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F.A.C:l..JL T.A.D DE INGENIER.I.A. l..J_N_.A._M_ 
DIVISIC>N DE EDUC.ACIC>N'CC>NTINU.A 

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS 

Las autoridades de la Facultad de Ingeniería, por conducto· del jefe de la 

División de Educación Continua, otorgan una constancia de asistencia a 

quienes cumplan con los requisitos establecidos para. cada curso .. 

El control de asistencia se llevará a cabo a través de la persona que le entregó 

las notas. Las inasistencias serán computadas por las autoridades de la 

División, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que 

tengan un mínimo de 80% de asistencias. 

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el día de la clausura. Estas se 

retendrán por el periodo de un año, pasado este tiempo la DECf'l no se hará · 

responsable de este documento. 

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas ~ 

experiencias, pues .los cursos que ofrece la ·DivisiÓn están planeados para qu~ 
' . . 

los profesores expongan una tesis, pero sobre todo¡ pára . que coordinen la,s 

opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos seminarios. 

Es muy importante que todos los asistentes llenen y entreguen su hoja de 

inscripción al inicio del curso, in.formación que servirá para integrar un 

directorio de'asistentes, que se entregará oportunamente. 

Con el objeto de mejorar los servicios que la División de Educación Continua 

ofrece, al final del curso 'deberán entregar la evaluación a través de un 

cuestionario diseñado para emitir juicios anónimos. 

Se recomienda llenar dicha evaluación conforme los profesores impartan sus 

clases, a efecto de no llenar en la última sesión las evaluaciones y con esto 

sean más fehacientes sus apreciaciones. 

Atentamente 

División de Educación Continua. 

·.., 

Palac1o de Minería Calle de Tacuba 5 ~'Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000' .Mexico. o F APDO POstal M-2285 
Teléfonos· 5612-8955 5612-5121 5621-7335 5621-1987 Fax 5510-0573 5521-4021 AL 25 · 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. 1 U. N. A. M. 

DISEÑO DE MIEMBROS A FLEXOCOMPRESIÓN 

AISC DISEÑO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD) 

CAPÍTIJLO "H" 

1 MIEMBROS SIMÉTRICOS SUJETOS A FLEXIÓN Y FUERZA AXIAL 

1 ) Miembros simple y doblemente simétricos con flexión y torsión. 

La interacción de flexión y tensión en perfiles simétricos se· limita mediante las fórmulas HI-la y Hl-lb. 

p 
a) Para -" ~ 0.2 

cjiP, 

--+- + < P, 8 [ M., M., ] 1 O 
cjiP. 9 cji,M.. cji,M., - . 

(HI-Ja) 

p 
b) Para -· < 0.2 

cjiP. 

En donde: 

Pu = 
P, = 

M u = 

M, 

X = 

y 

el>="" = 
cl>b = 

--"-+ "" + . <10 P [ M Muv ] 
2cjiP. cji,M.. cji,M., - . 

(HI-la) 

Resistencia de tensión m¡uerida. en Kg. 
Resistencia de tensión nominal. detenninada de acuerdo con lo indicado en la Sección DI, 
en Kg. 
Resistencia de flexión requerida. detenninada de acuerdo con las disposiciones de la 
Sección C2. en Kg - m. 
_Resistencia de flexión nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección Fl, 
enKg-m. 
Subíndice que indica un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje mayor momento de 
inercia. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de menor 
momento de inercia. 
Factor de resistencia para tensión (véase la Sección DI). 
Factor de resistencia para flexión= 0.90. 

Se podrá hacer un análisis más detallado de la interacción de flexión y tensión, en lugar de usar las 
fórmulas HI-la y Hl-lb. 

2) Miembros simple y doblemente simétricos a flexión y compresión. 

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fó~ulas HI-la y 
Hl-lb. en donde: 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 



DMSTÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. l U. N. A. M. 

P" = Resistencia requerida ante compresión. en Kg 

P. = Resistencia nominal a la compresión. determinada de acuerdo con lo indicado en la 

X 

y 

q, = q,, 

oj>b 

Sección E2. en Kg. 

= Resistencia a la flexión requerida. determinada de acuerdo con lo dispuesto en la Sección 
Cl. en Kg- m. 

= Resistencia a la flexión nominal. determinada de acuerdo con las disposkiones de la 
Sección F l. en Kg - m. 

