evaluacion postsismica de estructuras formz

a base de marcos de acero

A continuacién se propone un procedimiento con el cual se pretende que, después de un sis
fuerte, el ingeniero pueda realizar una evaluacion confiable de la seguridad estructural de «
edificacién a base de elementos estructurales de acero y dictaminar si la edificacion puede .
ocupada sin riesgo excesivo para sus ocupantes. Con el propésito de facilitar la ejecucion de e:
evaluacidn, ésta se ha dividido en tres partes principales: conexiones, vigas y columnas. Adem:

se comenta el caso de elementos estructurales con secciones de alma abierta.

Conexiones

Es deseable iniciar la revisién de ia seguridad de una estructura de acero con las cc. ne:
pues como ya menciond anteriormente, esta parte es relevante en el buen desempefio de !
estructura. La mayoria de las veces ias conexiones estaran ocultas por elementos no estructurales
por lo que sera necesario remover estos elementos, que normalmente son plafones, tableros
elementos secundarios, etc. En algunos casos sera necesario demoler parcialmente techos )
paredes. Se recomienda dejar al descubierto como minimo una distancia igual al peraite de lz

viga, tanto en columnas como en vigas con el fin de poder realizar también la revisién de las

secciones criticas de estos elementos estructurales.

Se debe tratar de detectar los grupos de conexiones que se crea que resulten mas vulnerables y

que se encuentren en los lugares que sean mds accesibles para la revision.

En la fig. 6.8 se muestran los dafios mas comunes que se pueden observar en una conexion
soldada:
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NL

1

Fig. 6.8 Dafios en conexiones soldadas (SAC, 1994)

1.- Fractura completa en ia soldadura

2.- Fractura parcial en la soldadura '

3.- Fracturas en el contacto del patin de la columna con la soldadura
4 .- Fracturas en el contacto de los patines de la trabe con la soldadura

En el primer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la
soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de fusion entre el material de aportacion y el
material base, constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de dafios
son resultado de la pérdida de capacidad a tension del patin inferior de la viga.

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la unién de columnas con los patines inferiores de
las vigas, esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin
dificultad de operacién una junta de penetracién completa en el patin superior; sin embargo, en
el caso del patin inferior la ejecucion de la soldadura se complica, ya que el alma de la viga
obstruye la colocacién continua de la soldadura. Esto sugiere que la inspeccién de la soldadura de
la conexi6n en la parte del patin inferior debe ser objeto de una revisién cuidadosa. Es de interés
mencionar que de acuerdo a estadisticas de dafios observados durante et sismo de Northridge, la

ocurrencia de dafios en el patin superior implicaba que el patin inferior también estaba dafiado.
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En relacién a conexiones atornilladas, los dafios pueden ser detectados mas facilmente; pues |
forma en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos mas comunes d

estas fallas se muestran en la fig. 6.9:

- .
PR J
N
1

S SO

Fig. 6.9 Da#os tipicos en conexiones remachadas (Salmon et al, 1996)

1.- cortante N
2.- aplastamiento {
* 3.- desgarramiento

4.- seccidn insuficiente

La falla por cortante en conexiones atornilladas o remachadas se origina cuando se excede la
capacidad de los tomillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se manifiesta con la
fluencia o deformacion de los tornillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de
los tornillos es mucho mayor que la de las placas y éstas son las que llegan a la ruptura. La falla
por desgarramiento es originada por una escasa distancia del tornillo al borde de ia placa la cual
se puede fracturar si se presenta una tension elevada en ella. La falla por seccion insuficiente se
presenta sélo en miembros sujetos a tension, el didmetro y separacion de los agujeros influye de
manera directa, ya que se reduce el area neta, lo cual origina que la resistencia disminuya y

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos.
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Panef de Union

Las trabes se unen con una columna en un punto comun por lo que aqui se forman paneles de
union, la revision de estas zonas también es importante pues en este jugar se llevan a cabo un
gran namero de conexiones. Los dafios qﬁe se presentan en esta zona son dificiles de detectar,
pues en muchos casos, ademas de las vigas conectadas a los patines de la columna, existen vigas

conectadas al alma, lo que impide la visibilidad de dicha zona.

Los dafios mdis comunes que se presentan en esta zona se muestran en la fig. 6.10:

Fig. 6.10 Daiios tipicos en conexiones viga~columna (SAC, 1994)

1.- Fractura o pandeo de atiesadores.

2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores.
3.- Fractura parcial en el alma de ia columna.
4.- Pandeo de] alma.

3.- Ruptura de {a columna.

Las grietas en la soldadura de los atiesadores, y cualquier dafio ocurrido en éstos no serd de
graves consecuencias para la estructura, siempre y cuando la fractura o grieta no se extienda y
penetre el material de la columna, Si la grieta penetra en e} panel, ésta tiende a extenderse bajo la

presencia de cargas adicionales resuitando una separacion completa de la parte superior de la
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columna con la inferior. Esta falla representa un gran riesgo para la estructura, pues '~ colun

pierde gran parte de su capacidad resistente.
Vigas

Los dafios en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o &
en zonas cercanas a la conexi6n con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de dafios en es:

elementos estructurales:

Ll

\K

Fig. 6.11 Dafios tipicos en vigas (SAC, 1994)

1.- Pandeo de los patines.
2.- Fractura de los patines.
3.- Pandeo del alma.

4.- Fractura del alma.

5 .- Pandeo lateral de la seccion.

La fluencia y el pandeo en patines ocurren debido a la pérdida de su capacidad que en secciones
compactas aparece graduaimente y se incrementa a medida que crece el nimero de ciclos

. Inelasticos que se producen durante un sismo.
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Las fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la pérdida completa de
la capacidad a tension del patin, esto trae como consecuencia una reduccion significativa de la

capacidad resistente del marco ante cargas laterales, asi como reduccion importante de la rigidez

de la conexion.

Es de interés mencionar que los dafios en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patin
inferior debido a que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se
apoyan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local
en dichos patines. Ademds, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del
patin superior, por lo tanto, existe mayor deformacion por tensioén en los patines inferiores. Otro
factor, anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en 1a parte inferior.

Columnas

Enla fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de dafios en columnas:
-y

Fig. 6.12 Dafios tipicos en columnas (SAC, 1994)

1.- Fracturas en el patin
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2.- Desprendimiento de una seccién del patin
3.- Desgarramiento laminar del patin

4.- Pandeo del patin

El dafio identificado con el niimero 1 en la fig. 6.12 consiste en pequefias grietas que se presentan
en el patin, principalmente en la unién con la viga. El dafio nimero 2 es una extension del dafo
anterior, la grieta se inicia en la raiz de la soldadura entre los patines de la viga y la columna y se
extiende longitudinalmente en el patin de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de
la pérdida de la capacidad a tensién y bajo cargas adicionales pueden convertirse en dafios
mayores. El dafio nimero 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricacion del acero y

contribuye de manera directa al desprendimiento de alguna seccion del patin.

La revisién de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la union
entre la estructura y la cimentacidn, por lo que ésta también debe revisarse. Un criterio simplista

que se sugiere para los contraventeos es revisarlos como columnas.

L

e
En edificaciones a base de marcos de acero estructural se evaluaran los porcentajes de elementos

con grado de dafio IV y V, y se procedera a evaluar estos grados de dafio como se indica a

continuacion:
< 10% ==> (lasificacién A
Grado IV 10% - 30% ===> C(lasificacién B
> 30% ===> (lasificacién C
< 5% ===> (lasificacion A
Grado V 5% - 15% ===> (lasificacion B

> 15% ===> (lasificacién C



La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de dafio en elementos de

estructural.

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERMINAR EL GRADO DE DANOS DE

ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL.

acero

e ————————— S i o St e e ey et e PP
ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES

GRADO
I Sin defectos visibles.
I Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen las normas para
fabricacion y montaje de estructuras de acero.

I Con deformaciones ligeramente superiores a las normales.

v En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna
evidencia de daflos en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible
formacion de articulaciones plasticas.

\%

En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna
evidencia de dafios en secciones de| elemento estructural dentro de zonas de posible
formacion de articulaciones plésticas.

En vigas de alma abierta que forman parte de marcos: fractura o pandeo de aiguna
cuerda o montante,

En uniones viga-columna: pandeo local, fractura o alguna evidencia de daiios,
fractura de soidadura, tomnillos o remaches faltantes o con algin tipo de dafio.
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo.

En las fotografias 13 a'16 se ilustran grados de darfio en elementos de acero estructural.
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CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE
EDIFICIOS

INTRODUCCION: Las hipétesis relativas al comportamiento de las conexiones
constituyen uno de los aspectos mas importantes del analisis estructural.

Las conexiones transmiten los momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas
normales entre vigas y columnas, con lo que se logra que todos los elementos de la
estructura trabajen en conjunto.

El analisis de los marcos rigidos se basa en la suposicién de que hay continuidad
completa en las juntas entre vigas y columnas, las que transmiten los elementos mecanicos
integros, sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de Ias barras
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda
al supuesto, no basta con analizar y disefiar vigas y columnas con gran exactitud, sino se
requiere también que las uniones entre ellas se disefien y construyan de manera que se
satisfaga esa suposicion.

Hasta hace pocos afios las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen
dimensiones, como si fuesen el punto de interseccion de los ejes de las barras que
concurren en ellas; si se consideraban las dimensiones, se suponia que eran indeformables. -
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones
finitas; sus deformaciones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas, pueden influir de
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el
comportamiento de la estructura, o a tenerlas en cuenta en el andlisis cuando sean
significativas.

~ El comportamiento de los marcos rigidos depende en buena medida del de sus
Jjuntas; si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones eldsticas y comportarse como
uniones semirigidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean
mayores que los determinados en el analisis (por ejemplo, aumentan los momentos
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas); si su
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran sobre ellas,
o de alcanzar y mantener, durante rotaciones importantes, los momentos necesarios para
que se forme el mecanismo de colapso, lo que ocasiona una disminucion de la resistencia
del marco.

Como el disefio correcto de un marco rigido requiere un conocimiento completo del
comportamiento de sus conexiones, en los intervalos elastico e inelastico, se han realizado
muchos estudios, analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos,
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas, con tornillos de alta resistencia, o con
una combinacién de ambos.



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo
carga estatica, pero en los ultimos afios se han investigado también las conexiones cargadas
ciclicamente, para obtener métodos de disefio aplicables a marcos rigidos de edificios

construidos en zonas sismicas.

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas cominmente en marcos
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior y las
otras dos a uno intermedio; en cada caso se ha dibujado una columna extrema y una

intermedia.

Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a traves de la junta, y las vigas
se unen a sus patines.*
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Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rigidos

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexion sean las columnas por
facilidad de conexién. Sin embargo, es la situacion mds comin, pues se facilita el
montaje de la estructura y se obtienen conexiones mds resistentes, en vista de que los
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en
general, mas gruesa.
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Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido a marcos planos
con una o dos vigas unidas a los patines de la columna; sin embargo. en estructuras reale.
hay casi siempre tres 0 cuatro vigas en cada conexion, pues en cada columna se cruzan dos
marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines y a uno o ambos lados del alma.

Cuando la columna pasa a través de la junta, el disefio de la conexion consiste en:

1.- Dimensionamiento de los medios de union entre trabes y columna, necesarios para
transmitir a esta los elementos mecdnicos de las secciones extremas de aquellas,
utilizando soldadura, remaches* o tomillos de alta resistencia. En juntas soldadas la
unién puede ser directa o por medio de placas en los patines, dngulos o placas en el
alma, o ménsulas; en juntas atomilladas siempre se utilizan placas, dngulos u otros
elementos de union (tés, por ejemplo).

2.-  Revision de la columna para determinar si tiene resistencia y rigidez adecuadas a fin
de soportar las solicitaciones que recibe de las vigas, al mismo tiempo que actua
sobre ella la compresion que proviene de los niveles superiores.

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

Bajo carga vertical las juntas mas criticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y c),
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son, en general, de
signos contrarios, por lo que tienden a equilibrarse; la situacion cambia cuando obran sobre
la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sismo.

CARACTERISTICAS DE LAS CONEXIONES: Para que el comportamiento de
una junta sea satisfactorio, han de satisfacerse los requisitos siguientes:

RESISTENCIA: Las conexiones deben ser capaces de resistir las acciones que les
transmiten los miembros de la estructura que liegan a ellas. En disefio elastico, el limite de
utilidad estructural deberia ser la aparicion del esfuerzo de fluencia en la junta o en el
extremo de alguna de las vigas o columnas *. En disefio plastico, el estado limite lo
constituye la formacién de una articulacién plastica necesarias para que la estructura se
convierta en un mecanismo.

RIGIDEZ: Larigidez, en el intervalo eldstico, de las conexiones viga-columna, debe ser
suficiente para que las posiciones relativas de todos los elementos estructurales se
_conserven fijas bajo cargas de trabajo.

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aqui,
aunque su diseiio s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan
edificaciones antiguas.



CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones inelasticas
importantes conservando la resistencia a la flexion correspondiente a la formacion, en ellas,
de una articulacion pldstica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se formen
articulaciones plasticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los
miembros, y que giren, bajo momento Mp constante, los angulos necesarios para las

redistribuciones de momentos que preceden la formacidn del mecanismo de colapso.

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura alcance la carga de
colapso tedrica, pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para
el mecanismo sin que disminuya el momento resistente de ninguna. lo que solo sucede
cuando su capacidad de rotacion bajo momento My, constante es suficiente.

Las juntas de estructuras disefiadas elasticamente no requieren, en teoria, capacidad
de rotacion, ya que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparicion del esfuerzo
de fluencia en alguna zona critica; sin embargo, la ductilidad es deseable como una
proteccion contra fallas fragiles y para obtener un comportamiento aceptable bajo
solicitaciones sismicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elasticos apiicados a
estructuras de cierta complejidad tienen poco que ver con los que realmente existen en
ellas; su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto. de la
estructura que se esta disefiando con el de otras ya construidas, disefiadas con los mismos
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluacion de las solicitaciones. sobre todo
sismicas, de la complejidad de las estructuras y su interaccion ¢on muros, contravientos:
verticales , sistemas de piso y rampas de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales
y concentraciones de esfuerzos, asi como de las interacciones suelo estructura que pude
ocasionar, entre otros fendmenos, hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto,
las juntas deben disefiarse para que permitan un comportamiento ductil de las estructuras
bajo solicitaciones mayores que las calculadas, pues en caso contrario la falla puede
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia méaxima teérica. Por las razones
expuestas, las juntas de los marcos disefiados eldsticamente deben dimensionarse y
construirse de manera que posean una capacidad de rotacion suficiente).

* El estado de esfuerzos en las conexiones es muy complejo, pues los esfuerzos
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que
les transmiten las vigas y columnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se
superponen con los residuales que hay siempre en los perfiles de acero y con los que
ocasiona la soldadura; esto hace que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de
aplicar esas cargas) haya ya zonas localizadas en estado plastico. La imposibilidad de
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, y el hecho de que la
aparicion del esfuerzo de fluencia en algun punto no constituye un estado limite de
resistencia, hacen que en la practica actual las conexiones se disefien con métodos
plasticos simplificados, aunque el disefio de la estructura en general se efectie
utilizando esfuerzos permisibles.



ECONOMIA: La resistencia. rigidez y capacidad de rotacion de una junta puede
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella: sin embargec.
como una parte importante del costo de fabricacion de los marcos rigidos corresponde a las
conexiones, estas han de disefarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el
menor incremento posible de material y mano de obra. Ademas, han de proyectarse para
que permitan un montaje sencillo y rapido.

DISENO DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE:  De acuerdo a los
resultados obtenidos al ensayar conexiones de dos tipos, unas con dos vigas. saldadas a los
patines y a los dos lados del alma; las vigas se soldaron directamente a la columna en todos
los casos, con penetracion completa en los patines y filetes en las almas, pero las formulas
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también
cuando las fuerzas normales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma, se
transmiten por medio de placas.

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

En los trece especimenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizé el
mismo perfil para las vigas, pero el tamaiio de las columnas se vario, simulando conexiones
de los niveles superiores, intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especimenes se
hicieron con cuatro vigas, conectadas a los patines y al alma de la columna.

Las cargas, que se aplicaron en todos los casos como se muestra en la Fig. 8.2, se
incrementaron lentamente hasta la falla, para estudiar el comportamiento de juntas
interiores bajo carga estatica vertical, en las que los momentos en los extremos de las vigas
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especimenes se aplicd
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se
encuentran las conexiones de edificios reales.
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Fig 8.2 Cargas de los especimenes de la ref 8.4
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Uno de los problemas principales que tratoé de resolverse es el de determinar si el
alma de la columna requiere algin tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera
adecuada por si sola.

La magnitud de la compresion en la columna influyo poco en el comportamiento de
las conexiones; las columnas no mostraron ningun indicio de falla baja cargas 1.65 veces
mayores que las de trabajo, ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el
doble de las de trabajo, conservando las fuerzas finales en las vigas.

Los tres especimenes de cuatro vigas se comportaron mejor que los
correspondientes de dos.

Los ensayes que se han descrito se complementaron con las pruebas de la Fig. 8.3,
con las que se estudio el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los
patines de las vigas que estan en tensidén y en compresion, y la efectividad de atiesadores
excentricos.*
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Fig 8.3 Simulacién del efecto de los patines de las vigas en la columna

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines
o las placas de conexién de las trabes que se apoyan en el almay; si el peralte de estas es
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos,

y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se traté de aclarar con las pruebas
de Ia Fig. 8.3b,
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Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de diser
deducidas en los ensaves anteriores, siguen siendo aplicables a conexiones con carg
vertical simétrica estatica cuando en los extremos de las vigas actuan, al mismo tiempo. el
momento plastico v una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificacién del
alma, asi como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de la columna, en la zona de
la conexién, soporta fuerzas cortantes elevadas, producidas por momentos asimeétricos.

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas, puesto
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son maximos y las fuerzas
cortantes elevadas. El disefio ha de hacerse de manera que el comportamiento real se
acerque razonablemente al supuesto, lo que implica que los extremos de las vigas
desarrollen su momento plastico tedrico, y lo mantengan durante rotaciones importantes. al
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas cortantes; las columnas, a su vez, deben
resistir los elementos mecénicos correspondientes junto con las compresiones que rectben
de los niveles superiores.

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado
ensayando especimenes como el de la Fig. 8.4; las distancias L se escogieron de manera
que en la unidn entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento
plastico de la viga y el 95 por ciento de la fuerza de plastificacion del alma por cortante.

8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola
viga, unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la
deformacidn por cortante de la junta y su influencia en el comportamiento de la estructura.
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig.
8lc).*

* Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producer momentos
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este
problema se estudia en los articulos 8.3.2 y 8.4)



Una conexion es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plasticos de las
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresién producida por
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima., y tiene capacidad de rotacion
suficiente para que se forme una segunda articulacion plastica en la zona central de las
vigas, sin que disminuya su resistencia. También es satisfactoria cuando su resistencia es
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman
articulaciones plasticas en sus extremos mientras giran los dngulos necesarios para que
aparezca la segunda articulacion, en el otro extremo o en la zona central.

El segundo comportamiento es el que suele buscarse en las estructuras reales

Para determinar si el comportamiento de una junta es satisfactorio se investigan los
puntos siguientes:

1.- Resistencia de la region de la columna adyacente a los patines en compresion de las
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede
fallar por flujo plastico excesivo, por pandeo o por aplastamiento.

2.- Resistencia de la region de la columna adyacente a los patines en tension de las vigas,
cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patin de la columna puede
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plastico.

3.- Aumento de la resistencia de la junta cuando se colocan atiesadores horizontales, o
placas adosadas al alma de la columna.

4.- Posibilidad de falla de la columna ocasionada por una combinacion de esfuerzos
normales y cortantes.

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna.

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines
de las vigas cuando hay una sola viga, cuando los momentos en las dos vigas unidas a
los patines de la columna no son iguales, o cuando esos momentos tienen el mismo
sentido.

7.-  Rotacion requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas.

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna:
soldaduras, tornillos, dngulos y placas.

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el efecto de la carga
axial que actua en la columnna puede, en general, ignorarse, y que se obtienen resultados
conservadores tratando las uniones de tres o cuatro vigas como si no existiesen las que
liegan al alma. pues estas proporcionan una accién benéfica mayor que lo que la debilitan
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella.
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El punto 7 se ha investigado de manera analitica y experimental, y aunque
rotacion requerida varia con la geometria de la estructura y las condiciones de carga. se .
calculado una rotacion tipo, mas grande que la necesaria en la mayoria de los casos: todas
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores, bajo momento casi constante. Ademas.
como ya se ha mencionado, si se le da a la junta la resistencia adecuada, las rotaciones
necesarias para que se forme el mécanismo de colapso se presentan en los extremos de las
vigas. y no en ¢lla.

CONEXIONES CON CARGA ESTATICA SIMETRICA:  En la Fig 8.5 se muestran
esquematicamente las solicitaciones existentes en una conexion interior viga-columna con
carga vertical simétrica; en la columna no hay flexion, pues los momentos que le transmiten
las vigas se equilibran entre si. :
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Fig 8.5 Conexion viga-columna con carga vertical simétrica.

Acclones sobre la columna.

En la Fig. 8.5b se ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna,
sustituyendo las vigas por sus efectos; no se incluyen las fuerzas cortantes, que son de
importancia secundaria, y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines.

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene
atiesadores, exageradas para mayor claridad.
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a.
los dos patines de las vigas, en tension y en compresion, y el de los patines de la columna
en la zona en tensién. El aima puede ser critica en cualquiera de las dos zonas, ya que
puede fallar por flujo pldstico, acompafiado o seguido inmediatamente por pandeo en la
zona comprimida, o por ftractura en la tension; si el alma es delgada, el pandeo de la zona
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al limite de fluencia.

En la zona en tension pueden ser criticos los patines de la columna, que se flexionan
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca
rigidez, los extremos se flextonan hacta fuera, siguiendo el desplazamiento de la viga, pero
la deformacion de la zona central esta restringida por el alma de la columna, y es probable
que ahi se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformacién y
no pueda seguir, sin fracturarse, los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b). '

La zona del alma afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliacion de esta zona es insuficiente
para reducir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unién de patines y alma (0 seaa la

distancia k¢ del pafio exterior de la columna, Fig. 8.5b), la resistencia del alma es

insuficiente. Este efecto debe revisarse frente a los dos patines de la viga, en las regiones
en compresion y en tension. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la
fuerza de tension puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma; ademas, la
distancia k¢ se reduce a la suma del grueso del patin y el tamaiio de la soldadura. Por todo

esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de
la conexion.
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Es dificil determinar analiticamente como se distribuven las fuerzas que recibe '’
columna. por lo que se suele suponer una distribucion lineal. basada en investigacionc
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de
contacto hasta la distancia k. (Fig .8.5b). En disefio eldstico se utilizaba una pendiente de

1:1, correspondiente a una distribucion de esfuerzos segun rectas a 45° trazadas a partir del
punto de aplicacion de la carga. Las dos suposiciones estan basadas en resultados
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a disefio plastico. mientas que en
disefio elastico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades
poco mayores que las de trabajo. Sin embargo, para hacer compatibles sus dos
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para
disefio por esfuerzos permisibles.

La suposicion anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que
ser resistida, a la distancia k; de la cara exterior de la columna, por una porcion de alma de

longitud ty, + Sk, donde t,, es el grueso del patin de la viga.

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXION: La viga  se
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines. que aplica una
fuerza de compresion en la columna (Fig 8.7)
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Fig 8.7 Zona comprimida de la junta



Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimacion conservadora de
la resistencia maxima de la region comprimida suponiendo que el esfuerzo en la
terminacion de la curva de unién es igual a F ver de manera que la fuerza total conque la

columna puede resistir los efectos de la viga es chtc (ty + 3k¢): te es el grueso del aima de
la columna y fy el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella.

Si el momento en el extremo de la viga es el plastico resistente, Mp. la fuerza en
cada patin es ApFyy, donde Ap es el dreay Fyy el esfuerzo de fluencia del patin. de manera
que el espesor minimo necesario en el aima de la columna se obtiene de la igualdad

A F, =F t.(t, +5k,) . (8.1)

de donde

AF,  CA,

t = = 82
¢ (t, +5k,)F,, t, +5k, (8.2)

C1 es el cociente Fy,/Fy,; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el
mismo acero en las vigas y en la columna. ’

Si tc 2 CjAp/(ty + Sk¢) y el alma no falla por inestabilidad. su resistencia es

suficiente; en caso contrario, cuando €l grueso es menor que ¢l obtenido con la ec 8.2, debe
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella.

En los extremos de las vigas de los marcos rigidos suele haber, al mismo tiempo,
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que
ocasiona la plastificacion del alma se anula su capacidad para resistir momento, el que debe -
ser soportado por completo, y transmitido a la columna, por los patines. En esas
condiciones la fuerza maxima en cada patin es aproximadamente igual a Mpy/dy, donde

Mpv es el momento plastico resistente de la viga y dy su peralte total; esta fuerza es mayor
que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, ApFyy. (Se ha demostrado experimentalmente que los

patines de las vigas pueden desarrollar por si solos el momento plastico completo de la
seccion, gracias al endurecimiento por deformacion). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando
la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ctento de la de plastificacién del alma; si es
mayor que ese limite, el grueso t. se calcula con la fuerza incrementada Mpy/dy. Se

obtiene asi

ye' ¢

M
ﬁd"" =F t (t,+5k.) (8.3)

v

Mpv
s (8.4)
ch(t‘, +5kc)dv
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Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relacion peralte/grueso del alma de °
columna es suficientemente pequefia para evitar inestabilidad antes de que ¢l matenal flu,
plasticamente; para ello debe satisfacerse la condicion:

h, (1510 (8.5)

t, _F

LUy

h. es el peralte libre del alma, medido er”  .0s bordes de las curvas de unién con

los patines cuando el perfil es laminado, o entre io: extremos de las soldaduras cuando esta
hecho con tres placas soldadas.

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida,
libremente apoyada; comparandola con resultados experimentales se eéncuentra que es, en
general, conservadora.

La carga critica de una placa rectangular de relacion de aspecto a/h; grande, con apoyos

libres, se calcula con la expresion

P = I bt 3 8.6
T 12(1-p?) h, h, (8.6)

tc ¥ he deben estar en cm, con lo que P se obtiene en kg.

| =

(
!
O
I

—— — —

8]

Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los
puntos medios de los bordes largos

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan
ninguna restriccion angular en los bordes del alma, a causa del flujo plastico que se
presenta en la unién entre ambos; en cambio, st el acero es de alta resistencia no hay flyjo
plastico antes de que la carga alcance el valor critico, y los patines proporcionan mds
restriccion al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm? se encontrd que la resistencia al pandeo
del alma era. de acuerdo con la teoria, del orden del doble de ia obtenida con la ec 8.6).
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Como un resultado de los estudios que han llevado a las observaciones anteriores se ha
propuesto que el incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta.
para fines de disefio, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raiz cuadrada de!
cociente del esfuerzo de fluencia del acero de ia columna y el del acero A36. Asi,

234640017 | F, 46650t :F,

. = 8.7
“ h 72530 h &7

1< <

Haciendo P¢; igual a ApyFyy, suponiendo que Fyy = Fyc, y despejando he/te se
obtiene el valor maximo de este cociente para el que la columna puede resistir la
compresién correspondiente a la plastificacion de los patines de las vigas, sin que el alma se
pandee en forma prematura:

h
t

_46650t7 46650 |
A,.JF, (A 1D F,

pv Y

Er]

!

(8.8)

c

Tomando Apy/tcz = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a

los especimenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo. que puede
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para disefiar conexiones entre vigas y
columnas con otras caracteristicas geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia
diferente.

El coeficiente semirracional de la ec 8.7, 46650, se ha disminuido a 34400, valor
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta
ahora; se llega asi a la ec 8.9, que proporciona la carga concentrada méxima que resiste la
columna sin que el alma se pandee.

p 3 400t]_F,
e T ____}1—_

<

(8.9)

Contc y he en cm y Fyc en kg/em?, Pep se obtiene en kg.

Si el grueso t, del alma de la columna es igual o mayor que el obtenido con la ec 8.2

o0 con la 8.4 y se satisface, ademds, la ec 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que
aplica ¢l patin de la viga es menor que la calculada con la ec 8.9), no se necesita reforzar el
alma en la zona comprimida de la conexién. Si no se cumple alguna de las condiciones
anteriores. deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que esta en
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es asi, las ecs 8.1 y 8.3 se modifican para
incluir en ellas la resistencia de esas placas.

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos
de las vigas, la ec 8.1 se transforma en



Fyv, Fyc ¥ Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en viga.
columna y atiesadores, y Ay es el drea de la seccion transversal de estos Gltimos. El

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada, incluye la
contribucién de los atiesadores, que es la fuerza que ocasionaria su plastificacion.

De la ecuacion anterior,

APF)"V thyc
at =—_~_—(tv+5kc)=ClAp-tc(tv+5kc)C2 (810)
Fyal Fyat

C1 tiene el mismo significado que en la ec 8.1, y C2 es el esfuerzo de fluencia del
acero de la columna dividido entre el del atiesador, Fyc/Fyat.

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la
fuerza cortante en el aima de la viga ¢s elevada y se emplea laec 8.3 en vez de la 8.1.

Para evitar pandeo local, la relacion ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de
800/ -‘.JF'W,, (15.9, si son de acero A36). Si se satisface laec 8.2 0la .8.4, peronola8.9,los _

atiesadores se requieren solo para evitar el pandeo del alma de la columna, por lo que basta]
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del patin de la™ -
columna y que su relacién ancho/grueso no sobrepase e] limite que se acaba de mencionar,

En otros ensayes reportados, se encontré que las placas de refuerzo verticales
paralelas al alma de la columna. colocadas en los extremos de sus patines, estan sometidas
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma; llevando esa condicién a
laec 8.1 se obtiene

F
A F_ =F t.(, -i'-Skc)-f-%mpv(tv +5k.)

yco ¢

de manera que

F. A F, C A
t, == —2 Xy = Pt )C, (8.11)
F.t,+5k  F_, t, +5k, -

tpy es el grueso de cada una de las placas verticales {se colocan en pares, en los
extremos de los dos patines), y C» es ahora igual a Fyc/Fypy.

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresién usada para
el alma, a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unién; sin embargo, el



procedimiento se justifica al emplear el esfuerzo Fypv/2, medido experimentaimente en
juntas reales.

Para que las placas no se pandeen localmente. hyy/tpy debe ser menor o igual que

2100/. F,,, (41.8 si el acero es A36); hpy es la dimension horizontal de la placa. entre los

patines de la columna. (El limite anterior es conservador, puesto que el esfuerzo maximo
no excede de alrededor de F ypvfz)- »

Si los patines de la columna son mas anchos que los de las vigas disminuye la
efectividad de las placas verticales colocadas en sus extremos, y si el grueso del alma es
mucho menor que el dado por la ec 8.2 no es recomendable confiar en ellas. Su eficiencia
mejora acercandolas al alma, y llega al cien por ciento cuando se colocan adosadas a ¢lla.

Los atiesadores horizontales deben colocarse en pares situados simétricamente con
respecto al alma de la columna, soldados a ella y a los patines con filete o con soldaduras
de penetracion. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si Se ajustan
perfectamente, de manera que la compresién se transmita por contacto directo. Las placas
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza
que reciben del patin de la viga se distribuya en ellas de ia misma manera en que se supone
que lo hace en el alma.

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales.
excéntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su eficiencia; sin:
embargo, si puede afirmarse que se obtiene un disefio conservador despreciandolos cuando
la excentricidad excede de 5 cm, y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento
cuando las excentricidades son menores.

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patin de la columna puede
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro, en las
que actua la fuerza que transmite el patin en tension de la viga; los bordes que se suponen
empotrados son el vertical correspondiente a la union con el alma y los dos horizontales,
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patin de la viga (Fig. 8.9).

La carga se reparte de manera mas o menos uniforme hasta que las placas alcanzan
su resistencia ultima; en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6),
lo que ocasiona deformaciones grandes en la porcion central de la soldadura, en el patin de
la columna adyacente 2 ella y en la union de alma y patin; la falla se presenta
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiones, cuando se agota su capacidad
de fluir plasticamente.

El modelo que se acaba de describir. basado en los resultados de las experiencias de

laboratorio reportadas en una investigacion indica que una parte de la fuerza de tensién
llega al aima de la columna, a la distancia k de su pafio exterior, repartida en una zona de
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longitud del orden de p + 5k, y el resto se transmite a los atines arriba y abajo del tramo
largo p. y llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8.9)

La resistencia total del patin de la columna se obtiene sumando Ias resistencias de
las dos placas descritas arriba mas la de la zona central de ancho m (Fig 8.9)
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Fig 8.9 Modelo del patin de la columna en la zona de tension

En la Fig 8.10 se representa, de manera esquematica, una de las placas; la longitud p
€s aproximadamente igual a 14 t;, y se considera que la placa esta empotrada en los

. extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unién con el alma. Actiaa sobre
ella una carga de linea, correspondiente a la tension en el patin de la trabe. La resistencia
ultima de la placa, determinada por medio de la teoria de las lineas de flyjo, es:

Py= Clectc2 {8.12)
Donde

Cy=#B+Ppm)/2-n/A),n=p(~B°+8. -B¥4, B =p/q, A =h/q (Fig 8.10)
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Fig 8.10 Representacion esquemaética de una placa del patin
de la columna y de la fuerza que actua sobre ella

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, y
suponiendo vigas de los tamafios que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores
del coeficiente C1 que varian entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fyctc? es una estimacion

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que
la columna es una W14” x 426 1b/pie, que es de los perfiles H mas robustos tabulados en
los manuales de disefio y que el patin de la viga es de 30.5 x 1.9 cm (12" x %"}, se obtiene
Cy = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio, si la columna es una

W14 x 82 Ib/pie, de alma y patines mucho mas delgados, y se conservan las dimensiones
del patin de la viga, Cj es igual a 3.45).

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo
de fluencia oyy, de manera que resiste una fuerza igual al producto de su area por oyy*.

Por consiguiente, la resistencia total del patin de la columna es
QT = Fyytym +2 (3.5 Fyctc?) (8.13)

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, ¢l patin en tension aplica una
fuerza ApFyy a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la

zona de tension una formula que serd aproximadamente igual de conservadora que la
deducida para la region comprimida, con lo que se llega a

ApFyy = bytyFyy = 0.8(Fyytym + 7Fyctc?) (8.14)

* En realidad el esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor
de los correspondientes a los patines de viga y columna, Fyy ¥ Fye



De esta expresién se despeja t%:

:» bt m
t=—"—(125-—) 8.15

c 7 ( bv ) i ( )
tc es el grueso que ha de tener el patin de la columna para que falle, en teoria,

cuando el momento en la seccién extrema de la viga es Mp. C1 = Fy / Fy; se reduce a la
unidad cuando viga y columna estan hechas con el mismo acero.

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMCA, el cociente m/by,
oscila entre 0.15 y 0.20, haciendo conservadoramente, m/by, = 0.15, la ec 8.15 se reduce a

t,=04,/CA, (8.16)

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas W14 x 426 y
W14 x 82 y una viga con patin de 30.5 cm de ancho, el cociente m/b, vale,
respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de
los que se habia supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al
deducirla.

Cuando t; 2 04..C,A, no se necesitan atiesadores en la zona de tension de la
conexidén para evitar la falla por deformacion excesiva del patin de la columna; si t; <
0.4..C,A, deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la region comprimida; en uno y otro
caso debe revisarse la posible plastificacion del alma de la columna en la zona adyacente a
los patines de las vigas, para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en
compresion.

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es
valida en general cuando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso
debe calcularse la constante C1 para cada problema particular y llevar su valor a la ec 8.13,
en lugar del 3.5 que aparece en ella.

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaria la plastificacion
del alma, tedricamente debe sustituirse ApFyy por Mp/dy en la ec 8.14. sin embargo, las

hipétesis introducidas en la obtencién de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general,
aun con fuerzas cortantes elevadas.

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tensién debe revisarse la
condicion 8.2, y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla.



CONEXIONES CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales v de sentidos contrarios:
no hay flexion en las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condicion. que
corresponde a columnas interiores de marcos rigidos con vigas de claros iguales v cargas
verticales también iguales, no se cumple cuando claros o cargas son diferentes. cuando la
columna es extrema o cuando sobre la estructura actian fuerzas horizontales, de sismo o
viento, ademas de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden
tratarse como si fuesen estiticas; mas adelante se estudian los efectos de las solicitaciones

sismicas)

En la Fig 8.11a se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central
de un marco bajo cargas verticales y horizontales y los momentos en sus extremos. En la -
Fig 8.11b se ha dibujado la conexidn y las fuerzas horizontales en los patines de las vigas,
que ocasionan cortantes en el alma de la columna; se ha supuesto que las fuerzas en los
patines se obtienen con precision suficiente dividiendo el momento en la seccién extrema
entre el 95 por ciento del peralte total, que es, aproximadamente, la distancia entre los
centroides de los patines.*

La Fig 8.11c es el diagrama de fuerzas cortantes en la columna, trazado sin
considerar las fuerzas normales en las vigas, que suelen tener poco importancia. -
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Fig 8.11 Junta de un marco rigido en el que obran cargas
Verticales y-horizontales

* Los momentos My y Myp. son las sumas algebraicas de los producidos por

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig 8.11, en el que el viento actiia
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se
restan en la de la derecha,
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Una situacién andloga se presenta en juntas de columnas extremnas (Fig 8.12). con
diferencia de que tienen solo una viga, v en conexiones centrales bajo carga vertic. .
asimétrica.
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El esfuerzo cortante medio que ocasiona el flujo plastico del tablero de alma de la
conexién puede expresarse como F /<3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la

fuerza cortante correspondiente se obtiene con la expresion V, =0.95d_t F, / -3, donde
0.95 d. es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los

centroides de los patines. Por otro lado, la fuerza cortante que transmiten las vigas a la
junta es T = ZM/0.95 dy, donde IM es la suma algebraica de los momentos en las dos

vigas, o el de la unica. si la conexién es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas
tienen el mismo peraite; en caso contrario el denominador 0.95 d, no seria igual para

ambas).

Ademas. obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, Vg,
que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas.

El flujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las
fuerzas exteriores es igual a la resistencia:

M y 0954 F,

0954, ©

Lo



El alma no necesita refuerzo por cortante si

N fs ] [ZM —VC‘:I (8.17)

€ 055F,d. 0954,

Si no se cumple esta condicion la columna debe reforzarse con un par de atiesadores
en diagonal, o con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perimetro a los
patines y a los atiesadores horizontales.*

Las dimensiones de las almas de columnas hechas con perfiles H Iaminados suelen
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su
plastificacion; para ello, basta que se cumpla la condicién (NTC, art 3.3.3b)

S phot, <3580/, F, (b, /1, <71, paraacero A36)

he es el peralte libre del alma y t¢ su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo

adosadas, si estan unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condicion
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas.

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresion
existente en la columna sobre su resistencia al cortante, por lo que proporciona resultados
inseguros cuando esa compresion es importante.

De acuerdo con el criterio de Von Mises, el flujo plastico en un punto cualquiera del
tablero de alma de la conexidn, que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicia cuando
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad.

Ga® G4 Op tOB* + 31gh° = Gy’ (8.18)

_ Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es
practicamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) ob se anula y
ca puede tomarse igual a Pog/Ac, donde A es el area de la seccion transversal completa de

la columna. Pero Agoy =Py, Ac = Py//oy, luego
P
g, =—"2="Sg¢ (8.19)

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también con placas
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna
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Py = A¢ oy es la carga axial que produce el flujo plastico. en compresion. de
columna. -
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Fig 8.13 Esfuerzos en el alma de la columna en una junta

Sustituyendo o4 (ec 8.19) en laec 8.18, y recordando que en el centro del tablero b
= 0, se obtiene, en ese punto,

3l
=

(ol =0l (2 (820

P

¥ Y Y

De aqui se despeja 1ab = 'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la
fuerza de compresion que actia en la columna:

S X B 321)
3.
Cuando el esfuerzo cortante iguala a 'y, el alma de la columna fluye a causa del efecto
combinado de las fuerzas cortantes y normales.
Para determinar si se necesitan atiesadores, teniendo en cuenta la compresion en la

columna, se tguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste, disminuida por
el efecto mencionado:



1-(Pp/P,

>M ., _095dtF, TR [ZM -‘Vu} 1

-~V SN (o) ot 2
0.95d 3 P 0.55F,d, | 0.95d,

v N ' Y

Esta expresion es semejante a la 8.17 y, como ella, permite determinar el grueso del
alma de la columna para el que no se necesita refuerzo por cortante. incluyendo el efecto de
fa fuerza normal.

En la mayoria de los casos no se requiere el factor .ﬁI—(Pp/P}?, pues

experimentaimente se ha encontrado que casi toda la fuerza normal de la columna se
transfiere a sus patines, en la zona de la junta, cuando el aima fluye por cortante. Esto solo
es clerto, sin embargo, en columnas con patines de capacidad suficiente para resistir la
fuerza normal completa mas los esfuerzos eventuales de flexion producidos en la zona de la

conexion. De este modo, el factor .j1-(Pp/P,}* solo es significativo cuando P/Py excede
de 0.5.

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores
horizontales fluye plasticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresion elevadas, la
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminucidn
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a la del alma de vigas | o H, que
después de fluir plasticamente por cortante siguen soportando cargas adicionales, hasta que
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cortante de
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamientos de
entrepiso del marco del que forman parte, y no.en una carga ultima que es hasta cierto
punto imaginaria. Si las consecuencias de las deformaciones de las conexiones son
tolerables no hace falta rigidizarlas, aun cuando no se satisfaga la ec 8.22, pues tienen una
importante resistencia posterior a la plastificacién por cortante, debida principalmente a la
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actuan como un marco rigido, y
al endurecimiento por deformacion.

Cuando se necesiten atiesadores sus caracteristicas deben basarse en
consideraciones de rigidez, mas que en el criterio que define la iniciacion del flujo
plastico.*

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una
sola viga disminuyen desde un maximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero
en el extremo opuesto, lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de
la columna. EI esfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia, de manera que la
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de
plastificacion de los primeros.

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estitica asimétrica

o con fuerzas de viento; pueden no serlo cuando las acciones de disefio incluyen
efectos sismicos importantes.
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CONEXIONES CON VIGAS ENEL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor parte
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a .
patines de la columna; sin embargo, también se han investigado las conexiones formadas
por una viga unida rigidamente con el aima de la columna, de manera que ¢l momento que
transmite la primera hace que la segunda se flexione alrededor de su eje de menor
momento de inercia. Los especimenes ensayados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.14;
en la columna actia una fuerza de compresion , aplicada en ¢l extremo superior, que
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ¢lla.

El analisis y disefio de estas conexiones es mas dificil que el de las que tienen las
vigas unidas a los patines de la columna, por las razones siguientes:

l.- La resistencia méaxima de la conexion corresponde, en teoria, a la formacion de
articulaciones plasticas en la columna o en la viga. Sin embargo, hay otros factores
que limitan esa resistencia; por ejemplo, si los patines de la viga son mucho mas
angostos que el alma de la columna, puede formarse en é€sta un mecanismo con
lineas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plasticas. Otros factores
que pueden impedir que se alcance la resistencia méaxima predicha por la teoria
plastica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la
fractura de material del conjunto. La posible formacion de un mecanismo con
lineas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna.

2.- El montaje en campo puede ser dificil, aunque la conexion se haya disefiado v
detallado adecuadamente, a causa de las restricciones de espacio que crean los...”
patines de la columna.

El objetivo de los estudios reportados en esa investigacidn es examinar las
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia, rigidez y ductilidad. asi como
considerar los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios para alcanzar la
resistencia o rigidez deseadas, su mira final es formular recomendaciones para disefio.

El comportamiento de las conexiones es adecuado, en general, cuando se emplean
atiesadores que evitan que el alma de la columna se deforme (Fig 8.14. b y c). pero puede .
no serlo si el ancho del patin de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la
union se hace en forma directa, sin atiesadores (Fig 8.14d), ya que puede formarse un
mecanismo de falla con lineas de flujo en el alma de la columna, antes de que aparezca un
articulacion plastica en la viga. Ademas, aunque no se forme ese mecanismo, lo que
depende del ancho del patin y del peralte de la viga, asi como del peralte y grueso del alma
de la columna, es posible que no se alcance la carga maxima predicha por la teoria plastica
simple porque la unién mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y
perdida de ductilidad, que pueden producir la fractura del material.

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga
alcanzo el valor predicho por la teoria plastica simple, o estaba cerca de él, sin que se
presenten deformaciones plasticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se
iniciaron en la union del patin en tension de la viga y el alma de la columna en las
conexiones como la mostrada en la Fig 8.14d, y en el punto en que se unen la placa de



conexion y ¢l patin de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b; estas ultimas grietas se
debieron, probablemente, al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna

Las juntas que no tienen capacidad de rotacién bajo carga maxima no son

satisfactorias, puesto que impiden la redistribucion de momentos que es necesaria tanto en
disefio plastico como en estructuras construidas en zonas de alta sismicidad.