= 

= 

Subíndice que indica que un simbolo se refiere a flexión alrededor del eje de mayor 
momento de inercia. 

Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje menor momento 
de inercia. 

Factor de resistencia para compresión. = 0.85 (véase la Sección E2). 

Factor de resistencia para flexión= 0.90. 

MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN 

Si un elemento está sometido a momentos y carga axial de compresión. aparecerán en el momentos 
flexionantes y deflexiones laterales adicionales a las iniciales. Cuando analizamos un marco con alguno de 
los métodos elásticos comnnes. los resultados se denominan momentos y fuerzas primanas o de primer 
orden. Aún si el marco está soportado lateralmente. se presentarán algunos momentos secundarios debidos a 
la flexión lateral en las columnas. Un efecto de segundo orden puede ser determinado por un análisis P-A. o 
bien las especificaciones LFRD. Propone una amplificación para las cargas de gravedad y una amplificación 
para las cargas laterales. 

Para diseñar las columnas Mu =resistencia a flexión requerida (basado en cargas factorizadas) incluyendo 
efectos de segundo orden. 

Estos efectos se pueden obtener con un paquete de computo como el SAP-2000 o ST AAD III y así ya se 
tienen a los momentos amplificados. 

Otro camino es amplificar los momentos. 

Columna con marco 
arriostrado lateralmente 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Columna con marco no 
arriostrado lateralmente 

MI, +P.1. = B,MI, 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M, 

B, = Magnifica el momento (Mnt) para incluir el momento secundario. El momentos secundario P·D. se 
inrluye al multipli p :1 momento primarin (Mil) X B,. ¡p 1) R 
~ • ~ ·~ 1 

v, 

v, 

. . . - ; .. 
• : 
! 

p 

p 

Estructura Original 

Cm > 

= 

... 
v, 

... : l : :¡.p 1) 
. . ::e¡ ··:-j".: • .., 

V 3 
' .. 

-- . ·'-·· 
-1-· .. 
' 

Pai1I Mnt estructura con 
corrimiento lateral impedido 

[Cl-2] 
M, 

Cm=0.6-0.4 M 

+ 

:. : -; 
' ••.• .J • 

. - ~ 

. . 

Mlt para estructura con 
movimiento lateral no 

impedido 

[CI-3] 

R, 

B, ( Pu r l. O 1-- 2 ·., 

Pe, 

AgFy ~r'EI J.c= KL fi 
Pe, =k'= (KL)' r¡r E 

!~ 1 ·~>~ 1 
B,= [CI-4] B,= [CI-5] 

1-:~>.[~~~HLJ 1-[L~ J LP,, 

El proyectista puede usar cualquiera de las 2 expresiones proporcionadas por LRFD para B, la primera. 
contiene el índice de corrimiento lateral, por tanto es más conveniente para el diseño práctico. 

L Pu = Representa la resistencia axial necesaria de todas las columnas del piso en cuestión. 

~¡h = Representa el índice de corrimiento lateral del piso, en México se limita a 0.006 y 0.012 

L H = Es la suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen D.oh. 

Cm= 0.85 Pai1I miembros con extremos restringidos y 1.0 para miembros no restringidos. 

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

JNG. JOSÉ LIDS FLORES RUIZ 
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2 EJEMPLOS DE APLICACIÓN 

Ejemplo 2(1) Diseñar una columna de un marco metálico en donde su análisis se hizo considerando el 

efecto P·t.. 

1.- Elementos mecánicos de la llana últimos son los siguientes: 

85.00 ton. 

Mx= 18.55 ton. m 

' 
H=35oCm. K,=2.06 f

~y=17.91 

,.-LI6 

M,.=17.83 _,_ 
¡ Mx=15.49ton.m 

2.- Para columnas secc. 1 la carga equivalente será: 

A= 
495

·
652 

= 278.07cm 2 

1782.45 
LJ6x350 

r= 6.76 

KL 
- = 60 · aprox. 

r 

3. • Sección propuesta W = 18 X 119 a m~sar. 