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las

conexiones, sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotacién (Fig. 8.18):

1.-

Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor que el del patin de la
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las
zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna.

Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que recibe la viga (Fig.
8.15b). Algunos analisis realizados con elemento finito han indicado que las
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto | se reducen cuando
menos en un tercio al colocar €sos atiesadores.

Alargamiento de las placas de conexién para separar las soldaduras entre ellas y el
patin de la viga y los de la columna, evitando la interseccién de soldaduras y jos

elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15¢).

Uso de placas de ancho variable para reducir la concentracion de esfuerzos en la
seccion critica (Fig 8.15d).
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5.- Reduccion de la placa de conexion entre su union con los patines de la viga v los -
la columna, a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.135e).
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con
Vigas unidas al alma de la columna s
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CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARGADAS ESTATICAMENTE.

RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aqui corresponden a
juntas en las que la columna recibe vigas en uno o en los dos patines y en una o en las dos
caras del alma.

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesadores frente a los patines
comprimidos de las vigas si

CA,
t, 2 (8.2)
t, + 5k,
y, simultaneamente,
e F 8.5
t = . .
1510 (8:2)
o la fuerza aplicada por el patin de la viga no excede de
34400t3/F,,
PCTC = h ' (8.9)

c



Cuando la fuerza cortante en la viga es mayor que el 60 por ciento de la que
ocasionaria la plastificacion del alma. la ec 8.2 se sustituye por

M.,
> i (8.4)
T E.(t, +5k,)d,

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tension si se satisface la ec 8.2 (o
“la 8.4). y. ademas,

t, 204, CA

c

(8.16)

p

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde
no se cumplen. Los atiesadores se dimensionan para soportar la parte de la fuerza aplicada
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su drea se calcula con
laec 8.10:

Aat = (Cl1Ap — to(ty + 5ke)C2 (8.10)

En lugar de utilizar atiesadores horizontales, el aima puede reforzarse con una o dos
placas adosadas o paralelas a ella. Las placas adosadas al alma son 100 por ciento
efectivas; las paralelas, colocadas en los extremos de los patines, se dimensionan con la ec
8.11).

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas'a ella
debe evitarse una falla prematura por pandeo local; para ello, han de cumplirse las
condiciones siguientes:

Atiesadores horizontales. b/t <800/. F,,,

Placas adosadas o paralelas al alma. h, /gy, 5‘21 OO“;_F;

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la
columna no se equilibran entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que
ocasionaria la plastificacion del alma, esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También
puede reforzarse con atiesadores en diagonal, pero su empleo en edificios urbanos es
limitado, porque dificultan la conexion de las vigas que llegan al alma de la columna).

El grueso minimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se
determina con alguna de las ecuaciones siguientes:

! [ ZM "Vch (8.17)

t =
° 7055 Fd,{095d,
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1 [ZM —vcs}__—ﬁl (8.22

t. = S
©70.55 F,d, | 0.95d, _1-(P/P, )

Se utiliza la segunda ecuacion cuando la fuerza normal en la columna es elevada
(P/Py >0.5).

Ademas, debe satisfacerse la condicién
h./t, <3580/.;F,

DISENO DE CONEXIONES CARGADAS DINAMICAMENTE: El andlisis
sismico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoria de los casos, con
métodos elasticos; sin embargo, en el disefio de las conexiones ha de seguirse un enfoque
inelastico modificado, puesto que los miembros que componen la estructura realizaran,
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elastico; esto es una
consecuencia de la filosofia actual, que permite hacer el disefio sismico con fuerzas mucho
menores que las que corresponderian a una respuesta elastica ilimitada. Durante temblores
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelastico, por medio de las cuales se absorbe
y disipa parte de la energia recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la
estructura sobrevive.

El comportamiento descrito impone requisitos de ductilidad en todos los elementos
de la estructura en que haya deformaciones inelasticas severas.

Por las razones anteriores, los miembros y las conexiones deben diseflarse, detallarse y
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelasticas importantes sin fallar y
sin provocar fenomenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos
requisitos son los llamados marcos ductiles; se emplean en construcciones en zonas de alta
sismicidad.

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se disefian de manera que
tengan la rigidez y resistencia necesarias para que las articulaciones plasticas se formen en
los extremos de las vigas, junto a las columnas; en otro, que puede ser apropiado para
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que las deformaciones plasticas ocurran,
esencialmente, dentro de la conexidn; en el tercero se intenta repartir las acciones
inelasticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad en
las primeras. '

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los

estudios realizados en laboratorio para determinar e] comportamiento de juntas bajo cargas
ciclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plastico, tratando de
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rigidos durante
temblores de tierra intensos, han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la




columna en las zonas frente a los patines de las vigas, en tensioén o compresion. deducidos
para juntas rigidas bajo carga estatica, siguen siendo basicamente validos cuando las cargas
son ciclicas, producen deformaciones inelasticas y hacen que cada uno de los patines
trabaje, alternadamente, en tensién y compresion. En la Fig 8.16a se muestran las

deformaciones producidas por las fuerzas en los patines y corresponde a la Fig 8.6

T e T
N ,
o I , ' '
L_f?\\\ﬁ ‘;:__—/f L \1];::;?.— :
SN D 3
: i H ! : ~ '
%, /g ’::__--:K

e e e . e AR £ m e s e e
(2} DEFORMAZIONES POz FLEXION B DEFORMACIONZS 505 JOETANTE

Fig 8.16 Deformacion de juntas con momentos asimétricos
en las vigas

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como se vio
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran

entre si, aparecen en la junta fuerzas cortantes, que pueden jugar un papel muy importante
€n su comportamiento.

Como va se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas
verticales o por la combinacién de estas y viento;, aqui se tratan las conexiones bajo
excitaciones sismicas severas: es en este caso cuando el disefio por cortante de las juntas
viga-columna adquiere particular importancia.

La Fig 8.16b muestra como se deforma la junta cuando el alma fluye plasticamente

y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actian en la columna y en la junta. Esta figura
es semejante a las Figs 8.11 y 8.12.
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Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en la junta

La fuerza cortante maxima que puede transmitirse a través de la junta es:

—_—

NTC - RDF87-V, =F,V, =09x0.66F,dt,,para vt <1400 /&/F, =3130/_F,

N

(8.23) e

AISC - LRDF 86 (ref 5.8.2)- V, = F, Vy =0.9x 0.6 F,d t,, para h/t < 1568 . k/F, =3510/F,
(8.24)

Los valores finales de la relacion h/t corresponden a almas sin atiesadores, en las
que K=35.0.

La diferencia entre las expresiones 8.23 y 8.24 se debe a que en las Normas
Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el

endurecimiento por deformacion.

VR tiene que ser igual o mayor que la fuerza cortante de disefio en la junta, que vale

"M
2 -V, (8.25)
0.95d,

0. si las dos vigas tienen peraltes diferentes,

= Mu  Mw oy (8.26)
0.95d,, 0.95d,,




Los momentos y la fuerza cortante estan multiplicados por el factor de carga para
solicitaciones gravitacionales y sismicas combinadas.

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos ductiles se disefien para
que resistan las fuerzas cortantes mdximas que pueden aparecer en ellas, cotrespondientes a
la formacion de articulaciones pldsticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga
o vigas; en esas condiciones, la ec 8.26 se transforma en

(M,)VI (M_)VD (M,)VI+(M, )VD
V= + . p p
0.95d,, 0.95d,, h

(8.27)

c

(Mp)VI y (Mp)VD son los momentos plasticos resistentes de las dos vigas,
izquierda y derecha, y dyy y dyp. sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la
columna, Vs, obtenida suponiendo que se forma_ un punto de inflexidn en su succién
media.

La evidencia experimental demuestra que la resistencia ultima en cortante de las
juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 o 8.24 ); se suele alcanzar
después de que la junta experimenta distorsiones inelasticas grandes, pero que tienen poca
importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los
marcos.

Las grificas carga-deformacion de las juntas no corresponden a una respuesta
élastica-casi plastica, sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo que es
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con
deformaciones inelasticas controladas.

En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigacion para estudiar la
resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines
de ésta y los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas.

A%

S——0 — — = = —
i ~ : ; = -4/\{ Y = D25 ot G PARA O oy S;'y
e = .
; | , VO FARA Ly Ly,
‘ ‘
| : /
[ 4", /
E ’
L b -~ = =
' 1 2roise Y . O e N V) Ly
1 —_ == P e - I W5 -
‘ 21z o Co T T == oo, s
= = . v - Loz,
! -
~ [
"
r * y

Fig 8.18 Modelo matematico de la junta
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El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplastico perfecto, b~
fuerza cortante. rodeada por bordes rigidos con resortes en las cuatro esquinas. que simu.
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma, especialmente la resistencia a
la flexidén de los patines de la columna; las caracteristicas de los resortes se escogen de
manera que el modelo reproduzca los resultados experimentales con precisién adecuada.
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plasticamente; la resistencia adicional
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella.

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsion cuatro
veces mayor que la de plastificacion del alma en cortante, se llega a la expresion:

3.45b.62,

V,=055Fd t(1+ ) . (8.28)

L

t es el grueso total del alma en la junta. ..
El segundo termino del paréntesis representa el incremento en resistencia por
encima de la fuerza cortante que ocasiona la plastificacion del alma.

El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de disefio en la columna, P, entre Py,

no excede de 0.50 y, ademas, la accién combinada de fuerza axial y momento flexionante ~~
no ocasiona flujo pldstico en la columna fuera de la conexion pues si ese fenomeno se\\ -
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean

a la junta, principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas

de esquina, que carecen de elementos adyacentes en dos lados.

Si las vigas que llegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes, es
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28.

Cuando su resistencia es inadecuada, el alma de las columnas suele reforzarse con
placas adosadas, que son completamente efectivas si estdn en contacto con el alma y

ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perimetro.

La resistencia ultima en cortante de juntas con placas adosadas al alma de la
columna esta dada por

Vu=(Vueol + 0.9 x 0.66 Fy(dc +pe)t (8.29)
Donde (V )¢l es la resistencia de la junta sin reforzar, dada por la ec 8.28

La investigacion se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule
con la ecuacion



3b, 2
V=055Fd 1(l+——%) (8.30)
; d.d,t

v £

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta, incluyendo placas
adosadas, cuando las haya.

Los parrafos stguientes estdn tomados de esa investigacion:

“En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones
varias veces mayores que las calculadas bajo cargas de trabajo; la magnitud v distribucion
de esas deformaciones, inelasticas en su mayor parte, dependen de las resistencias y
rigideces relativas de los elementos que componen la estructura. Idealmente, los marcos
deben disefiarse de manera que la respuesta ineldstica se concentre en los elementos que
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo, debe prestarse mucha atencion a
los requisitos de rigidez en todos los niveles de deformacidn, para limitar los
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los dafios en elementos no
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto.

Las juntas suelen ser elementos muy ductiles, pero de rigidez reducida cuando se
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un
marco con juntas disefladas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas
producidos por las fuerzas sismicas estipuladas en los cddigos disminuye
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia maxima de las
juntas es. con frecuencia, insuficiente para que aparezcan articulaciones plasticas en las
vigas. Ademas, la baja rigidez postelastica del marco hara que crezcan los desplazamientos
de entrepiso y que se amplifique el efecto pA. '

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero, en cambio,
debe prestarse mucha atencién al disefio y a la fabricacion de las juntas.

La resistencia y rigidez maximas de los marcos se obtienen disefiando sus juntas
para la fuerza cortante de mayor intensidad posible, que corresponde a la formacién de
articulaciones plasticas en las vigas que llegan a ellas. Si, en esas condiciones, la
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fydct, que es la recomendada para disefio

plastico, las conexiones se conservan esencialmente elasticas durante temblores intensos, y
las deformaciones ineldsticas se concentran en las vigas y, posiblemente, en algunas
columnas. lo que puede imponer requisitos de ductilidad muy severos en ellas mientras que
las juntas. que son ductiles por naturaleza, no participan en la disipacion de energia; el
disefio suele ser demasiado conservador, pero puede resultar inadecuado si las demandas de
ductilidad en vigas y columnas resultan excesivas.

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario disefiar las juntas para
la resistencia maxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su maxima
capacidad al cortante, que esta asociada a deformaciones inelasticas controladas, y se
calcula con las ecs 8.28 0 8.29. Se logra asi desarrollar la resistencia maxima de los
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco,
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mientras-quie las juntas participan en la disipacion de energia y se reducen las demandas
ductilidad en las regiones inelasticas de vigas y columnas™.

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajén son
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H.
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajon son paralelas al alma de las
vigas, no suele haber problemas de cortante en la junta; sin embargo, es frecuente que se
necesiten atiesadores interiores frente a los dos patines de las vigas, lo que suele complicar
la fabricacion, ante la imposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas.

En la Fig 8.19 se ilustra una posible solucién del problema.
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Fig 8.19 Colocacion de atiesadores horizontales en
una columna en cajon

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas
de seccion H no .suele haber problemas de cortante, puesto que la fuerza cortante es
resistida por los dos patines de la seccion, paralelos al alma de la viga.

La situacion es analoga a la que se tiene en las columnas en cajon mencionadas
arriba.



JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de
juntas rigidas viga-columna que se han utilizado con éxito en la practica. En algunas de
ellas se usan tomillos de alta resistencia, pero en juntas de marcos ductiles que se
construiran en zonas de alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas, al menos
en los patines; pueden emplearse juntas con los patines de las vigas soldados a las columnas
.y el alma unidas por medio de una o dos placas verticaies con tornillos de alta resistencia,
pero no se recomienda que los patines se conecten con tornillos.
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Fig 8.20 Diversos tipos de conexiones viga-columna
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Se han dibujado atxesadores en el alma de las columnas en todas las Jumas en qur
las vigas llegan a sus patines, aunque no siempre son necesarios.

DEFINICIONES: En la mayor parte de la literatura se emplean las palabras “juntas”™ y
“conexiones”, indistintamente, para designar el conjunto constituido por partes de los
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si. soldadura, remaches o
tornillos y, en muchos casos, placas y dngulos que transmiten todas. o algunas. de las
solicitaciones. Asi se han empleado los dos términos en la seccidn 8 que antecede a esta.

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe darse a cada
una de las dos palabras, con lo que se obtiene una mayor claridad en las normas.

RESISTENCIA DE LA CONEXION:  En este inciso se mencionan los requisitos que
deben cumplirse para que la conexion rigida de una viga con una columna sea satisfactoria;
se refiere, por consiguiente, a los tornillos, remaches o soldaduras que se utilizan en la
conexion y a las placas o angulos, por patines 0 alma, cuando los haya. '

Siguiendo la practica usual, que busca obtener conexiones mas resistentes que los
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexidon han de ser capaces de
transmitir, como minimo, las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por
ciento, sin que Sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la
evaluacion de ésta se ha incluido, aproximadamente, el incremento en la fuerza cortante
ocasionado por el endurecimiento por deformacién y la influencia de los patines de la
columna.

Las conexiones sefialadas en a) y b), que han de cumplirse para que una conexion
entre viga y columna desarrolie la resistencia de la primera, estan basadas en resultados de
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estaticas y dinamicas. Cuando la
resistencia en flexion de los patines de [a viga es un porcentaje elevado de la resistencia de
la seccion completa los primeros pueden transmitir el momento plastico total por si solos,
gracias al endurecimiento por deformacion, por lo que la conexion del aima se disefia por
fuerza cortante exclusivamente. En cambio, en secciones en las que ¢l alma contribuye
significativamente a la resistencia a la flexion debe conectarse para que se transmita, a
traves de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde,
con lo que se evita un endurecimiento por deformacion excesivo en los patines.

Cuando se emplean aceros poco ductiles no se permiten reducciones de area en los
patines de las vigas en zonas de formacion de articulaciones plasticas porque esas
reducciones. debidas, por ejemplo, a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de
esfuerzos que tienden a reducir, aun mas, la ductilidad del material.

El ultimo pérrafo de este inciso se refiere a los refuerzos que deben colocarse
cuando las vigas se conectan al alma de la columna.



DISENO DE ATIESADORES:  Aqui se indica como debe revisarse la columna. en las
zonas que quedan frente a los patines de las vigas, en tensién o compresién. para evitar la
falla del alma por flujo plastico frente a cualquiera de ellos, la falla por pandeo ¢n la zona
de los patines en compresion y la flexion excesiva del patin de la columna, que puede
ocastonar la fractura de las soldaduras, en la zona en tension. Estas recomendaciones
corresponden al caso en que las vigas, uno o dos, se conectan con los patines de la columna.

La ec 8.1 proporciona el 4rea requerida de atiesadores frente a los patines superior e
inferior de la viga; si el resuitado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las
fuerzas que le aplican las vigas, sin necesidad de atiesadores.

La ec 8.1 es la 8.10, en la que se ha sustituido ApFyy por Ppy, fuerza que sea
aplicada a la columna, a través del patin de la viga o de la placa horizontal.

Cuando el disefic queda regido por las cargas permanentes, o por la combinacién de
éstas y viento, Ppy se toma igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patin; con el

incremento se busca obtener una junta mas resistente que los miembros que concurren en
ella.

No se pide que Ppy sea igual a ApFyy porque esto podria llevar a disefios

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamarios
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el
viento, de manera que quedan sobradas por resistencia.

En cambio, en diseitos en zonas sismicas los extremos de las vigas deben ser
capaces de desarrollar su momento plastico, puesto que en ellos se formaran, casi siempre,
articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso, por lo que Ppy esigual a la

fuerza que transmite un patin al formarse la articulacion, muitiplicada por 1.25 para incluir
el efecto del endurecimiento por deformacion.

Si se cumple la condicion expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de
compresion bajo la accion de la fuerza Ppy, definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha

despejado el peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido Per por Ppy y se ha
introducido el factor de resistencia FR.

Por ultimo, la condicién 8.3 proviene de la ec 8.16. en la que se ha sustituido C1 por
Fyw/Fyc. e producto ApFyy por la fuerza en el patin de la viga, Ppy, y se ha multiplicado

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reduccion FR_

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aqui como ec 8.4 la
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas,
producidos por las cargas verticales de disefio mds 1.3 veces las fuerzas de viento o 1.7
veces las fuerzas sismicas, ambas de disefio, sin que sea necesario que excedan de 1.25
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veces el producto del area del patin por ¢l esfuerzo de fluencia del material con el que est”
hecho.

El factor 1.7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas
incertidumbres que hay en la determinacion de los momentos de diseito, sobre todo cuando
el analisis sismico se efectia con métodos elasticos.

Cuando la resistencia del alma de la columna, calculada con la ec 8.4. es menor que
la fuerza cortante que actua en ella, debe cambiarse de perfil, o incrementar su resistencia
por medio de una o dos placas adosadas al alma; en el parrafo c¢) se indican los requisitos
que han de satisfacer las placas de refuerzo.

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se sefialan en a) buscan que las
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plastico y lo mantengan
durante las rotaciones inelasticas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso.

En b} se indica una condicion que ha de satisfacerse para que las columnas sean mas
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plasticas se formen en los
extremos de estas, donde se tiene mas ductilidad y capacidad de rotacion. Este requisito es
adecuado para marcos rigidos de edificios que se construiran en zonas de alta sismicidad,
cuando se hayan disefiado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la
capacidad de la estructura de disipar energia en el intervalo inelastico. * De acuerdo con
varias mnvestigaciones y con el capitulo 11 de estas Normas Técnicas, la condicion 8.5 debe
cumplirse siempre que el disefio de los marcos se haga con un factor de comportamiento
sismico de 3.0 0 4.0



EJEMPLO 8.1: Disefiar la junta viga-columna de una columna interior de un edificio
a la que liegan cuatro vigas, dos conectadas al alma y las otras dos a los patines. El acero
es A36. Los elementos mecanicos de disefio y los perfiles de vigas v columna se muestran
en la Fig 8.21. Supodngase que el analisis sismico se hizo con Q = 3.0
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Fig 8.21 Ejempilo 8.1

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V1
y en las paralelas a ellas, por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales.

REQUISITOS ADICIONALES: Como el andlisis sismico se hizo con Q = 3.0, debe
satisfacerse la condicidon dada por la expresion 8.5 en los dos planos de deflexion.

Art 8.5

Fa = 320 x 1.1/656.5 = 536 kg/cm? 1.1 es el factor de carga para la combinacion
carga gravitacional + sismo. ‘

fa/Fye = 536/2530 = 0.21 < 0.4. No es necesario revisar la condicion dada por la ec
8.5: sin embargo, se hara la revision con fines ilustrativos. Art 8.5b)l1
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FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dor
columnas que llegan al nudo son iguales.

ZZ¢(Fyc —fa) = 11300 x 2 x 1994 x 10-3 = 450.6 Tm..
£ZyFyy =EMpy =2 x 153.6 =307.2 Tm.

EZC(FyC —-f) = 450.6 > ZMpv = 307.2. Se cumple la
condicidn Ec 8.5

FLEXION ALREDEDOR DE Y:

TZo(Fye —fa) =5718 x 2 X 1994 X 10-5 =228.0 Tm

ZZyFyy = EMpv =2x76.6x153.2 Tm <228.0 correcto  Ec8.5

El requisito de “vigas débiles, columnas resistentes”, expresado por la ec 8.5, se
cumple para flexion en los dos planos principales de la columna.

DISENO DE LA JUNTA:

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA

RESISTENCIA DE LA CONEXION

Modulos de seccidn plasticos de los patines de las vigas (Zp).

Vigas V1 Zp =2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 cm?

Zp/Zy =4863/6071 =0.80 >0.70

Se obtiene una conexion de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetracién completa, y conectando el
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alma de las vigas con soldaduras o tomillos de alta resistencia disefiados para transmitir la

fuerza cortante total.
Art 8.2.inciso b

REVISION DEL TABLERQO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta
revision antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el
alma de la columna con placas adosadas

Art 8.4
RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JUNTA Art84a
3b.t2 2
V=055F dc-t(1+ < p';) =0.55x253x45x381x(1+ 3x42.0x6.35 )
Y d,b,t 56.0x42.0x3.81
Ec84

= 238.6(140.567) =373.9 ton

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas cortantes
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + 1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder
de 1.25 ApyFyy, menos la fuerza cortante en la columna superior. Los momentos de

sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal maxima en la
junta.