A = 226.5 cm' Iy = 10.531 cm' 

h = 91.154 cm' S y = 736 cm' 
SI = 3,785 cm' Zy = 1.132 cm' 
ZI = 4.277 cm' ry = 6.8 cm 

rx = 20 cm 

Kx= 2.06 Ky = 1.16 

Propuesto propuesto 

3.- Compresión por carga axial 

Py = AFy = 226.5 X 2,530 = 573,045 Kg 

cj¡Py =0.9x573,045 = 515,740.5 Kg 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

60 

d = 48.20 cm 
tw = 1.66 cm 
bf = 28.6 cm 

" = 2.69 cm 

J 
Cw 
F,.=F,.. 

= 441 cm' 

.. 5'451.278 cm6 

= 2.530 kglcm' 

4 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L ·U. N. A. M. · 

4.- Revisamos si la sección es o no compacta. 

PATIN 

b< = 28·6 5.32 < 10.84:. cumple 
2tf 2 X 2.69 

TABLA 

ALMA TABLAB5.1 

he 42.82 
-=--=25.8 
IW 1.66 

545 
--=10.84 vs 

436 
=8.67 

-:'FY 
Pu <0.125= 

85
•
000 

=0.165>0.125 

Pi 
Sin sismo Con sismo 

1,600 ( Pu ) 2,120 -- 233--- ~--Pi (JnPY .jFY 

1
•
600 

(2.33-0.165)= 68.87 
-.'2,530 

2,120 42 o 2 
../2,530 

68.87 > 25.8 La sección es compacta. 

Calculo del.c 

).ex= KL fFY 
m VE 

2.06 X 350 

20 X 1Z' 

2,530 = 0.40 
2'040,000 

cjiPy 515,740.5 

Acy = KL fFi = 1.16 X 350 2,530 
rll' VE 6.8 x 1Z' 2,040,000 = 0.67 éste es el más desfavorable 

A.c =<1.5 Fcr = ( 0.658""' )Fy 

Por lo tanto 

Fcrx = (o.658"""' p,530 = 2,366.12 Kg 1 cm 2 

Fcr, = (o.658°'67
' p,530 = 2,097 Kg/ cm' se toma el menor esfuerzo 

~Fcr = 0.85 x 2,097 = !,782.45kg 1 cm' 

~Pn = A¡fJFcr = 226.5 x 1,782.45 = 403. 72ton. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L -U. N. A. M. 

COMPRESIÓN POR FLEXIÓN Mx y My. 

Pu = 85,000 = 0_2 Il)0.20 :. 
¡fJPn 403,720 

(
15.49' 

Cm r = 0.6 - 0.4 --) = 0.266 
. 18.55 

Mu = B1Mnt + B2 Mlt Encontramos B, 

(
17.83) 

CmY =0.6-0.4 
17

_
91 

=0.202 

CALCULAMOS LA CARGA CRITICA DE EULER 

AgFv 
Pe=--;­

..k 

Cm 
B, = Pu ;,: 1 

1--
Pe 

AKF,' 226.5 X 2,530 5k 
Pe x = -.-

2 
= 3'58!,531.2 g. 

0.402 

"'"" 
Pe = _A,_F _ _.. = 226.5 x 2,530 = 1'276 553 _80k _ 

y Ac,. 2 0.672 , g 

0.266 
Bu· = 

85 
OOO = 0.272 :. = 1.0 como dá menor que uno. tomamos como base 1 

1- , 
3'581,531.25 

B 
0.20 

ly = 85 000 
1- , 

= 0.214 :.l. O 

1'276,553 .8 

;;, 1 ~ B,y = O ya que se consideró en el análisis el efecto P-.1 

Tomando el más grande momento 

Mu1 = 1.0 ( 18.55) = 18.55 ton. m Muy= 1.0 ( 17.91 ) = 17.91 ton. m 

ING. JOSÉ LUIS FLOR: S RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA. F. L U. N~ A. M. 

Requisitos de sección compacta para flexión 

a) Patines unidos continuamente al alma 

soldadura corrida si es compacta 

soldadura salteada no es compacta 

b) Pandeo del patin elementos no atiezados 

~ ~5_ 28.6- . - ~ rr;::.- - 5.32(10.80 .. cumple 
2t1 vFY 2x2.69 

e) Pandeo del alma. elementos atiesados 

h 42:82 2120 .. 
-' = --"' 25.80( rr.. = 42.20 :. cumple y la seccton es compacta. 
tw 1.66 vFY 

d) Longitud libre sin arriostrar el patinen compresión. 

I -Lb=350cm. 

J=441 cm' 
Cw = 5.451278 cm' 
Fr = 706 Kg/cm' 

2,516r,. 2,516 x 6.8 
Lp rr..· = ~ = 340.14 

..¡Fy -v2,530 

Como Lb > Lp Calculamos Lr 
350 340 

G = 0.4E = 0.4 X 2'040.000 = 816.000 

Fyw = 2530 Kg 1 cm' 

r,X, ( )' 6.8 x 239,321 . , ( )' Lr= ( · )-.1+· I+X, Fyw-Fr = . 1+-. I+X, 2,530-706 =1,361.16cm. 
Fyw- Fr · · • 2,530-706 · · • 

X=!!... EGJA =~- 2'040,000x816,000x441x226.5 = 23932 1.96k /cm' 
1 Sx.. 2 3 785 2 , g . . 

X = 4Cw ( Sx )' = 4 x 5'451,278 [ 3, 785 ]' = 0.000000229ó2.29 x 10-7 cm' 1 k ' 
2 !y GJ 10,531 816,000x441 g 

Lp < Lb < Lr = 3.4 < 3.5 < 13.61 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M. 

ZONAD 

fMn = Cb[¡fMp- 1/Jb(Mp- Mr(Lb- Lp)] s 1/J.Mp 
Lr-Lp 

Cb=1.75+I.Os(~:) +03(~:)' s2J 

1855m2 

'tM, •15.49 

Cbx = 1.75 + 1.05(
15

.4
9

) + 0.3(
15

·
49

)
3 

= 2.802 =>se- pasa:. 2.3 
18.55 18.55 

M, =17.91 

~ M,•I7.83 

17.83 (17.83)
3 

Cbr = 1.75 + 1.05-- + 0.3 -- = 3.09 =>se- pasa:. 2.3 no puede ser más grande 
17.91 17.91 

1/J.Mpx = 0.9 X 2,530 X 4,277 = 9'738,7'29kg. X cm. 

1/J.Mpy = 0.9 x 2,530 X 1,132 = 2'577,564kg. X cm. 

fP.Mr = ifl.Sx(Fyw - Fx) 

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

1/J.Mry = 0.9 x 736(2,530- 706) = 1'208,217.60kg. x cm. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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SUS1ITUYENDO 

[ ( 
350-340 )] A.urrx = 2.3 9'738 729- (9'738 729- 6'213,456 = 22'319,663kg. x cm. 

'!""' , , 1361-340 , 

Como es mayor ¡p!vfnx va a ser iguala 9'738.729 

[ ( 
350-340 )] rftMny = 2.3 2'577,564- (2'577,564- 1'208,217 .60 = 5'897 ,550kg. x cm. 

1,361-340 

Como es mayor tomamos (1/J.M PY )!a siguiente. 

1/J,Mny = 2'577,564kg. x cm. 

5.- Re\'isión de la ecuación de interacción 

85,000 +!( 1'855,000 )+!( 1'791,000) = 0.211 + 0.169 + 0.617 = 0.997(1 
403,724 9 9'738, 729 9 2'577,564 

POR LO TANTO PASA 

FÓRMULA EMPIRICA PARA BUSCAR UNA SECCIÓN 1 .. 
' 

P P 
2Mx ., 7.5My 

85 
OQO 2 X 18.55 7.5 X 17.91 

ey= u+--+ = , + + 
d h¡ 0.482 0.286 

631.64ton. x m. 

4><;Fcr = 2,097 Kglcm' x 0.85 = l. 782 Kglcm' 

cj>Pn = l. 782 x 226.5 = 403 Ton x m < 631.64 

No pasa comparando con P.,= 631.64 ton m pero cada fórmula es empírica. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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2(2) REVISIÓN COLUMNA (C1); CRITERIO AISC (LRFD). 

1.- Columna sección ·r de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASlM A-36). 

Altura de la columna L = 3 50 cm 

2.- Elementos mecánicos. 

ESTÁTICA SISMO X 
p 299.7 Ton 4.90 Ton 

M, """""" 7.06 Ton -m 63.8 Ton- m 
Mxmfenor 11.18 Ton- m 88.1 Ton- m 
Mysupc:nor 0.05 Ton- m 
Mymfenor 0.19 Ton- m 

3.- Propiedades geométricas de la sección. 