Viga izquierda. M =-1.1x26.7-1.7x 1.1 x 89.7=-197.1 Tm

Fuerza en cada patin = M/0.95d = 197.1/(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton > 1.25 APVFYV =
289.4 Ton

Vigaderecha M=1.1x267-1.7x 1.1 x89.7=-1384 Tm
Fuerza en cada patin = 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton < 289.4

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 ApyFyy = 578.8
ton, porque pueden formarse articulaciones plasticas en las dos vigas.

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a

M VI+(Mpvd  2x153.6
h 3.5

=87.8ton Ec 8.27




h = 3.5 m es la altura de la columna.
* Fuerza cortante en la junta = 578.8 — 87.8 = 491.0 ton

Puesto que esta fuerza es mayor que la resistencia de la junta (491.0 > 373.9) es
necesario reforzar el alma de la columna.

Aumentando el grueso del alma a 6.35 cm (2 '2”) la resistencia al cortante de la
junta sube a

3x42.0x6.35

)=397.6(1+0.318) = 524.0ton ) 491.0
56.0x 45.0x6.35

Ec 8.4

V=055x253x450x635(1+

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se
trata de una seccion hecha con tres placas soldadas, utilizando una placa de alma del grueso
adecuado en el tramo de la junta. '

Grueso del alma en la junta. 6.35 cm (2 '27)

(56.0 +45.0)/ 3.81 = 26.5 < 90. Esta condicion se cumple aunque no se refuerce el ,

~

alma. =
Art 8.4b

DISENO DE ATIESADORES

REVISION DEL. ALMA POR FLUJO PLASTICO  (frente a los patines de las vigas
en tension y compresion)

va es igual al menor de los valores siguientes: Inciso 8.3b
1.25 Mpy/dy, = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton
1.25 AI',V‘FYV =289.4 ton < 342.9 .. Ppy =289.4 ton

Si se supone que el alma y los patines estan unidos entre si con soldaduras de filete
de 1.27cm (1/27), k vale 6.35+ 1.27 cm



A = P, —F.t.(t, +5k) 289.4-2.53x6.35(2.86+5x7.62)
u - Fran 2.53

_ 289.4-658.0
2.53

(0 Ec 8.1

Por este concepto no se necesitan atiesadores.

REVISION DEL, PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION

34400t} 'F,, P _ 34400x 6352530
p R 289400

pv

x0.85=

130tecm))h_=323-127x2=29.8cm Ec 8.2
Tomando t¢ en cm, Fye enkg/em y Py en kg, el resultado se obtiene en cm.

El alma no se pandea por compresion.

REVISION DE LOS PATINES DE 1LLA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION

) 3
04 ppv __-042894)(10
F,.F, 12530%0.9

ye

=4.5lem(t, =6.35¢cm Ec8.3

No se necesitan atiesadores.

En resumen, ¢l tablero de alma necesita refuerzo para reststir la fuerza cortante, pero
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas.

Este ejemplo es tipico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos

rigidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho mas robustos que los
de las vigas.
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DISENO DE PLACAS DE EXTREMO ATIESADAS O

RECORTADAS CON OCHO TORNILLOS £N EL PATIN
DE TENSION

1. ANTECEDENTES.

La solucién de la conexién VIGA-COLUMNA en una estructura de
edificio de marco rigido usando tornillos de alta resistencia ha
demostrado ser una solucion adecuada al problema de disefio de
estructuras sismo resistente, aceptada ya por el AISC para cargas
estéticas, las numerosas pruebas llevadas a cabo por Murray, Meng,
Mays y otros realizados con el protocolo de pruebas ATC 24 senalaron
en principio, la posibilidad de utilizar este tipo de conexién en edificios
construidos en zonas sismicas.

La tendencia a construir estructura de acero, soldados en taller y
montadas en campo, atornillando los elementos estructurales, indica,
que una solucién muy adecuada con esta tendencia, es ia conexion de
placa extrema.

Las experiencias sufridas por la accion de los sismos de Northridge
y de Kobe, senalaron que la conexion viga-columna usando {a junta UBC
consistente en soldar los patines de ia viga ai patin de la columna para
transmitir el momento y usando un clip de angulo para el cortante,
fragilizaba Ila conexién y hacia perder un porcentaje alto de ia ductilidad
del acero, propiedad tan util para resistir los efectos sismicos y obligando
a tener que reestudiar dicho tipo de junta y a tomar mas en cuenta la
conexion EP (End Plate) y someterla mediante experimentos a
solicitaciones de tipo dinamico con resultados positivos.

Ahora bien, la junta EP puede adoptar varias configuraciones,
desde la mas frecuente de 4 tornillos en el patin de tension desarrollada
a raiz de las investigaciones del Prof. Krishnamurthy Profesor de
Ingenieria Civil en la Universidad de Vanderbilt en Nashville, Tenn. y
cuyo procedimiento de disefio aparece en los manuaies del AISC y
modificado por el Prof. T. Murphy y R. Meng objeto de un trabajo
presentado en el Simposio del IMCA en el afio de 1999, el que ahora
presentamos en esta ocasion basado en los trabajos de los profesores
Murphy y Kukreti que traducido al sistema métrico y presentando el uso
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de las hojas al caiculo en Excel para la resolucién de las formulas de
disefio tanto en el procedimiento de Factores de Carga y Resistencia
(LRFD), como en el disefio por esfuerzos permisibles {ASD).

La configuracion de 4 tornillos en el patin de tension, esta limitada
hasta tornillos de 1 %" (3.81mm) que es el maximo diametro que
aparece en las tablas del AISC, sin embargo por el pesc del equipo para
instalar tornillos de esos diametros, aconseja a no utilizar sino tornillos
que no excedan el diametro de 1 18° (2.86mm), lo que significa una
limitacion ai momento resistente, ya que ello implica que ia tension en ei
patin de tensidon quedara limitado a 4x30.5=122Ton, y para valores
mayores se tendra que utilizar otra configuracién, con un mayor numero
de tornillos.



2. CONFIGURACIONES DE _PLACAS DE_EXTREMO CON
OCHO TORNILLOS EN EL PATIN DE TENSION.

La configuracion de la placa de extremo con ocho tornillos en el patin
de tension presenta dos variantes que son:

a) Dos costuras (o hileras) de 4 tornillos, cada una horizontales una
por arriba del patin y otra por abajo del mismo patin de tension.

b) Dos costuras de 4 tornillos cada una colocadas verticaimente y
cada lado del alma de la viga con un atiesador soldado al patin de
la misma por arriba.

Las dos configuraciones se ilustran en las figuras (a) y {b)
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La configuracion (a) requiere que el ancho de la placa de extremno
“b,” que es igual al ancho de! patin de la viga mas una pulgada sea
mayor o a lo-sumo igual a la suma del ancho del gramil “g” mas dos
veces la separacion horizontal entre tornillos 2x3d, mas dos veces la

distancia del eje de tornillos al borde de la placa 2x1.5d,, o sea:

bp(gw;gdb ( configuracion (a) )

En un caso extremo si minimizamos la distancia al borde a 1.25d,
se tendria:

b,(g+8.5d, ( configuracion (a) ) fig (a)

No siempre es facil cumplir esta condicién que ademas obliga a
que el ancho de! patin de la columna b, sea mayor que el ancho de la
placa de extremo, lo que es frecuente que ocurra en cuyo caso puede
incrementarse el ancho b, pero su disefio obedece al método dei Prof.
Krisnamurthy, al final se hace un ejemplo de este caso resolviendo los
probiemas de diseno de soldadura.

Cuando las condiciones anteriores no se satisfacen, queda la
alternativa de usar costuras veriicales en que la condicidn resulta
obviamente mas facil de satisfacer, y que es €l caso aqui tratado.

b,>g+3d, & by>g+2.5d, (configuracion (b))

En el caso de las costuras horizontales la placa de extremo se
llama recortada, presentamos el método de diseno tanto el aprobado por
el AISC como la variante presentada por el Prof. T. Murray,
procedimiento muy parecido al de cuatro tornilios.

Para el caso de las costuras verticales, la pilaca de extremo
requiere de un atiesador y la placa se denomina atiesada y su disefio
requiere de la aplicacion de las formuias de Murray y Kukreti, cuya
solucion es molesta a menos de que se disponga de el “software” que se
propone mas adelante; aunque puede usarse un método simplificado y
verificar la “accién de palanca”.
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3. RECOMENDACIONES GENERALES AL PROYECTAR
JUNTAS DE PLACA EXTREMA

Al realizar el diseho de una junta de placa de Extremo (EP) se-
deberan considerar ias limitaciones siguientes (AISC):

1° La viga debera ser un perfil laminado en caliente y en el caso del
disefio por ASD, la seleccién del esfuerzo permisible esta definido por
las tablas del AISC pag 2-7 y sigs 9° Edicion 1989.

2° En el caso de disefio para tornillos con placa de extremo atiesada
(EPA) solamente se usaran tornilios A325 y de ninguna manera los A-
490, y el acero para la (EPA) sera A36.

3° El paso vertical P¢ (de la cara exterior del patin de ia viga al eje del
primer tornillo, sera lo menor posible (d,+1/2"}) aunque algunos
disefadores estandarizan a 2" para todos los diametros de los
tornillos, algunos autores como el Prof. Griffiths* lo discute porque esto
lleva a tener que usar espesores de la EP mayores. Sin embargo
debe tenerse el -espacio necesario para que pueda operarse la llave de
impacto, pero no se usara arriba de 2 2" incrementando el espesor de
las placas extremo tanto por el esfuerzo como por deformacién. Las
dimensiones que se requieren pueden consultarse en el Manual de la
AlISC, edicion 22, Vol. Il, del ano 1994, Tablas 8-4 y 8-5.

4° La conexion de tornillos entre [a EP y la cara de la columna debera
resistir el cortante por deslizamiento critico, “despreciando la
interaccion tension/cortante, como se explica en los comentarios de las
especificaciones para tornillos A325 y A490 (RCSC 1985) y esto se
entiende debido a que en la zona del patin inferior se incrementa la
compresion en el area entre la (EP) y el patin de la columna, se esta
suponiendo que la viga tiene momentos flexionantes negativos en sus
extremos.

Sin embargo, si el cortante fuese excesivo, debera considerarse la
interaccion entre ambos esfuerzos por medio de una ecuacion de
interaccion adecuada, como sucede en las conexiones atornilladas de
los contraventeos de marcos rigidos.

1.End Plates Conections, Their Use and Misuse. Prof Griffiths. Engenieering Journal AISC I qtr 84.
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5° El ancho de la EP que es efectivo para resistir el momento
flexionante de la viga sera del ancho “b,” de su patin mas 1", aunque
en algun caso sé de un ancho mayor, como en las configuraciones (a).

6° El gramil horizontal entre tornillos en hileras verticales no excedera
del ancho del patin, a menos gue un buen juicio ingenier! decidiera
permitirio. o '

7° El gramil G 6 g entre tornillos en una hilera horizontal estara
comprendido entre 5)2" y 772" y debera verificarse para el patin de la
columna.

8° La separacién entre tornillos tanto en hileras verticales como en
horizontales no excedera de 3d, v la distancia a un borde de la placa o
del patin no sera menor de 1.5d, (muy eventualmente puede usarse
1.254,).

9° El grueso de los atiesadores en la columna, en caso de ser
requerido sera el mismo grueso del patin de tension 6 compresion de
la viga, el atiesador vertical para la placa de extremo tendra un
espesor ts=tw.

10° En el caso de diseno de la (EPA) placa de extremo atiesada con 8
tornillos en el patin de tensibn, SOLAMENTE SE CONSIDERAN
EFECTIVOS 6 (SEIS) de ellos, en el caso de la configuracion (a) si se
limita el tamano de los tornillos, pueden considerarse 8 como efectivo.
Ver Ejemplo 5.3.

11° La capacidad de {a soldadura entre la placa de extremo y el alma
de la viga debera resistir la tension que le corresponde al aima de fa
viga en la vecindad de los tornillos. Esta soldadura tendrd una
longitud que exceda dos veces el diametro de los tornillos por abajo
del tornillo mas alejado. Esta longitud se tomara como base para
definir las dimensiones del atiesador de la placa extrema.

12° De ser posible es recomendable no poner atiesadores en la
columna porque ademas de ser costosos dificultan un poco las
conexiones por el lado débil de la seccién de la columna a veces
resulta mas econdmico incrementar el tamafo de la columna 6
incrementar la iongitud efectiva del patin de la misma.
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4. METODOS DE CALCULO PARA PLACAS DE EXTREMO
ATIESADAS Y RECORTADAS

Placas de extremo con 8 tornillos en el patin de tensién.

Existen dos métodos de diseno para el problema de la conexion
- VIGA-COLUMNA, en el caso de que el sistema de unidades sea el de
(kilofuerza, cm., seg.) y el otro para el caso de (libra fuerza, pulg., seg.)
admitiendo cada uno de ellos, a saber, si disefhamos con el
procedimiento de "Esfuerzos permisibles” ASD, o el procedimiento de
“Factores de Carga y Resistencia” LRFD y ademas dos tipos de
configuraciones, la configuracién de la placa recortada (EP) y la
configuracion de placa atiesada (EPA).

Pero antes debemos calcular el tamano de los tornillos, lo cual es
un procedimiento que se utiliza en todos los casos:

Encontramos la tension en el patin de la viga

Se selecciona el diametro del tornillo encontrando la tensiéon en el
mismo por medio de las tablas 1-Ay 1-B

Para la configuracion (b) se consideran seis tornillos efectivos; para
la configuracion (a) se consideran ocho tornillos, pero el disefic de la
placa de extremo —EP- es el del Prof. Krishnamurty.

Conocidos ios valores de B, 0 de B, en las tablas 1A o 1B, se toma
el valor mas cercano por el limite superior. Ahora bien, el método
simplificado que se explica a continuacion solo se aplica al calculo de la
EPA (ptaca de extremo atiesado) exclusivamente y que corresponde a la
configuracion (b).
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TABLA No. 1
ESFUERZOS PERMISIBLES EN TORNILLOS A.R.

N= Junta por cortante cuando se incluyen roscas dentro de [a junta,

X= Junta por contante cuando se excluyen roscas dentro de la junta.

METODO (LRFD)
A325
DIAMETRO 5/8 Y 7/8 1” 118"
Db mm 159 | 190 | 222 | 254 | 286
TENSION kips 20.7 | 298 | 408 53 67.1
' Kgf 9400 | 13530 | 18520 | 24060 | 30460
CORTANTE kips 522 | 7.51 10.2 13.4 16.9
sC Kgf 2730 { 3410 | 4630 | 6080 | 7670
CORTANTE kips 108 | 155 | 21.1 27.6 34.9
A 325N kgf 4900 | .1037 | 9580 | 12530 [ 15840
CORTANTE kips 144 | 207 | 28.1 36.8 46.5
A 325X 6540 | 9400 | 12760 | 16110 | 21110
Tension kips 19 28 39 51 58
Minima en kgf 8630 | 12710 | 17710 | 23150 | 26330
El tornillo
METODO (ASD)
A325
DIAMETRO 5/8 A 7/8 17 118"
Ds mm 16 19 22 25 28.6
TENSION Kips 13.5 19.4 26.5 34.6 43.7
Kgf 6129 | 8807 | 12030 { 15708 | 19840
CORTANTE kips 5.4 7.7 10.5 13.7 17.4
sC kgf 2450 | 3496 | 4767 | 6220 | 7900
CORTANTE kips 6.4 9.3 12.6 16.5 20.9
N kgf 2906 | 4222 | 5720 | 7490 | 9489
CORTANTE kips 922 | 133 | 180 | 236 29.8
X kgf 4177 | 6038 | 8172 {10715 | 13529
Tension kips 19 28 39 51 56
Minima en kgf 8626 | 12712 | 17170 | 23154 | 25424
El tornilio
Area irf 0.3068 | 0.4418 | 0.6013 { 0.7854 { 0.9940
cm? 1.9783| 2.8500 | 3.879 | 5.067 | 6.413
NOT: SC = Junta por cortante con deslizamiento critico.




Si b, { g+3d,, con un limite de g+2.5d,, se tendra la configuracion (b)
de la figura, es decir costuras verticales en la placa de extremo atiesada
(EPA).

- Para el disefio de fa EP con 8 tornillos usamos el metodo simplificado
recomendado por Murray y Kukreti 6 con una pequena variante dada
por el AlISC.

- Para el disefio de la (EPA) se aconseja las formulas de los mismos
autores y que estan basadas en un anaiisis de regresion, utilizando la
informacién proporcionada por el método del elemento finito, los
autores antes nombrados desarrollaron las formulas que mas
adelante se expresan suponiendo que los materiales que conforman
la placa, son acero A36 y el torniilo es A325.

Se obtienen dos tipos de expresiones para definir el espesor de la
placa de extremo (EP) b1 vy L., el primero esta basado en el criterio de
“deformacion”, y el segundo en el criterio de “esfuerzo”, debiéndose
tomar el mayor de los dos.

Ambas formulas toman en cuenta tanto ios efectos geometricos de
segundo orden como la accion de palanca en el tornillo, y son por tanto
mas precisos. En el caso de la expresion para t,, se considera el limite
maximo de la deformacidn, y para el t,, el valor maximo del esfuerzo con
un factor de seguridad de 1.67. Cuando se usa el método de ASD y
cuando se utiliza el método del LRFD se usa un factor de resistencia de
0.9. Estas férmulas, que mas adelante aparecen, son dificiles de
resoiver, a menos de que se disponga de un programa gque nos permita
hacerlo con facilidad, si no, usaremos el llamado “Método Simplificado”.
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4.1 METODO SIMPLIFICADO

Basandose en las ecuaciones de Murray y Kukreti, y utilizando las
siguientes hipotesis:

+ diferentes niveles de momentos,
¢ usando aceros A36 y perfiles rolados en caliente,

¢ tornillos A325 y variando el niumero de ellos que originalmente
se considerd de 6.8 hasta un minimo de seis efectivos,

¢ uso de la analogia de la TE en tensidn,

Se tiene:
M. = 2B, (Petf2) = B Par......... ASD
Mey = 2B, (Pe/2) = By Petr-. ... LRFD

En donde: B, y B, son las fuerzas de tension que deben tomar los
tornillos, basado en el hecho de suponer 6 tornilios efectivos.

P« = Paso efectivo, del disefio generado se ha determinado que:

El denominador 5, debe cambiarse por 12.5; y el de 4.17 por 10.59
en caso de que las unidades sean del sistema métrico decimal.
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El espesor de la placa se determina por:

t, =VBSR/Dp cvovrvrierrrenn. ASD
t,=VAZR /Dy oerereneersirannns LRFD

En donde Si es el médulo de seccion requerido, suponiendo que el

esfuerzo permisible de flexion es 0.75 F,, y Zz es el médulo plastico
requerido suponiendo que el factor de resistencia sea 0.9F,.

Con Sg = M,/O75F, ....ASD  Zg =M.,/ 0.9F, ..... LRFD

1) Debiéndose seguir las recomendaciones ya sefaladas en el texto,
como son: la viga conectada sera de las sehaladas en el MANUAL

AlISC version ASA.

2) El paso vertical P; medido de ia cara exterior del patin de tension a la
primera hilera horizontal no exceda de 2 2", pero se recomienda el
minimo de “dy + V2 “.

3) El espaciamiento vertical entre hileras de tomiifos horizontaies. no
excedera de tres veces el diametro del tornillo.

4) E! gramil horizontal -G o g- estara comprendido entre 5.5" y 7.5".

5) El diametro de los tornillos no sera ni menos de 5/8”, ni mayor de 1
V2", aunque es preferible tomar 1 1/8 “ por las dificultades del apriete
de los mismos.



5.-EJEMPLOS.-

Se han resuelto cuatro problemas de calculo de placas de extremo atiesadas
(EPA) usando el método de esfuerzos permisibies y el de factores de carga y
resistencia, igualmente, se usan los dos sistemas de unidades, el ingles (o

imperial) y el sistema métrico.

En el calculo de las uniones por placas de extremo (EP) los elementos
mecanicos (M y V) momento flexionante y cortante son los que se obtienen de el
analisis estructural y suelen no ser iguales a la capacidad resistente de la viga o
bien estan muy cercanos a dicha capacidad, en los probiemas que nos ocupan,
estamos tomando los maximos resistentes, obtenidos de multiplicar el modulo de
seccion de la viga por el esfuerzo permisible, a saber:

M=(006Fy)Sx ... ASD

M,=(09Fy)Z ...... LRFD.
Si la seccion es compacta

M = (0.66 Fy)Sy

O bien veanse los valores de M 6 de M, en las tablas del Manual A.1.S.C. 9°
Edicion Pags 2-7 a 2-13 y 2-16'a 2-24

EJEMPLO 5.1.A
(ASD. SISTEMA INGLES)(Método simplificado.-
Disenar la (EPA) de una viga W24 x 103.
DATOS: d=2453";tf=0.980";tw=0.550;bf=9"; G =5.5"

Sy =245
M = 245" x 0.66 x 36 = 5821 Kips”
TORNILLOS
5821 .
Ff= 5453-00%) = 247.2 Kips.
n=247.2/86 = 41.2 Kips ; usartornde 1 1/8 cuyo
Br =43.7 KIPS
PLACA DE EXTREMO:
bp=br+ 1" como b,>G+3dp; 10>6+3x1.125
bp=9+1 configuracion (b)

by = 10
Pr=dp+ %" = 1.125+0.500 = 1.625"



2
Pef__.\[G + P; p, - 550 4;1625

1625 =1.15x1.625=1.869"

El momento en la placa sera: My = B, P = 43.7x1.869 = 81.67 kips”

NOTA.

Hemos tomado d

El modulo de seccidn necesario sera Sp=

eliberadamente el B, = 43.7 en lugar del B, = 41.2 kips”

81.67 _81.67

" T 0.75a36 27

=3.025"°

y el espesor de la placa:

La longitud de la placa sera:
L=d + 2P + 3dp+ 2{1.5dy).
L=24.53+(2x1.625)+ (3 x 1.125) + (3 x 1.125)

L = 34.53"
RESUMEN

My / 0.75 Fy, por especificacion

55, - J?"i’g’” = 1.347" se pondra 1 3/8” = 3.375"

rp=‘vb

EPA de 1 3/8" x 10" x 35"

8 torn. de 1 1/8" A325 Patin tension
4 torn. de 1 1/8” A325 Patin compresion

EJEMPLO

5.1.8

(ASD; Sistema métrico, Método simplificado)
Se trata de la misma VIGA equivalente a la IR 610 x 154 K/m

DATOS :d=61.75cm : t; =

G=13

97", bp=25.40cm

249cm;b;=2286cm:ty=140cm;

M =4015x0.66 x 2530 = 6,713,080 Kg —~cm

TORNILLOS

Ff=
f(6

B_

H

6,713,080

113282
6

~113,282kg
1.75 -2.49)

Br = 19,840 Kg
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PLACA DE EXTREMO
Pr=2.86+1.27=4.13cm

.‘le+P2 .}13.971+4.132
P = L_p 4.13 =1.15 x4.13=4.75cm

</ 12.7 4 12.7

Mp = 19,840 x 4.75 = 94,240 kg-cm
S, = 94,240/0.75F, = 94,240/ 1898 = 49.65 cm>

_ f6S, _ [6x49.65
b, Y 254
Placa 1 3/8" tiene por espesor 3.49 cm

RESUMEN

=342 em

!