PERF D ¡,. t.. (¡ A !, S. z. r, ly 
IL cm cm cm cm cm' cm' cm' cm' cm cm' 
C-2 80 60 2.54 4.4 706 83047 20762 23127 34.3 15849 

6 1 3 

4.- Compresión por carga axial. 

Py=Afy 

Py = 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Ton h 

<j>Py = 0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton 
1 

P.= 299.7 + 4.9 + 0.3(21.9) = 311.7 Ton (CV + S.+ 0.3 S,) 

SISMO Y 
2!.90Ton 

31.1 Ton- m 
109.60 Ton- m 

s.. z, 
crñ3 cnl3 

5283 8031 

5.- CondiciOnes de sección compacta para miembros en compresión según tabla Bl.5. 

a¡ Patines. 

Cortd.E ... Stmm -bf 436 
-$; 
2tf ,Fy 

bf = 60 = 6.8 s; 436 
2tf 2 X 4.4 .J253Q 

8.67: Cumple la sección en sus patines es compacta. 

b) Alma. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

r, 
cm 
15.0 

D 

1 

~1 
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p 
Para -·->0.125 

q,.PY 

h = d- 2 tr= 80- 2(4.4) = 71.2 cm 

l= 311.7 
q,bpy 1607.56 

0.19 >0.125 

__!:_ = 71.2 = 28.03 
t. 2.54 

1600 
(2.33-0.19)=68.07 

.J2530 

2120 42.14 
.J2530 

28.03 < 42.18 <68.07 :. EL ALMA ES COMPACTA 

6.- Pandeo flexionante. 

l.. =KL {Fy 
, rnV"E 

··-

(LRFD E2-4) 

Kx=0.97(casoa)". Ky=0.90 (casca) • 
Kx = 3.48 (caso b) Ky = 1.88 (caso b) •• 

• Desplazamiento lateral impedido. 
•• Desplazamiento lateral no impedido. 

DISEÑAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO. 

l.. = 3.48x350 
a 34.31x¡¡ 

l.. =1.88x350 
"' 15.0x¡¡ 

2530 = 0.398 
2040000 

2530 = 0.492 
2040000 

El esfuerzo critico de pandeo será: 

Síi..,<l.S F~ = (o.658'-·') Fy: Pandeo inelástico. 

ING. JOSÉ LlliS FLORES RUIZ 
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SiA.>l.5 F = (
0

·
877J Fy: Pandeo elástico. 

" J.. z 
' 

Se toma el valor mayor de i~. 

Fa= (0.658 '0492
') x 2530 = 2286.23 Kglcm' 

q,, P.= 4>, Fa A= 0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg= 1371.97 Ton. 

8.- Compresión por flexión M, y My. 

_P_._ = 31
1.

7 = 0.227 > 0.2; Se aplica la siguiente fórmula. 
cj¡,P, 1371.97 

CONDICIÓN SISMO X: Pu = 299.7 + 4.9 + 0.3 (21.9) = 311.7 Ton 

DIRECCIONX DIRECCiONY 
! M,, 1 ~ 1 7.06 + 63.8- 70.86 Ton- m i M.um. 1- 10.05 + 0.3 (31.1)- 9.38 Ton- m 

M""" 1- 111.18 + 88.1-99.28 Ton- m M.n1v 1--10.19 + 0.3 (109.6)- 33.07 Ton- m 

CONDICIÓN SISMO Y; Pu = 299.7 + 0.3 (4.9) + 21.9 = 323.07 Ton 

DIRECCIONX DIRECCIONY 
M.., 1 = 17.06 + 0.3 (63.8) = 26.2 Ton- m M.=· 1 =-1 0.05 + 31.1 = 31.15 Ton- m 

M"" 1_= li 1.18 + 0.3 (88.1) = 37.61 Ton-m M"" 1= 10.19+ 109.6= !09.79Ton-m 

9.- Cálculo de los momentos M,.. y Muy 

M, = B, M,, + B, Mt, (LRFDHI-2) 

e 
B= m =>10 

1 p . 
1--· 

(LRFD Hl-3) 

P,, 

SISMC , SISMO Y 

c... = 0.6 ·0.4C
086

)=031 c... = 0.6- 0.4( 
26

·
20

) = 0.32 
99.28 37.61 

c..,. = 0.6- 0., 
938 

) = 0.48 c.., o.6-o.{ 
3

1.1
5

) = 048 = 
33.07 109.79 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M 

Cálculo de P = Ag Fy 
el Á 2 

' 