EPA de 1 3/8" x 10" x 35"
8 torn. de 1 1/8” A325 Patin tension
4 torn. de 1 1/8" A325 Patin compresion

EJEMPLO 5.2.A

(L.R.F.D. Sistema ingles, Método simplificado)

Disefar la (EPA) de una VIGA 24 x 104

DATOS :d=24.04";t=0.75"; bs= 12.75"; t, = 0.500",
G=6";b,=13.75".
M, (Factorizado) = 289™ x 09 x 36 =9,364 kips”

TORNILLOS
et 402,10 kips
(24.04-0.75)
o ~302.10 _ 67.02kips usar tornillos de 1 1/8” = d, cuyo
Burr =67.10 kips
PLACA DE EXTREMO

bp=bf+ 1" =13.75"
G+9dp=6+(9x1.125)=16.125> 13.75"
G+3dp=6+(3x1.125)= 9.375<13.75" .. configuracion (b)

Pi=dp+ %2 = 1.125+0.5=1.625

G:+p’ J6 +1.625°
P =3:: P, =l 1.625 = 1.49x1.625 =2.421"

“Su 4.17 /




Meu= 67.10 x 2.421 = 162.40 kips”

¢ = |3X1624 4 207" ponemos placa de 1 %" (1.257)
v 432.4::13.75 i _

RESUMEN

EPAde11/4"x 10" x 35"
8torn.de 1 1/8"=d,, A325
4torn.de 1 1/8"'=dp, A325

EJEMPLO 5.2.B
{L.R.F.D. Sistema métrico, Método Simplificado)

La misma viga que equivale a una IR 610 x 185
DATOS:d=61.10cm; t=191cm;br=3240cm;t, =1.27cm;
G=1524 cm;b,=34.94cm; 2, =4,736 cm®.

Meu = (0.90)(2,530)(4,736) = 10,783,872 kg- cm
TORNILLOS

10,783,872
= 8 = 182,191 kg
Sus -(61.10—1.91)

B = 182,191

un

= 30,365 kg usar tornillos de 1 1/8” cuyo

Bur = 30,460 kg
PLACA DE EXTREMO

bp=3494cm;P;=2.86+1.27=4.13cm
GI+P,* 1524 * +4.13°
=.‘-:Pf - 4.13=149 x4.13 = 6.16cm
10.59 10.59

efu

Meu = 6.16 x 30,365 = 187,048 kg-cm

t, = Mﬁ—: 3.07cm placade 14" (3.175cm).
2277 x 3494

RESUMEN

EPAde11/4" x 10" x 35"
8torn. de 1 1/8"=dy, A325
4torn. de 1 1/8"'=dp, A325
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PROBLEMA COMPLETO (MURRAY) Extended End Plates, Moment

Connections.-
Disefiar una conexion Viga
columna para un momento de
- 700 kip - ft un cortante de 90
kips por el método ASD, la viga
es una W 33 X 118, la columna
W 14 X311 W 33 x 118 es una W 14 x 311, Acero A-
= 36 Tornillos A-325, limitado a
ds=_ 1" maximo, soldadura
E70xx (Momento negativo en
» " los extremos sin cambio de
signo)
Resolverio en sistema imperial ingles y sistema métrico
SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO
VIGA 33 X 118 IR84x176
d =3286" tw= 0550 d =83.50cm tw= 1.40cm
br=1148" t =0.740 bf=28.20cm K =1.88cm
Ar/Ag=10.492 A/ Apg=0.492
COLUMNA 14 x 311. IR 35.6 cm x 463 kg/ ml
d =17.12"7  tw = 1.410" d =43.50cm tw. =3.58cm
b =16.237 t =2.260" bre =41.20cm . =5.74cm
K =215 K =1516 K=7.5cm Ki =33cm
T=1114" T=28.50cm
SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO
A. Tornillos A.
M =700 x 12 = 8,400 kips” M =700 x 10° x 12 x 2.54 x 0.454
=% _261.50Kips. | M =9,686.544 Kg - cm
La configuracién se obtiene si: con
G = 1" Fr= 2250322 _ 115,680 Kg.
(83.5-1.88)
be> (G :gdb)ibf v Configuracion:
= ~——’ brc=41.2 cm
16.23>6+9x1 .. Config. (a) bp=29.2+2.54=31.74cm
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el disefic de los tomillos

- —3981—5 = 32.7kips

Debe usarsedp = 1"

G+(Oxdy)=1524+(9x2.54) |
=38.10 cm
dado que by > G + 9d,

usaremos configuracion (a)

g B=-———=14,835 kg
En este caso de configuracién (a) 8
puede usarse 8 tornillos. de la tabla 1B
B, = 15,708 kg > 14,835kg __ ok
SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO
B. Placa Extremo B.
Se usa el método del profesor El momento flexionante en la

Krisnamurthy.
El momento flexionante en la EP

vale :
Me = o<y Ff"%

A P
Con e, =C.C Iy W3 L 14
m=Ca b(Aw) (db)

Ca=1.13 para tornillos A-325
y para la placa A-36, método ASD

b
=)= 1148 _ 4959

Ciy=
°" %, 12.48

(Se considera b, = by + 1" como
ancho efectivo de la EP)

El brazo efectivo del momento M.
vale: Pg con

Pr=dp+ %2 =1"+0.5"=1.5"

d
Y Po= Py - —I" - Wt
en donde w; es el refuerzo de la

soldadura en el patin ..

Pe=1.5~(1/4)-0.707 x 0.1875=
=1.117"

placa de extremo vale:
Me = oy Fr =i

Ca=1.13

1/2
c,=(22] -0.960
317

ancho efectivo de la EP
b, =29.20+2.54 =31.74 cm

Pi=2.54+127=3.81cm
El brazo efectivo vale si supone que el
refuerzo de la soidadura en el patin
superiores 3/16" =0.48 cm
Pe = pf - ‘d—b - Wf

4

=3.81- 13-4- - 0.707 x 0.48

=2.835cm.
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tid
.-.ocm=1.13(0.959)(0.492)‘6[1—'1%1)

=0.879
y el momento sera:

- (0.87N(261.5)(1.117)
4

= 64.19 Kips”
y el espesor de la EP, t,sera

= oM siendo F, =0.75F,
N RITA

o |_6x6419
» 4075 x 36 x 1148

=1.07"
usemos placade 1 1/8"

Me

B 2835 )7 _
= 1.13(0.960)(0.492) (—;—54—)

- (0.8797)(118,680)(2.835)
4

=73,995kg-cm

M.

6x73,995
? %40.75x2530x31.74

=2.71cm

usemos 11/8"=2.86cm>2.71cm

SISTEMA INGLES

SISTEMA METRICO

C.- Verificacion por cortante
Por deslizamientoﬁ critico:

V = 90 Kips

_ 90,000

y—'l——ll-—-=

13,700

6.6 < B Torn ok

Por penetracién en la EP, ya que su
espesor es menor gque el espesor
del patin de la columna

- 90,000
P

= e = 20,0005/
(4x1.0x1.125)

F penefracion en A6 = 12F,
=12 x58 =69.6 ksi

20,000 < 69,600 psi

V =90,000 psi x 0.454 = 40,860 Kg

40,860

220 =6.6 <8tom

f=

_ 40860
4x2.54x2.86

F penetracion =1.2 x 4080 = 4896 kg / cm?
1,406 < 4,896 k / cm?

p =1,406kg/cm?




SISTEMA INGLES

SISTEMA METRICO

D.. Calculo de la soldadura (ASD)
Viga contra EP.

Un filete de soldadura de T%

De la calidad E70xx resiste en

tension o cortante a travées de la

seccion critica que es su garganta:

(1
r= (E)(O.'/OT)(O.B)(TO)

= 0.928 kip / pulg / 1—16

Un filete de (—1-1-6-] por cm de E70xx

resiste:

s = (0.159)(0.707)(1)(1480)

1
=165k f —
fs g/cm T

nota: 1480 = 0.3 x 4920

SISTEMA INGLES

SISTEMA METRICO

D1. Soldadura del patin de tension
contra la placa de extremo

Si usamos soldadura de filete, este
seria:

& ——>—— en donde
L, x0.928
Ls = es la longitud de la soldadura
que vale:
L5=(bf+tf)2't/v
=2(1148 + 0.74) - 0.55 = 23.89"

1
=11.79 (-‘I-E)

oseaD=%" (_3;_=12)

_ 261.5
23.89x0.928

4 16
Filete demasiado grande, por o que
se aconseja usar “PENETRACION
COMPLETA” con un refuerzo 3/16”

D1.

La iongitud dei filete de soldadura

seria:
L= 2(29.2+1.88) -1.49 = 60.76 cm

Y para tomar la tension del patin

necesitamos un filete d:

118,680
T 60.76 x 165 /6

esdecirD=%"

Filete muy grande para ejecutarlo en el
patin de la viga que hemos estimado

De 1 % por lo cual se recomienda

“PENETRACION COMPLETA"

H-25



SISTEMA INGLES

SISTEMA METRICO

D2. Soidadura de la placa de
extremo al alma de la viga que se
requiere para tomar la tensién que
le corresponde en la cercania de
los tornillos en tension.

_06F,t,  06x36x0.55 _
2x0.0928 2x0928

6.4 diez y seisabos

Usese 7/16" de soldadura de filete
en una longitud medida desde el
pafio del patin interior hasta el centro
del tornilio mas alejado adicionado
de dos veces el diametro de o
mismo.

D2. Soldadura del alma de ta viga
para tomar la tension

>
06'( 530xI4O 6.5 (1/16
2 x 165

usar soldadura de 7/16”

SISTEMA INGLES

SISTEMA METRICO

D3. Soldadura para tomar el
cortante en el alma de la viga.

Se considera como longitud efectiva
la mitad del alma de Ia viga:

d 32.86
le=—-¢, = ——-(0.770=15.66"
=21 3 6
60
3.1 avos
(2x0 928)15.66) /6

Usar el minimo por especificacion
(5/16" )

L= ﬁé@--l 880= 39.87¢cm

=3.10 %6 avos

Usar el minimo por especificacion
(5/16")

- 40.860
(2x165)39.87)
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“FORMULAS DE MURRAY.Y KUKRETI

SISTEMA INGLES
(Ibfipulg/seg)

ASD (4.12)
6.73

tP1= 000885 Ff0.91790.577pf0.873
b 0.682db0.924t50 112
p

6.73
LRFD (4.1b)
t,1=0.00609F *917g%577p 872

0.682 4y 0.924, 0.112
bp db ts .

11.90
ASD (4.2%)
Tp2= 0-00625Ff1'01790‘148pf°'257

0.319 4 0.718, 0.162

11.90
LRFD (4.2b)

Tp2=0-0041 3Ff1.017g0.148 Pf0.257
b OTIdeO.T‘IQt (. 162
p S

90.86
ASD (4.3%)

B,= 0.0001381F %P5 +p,
b 0.965db1.909t 0.88520.327
p P

11.08
LRFD (4.3b)

B,= 0.0000203F 2°83p 2% +p_
b 0.965db1.909tp0.885t50.327
p

SISTEMA METRICO
(Kgficm/seg)

ASD (4.12)

tp1= 0.05958Ff, " "gn > Py, 7

0.682 0.924, 0.112
b pm dbm tsm

LRFD (4.1b)
t,1=0.0410 F,0917g, 077, 0873

0.682 0.924, 0112
bpm dbm tsm

ASD (4.29)
tp2= 0-07442Ffm1.017gm0.148pfmﬂ.257

0.319 0.719, 0162
bpm dbm 1.sm

LRFD (4.2b)
too= 0.04918Ffm1'°‘7gm0.14apmo.257

0.319 0.718, 0.162
bpm dbm tsm

ASD (4.3%)
B,= 0.0125483F %P, > +P,

0.965 1.908, 0885, 0.327
bpm dbrn tprrn tsm

LRFD (4.3b)
B,= 0.001849F,%%%p, 039" + p.

0.965 1909, 0885, 0.327
b pm dbm t;:»'n tsm




NOMENCLATURA DE TERMINOS USADOQS

1 =| Peralte total de la viga.

2 b=b~=} Ancho del patin de la viga.

3 tr =tp,=| Espesor de! patin de la viga.

4 tw=tuws=| Espesor del alma de la viga.

5 be,=| Ancho de la placa de extremo.

6 to=| Espesor de la EP o de la EPA. ‘

7 M=| Momento flexionante en el extremo de la viga a conectar, es
negativo en el caso de la conexion V-C en un marco de edificio
cuando se disefa por ASD (Diseno por Esfuerzo Perfisibles)

8 M.={ Momento flexionante ultimo o factorizado en el extremo de la viga
cuando se disefia por ASD (Disefio por factores de carga y
resistencia).

9 F~=| Tension total en el patin provocado por la accion de M.

10 F.~| Tensioén total en el patin provocado por la accidén de M,,.

11 dp=] Diametro del tornillo.

12 P~| Distancia medida verticalmente entre la cara externa o interna del
patin de la viga al centro del primer tornillo=d,+1"

13 EP=| Placa de extremo recortada.

EPA=| Placa de extremo atiesada.

14 Pe~| Brazo efectivo del momento M, en disefio ASD.

15 Per~| Brazo efectivo def momento M, en disefio LRFD

16 B,=| Tension requerida en un tornillo para formar con n tornillos la
tensién Fy, en el disefto ASD.

17 B,=| Capacidad de tension de un tornillo definido (de tabla 1 a)

18 Bum=Bus=| Tensidn necesaria requerida en un tornillo para tomar la tension
total en el patin (disefio LRFD).

19| Bu»~=B,~=|Capacidad de tension de un tornillo dado (de ia tabla 1B)

20 Mo,=Me=! Momento de flexion que solicita a la (EP) diseno ASD

21 Meu={ Momento de flexion que solicita a la EP disefio LRFD

22 S=| Mddulo de seccion elastico.

23 Z=) Modulo plastico de seccion.

24 =G| Gramil en el patin de ia viga {Distancia entre tornillos uno a cada
lado del alma de la viga.

25 ts=t,~| Sspesor del atiesador en una EPA.

26 P,=| Distancia entre dos tornillos de una misma hilera vertical.
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" * a -
Po- ejemplo: la identificacida de electodos para acero dul-
ce de baja ‘aleacién que comunnentéﬂgé-ut:lxzan en soldaduras
de elementos estructurales son: E Gp XX y E 70 XX.
prefijo "ET significa electrodo y se refiere siem--
1€ Tn seguida las dos

soldadura paor arco electrico.
cxzfas de up total de cuatro © las tres primeras de
indican la resistencia a la tensidn.
’ 00 kg/fcm ) de res:is

Donde el
pre a la
prameras
ua total de cinco,
E €0 XX, significa 60000 lbs/pulg (4222.
) tehcia a la. tensidn.
- 2
{4926.00 kg/cm ) de resis

B
iy

278y XX, sigmifica 70000 lbsipulg
7.7 témsiala la temsia.

Cabe acia:ar-en este punto que los reglamentos de disefio es-
cipalan gue. la reslstentla del material depositado por el
e ectxodg deperd ser cuando menos igual al del metal base;
sin embargo hay en existencia electrodos con resistencias
naféées para utilizarse como: EBOXX, ESO0XX, EI00XX v
p051ci6nes en que permite sol-

E110XX.
La penultima cifra 1nd1ca las
dar el electrodo.

Indica que es un electrodo que se puede utilizar

para soldar en todas las posiciones (plana, hori--

EX 1 X
AR

zontal, vertical y.sobre cabeza).
S51o juntas en-édgulp~en posicidn-plana_y horizon-
Eadrrrh B .

MR
- Byt
I e
. B 2 X j
S :d-"?-‘,"":-i Fera L omF ) i
:‘ ---h' _,:;; AN ’ t,al . : ; “t T
i e s . RN
,1..-.'__‘ . " *
ZE XX 3 X-. S810 en posicidn plana:
clasificaciones estan intimamente }igadas

Desde luegd estas
121
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Miembros en compresion {la columna aislada) 5

CAPITULO 2. MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)

2.1 INTRODUCCION

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

Para que una barra de seccion transversal constante trabaje en compresidn pura,
debe ser perfectamente recta, las fuerzas que obran sobre ella tienen que estar
aplicadas en [os centros de gravedad de las secciones extremas, y sus lineas de
accién han de coincidir con el eje de la barra. En esas condiciones, mientras la
carga es menor que la critica, no hay flexidn de ningun tipo.

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

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

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

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

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el disefio

ya no se basa en el calculo de esfuerzos, sino_en la mvestlgacnon de su estado de

equilibric, que puede ilegar a ser inestable, Qgr_a__ygi_ores quiza reducidos de las
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado
porque pequefios incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como ia pérdida repentina y total de

rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompana el

paso del equilibrio estable al inestable; se “caracteriza por la pérdida de resistencia y

la aparicion de fuertes deformac:ones “de naturaleza diferente de las que existian
antes de que se iniciase el fenomeno).

El estudio de las columnas se inicié hace varios siglos. Los aspectos principales del
calculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el

intervalo elastico, fueron resueltos f por Euler, en 1744, sin ‘embargo, a pesar de que

su_solucion es correcta cuando las columnas fallan por. pandeo, por flexién en un
pl@ano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresion menores que el.limite de
proporcionalidad del material, sus resultados no -fueron aceptados' de inmediato,
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo
que fallaban por-aplastamiento, bajo cargas mucho mencres que las predichas por la

teoria.

La aparente discrepancia entre los resultados tedricos y los experimentales fue
aclarada por Lamarle, en 1845, al establecer el limite de proporcnonahdad como
limite de ~||cac:|on de !a formula de Euler.

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

mestab:lldad adquneren una_ ‘_en_orme 1mportan0|a que hace aumentar la
t|;§§_<;§_r_1_d_e‘rlc_:ﬁla del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la
base del estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

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

Entre los elementos que suelen disefiarse como si trabajasen en compresion pura
estan las cuerdas, ‘diagonales y montantes de armaduras, cuando no_hay cargas
exteriores aplicadas fuera_de los nudos (Fig. 1.5), excepto en armaduras muy

robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexion producida por la
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos.

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

P

— s
(+ 5] K

— I
(* ) 8} [
” L4 ud L o JW »
a) Diagonales de contraventeo de b) Columnas que soportan solo cargas
edificsos que trabajan en compresin verticales.

1. vt l*‘: it l
|

p£33

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

Otros casos frecuentes son las plumas de gruas y las torres atirantadas para
transm13|on de ‘energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6);
ademas de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las
torres de transmision autosoportadas (Fig. 1.6).

Algunas columnas de edificios se disefian para resistir solo cargas verticales; tienen
una rigidez mucho menor que la_del resto, o_estan. Ilgadas a_la estructura con

uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresian axial (Fig.
2.1b).

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

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

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

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

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

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

B L

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

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

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

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

P
- .
H
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS

Ei comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez, es
decir, de la relamon ‘entre su 1ongn'tud y las dmensuones de las secciones
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en_cortas, intermedias
y largas. (Se esta supomendo _por ahora, que el pandeo local no es critico).

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

la_resistencia maxima depende soOlo del area total, 4,, de sus_secciones
transversales y del esfuerzo de fluencia F, del acero; la fatla es por aplastamiento.

E! colapso de columnas mas largas se presenta acompafado por un rapido aumento
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinacion de ambas; es una
falla por inestabilidad.

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en_el intervalo eiastico; los
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresion, no liegan todavia al

limite de proporc:onahdad en ningun punto, en el instante en que empieza el
pandeo._hl_a_resrls_ten_cqa maxima es funcion de las rigideces en fiexion, EI y EI .y

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

Las columnas intermedias, las mas comunes en las estructuras, tienen un
comportamiento mas complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad,
pero su 7ng|dez es suﬁc1ente para posponer la iniciacion del fendmeno hasta que

parte del _material que las compone esta plastificado, la falla es por inestabilidad

inelastica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo
de fluencia del” material, asi como de la forma Y dimensiones de sus secciones

transversales y dela magnltud y distribucion de los esfuerzos reS1duaIes

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

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

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

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

AP AP
F'y - - - py -
Pw
e |- I\
T (a)
) i fe
W v
P w )
(1) _l_
< | f
‘,\Punto de bifurcacion Voo (b)
' del equilibrio
: B
_ N P
“w v
P P w
AP l
Bool--- S 5 'f
—=r | 0 P,
Py /o P, _I (1) v c
Pee|” 7~~~ 7~ I PeefR -~~~ ~ (€)
(i Punto de bifurcacion
del equilibrio
- TP

W =\o’
Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el
pandeo se inicia cuando los_esfuerzos normales maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
intervalo inelastico. Como se vera mas adelante, el pandeo comienza cuando la

carga aicanza el valor predicho por la teoria del modulo tangente, £, y la columna



12 - Miembros en compresion (la columna aislada)

puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequefio, sin llegar
apr.

Por ultimo Ias columnas largas se pandean en el intervalo eléstico el fenc’:meno

F.; es menor que P, (Fig. - 2‘30). "Si'la columna es muy larga, Ia carga critica de

pandeo puede ser una fraccidn reducida de la fuerza que ocasicnaria la
plastificacion total.

Tanto ias columnas intermedias como !as largas pueden, en teoria, permanecer
rectas o deformarse lateraimente cuando ia carga llega al valor critico; en el primer
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, vy
no hay deflexiones laterales (curvas |, Figs. 2.3b y 2.3¢); en el segundo {(curvas I1), la
columna se deforma lateraimente, lo que acasiona un rapido aumento de los
desplazamientos w. La carga de colapso, P,, es muy poco mayor que la de

pandeo.

En las Figs. 2.3b y 2.3¢, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con
linea punteada las curvas carga axial-deflexion que se obtendrian si_hubiese
imperfecciones iniciales (las _curvas trazadas -con_linea_llena_ describen el

dicho, sino ias deformaciones laterales que ems_tt_ar_y__dg_sgg_queﬁksg m:ma e[ proceso de
carga, crecen primero lentamente y después en forma rapida, hasta que se produce .
la falla de Ia pieza.

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas

perfectas que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexion, en funcion 1 de sus
relaciones de esbeltez.

E! tramo AB representa la_ falla por aplastamlento su ampllt_ud se dete_rmlna con

L/r de alrededor de 20).

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

que se endurezcan por - deformacion antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa

sobrerresistencia no se considera nunca en el disefio.

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

L.a ordenada del punto C depende, principalmente, de la ampilitud de los esfuerzos
residuales existentes en la columna.
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Por ultimo, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que
fallan por pandeo inelastico.

Pu‘"
p
E | = Fatla por aplastamiento
\ Per; Il = Falla por pandeo inelastico
Py v~ B L Il = Faila por pandeo eiastico
)
. _n2EA
Pys2 (L
Lr
:E -7
. ' ., i
Fig. 2.4 Relacién entre la carga de falla y la esbeltez de las

columnas. Pandeo por flexion. -

La determinacion de la carga critica de pandeo elastico es un problema resueito, si
se conocen las condiciones de gpoyo de la columna; se cuenta con formulas
‘exactas” para determlnaria ‘la posicion del punto B se conoce también con buena

precisién.

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

recta BC.

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

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

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

10
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2.6 PANDEO POR FLEXION

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

2.6.1 Pandeo elastico

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

a) b)

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada.

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

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

11
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En la discusién que sigue, la columna se flexiona en el plano “yoz".

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

En cada seccion transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que |la columna vuelva a
la forma recta original. El par interior £7/R es funcién de la curvatura 1/R del eje de

la pieza en la seccidn, 0 sea de la magnitud de la deformacion de la columna, pero
no depende de la intensidad de ia fuerza P.

En cada seccidn transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcion de la
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, EI/R, que depende
solo de la configuracién del eje de ia pieza, de manera que al llevarla a una posicion
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cuaiqunera de
los tres casos siguientes, segin la magnitud de la fuerza exterior:

Si P es pequena, Pv < EI/R
Si P es grande, Pv> EI/R
Para un cierto valor intermedicde P, Pv=EI/R

En el primer caso, et momento que trata que la columna regrese a la forma recta es
mayor que el que tiende a deformaria, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relacién entre los
momentos, 1o que indica que la curvatura crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicién caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibies
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
pequefia, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condicion de
equilibrio indiferente es la carga critica P, .

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminaciéon de un
estado deseable y la iniciacion de un fendmeno que debe evitarse siempre: la flexion
espontanea, 0 pandeo de la pieza.

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la
columna y en la aplicacidn de la carga (las que, si existen, hacen que la flexion
empiece a manifestarse para valores pequefios de P y aumente con ella), se
presenta cuando no hay ninguna imperfeccion, ya que al alcanzar la carga el valor
critico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que haya pandeo la
columna ha de ser inicialmente recta y |a fuerza de compresion perfectamente axial,

de manera que se mantenga recta en las prlmeras  etapas, hasta que_P_alcance el

12
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valor critico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicacion de la

carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y
llega eventualmente a un estado de_equilibrio inestable, en forma gradual, a

diferencia def pandeo, gue es un fenémeno instantaneo). Esto no quiere decir que la
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos
ios casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la practica,
ademas, las imperfecciones inevitables, aun siendo muy pequenas, hacen que la

flexion se inicie bajo cargas de poca intensidad.

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

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

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexion) de dos columnas,
una recta y cargada axialmente (representada con linea llena), la otra con
imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequenos de
P hasta llegar, poco después, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P,,. En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con
linea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformacidn, sin
que haya pandeo propiamente dicho: la compresion alcanza su intensidad maxima
sin pasar por un valor critico, que se caracteriza (curva con linea liena) por una
“bifurcacion del equilibrio”. (Cuando la carga alcanza el valor critico se llega a un
punto de bifurcacion del equilibrio; a partir de €[, la barra perfecta puede mantenerse
recta, deformandose solo por compresion, o adoptar otras configuraciones en
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparicion de una nueva
deformacion, la flexion. Un hecho anéalogo caracteriza todos los fendmenos de
pandeo).

11
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2.6.1.1 Determinacién de la carga critica

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

EIv'+Pv=0
que es la ecuacién de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solucion
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas
condiciones, es decir, las cargas criticas de pandeo elastico:

n*mEl

foe =

n es un numero positivo cualquiera. v

e

El eje de la columna deformada es una senoide; el numero de ondas queda deﬂnldo

por n. Sin=1, Ia columna se pandea en una semionda, en dos si n=2, efc.’ a

cada modo supenor de pandeo le corresponde una carga critica mas elevada i

Py

La carga critica mas pequefia es la Unica que tiene interés practico (a menos:que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el
despiazamiento lateral de una 0 mas de sus secciones transversales, por medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:
P - xlEl,
crx T Lz
P, es la carga critica de Euler para pandeo alrededor del gje x.

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a ia fiexién, si
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas general:

3

IE
donde / es el momento de inercia minimo de la seccidn transversal constante de la
columna.
La carga critica de Euler marca el punto en que la columna elastica perfecta se
vuelve “inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que no son
absolutamente rectas, ni"con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje
centroidal, como se supone en la teoria. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con
especimenes pequefios, en los que se eliminan al maximo las excentricidades y las

14
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teoricas que el error
experimental resulta insignificante.

La ecuacién del eje de la columna deformada, en el instante en que se inicia el
pandeo, es (ref. 2.6):
v=Clsen/1,z=C'Isenn—£r—z

donde

4, = PJEI = {l*x? EI/L)JEI =nx/L
Haciendo n =1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de ia
columna:

1L T
Vi = Csen——=C\sen—=C,
L2 2

La deflexién lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, lo que
indica que la teoria desarroliada hasta ahora permite obtener la carga para la que se
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se
pueden calcular los desplazamientos lateralies del eje, que permanecen
indeterminados.

La limitacién anterior se origina en el empleo de la formula 1/R =d*v/dz", que es
suficientemente precisa para desplazamientos pequefos, pero deja de serlo cuando
aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresion
matematica exacta de la curvatura.

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

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

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

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que ia critica,
pues el rapido crecimiento de los esfuerzos hace gque la seccidn central se plastifique
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en
el intervalo plastico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba
del limite de proporcionalidad).

T8
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Una vez formada ia articulacion plastica el momento interno en la seccion central es
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los
despiazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna.

2.6.1.2 Esfuerzo critico

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

iniciacién del pandeo, sustituyendo el momento de inercia / por Ar® y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresion:

s = T E (2.12)

s

en ia que o, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r

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

.

-

'
K,

2.6.1.3 Longitud efectiva

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

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

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

Por ejemplo, si los dos extremos estdn empotrados (las rotaciones y los
desplazamientos laterales estan impedidos, pero un extremo puede acercarse al
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solucion
matematica del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuesira que hay dos
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.10:
P, =47’ EI/I7, para el modo simétrico, y P.. =80.766 £//L* , para el antisimétrico.
Puesto que la carga critica del primer modo es menor que la del segundo, la
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columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento
lateral de su punto medio, y puede escribirse:
47 El
Pcr = Lz

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

.3

L4 ' *
T-‘-_. u.u': T —_
L4 Il\ |
N\, /i
b o f L2
i i
14 |
ot Nl
i) A\
[ V- EYCH e
[ 1 \
i ! )
F--mr A
1/ 14
Lt4 1/ '{/
[ !
S mm, Frored -
.
Pl F’I
s Puntos de inflexion
a) Pandeo simétnco b} Pandeo antisimétnco

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

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la formuia deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarla la iongitud dei tramo que se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de la fongitud real:

p o TEL _4r'El
MK (72) R A
Utilizando directamente la ecuacion de equilibrio de la columna deformada se llega a
este mismo resultado.

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

TEl
o =£_‘KL_)2- (2.13)
__TE_ (2.14)

“(KL/rY
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga
critica que fa columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de
inflexion, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y 2 para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccién perpendicular al eje
original, X puede crecer indefinidamente.

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

(a) (b) (c) (d) (e) {f)

1

|

La linea punteada ’ :’ ' N !
indica la forma de d | ' ,

la columna pandeada

¥ 4 ¢ w '? =5
Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valores de disefio
recomendados cuando
se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 2.1 2.0
cercanas a las ideales

<4~  Rotacién impedida y traslacion impedida
Condiciones en ?" Rotacion libre y traslacién impedida
los extremos

=2 Rotacion impedida v traslacion libre

Y - Rotacion libre y traslacion libre

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

Puede suponerse que se presenta una condicién de empotramiento perfecto en la

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

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

La suposicidn de gque hay articuiaciones en ios extremos superiores (casos b y d),
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma en que
esten conectadas con las columnas.

Los valores de K recomendados para disefio son una modificacion de los tebricos,
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramientos
absolutos son irrealizables.

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

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

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:
7lEl PF
i (KL)‘ K:
donde P es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

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

K< |Pe
£,
2.6.2 Pandeo inelastico

La formula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas rectas
Compnmldas axialmente, se basa en la suposicién de que la pieza se. comporta
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elasticamente hasta la iniciacion del pandeo, por lo que en la ecuacion de equilibrio

aparece ‘el modulo de elasticidad £, que se conserva en las formulas finales; como
una consecuencia, la teoria de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella {ecs. 2.13
y 2.14), no son aphcables a columnas cortas o de longitud intermedia, en las que se
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo
elastico.

La férmula o, =7~ E[(L/r) es valida para los valores de la relacion de esbeltez a

los que corresponden esfuerzos criticos no mayores que _el_ limite de

proporcionalidad (o, < o,,) 0 sea hasta que:
T = ﬁzE =0
L R ¥
(Z/r)
Despejando L/r se obtiene:

L - E (2.15)

r Tip

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

Con la ecuacion 2.15 se calcula la relacidén de esbeltez minima para la que es,
aplicable la férmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para
ellas o, >0,,, el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelastico.
¥

Durante varias decadas se considero que la teoria de Euler era incorrecta, pues
arrojaba resultados que no concordaban con los que se obtenian
experimentalmente; esto se debia a que las columnas que se utilizaban entonces
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelastico, bajo cargas
mucho menores que las predichas por la formula de Euler. Por este motivo las
columnas se disefiaron, durante largo tiempo, utilizando férmulas empiricas,
deducidas de informacion proporcionada por pruebas de {aboratoric. Transcurrieron
cien afios hasta que Lamarle, en 1845, advirtid que el error no estaba en la férmula,

sino en su aplicacion a casos para los que no es valida.

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

Engesser y Considére fueron los primeros en advertir la posnblhdad de modificar la
formula de Euler para calcular fa carga critica de pandeo inelastico, introduciendo en
eila un modulo variable, funC|on del esfuerzo critico.

Engesser presenté su teoria del médulo_tangente en 1889; de acuerdo con ella, la
resistencia maxima de una columna gque empieza a pandearse en el int mtervalo
inelastico se obtiene sustituyendo en la férmula de Euler el méduio de elasticidad £
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por el médulo tangente £,. En el mismo afio, Considére hizo notar que al comenzar

la flexion de una columna cargada mas alla del limite de proporcionalidad los
esfuerzos en el lado concavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo-
deformacién, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de
manera que su resistencia maxima no es funcién ni del médulo de elasticidad £ ni
del tangente £, sino de un médulo £ comprendido entre los dos. Considére

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

En 1895 Engesser reconocid el error que existia en su teoria original y presenté una

nueva solucion del problema, conocida con el nombre de teoria del modulo reducido
o_del modu_l_g;l_qt_)lg

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

las primeras que de las segundas.

El verdadero significado de las_dos teorias fue_aclarado_finalmente por_Shanley, en
1947,

En la discusidn que se presenta en seguida se admiten las hipdtesis siguientes:

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

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

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

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

4. E! plano de flexion es un plano de simetria de todas las secciones
transversales.

2.6.2.1 Teoria del médulo tangente

Se basa en la suposicién de que cuando la columna tiene una relacién de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=F/4 es mayor que el limite de
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cerca, en general, de las que corresponden al modulo tangente que al reducido; por
este motivo, se utilizé cada vez mas la teoria del moéduio tangente, a pesar de ser
aparentemente incorrecta; tiene, ademas, las ventajas de proporcionar resultados
del lado de ia seguridad y ser mas facil de aplicar, pues £, no depende de la forma

de las secciones transversales.

Esta situacion, aparentemente ildgica, existi6 hasta que Shanley aclaré el
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucion de Shanley

Segun la teoria del médulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =fr3E1/Ll y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio”

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionados por el ‘moédulo
£, entodos Ios puntos.

et .

Para que esto sea cierto, el paso de la configuracion recta a una deformada
adyacente ha de presentarse sin _que disminuyan._los_esfuerzos_en ningun punto de
la seccidn, lo'que soio es posible si los desplazamientos laterales se inician cuando

lac carga ax[al aumenta todavia, de manera que la tendencia a que_ dlsmlnuyan los

esfuerzos en el lado convexo se compensa_por el incremento ocasmnado por la
fuerza axial adicionai.

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

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

En resumen, la carga que corresponde al modulo tangente es un limite inferior de la

resistencia de una co!umna al alcanzarla Ia barra recta se flexiona, mientras crece

la fuerza_que obra sobre ella Li_;leg_zcha por la teoria del modulo reducido es el
limite superior, pues es la compresion maxima que resistiria la_columna si
permaneciese recta hasta entonces La resistencia maxima se encuentra entre los

limites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

2.6.3 Esfuerzos residuales

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminacién hasta la ambiente.
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Los extremos de los patines y [a parte central del alma de_un perfii H se enfrian con
mayor rap:dez 2z que las zonas de union de aima y patines, por estar mas expuestas
que éstas ala tempe?étura ambiente (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrian las fibras longitudinales
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elastico,
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas
contiguas del aima estd alun a una temperatura que le permite seguir esas
contracciones sin ninguna restriccidon; cuando, posteriormente, se enfrian las
porciones centrales, tratan de contraerse mas, pero estan restringidas por el metal
gue se encuentra ya en estado elastico, que no puede acortarse sustancialmente, e
impide que las fibras que se enfrian al final se contraigan todo lo que requiere el
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aqui se
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas).

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

Como una consecuencia de los fenébmenos mencionados, cuando el perfit laminado
liega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines
Yy ! ‘el alma adyacente queda somet:do a fuerzas interiores de tension, que ejercen
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez,
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales,
antes de que actuen las cargas exteriores, gue generan un sistema de fuerzas
interiores en equilibrio.

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plasticas ocasionadas
por _operaciones efectuadas ‘durante la_fabricacién _de la_estructura, como el

enderezado de los perfiles, en frio o en cafiente, y la soldadura, que genera
esfuerzos residuales muy mp_ortantes por el calentamiento y enfriamiento

irregulares de los metales base y de aportacién, desde la temperatura ambiente
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hasta la de fusion; los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes
a los de la soldadura.

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, las partes que
tardan mas en enfriarse c'n'jedah en general, en tension, pues su longitud final es
mayor que la que tendrian si se enfriasen libremente, y !as que se enfrian primero,
en compresion (Fig. 2.15a). ~ CoTTTeTTT

Esfuerzos Esfuerzos
residuales residuates
Seccian en los patnes en el alma
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Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados.

En las secciones | y H los esfuerzos residuales maximos aparecen en los extremos
de los fatlnes en perﬂles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900
Kg/cm®, practicamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistencia,
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). En
secciones | y H hechas con placas soldadas son, en general, més elevados, su

magnltud y distribucién dependen del tipo de ptacas que forman el alma y los
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos
(Fig. 2.15b).

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

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

I ] Antes de solaar i i

c C
I
€ L A 7
Ik ey \!
Tk T T
C= compresion
T= tension
I | [ ‘ 1
I} 1
c I} il | \f!j c -
[ el Después de depositar
la soldadura
(en la cara supenor)
T T
(a} ()

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa Ia compres_lon “en los bordes de los patines y
agranda la region comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la

columna; en cambio, si las placas han sido cortadas con soplete se forman

esqurzos residuales de tension en ios exiremos de los patines, y aumenta Ia
resistencia (Fig. 2.17).
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.Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones
en cajon, fabricadas con piacas laminadas o cortadas con soplete, porque los que
producen las soidaduras son mucho mayores que los que habia antes (Fig. 2.18).
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una seccion H soldada, hecha
con placas cortadas con soplete.

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

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero, a
partir del cual su diagrama esfuerzo-deformacion deja de ser recto; se llega a_ese

limite tan pronto como la suma, de los esfuerzos re5|duales mas los produc:dos por

esfuerzo de fluen01a aparece primero en el punto donde las tensiones resaduales
eran maximas; si estd en compresion, se alcanza, por primera vez, en_la zona de
esfuerzos FESIdU8|eS de compresion de mayor intensidad.

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volumenes de
esfuerzos de tension y compresién en cada seccion transversal son iguales entre si,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se_equilibran mutuamente,
por lo que no inﬂuyen enla res;stenma ultima de las barras en tensién (en las zonas
en que hay “tensiones residuales se llega a o, antes que si no las hubiera, pero la

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

aplastamiento.
N, d
- & Secconde 10" x 107 f -
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Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajén soldadas.

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo
de compresion-deformacion, estudiandc el comportamientc de una columna corta,
de seccion transversal rectangular, con esfuerzos residuaies idealizados (Fig. 2.19);
se obtiene la grafica de la Fig. 2.20. Para IIegar a ella se utiliza Ia ley de Hooke
cuaiquier etapa, es solo |la de la porc:on de la seccion gue permanece en erlflntervalo
elastico, pues el resto se deforma plasticamente bajo esfuerzo ponstante Asi, toda
la seccion es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/d,

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

."t' '
columna se plastifican, y la resistencia adicional proviene, sélo, de la parte central,
que sigue en el intervaio elastico.

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

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

constante; por cons;gunente una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos produmdos por las cargas exteriores con ios
residuales, se puede seguir utilizando la formula de Euler, pero debe considerarse
solo la porcion de las secciones transversales que esta ain en el lntervalo elastico
(refs. 2.12 y 2.13):
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*EI
p, == l;?a =£p£ (2.20)
L I

1, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal que esta en el
intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y F; es la carga critica de Euler. Se
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones
transversaies de la columna, de manera que /, es constante.

|P Esfuerzos medios ocasionados
X . par la carga extertor
7// 7 /// ., // 77 A o
a)
Yz
Tp Grafica def acero sin
esfuerzos residuales
: b .
7 ;y T
7 7 H
f{/A ! ;//{/"/ ¥ Tan,, =E
I a b-2a a ! ‘
l 1 'l"ann3 = E‘
I - — e
o I e
llﬂ' | } !'G:l | [ Deformaciones
hetdl it 1 unitarias. ¢
Esfuerzos residuales supuestos ! Y
o [TMMITEATLITE [+
) !H'“JHM‘“G*‘
Esfuerzos producidos por P
Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacion de la
con esfuerzos residuales. columna de la Fig. 2.19.

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

ecuacién anterior:

P, mEl, mEI, mE(I/I)

O-cr = = = Y, 2
A a4 iR (yry

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

(2.21)

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

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

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

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

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

Fiexion alrededor del eje x:
Lo _E

' . 1T:E Er
= — .\ O'“_‘, = -
[ E (L/}" )- E

X

(2.22)

Flexion alrededor del eje y:

I, (E JJ E [5 J
T [ = (2.23)
]'\ E iL/frr)' E

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

2.23 pueden obtenerse graficas para disefio de columnas de seccion transversal
rectangular, que se pandean airededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina o, en funcién de la relacion de esbeltez y

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

o, Se calcula aplicando directamente |a teoria del mddulo tangente (ec. 2.22), pero
no sucede lo mismo con o,,., que no depende directamente de £,, sino de una

funcion del cociente £,/E (ec. 2.23).

El médulo tangente de la seccion transversal completa, E,, puede determinarse

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

Las ecs. 2.22 y 2.23 son vélidas también para columnas de seccién H o | idealizadas
como dos placas paralelas entre si, despreciando el efecto del aima sobre la rigidez

IT0
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexién airededor de
los ejes xyy.

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

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

1.0 . t T A B Y
Pandeo alrededor
- | del eje de mayor —
Ocr | / , momento de inercia
Sy AN \ (o_=0.30)(Ec. 2.22)
B —1L Pandeo airededor \ N
! del eje de menor \ (Ec. 2.27)
= momento de inercia _
(c,=,0.3 ¢ {Ec. 2.23)
| oz =0.3 Sy
I Pandeo elastico
- 05— I | On=035y /(EC 212) ]
| 0 3|csy X
L | H : ]
| i |o3loy
| | > /
ol L Lo b e by
0 05 15 20

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

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensd que para simplificar el disefio
convenia sustituirias por una sola, valida para pandeo en xoeny.
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5).

2
0 =, Ao, -a| %) 224)

T r

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

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

Op=0,—-0, (2.25)
La ec. 2.24 se transforma en:
o, 0. -T (s -0 (E) (2.26)
S Sl A r

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

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexion en cualquiera
de los planos principales; su representacion grafica es una curva tangente a la de
Euler en el punto en que o, =0, /2.

ol (LY
o = O =3 [—J (2.27)
T 4r°FE .

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

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

1 il -2 (2.28)
Op=0|l-———— =0 || -—— :
"\ azrE/(Lr) U 4o,

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

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

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

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para
obtener la resistencia al pandeo inelastico de columnas de acero estructural, y sirvié

de base para las formulas contenidas en las especificaciones dei AISC de 1961, que
siguen en vigor, después de varias revisiones, en las normas para disefio por

11
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. Es
particularmente aplicable a perfiles H o | de acero estructural, laminacos en caliente,
pero pierde exactitud cuando se emplea para disefar columnas hechas con placas
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en
las laminadas, o para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio,
los esfuerzos residuaies son de menor importancia. Tampoco es muy precisa
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como angulos, canales, tubos o
secciones en cajon.

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

A =KL{(KL) = (KL/r)o, /7 E , y las ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre ‘o, para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar
los resultados. (KL)

aL =T,

T, =0,

es la relacién de esbeltez para la que el esfuerzré) critico

elastico es igual a o .

08 B

Curva basica o )
del CRC T v
(Ec. 227} R

06 L H :%
HoH

0s |

w Seccion en cajon soidada
= Seccién H soldada

0.2 — o Seccion W laminada

a Seccién W laminada fratada térmicamente
o Seccién en cajon laminada

0 1 I I 1 1 | R
0 50 100 150 Lir

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

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

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

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la

resistencia de las columnas, tanto desde el punto de vista de su magnitud como de

la manera en que estan dlstnbwdos en Ia seccion. La resistencia aumenta cuando
crece el esfuerzo de ﬂuenC|a del acero y cuando se ehmman los esfuerzos
“residuales por medio dgt*ra‘_t_amlentos térmicos, y las secciones en cajon taminadas,
en las gue los esfuerzos son reducxdos tienen también una capac:dad de carga
elevada. En cambio, las columnas formadas por placas soldadas resisten menos
que los perfiles laminados de igual geometria, y la resistencia de las secciones en
cajdn es mayor_que 1a___c_j§_‘!§§__j-_f,_porque tienen una distribucidon ‘de esfuerzos

residuales mas favorable.

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

drfere_n_tes_ (co]umnas Alammadas, spld_adas. de a!t_g_ Wre_§|_§t_g_r1g|§l,@1g:.), o utl_ig;a[ una
curva unica; en este caso, el grado de seguridad varia de unas columnas a otras,
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros .
en otras.

2.6.4 Curvas multiples

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

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentalmente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
0, =0.001L, en la seccibn media. Las resistencias no se han determinado

resolviendo un problema de valores caracteristicos, metodo que sélo es aplicable a
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2.6.7 Férmulas para diseno

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

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

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccidn
transversal constante sometido a compresién axiai, gue falla por pandeo por flexion,
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con aiguna de las ecs. 2.29 a
2.31. Tomando 4, encm’y F, enkglcm?, R, se obtiene en kg.

a) Miembros de seccin transversal H, |, o rectangular hueca. -
Fr=09 _ , 4
R, = —— —AFR S F A Fy : . (2.29)

A, es eI area total de la seccion transversal de {a columna.

e

A:-[—g“— —>, donde KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la
¥ Ymo
columna.

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:
e Columnas de seccién transversal H o |, laminadas o hechas con tres

placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas

_anchas, y columnas de seccion transversal rectangular hueca, laminadas
"o hechas con cuatro placas soldadas: n=1.4.
« Columnas de seccién transversal H ol, hechas con tres placas iamlnadas

soldadas entre si: n=1.0. T
La ec. 2.29 es una representacion analitica simplificada de las curvas multiples del
SSRC; los valores de n, 2.0, 1.4 y 1.0, corresponden, respectivamente, a las curvas
1 2y3(ref 2.22).

En las Normas Técnicas se utilizan solo las curvas 2 y 3, es deC|r nigual a 14y
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kglcm pero se permlten
otros valores de » si se demuestra que su empleo esta justificado.
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L a tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias_més elevadas que los
tradicionales; asi, en Estados Unidos se empiean cada vez mas, aceros con
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg® (3515 kg/cm?), sustituyendo al acero A36 (F, =

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

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

asi, puede emplearse la ec . 2 29, con n =2 O en los casos en que la Tabla 2.1
sefiala que debe utlhzarse Ia 1 curva 1.

b) Miembros cuya seccién transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en
"%1 0.85
Si KL/r=(KL/r}., R 7((’;?:;00,4, o (2.30)
Si KL/r <{KL/r)., R, = A,F‘_[I—M}FR (2.31)
c L Ak

(KLfr). = 6340/\/1:

KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna, vy
(KL/r), = 272" E[F, ~6340/\/-F_ es la esbeltez que separa el pandeo elastico del

inelastico. Se obtiene |gualando a F /7 el esfuerzo crmco elastico, dado por la
férmula de Euler y despejando KL/ .

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga critica de la columna, de pandeo elastico
(la formula de Euler, ec. 2.30) o inelastico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha
introducido (KL/r)., multiplicada por 4,F,). Estas ecuaciones, que se conservan de

normas anteriores, se aplican a angulos, canales y tes en compresion y, en general,
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales,
como las que llevaron a ia obtencion de las curvas multiples. Por este motivo, para
su disefio se recomienda un factor de resistencia menor.

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

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

nt

Fr =085

35
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P, = resistencia nominal en compresion axial = 4 F, (2.32)

Para i <1.5, F, = (0.658"5 )F (2.33)

Para A.>15, F, :[O"SZ-I?JF‘, (2.34)
e )

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

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

exponencial:

F,, =(expl- 041922 )F,

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

Para 2L <471 | =, Frrzf:exp[ 0474——(“) HF (2.35)
r F. E\r ’

Para X yq | £ JO8TITE (2.36)
r F, (KL/r)

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

Las ecs. 2.33 y 2.34 (0 2.35 y 2.36) son una representacion analitica de la curva 2P.
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el disefio de todos los
miembros en compresion axial, cualquiera que. sea la forma de su seccidn
transversal 0 &l procedimiento de fabricac:on B T T

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la formula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales (e = L/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la férmula de Euler ( 7, , calculado con cualquiera
de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias méaximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

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

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

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

[1 _ (KLY ]F

p)
F = 2Ce (2.37)
5, 3KL/r (kr/ry

3 8C, 8C?

donde:

Cuando KL/r excede de C,, el esfuerzo permisible es:
_ 127°F
T 23(kL/r)
C. es la relacidén de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastico ¢
inelastico, corresponde a la relacion de esbeltez K./r de laref. 2.2 (art. 2.6.7.1).

{2.38)

a

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

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

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

C, =gaF (e 20" (2.39)
que puede escribirse en la forma:
S

37
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada
valor corresponde a una de fas tres curvas propuestas.

. i
r \n’E
¢ = factor de resistencia = 0.9.

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

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de disefio

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos
de disefio en funcidon de las relaciones de esbeitez de las columnas; corresponden a
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de disefo-
relacion de esbeltez para aceros Grado 50 (F,=3515 Kg/cmz); la del Reglamento de!

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

Re/A (Kgicm?) NTC-RDF
2500 - Grs0,n=2

3000 -

2500 .\‘\\
LRFD-AISCI3
2000 Gr 50

NTC-RDF
orsQ.n=14

: : - : : r
0 20 40 80 80 100 120 160 180 180 200
Relacicn de esbeltez, KLir

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseio — relacién de esbeltez (R./A
- KL/r).
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Miembras en compresién (la columna aislada)

TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF
Esfuerzo de Diserio RJ/A,

Fr=09. n=1.0, F,=2530 kg/cm"

KL/R RJA KL/R Re/Ay KL/R Reo/A KUR RoJ/A,
kglem? kg/em® kglem® kg/em®
1 2277 51 1746 101 1008 151 592
2 2277 52 1728 102 996 152 587 |
3 2277 53 1711 | 103 | 985 | 153 | 581
4 [ earm I Ts4 T e |04 974 154 575
5 2277 55 1677 105 963 155 570
8 2277 56 1660 106 853 156 564
7 2277 57 1643 107 EZ A EED
BTl 2277 ¥V s | 1626 ] 108 | 932 158 853
g 2277 59 1609 109 921 158 548
10 2277 60 1502 110 911 160 543
1 2277 61 1575 1 901 161 537
R - 1550} 142 891 182 | 832
T3 72277 f T e3 | 842 F 13 | T ss2 ) 183 | s27
14 2272 64 1526 114 872 164 522 |
15 2264 85 1509 115 862 165 517
16 2255 66 1493 1186 853 186 | 513
17 | 2248 | &7 1477 117 844 167 508
18 2236 68 1461 118 835 168 503
19 2276 69 1445 118 825 | 189 | ag8 |
20 2215 70 1429 120 817 170 | 494
2v T 2204 U7 T 1413 T a2 gos 1 171 489
22 2183 72 1398 122 799 172 485
23 2181 73 1382 123 791 173 480
24 2169 74 1367 124 782 174 475
25 | 2188 | 75 | 1382 125 774 175~ 472
26 | 2143 | "78 | 1337 [ 126 766 178 | 487
27 2130 77 1322 127 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 458
29 | 2102 79 1292 129 742 179 455
30 2088 | 80 | 27s 130 734 180 451
a1 2073 81 1263 131 726 181 447
a2z 2058 82 1249 132 719 182 443
33 2043 83 1235 133 711 183 439 |
T34 “2028 )T sa” 1221 134 704 184 435
35 2012 85 1207 135 897 185 431
36 1997 86 1194 136 689 186 | 427
37 1981 87 1180 137 682 187 424
38 1 1965 88 | 67 | 138 675 | 188 | 420
K 1948 | &g T1154 138 | 6868 T 189 416
40 1932 &0 1141 140 662 180 | 413
41 1915 31 1128 141 . 655 181 {409
42 | 1858 92 1115 142 648 192 406
a3 | 1882 93 1103 143 842 183 402
44 1865 94 1090 144 635 194 369
45 1848 95 1078 145 | 628 195 | 395
46 | 1831 96 1066 145 623 196 392
47 1 1814 67 | 1084 | 147 516 197 389
48 1797 ‘98 | 1042 148 810 198 386
49 1780 9g 1030 149 604 199 382
50 1763 100 1018 150 508 200 379
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Miembros en compresion (la columna aislada)

TABLA 2.3 Miembros en Compreston Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJA, Fr=0.8, n=14, F =2530 kg/iem’
KUR Ro/A KUR RJA KUR RJA KL/R Re/A
kg/em® ka/cm’ ka/em® kg/em?
1 2277 51 1994 101 1214 151 686
2 2277 52 1980 102 1200 | 152 | 679
T -7 T - OGO W G A L
4 | T2277 | B4 | 1952 104 1172 154 664
5 2277 55 1938 105 1158 185 857
6 2277 56 1923 106 1145 158 650
7 2277 57 1908 107 1132 157 643
8 2277 58 1893 108 1119 158 637
g 2277 55 1878 109 1106 159 630
10 2277 60 1863 110 | 1093 | 160 623
[ 2277 I é T [ 18a7 I 11 | 1080 | 161 617
2T | 2277 F e2” | 1832 | 112 | 1088 162 611
13 2277 63 1816 113 1055 163 604
14 2276 64 1800 114 1043 164 598
15 2774 65 7784 115 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1018 166 586
17 2269 7 1751 117 1007 167 580
18 2267 68 1735 118 g5 | 18 | 5a
19 [ T2z84 | o [ 371 [ 119 | o4 | 189 | 568
T 20 120 ) vo | tve2 | 1207 T o2 170 562
21 2257 71 | 1686 121 %61 171 557
22 2253 72 1669 122 950 172 551
23 2248 73 1853 123 939 173 546
24 2244 74 1636 124 928 174 540
25 2240 75 1620 125 818 175 535
26 2234 76 1603 128 907 176 530
27 2229 77 {7se7 127 | Bor f 177 | =24
28 | 2223 78\ dis7o | 28 | 887 | 178 519
29 | 2217 |79 | T4 | 129 | 877 179 8514
30 2210 80 1538 130 867 180 509
31 2204 81 1521 131 857 181 504
32 2196 82 1505 132 847 182 459
33 2189 83 1489 133 837 183 495
34 2181 84 1473 134 828 184 490
35 2173 85 | 1457 | 138 T 819 | “1ss 485
6 2164 86 1441 ] 136 | 810 | 86" 481
Tar o | 3985 87 1435 ] 137 "800 T 187 | 478
38 2146 83 1409 138 792 188 472
39 2136 89 1393 139 783 189 467
40 2126 50 1378 140 774 190 463
41 2115 91 1362 141 765 191 458
42 2105 92 1347 142 757 192 454
43 2094 93 1332 | 43 | 749 | 193 | 450
T4 T 208 T Ted | Tade | raa T T 740 194 | adg
45 T2071 S 85 | 1301 Ta57 7| 732 ) 195 ) 442
46 2058 9% 1287 146 724 196 438
47 2046 a7 1272 147 716 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
49 2021 99 1243 149 701 199 426
50 2007 100 1228 150 693 200 422
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Miembros en compresion (la columna aislada)

TABLA 2.4 Miembras en Compresion Axial, NTC del RDF»

Esfuerzo de Disefio RJA, Fr=0.9, n=14, F,=3515 kg/cm’
KUR RJA, KLR Re/A KUR RJA KLUR R/A
kgfem® kgem? kg/cm? kg/iem®
1 3164 51 2585 101 1366 151 722
2 3164 52 2560 102 1348 152 713
3 3164 53 2534 | 103 1329 153 705
[ 4 3164 54 2508 104 1314 154 697
5 3164 55 2482 105 1293 155 689
6 3164 56 2456 106 1276 56 681
7 3164 57 2429 107 1259 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 866
g 3164 59 2376 109 1225 159 659
10 3164 60 2349 110 1209 160 652
1 3164 61 2322 111 1192 161 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 637
13 3158 63 2268 113 1161 163 630
14 3155 64 2241 114 1146 164 623
15 3150 65 2214 115 1130 165 617
16 3145 &6 2187 116 1115 166 610
17 3140 67 2160 117 1101 167 603
18 { 3134} 88 | 2133 118 | 1086 | 168 | 597
19 3128 ) B9 | 2106 me | 1672 ) 169 | 591
20 [32r | 2079 120 | 1058 170 584
21 3143 71 2053 121 1045 171 578
22 3105 72 2027 122 1031 172 572
23 3096 73 2000 123 1018 173 566
24 3086 74 1974 124 1005 174 560
25 3076 75 1949 125 992 175 554
26 3065 76 1923 126 979 176 548
DT O I T O 3 LA - T
28 173041 § 78 | 1872 128 | 954 | 178 | 537
29 3028 79 | 1847 129 942 179 | 532
30 3014 80 1823 130 931 180 526
31 3000 81 1798 131 §19 181 521
32 2985 a8z 1774 132 07 182 516
33 2969 83 1750 133 896 183 511
3 | 2852 | B4 | 17 134 885 184 505
35 2935 | 85 | 1703 | 135 | 87a ) i85 1 500
36 297 | 86 | 1880 [ 136 863 | 186 | 495 |
a7 2009 | &7 1657 137 | "853 187 1 a;
38 2880 88 1634 138 842 188 486
g 2860 89 1612 13g 832 189 481
40 2840 g0 1590 140 822 190 478
41 26819 91 1568 141 812 191 472
42 2798 92 1546 142 803 192 467
LLA3 | 2776 § 93} 1925 § 143 | 793 ) 183 | 463
_.44 | 2754 ) 84 | 1504 ¢ 144 | 784} 194 | 458
45 2731 3 1484 145 774 185 | “Tasa
46 2708 96 1483 146 765 196 243
47 2684 a7 1443 147 756 197 445
48 2660 o8 1424 148 747 198 a41
49 2635 99 1404 149 739 199 437
50 2611 1060 1385 150 730 200 433
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Miembros en compresion {la columna aislada)

TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF.

Esfuerzo de Disefo RJ/A Fr=0.9, n=2.0, F,=3515 kg/cm"
KL/R RdA KL/R RAJA KUR Re/A KL/R RJA
kg/em? kg/cm’ kglem® kg/iem®
1 3164 51 2881 101 1548 151 770
2 3164 52 2861 102 1525 152 | 761
3 3164 53 2841 103 1502 153 752
4 3164 54 2619 104 1480 154 742
5 3164 55 2798 105 1458 155 733
6 3164 56 3775 106 1436 156 724
7 3164 57 2752 107 1415 157 716
8 3164 58 2728 108 1354 158 707
) 3164 59 2704 109 1373 159 699
10 3164 60 2679 110 1353 160 690
11 3164 81 2653 111 1333 161 682
12 3163 62 2627 112 1314 162 674
13 3163 83 2600 113 1294 163 666
14 3162 [ 2573 114 1275 164 658
15 3162 65 2546 115 1257 165 651
16 3161 66 2518 116 1239 166 644
17 3160 67 2480 117 1221 167 636
18 3159 68 2461 118 1203 | 168 629
99 | 3158 8§ | 2433 | 19 | 1188 | 169 | 822
20 | 3157 I 7o | 2404 [ 120 | 1188 170 615
21 3155 71 2375 121 1152 171 608
22 3153 72 2345 122 1136 172 601
73 3151 73 2316 123 1120 173 504
24 3148 74 2286 124 1104 174 588
25 3146 75 2257 125 1088 175 581
26 3142 76 2227 126 1073 176 575
27 3138 77 | 2188 [ et 1058 | 77 | 58§
28 "} 3135 | 78 | 2188 128 | 1044 | 178 563
29 | 33 79 2139 129 1029 179 | 556
30 3126 80 2709 130 1015 180 550
31 312 81 2080 131 1001 181 545
32 3115 82 2051 132 988 182 539
33 3109 83 2022 133 974 183 533
34 3102 | 1993 134 961 184 527
T3 | 3094 | 85 | 1965 | 135 | o4 | 185 | 822
T3 | 3086 88 11937 I3 | ¢35 I 188 | 516
37 3077 87 1909 {137 | 923 187 | 511
38 3068 88 1881 138 911 188 506
39 3058 89 1853 139 859 189 501
40 3047 a0 1826 140 887 190 496
a1 3036 91 1799 141 875 191 490
42 3024 92 1773 142 864 192 485
43 3011 93 1746 143 853 183 484
44 | 2997 1 | 1720 144 | 842 | 194 476
45 2983 95 | 1895 | 145 831 195 | 4T
a5 2968 9% 1669 146 821 196 466
a7 2952 g7 1645 147 810 197 462
48 2935 o8 1620 148 800 198 457
49 2918 89 1596 149 790 195 453
50 2900 100 1572 150 780 200 448




Miembros en compresion (la columna aislada)

TABLA 2.6 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Disefo RJ/A, Fe=085. F,=2530 kg/cm’
KL/R Re/Ay KUR RJA KUR RJ/A KL/R RJA
kg/cm? kglem® kgicm? kg/lem®
1 2150 51 1875 101 1257 151 658
2 2150 52 1865 102 | 1244 | 152 | 649
3 2149 53 | w855 F 103 | 1231 | 153 | 641 |
4 | 21a8 84 [ 1845 104 1217 [ 154 B3z
5 2148 55 1834 105 1204 155 624
8 2146 58 1823 106 1191 156 616
7 2145 -| 57 1813 107 1177 157 609
8 2143 58 1802 108 1164 158 601
g 2141 59 1791 109 1151 159 533
| 10 | 2138 80 1779 | 110 ] 1138 | 180 | SBE
V|- 2137 f° &1 i7es | i 1125 161 | 575
12 2134 62 1757 112 1111 162 572
13 2131 63 1745 113 1098 163 565
14 3128 64 1734 114 1085 164 558
15 2125 65 1722 115 1072 165 551
16 2122 66 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 117 1046 167 538
18 2114 68 1686 118 1034 88 | 532
__ 19 | 2tio '} tes [ tera | “dre 7| 121 | 189 | 825
20 21086 | 70 862 | 120 1008 170 519
24 2104 71 1649 121 995 171 513
22 2056 72 1637 122 983 172 507
23 2091 73 1625 123 870 173 501
24 2086 74 1612 124 958 174 495
25 2081 75 1600 125 945 175 490
26 2075 76 1587 126 g33 176 484
27 {70 77 1574 1 127 | @20 | 477 | 479
28 | a0ea | 7s | TseT | e | Tes | Tae | e
29 2057 79 1549 129 | 8 | 179 | 488
30 2051 80 1536 130 884 180 463
31 2044 81 1523 131 872 181 458
a2 2038 82 1510 132 860 182 453
a3 2031 83 1497 133 848 183 448
34 2024 B84 1484 134 835 184 443
3 |20t | 85 | 1470 | T35 | 8237 | 185 | " 438
73 | 2009 | s | tas7 | 36 | 811 |86 | 434
a7 2000 | 87 | 1444 137 7" Tree | e | 429
38 1993 88 1431 138 788 188 424
39 1985 89 1418 139 776 189 420
40 1977 80 1404 140 765 180 416
41 1968 81 1391 141 785 191 411
42 1960 a2 1378 142 744 192 407
a3 1951 a3 1364 143 734 193 403
I 7 T 1351 | T14a | 723 194 359
45 1833 g5 1338 ] 145 714 195 3g5
46 1324 9% 1324 146 704 196 351
47 1915 a7 1311 147 694 197 387
48 1905 98 1297 148 685 198 383
49 1895 99 1284 149 676 199 379
50 1885 100 7271 150 667 200 375




Miembros en compresion (la columna aislada)

TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISC93

Esfuerzo de Diseno RJA, Fr=0.85, F,=3515 kg/cm’
KLR Re/A KUR RJA KL/R R/A KR Re/A
kg/cm? kg/em? kg/em? kgicm®
1 2988 51 2470 101 1417 151 658
2 2987 52 2452 102 1396 152 649
3 2986 53 2433 103 1376 153 641
4 2984 54 2414 104 1355 154 633
5 2982 55 2395 105 1334 155 624
6 2980 56 2376 106 1314 156 616
7 2977 57 2356 107 1294 157 €09
8 2974 58 2336 108 1274 158 601
9 2970 59 2316 100 1254 159 593
10 2966 60 2206 110 1234 180 586
11 2961 61 2276 111 1214 161 579
12 2956 62 2286 | 112 1194 162 572
13 2951 63 2235 113 1175 163 565
14 2945 64 2215 114 1154 164 558
15 2939 85 2194 115 1134 165 551
16 2932 66 2173 116 1115 166 544
17 2925 67 2152 117 1096 167 538
18 2918 68 2131 118 1077 _{ 168 532
19 2910 69 2110 19 | 1056 ¥ 188 | 535
20 2802 | 70 | 2ces 120 1042 170 519
21 - 2893 71 2067 121 1025 171 513
22 2884 72 2045 122 1008 172 507
23 2874 73 2024 123 892 173 501
24 |- 2865 74 2002 124 976 174 495
25 |- 2854 75 1980 125 960 175 490
26 2844 76 1858 126 945 176 484
27 2833 | 77 1937 127 930 177 479
28 2821 78 1915 | 128 o186 | 178 | 473
29 2810 79 | 1893 | 129 901 179 468
30 2797 80 1871 130 888 180 463
31 2785 81 1849 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 861 182 453
33 2759 83 1806 133 848 183 448
34 | 274 84 1784 | 134 | 835 184 | 443
35 2732 | 85 | 1762 | 135 | 823 | 185 | 438 |
36 2718 86 1740 136 811 186 434
37 | 2703 f 87 | 1718 437 799 | 187 | 438
38 2688 88 1696 138 788 188 424
39 2673 89 1674 139 776 189 420
40 2658 80 1653 140 765 190 416
41 2642 g1 1631 141 755 191 411
42 2626 g2 1609 142 744 192 407
43 12610 g3 | 1s88 | 143 734 193 403
44 2593 | 94 | 1566 | 144 | 723 { 194 | 399
457772577 ) %5 | 1545 | 145 | 714 ] 195 _395
46 2560 %6 1523 146 704 196 391
47 2542 97 1502 147 694 197 387
48 2525 o8 1481 148 685 198 383
49 2507 99 1459 149 676 199 379
50 2489 100 1438 150 €67 200 375




Miembros en compresion (la columna asiada}

EJEMPLO 2.3? Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =

1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion del grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres placas soldadas. El acero

tiene un limite de fluencia F =2330 kg/cm?.

lpc =1 91__“_ E

h=2158]  ==-—-=--

191 [

»
4
i
|
1
1
L5 U - d=254
|
l
1
.
T

|
te = 1.11 Acotacionas. en ¢m

Fig. £2.3-1 Columna del ejemplo 2.3.

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

m

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

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

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

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

Patines: b2, =25.4/(2x1.91)=6.65 <830/4/2530 =16.5

Alma: hft, =21.58/1.11=19.44 < 2100/4/2530 = 41.8

La seccion estipo 1, 2 0 3. Ef pandeo local no es critico.

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



Miembros en compresion {la columna aislada) 69

Resistencia de disefio

El estado limite es de inestabilidad por flexion, y como la seccion transversal
de la cofumna es H, la resistencia de diseno se evalua con la ec. 2.29:

F, 10x500 [ 2530
£ 657 V20390007°

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4.
F AF, 2 2 . -
R = - _ 2530x1 0;77"09?"}2 =193.5 ton
(+27-015")"  (1+0.853**~0.15**)

Fy A Fq=2530%120.77x0.9x107 =275.0 ton > 193.5

Por consiguiente:
R =19335tn > P, =182.0ton

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

R. puede’ obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las
resistencias de disefio por unidad de area, R_/4, , para relaciones de esbeitez
comprendidas entre 1 y 200, con F,=0.9, para acero con F =2530 kg/em® y
n=14..

KL/r=10x500/6.57=76
R 1603 ton/em?, R =1603x120.77 =193.6 ton

4

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

b) La columna esta formada por tres placas laminadas: n = 1.0.
5
R = 2530
1+0.853-0.1

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R, /4, =1337 kg/lcm? R =1337x120.77x10"
=161.5ton).

xl70 77x0.90x107 =161.5ton

En este caso, R_=161.5ton < P, =182.0 ton.
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Miembros en compresion {la colurmna aisfadal

La seccion no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887).

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento
menor que la de la compuesta por placas cortadas con sopiete (161.5/193.5
0.835).

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24).

Clasificacion de fa seccion.

Patines: b/, =665 < A, =797/\/2530 =158

Alma: hfe, =19.44 < A =2121/2530 =422
La seccién es “no compacta”; no hay pandeo focal prematuro.

Resistencia de disefio.

A =0853<15 R =¢ Al0658" JF, =0.85%120.77%0.658° % x2.53
=191.51on > £ =182.0ton

La seccion ensayada es correcta.

¢. =0.85 es el factor de resistencia.

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

E! problema puede resolverse también utifizando la tabia 2.6.

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

Normas AISC-ASD 89 (ref 2.3).

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

(KL/r),.. =76 (se obtuvo arriba).
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Miembros en compresion (la columna aislada) 71

Relacion de esbeltez que separa el pandeo elastico del inelastico:

Tt 17t
C =\/”T £ =‘/'T E 1261

‘ F 2530

i

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

7732 2
F {1_(1&7?) }F‘ =[1 —L}2530=2070kgjcm:

kS

“ 20 T 2x126.1°
~ ~ / 4 3
CS=3+’(KL/r)—(KL’§)J=3+ X766 gy
3 8C,  8C) 3 8x126.1 8x126.1°

F,=2070/1.87 =1107 kg/lem’. Este valor puede obtenerse directamente de
una tabla F, - L/r (ref. 2.3).

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

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

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

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

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

arriba, pero sigue siendo menor (222.4/250.0 = 0.880).

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

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresién de las columnas de la Fig.
£2.4-1, utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las
columnas tienen la misma seccion transversal y carecen de soportes laterales
intermedios. Considere dos aceros, A 36 (F, = 2530 kg/cm?) y grado 50 ( F,

4 8
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSION 5.30
BY
ASERAF HABIRBULLAH

Copyright (c)} 1583-1991
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
All rights reserved

PROGRAM: ETABS/FILE:QOFI-Q3.FRM
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999
BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
BAY OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOCR MINOR AXIAL TORSIONAL
iD ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR FORCE MOMENT
CASE 1 END-I -31811.20 -16764.75 .00 .00 .00 Cuv
1/4-PT 4018.53 -8378.92 .00
1/2-PT 15948.65 6.90 .00
3/4-PT 3979.18 8392.73 .00
END-J -32188%9.%0 16778.55 .00
7 CASE 2 END-I 29571.71 -2814.88 .00 .00 .00 -.04
1/4-PT 25036.82 3190.25 .00
1/2-PT "11387.31 9195.37 .00
3/4-PT -23376.81 15200.50 .00
END-J -75255.53 21205.62 .00
7 CASE 3 END-I -8178.37 -9441.88 .00 .00 .00 .33
1/4-PT 10173.69 -2436.76 .00
1/2-PT 11411.15 2568.37 .00
3/4-PT -4466.00 8573.49 .00
END-J -37457.76 14578.62 .00
7 CASE 4 END-I -75133.6% -21195.55 .00 .00 .C0o .04
1/4-PT -23282.55 -15190.82 .00
1/2-PT 11453.898 -9185.69 .00
3/4-PT 29075.91 -3180.57 .00
END-J 29583.22 2824.56 .00
7 CASE 5 END-I -37383.61 -145568.94 .00 .00 .00 -.33
1/4-PT -4419.43 -8563.82 .00
1/2-PT 11430.14 -2558.69 .00
3/4-PT 10165.10 3446 .44 .00
END-J -8214.55 G451 .56 .00
CASE 6 END-I -22780.9S% -12005.41 .00 .00 .C0
1/4-PT 2877.13 -5000.29 .00
1/2-PT 11420.54 4 .84 .00
3/4-PT 2849 .55 £009.96 .00
END-J -22836.15 12015.0S .00



CASE 7

CASE 38

CASE 9

CASELOQ

CASE1L]L

END-I
END-J
END-I
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J

END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

END- I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

52352
14602
-15535

7786
1543
-15570

-7187
209
3608
899
-7208
-5174

25855

.70
-5241%.
.62
-145621.
.17
1960.
.68
.08
.20

38

61

58

.11
.78
.22
.18
.30
.82
654,

g8

.73
647,
-5185.

42
54

9130.

2563

-8186.
.55
.07
.70
.32

-4091

4097
g192

-3788.
.38
.86
1887.
.36
.83
.25
.33
1365.
.48

-1893

3792
-2727
~1363

2730

.53

18

64

11

91

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.0C

.00

.00

.00



DISENQ DE TRABE B7 DEL NIVEL N-2.

Longitud (I}: 12.00 m
Seccion propuesta: T-1

H =700 mm :

B =300 mm H
tp =212 mm

ta= 8§ mm

Utilizar acero A-36 ty=2530 kg/cm®

Propiedades geométrigas:

A=2(30*2.2) +{70-4.4)0.8 = 184.48 cm®

Exx = (0.8(70-4.4V12 = 21[(30%2 2)(33.9)7] + (30*2.23)/12.

[xx =18 820- 2735847836 + 26.62 |
[xx =170 369¢cm 4

[vv = 2 [(2.2*30°)12] + ((70-4.4)*0.83)/12
Q900+ 28
9903 cm 4

fvy

Iyy

™= {(IxxX/AYAS

rx= (170 360/ 84,484
rx =304l ecm

rv = {lvv/A)%

v = {9903/184 48}4

v=733cm

Sxx = [xx/cl
Sxx= 170 36935=4873 cm?

Syy = lyvie2
Syv=990)3/15 =660 cm’

Ly =1.14%* 660 cm’
Zyv =732 cm?



J=(1/3)(2b*tp* + h * ta?)
J={1/3) (2*30%2.2* + 70*0.8%)
J=225cm4

Obtencidn_de las relaciones ancho/vrueso:

a) en patines:

b/ 2tp = 30/(2*2.2) = 6.82

b) en aimas:

d/ta = 65.6/0.8 = 82

Clasificacion de la seccidn;

TIPO | TIPO 2
Patines: 460/(fv)2=9.15 340/(fv)ie = 10.74
Alma: 3500/(fy)s = 69.58 3300/(fy)a=103.37

Como para patines:
b/(2*tp) = 6.82 < 9.15=460/(fy)s = TIPOI
v como para almas:

dita=82 < 10537 =35300/(fy)" =2 TIPO2

Entonces la trabe es seccion TIPO 2

10

TIPO 3

830/(ty)~ = 16.50

8000/(fy)'2 = 159.05



La trabe B7 es un miembro soportado lateralmente. entonces aplicando la formula 3.3.1
de las NTC se obtiene:

La resistencia a la flexion:

Mr=Fr*Z*fy = Fr*MD oot (3.3.1)
Mp = Z*fy

Mp =35 535 cm® * 2 530 kg/cm® = 14 054 150 kg-cm.

Mp=14054 150 kg-cm * 1 m/ 100 cm = 140 341 kg-m.

Mr=0.9*%140 541 = 126 487 kg-m.

Resistencia al cortante:

V= VIFET et (3.3.21)

Casos:
a) Sih/t < 1400(k/fy)'4 =<2 Vn=066"fv*Aa
donde:
k= 5.0+ 50/(a/h)y
a = Separacion entre atiesadores transversales
Considerando que la seccion no tiene atiesadores, entonces se considera k=35
En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260

hit=(70-4.4)/08=82 < 260 ok

h/t =82 < 1400(5/2 530)/2=62.2 No cumple

by Si 1400(k/fy)¥s < Wt < 1600(k/fy)s = Vi = {[922(fy*k)"A)/(h/t) T Aa
62.2 < 82 < 1600(5/2 530)2=71.12 No cumple
c) S1 1600(k/fy)s < hit < 2000(k/fy)¥2 =» Se consideran dos subcasos

7112 < 82 <2000(5/2530)4 =88.9 Sicumple

11



Subcasos:

cl ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)4)/(h/t)} Aa

Aa = Area del alma

Aa= 70*0.8 = 56 cm?

Vil = {(922(2530%5)%)/(82)!56 = 70 819 ka.

¢2 ) Estado limite de falla por tension diagonal:

Vn2 = {{922(fy*k)A)(h/O* [ 1-(0.87)/(1+(a/h))4]+ (0.5tv)( 1 +Ha/h)) A Aa

V2 = [{922(2 530*5))/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1 200/65.6)):] +
(0.3%2530)/(1+(1200/65.6)*)/1}1 56

Vn2=11204.57 +69.05}56

Vn2=71323 kg

Resumiendo:

vnl=70819 kg <==== rige

Vn2=71323 kg

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*09=63737kg

Vr=63 737 ke

12



Comparacion_con elementos mecanicos actugntes va_factorizados:

Combinacion de carga que rige

L
Caso 1.1 (CM+CVr-S8x-0.3Sy)

Momento de disefio (Md}):
Md = 75255 kg-m

Momento resistente de la seccion (Mr):
Mr =126 487 kg-m

Md < Mr ok

Cortante de disefio (Vd):
Vd = 21 205 kg

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr =63 737 kg-mm

vd < Vr ok

13
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSICN 5.30
BY
ASHRAF HABIBULLAH

Copyright (c) 1983-1991
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
All rights reserved

PROGRAM:ETABS/FILE:QOFI-Q3.FRM
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

UNIDADES MKS NCVIEMBRE-1999 )
REAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
BAY QUTPUT OQUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR AXIAL TORSIONAL
ID ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR FORCE MOMENT
.. CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 .00 .01
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00
3/4-PT $855.57 34116.16 .00
END-J -60971.78 234983.69 .00
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 .00 -.19
1/4-PT 12977.50 -22256.64 .00
1/2-PT '21552.14 2184 .99 .00
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00
END-J -53402.63 27308.26 - .00
24 CASE 3 END-I 1331.04 -14597.74 .00 .00 .00 .22
1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00 :
1/2-PT 22034.26 10525.53 .00
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00
END-J -87116.73 355648.80 .00
24 CASE 4 END-I -54494 .56 -28024.39 .00 .00 .00 .20
1/4-PT 2256.78 -27342.75 .00
1/2-PT 21257.85 -2901.12 .00
3/4-PT 12012.98 21540.51 .00
END-J -232843.74 22222.15 .00
24 CASE 5 END-I -89172.90 -36364.64 .00 .00 .00 -.21
1/4-PT -15323.46 -35683.30 .00
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00
3/4-PT 28628.97 13199.97 .00
END-J 870.36 13881.60 .00
CASE 6 END-TI -43920.93 -25481.34 .00 .00 .00 .01
1/4-PT 7617.14 -26799.70 .00
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00
3/4-PT £945.81 24083.57 .00

END-J -43123.19 24765.20 . G0
14



24

24

CASE 7

CASE 8

CASE 9

CASE1LO

CASE1L

END-I
END-J
END- I
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-pT
3/4-p7T
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J

10573
-10278

45251.
.55
.34

-43593
-28374

4956,
1388€3.
4454,
-28018.
.20
2733,
.31
2585,
-15533.
-11853.
.27
5575.
1861.
-11184.

-16048

7744

1968

.63
.44

37

40
22
i2
10

06

57
13
77

51
16
80

2543

10883

-16568.

-15949

-209.
15530.
16149.
-gl1l61l.
.59
.59
.41
.41

-91lel
-161
8838
8838

-56586.
-6596.

-lls.
.88

6363

6363.

.06
.60

73
06

40
27
54
53

12
i2
12

a3

15

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

[
\p

.00

.00



Longitud (!): 9.00 m
Seccion propuesta: T-3

H =700 mm
B =250 mm H
tp =22 mm
ta= 8 mm

Utilizar acero A-36 £y=2330 kg/em?

Propiedades geomeétricas:

A=2(25%2.2) +(70-4.4)0.8 = 16248 cm?

[xx = (0.8(70-4 4Y)/12 = 21(25*2. 24 33.9F + (23* 2.9/ ( 2!
Ixx = 8820+ [26457

Ixx = 145 277cmm °

Ivv = 2H2.2%235/121 + ((70-4.H)*0.8°% (2

lyv = 5729.16+ 2.8

Ilyy=3732cm®”

o= (Ixx/ANA

o= (143277/162 481
rx =2990 ¢m.

rv = (Iyvv/A)l

rv = (3732716243
rv =35094cm.

Sxx = Ixx’c

Sxx= 143277/35 =415 em?

Zx=1.14*415] cm?
Zx=4732 cm?

Syy = lyv/c
Svy = 5732/12.5 =439 ¢m®

Zy=1.14#%459¢cm?
Zy =323 cm?

16



J={(1/3) (2b * tp’ + h * 1a%)
J=(1/3)(2*¥25%2.2°5 + 70*0.8%)
}J=180.4] cmd

Obtencion de las relaciones ancho/erueso:

a) en patines:

bp/ 2tp = 25/(2%2.2) = 5.68

b) en almas:

d/ta = 65.6/0.8 =82

Clasificacion de la seccidr:

TIPO 1 TIPO 2
Patines: 460/{fy)/2=19.15 540/(ty)2=10.74
Almas: 3500/(fv)a = 69.58 53300/(fy)A = 10537

Como para patines:
b/(2*tp) =568 < 9.15=460/(fy)» =2 TIPOI
y como para almas:

drta=82 < 10537 =3300/(fy)~ =2 TIPO2

Entonces la trabe es seccién TIPO 2

17

TIPO 3

830/(fv)¥s = 16.50

8000/(fv): = 159.05



La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula
3.3.1 de las NTC tenemos:

Resistencia a la flexion:

Mr = Fr*Z*ty S Fr*MD e (3.3.1)
Mp = Z*fv

Mp =4732*2530 = 11 971 960 kg-cm.

Mp=11971960 kg-cm* I m/100cm= 119720 kg-m.

Mr=0.9*119 720 = 107 748 kg-m.

Resistencia al cortante:

VI VIRET ittt e (3.3.21)

Casos:

a) Sihit < 1400(k/fy)
b) Si 1400(k/fy) < hit < 1600(k/fy)Ys
¢) Si 1600(k/fy)¥s < hit < 2000(k/fy)¥:

d) S1 2000(k/fy)2 < hit

h/t = {70-4.4)/0.8 = 82

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso:
1600(k/fv)s < hit < 2000(k/fy) "%

71.12 < 82 < 889 si cumpie

19



Subcasos:

cl ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = [(922(fv*k)2)/(h/t)} Aa
Aa= 70*0.8 =56 cm?

Vnl = {(922(2530%*5)'2)/(82); 56 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tension diagonal:

Vn?

HO22(Fy*K)Va)(R/)* [ 1-(0.87)(1+(/h))A]+ (0.5A)(1+(a/h))A] Aa

Vn2 = [(922(2530%5)2)(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6))'A] +
(0.3*2530)/(1+{65.6)1)121 56

Vn2=71323 kg

Resumien
Vnt =70 819 kg <==== rige

Vn2=71323k

{1

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg *0.9=63 737 kg

Combinacion de carga que rige

Caso5: 1.1 (CM+CVr-Sx-0.3Sv)

Momento de diserio (Md):
Md = 89 173 kg-m Md < Mr ok

Momento resistente de la seccion (Mr):
Mr =107 748 kg-m

19



Cortante de diserio (Vd):
Vd= 36 364 kg-mr

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr=63 737 kg-im-

Vd < Vr ok
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A GACETA OFICIAL DEL DEPARTAMENTO DEL D.F. 3 de diciembre de 1987

TABI.A 231 VALORES MAXIMOS ADMISIRLES DF. LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO

CLASIFICACIOM DE LAS  GECNIONCS

DESCRIFCICA Det ELIMENTD
TIF0 1 110 2 TIFE 2
(D150 PLASTICOD) (COMFACTAS) (ND COMFALTAS)
ALhy D5 WG DS SENCILLGS ¥ IE
ARULES DOBLES (0% CIRARLIORES,
EN COMPRE SICH:  ELEMENTOS Cidt= e meeeeees - w40/ S iy

FRIMTICE SGPERIALGS A LO LARED
[€ UMD S0 LE 0> BORLS Livi
EHTUL I 05

ATIESADDRES JE TRAZES ARMADAS
SOPJATANGE & L) LARES £ UN S0 —— ——————— 6eos [7y
RURDE LONGITUGINAL

Y [E CARALES, N FLEXILN

ALKAS DE SECCIONES T —— s [Ey Ho [y
FATIFTS DE SECCIDMTS | R0 T, wor [Fy sy [Ty g1/ [Fy

PALINES BE SECCIES 1, HOT

Y[ CamalEs, EN Combre 3ok —
FIFA: FLACAS MU SOREECAEN IC g3os [F 830/ [F B30/ J F
MIETEQS COFRIMIDGE 110 Y ! dh

F-anr.'ig gs s:—'c&;m’s EN CAJON,
LAINADRS @ SOLEAGRS. SN FLEXIGL
CURRESLACAE EWTRE LINEAS £ Bom 1400/ [F 1600/ [F s [F
MACHES,  TRhNILLOT O SCLOATLASE, y ! : !
ATTESAKGHES SOPORGARGE 4 LD ¢ D)
DE LD [0S 2PRPES PARALELIS 4 L4

FLnln
PLKS OE CECTIONGS 1 O H Y FLA- ) -
CAS O SELCToNES CN CAJGN, EN 2100/ [Fy 2100/ [Fy z100r [Fy

COAFRESICH FuRn (1}

FLIES BN TLEXICH 3500/ JFy swor [Fy B0/ | Fy

i i < 5 £ 0.13,
Si Pu/PY £ 0.28, ()] Si Pu/Py £ 0.15, S1 PU/P). 13

f
B8 y.6p ) 32300 o esry [ EZGa27 P sp)
JF uy JF. uoy /7 vy
y y y
fLYAS FLEXCCOMPRTMIDAS : : o 15 i p/P 0.15,
T n Si PU/Py > 0.28, Si Pu/'y > 0.15, Si u/ y > 1
2100 5228

(1-0.371 Pu/?y) =—(1-0.598 Pu/Py)

L0C 3339
, A, Fy

CECTIOES [ IRCINASES prilal 100 4 235006/ F
EN COVEESION Akial (%) 130000/ Fy 104003/ Fy p

{1) En miembros sometidot 3 compresion axial no existe la distincion basada en capacidad de rotacion, por lo que los limites
de almas y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mis o< para las secciones tipo 1 a 3,

(2) P, es la fuerza axial de diseio.
(3) Ver 2.35.
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Mp en Secs.;!ipo ly2

—My en Secs. tipo 3
. £633903310
17 (Secs. tipo 10 4)
—Ec.3.3.7 en Secs. tipo ly 2
5 , Ec.3.3.19. en Secs. tipo 3y4
) —B—Mp en Secs.&polyg] B
—3—My en Secs. tipol3 |
Folla por |
pondeo I-:_ollu por |
local ™ T pandeo lateral ‘
;L f
Disedo pldsticof— | |
| | |
0 Lp Lu Lr L
~ Vigos ,Vigasintermedias | Vigas esbeltas [
robustas' Pandeo lateral | Pandeolateral eldstico
Pandeolocal inelastico
{no hay pandeo
loteral ) : .
Flg 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de diversa
longitudes.
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2 3.1; el pandeo lateral no es critico en ningin caso.

Tipo 4

Bn-—

A

Pig 3.3.1 Relaciones momento-deflexidén para vigas de diversos
tipos.

El pandeo lateral no es critico.
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MR ‘ Secs. Secs. Wr

tipolo 2 A tipo3

FaMp Secs.tipo 4

FrMy B

o

540/,/Fy  830//Fy (b/t)patines
5300/,/Fy 8000//F;  (h/t)aima

Mg 3.3.2 Momentos resistentes de disefio de vigas con secciones
tipo 3. El pandeo lateral no es critico.
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KL/r es la relacion de esheltez clectiva maxima de la co-
ltmna v {K1./r). el valor de la relacion de esheltez que
separa los intervalos de pandeo elastico e ineldstico.

5, u

3.2.2.2 Estado limite de pandeo local T1pa Y

Seria

Cuando la seccion transversal de la columna es tipo 4,
la resistencia de diseio R, <e determina, cualquiera que
sea Ja forma de la seccion, como sigue:

20 120 nny A F

SL KL/r 2 (KL."\'); . R o= TsE

1 KL/t < (KL/r'* , R = (A F [1 = ] F
e ¢ My 208/ cyet R
(3.25)

(mr); = 6340/ l/QFy' P ¥R =075

Fn mie