706 X 2530 
P = ( )' =11276104.14 Kg: CargacríticadeEuler. 
'" 0.398 

P = 
706 

x 
2530 

7378957.63 Kg: Carga crítica de Euler. 
,,, (0492)' 

1 - Cálculo de B1• 

SISMO X SISMO Y 

0.31 
Blx = 3JJ 7 

1- . 
0.31 ~ 1.0 B = 0.31 = 0.32 :. 1.0 

lx 323.07 
J----

11276104 ll276104 

B 
. 0.48 

ly = 3 7 = 0.48 =J. O 
1- JI. 

7378957 

B,,. - ~;: 
07 

0.48 :. J. O 
1- . ).' 

7378957 ·'' 
·"' l 

2.- Cálculo de B2 : B, = 1.0 en un marco arriostrado. 

:i: ., 

B - 1 
2 

-1-IP [~] 
" IH L 

(Cl-4) 

B, = [ ¿ p ] 
l- ¿ P:, 

(Cl-5) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F:L U. N. A. M 

-Donde: . 

6oo = Desplazamiento relativo. 
L = Altura columna. 
¿ P, = La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestión. 
¿ H = La suma de todas las fuerzas horizonlales del piso que producen 6o!,. 

Datos: 

(~~ J 0.0110: ver tabla 4. 

= 4800 Ton. 

LH = 579.2 Ton. ver tabla 4. 

1 

B2 = 1-4800[0.0!0] 
579.2 

1.09 

MOMENTOS DE DISEÑO 
SISMO X 

DIRECCIONX DIRECCIONY 
~ L- 17.06(1.0)+ú3.8(1.09)=76.60 Ton-m M., 1 ~ 1 0.05(1.0}-f-{).3(3 I.I )( 1.09)-10.22 Ton-m 
M~ 1- ll I.I8(1.0)+88.1(1.09)=107.20 Ton-m M., 1 ~ 1 0.19(1.0}-f-{).3(109.6)(1.09)=36.09 Ton-m 

SISMO Y 
DIRECClONX DIRECCIONY 

M~ 1- 17.06(1.0}-f-{).3(63.8)(1.09)-27.92 Ton-m M~ 1- 1 0.05(1.0)+3I.l(l.09)-33.95 Ton-m 
M~ 1 lll.l8(1.0)+0.3(88.1)(1.09)-39.99 Ton-m M,, L- 10.19(1.0)+109.6(1.09)-119.65 Ton-m 

3.- Flexión. 

Longitud sin amostrar del patín de compresión (L,) = 350 cm 

25 1 5 r, 25 1 5 x 1 5 
Lp = · = = 750.01 cm> 350 :. 

~Fy r .J2530 

Se tiene un flexión plástica . 

.P,M, = q, Mp: q, = 0.9 

Mp = Fy Z s 1.5 M,= 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 

<j>,Mn,=0.9x585.11 =526.60Ton-m 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA· F. L U. N. A: M 

My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = !3365990 = 133.66 Ton- m 

L5 My, = L5 x 133.66 = 200.49 Ton- m 

Mp, Fy Zy = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 :. Tomamos 200.49 Ton- m 

~' = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton- m 

4.- Interacción. 

Sismo X 

Mux = Ll x 107.2 = 117.92 Ton -m: Muy= Ll x 36.09 = 39.7 Ton- m 

+ + . + . + .1 . -- LO . .E.B -3_1~1;_.7_ ~(10720000xl.l) ~(3609000xl.l)=o 227 0199 0 96=06""< . 
1371.97 9 52660000 9 18044000 

Sismo Y 

Mux= Ll x33.99=J7.389Ton-m: Muy= Ll x 119.65= 13L615Ton-m 

323.07 + ~ (3399000x 1.1)+~ (11965000x 1.1) = 0.235 + 0.063 + O.ó48 = 0.946 <LO:.E.'B 
1371.97 9 52660000 9 18044000 ·\ 

:!' 

Fue más desfavorable la dirección Y. trabaja la columna al 9~.6% en eficiencia. es decir. está correcta . 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. l. U. N. A. M 

Ejemplo 7.2.(3) Diseñar la capacidad de carga de un ángulo de 1 \.S" x V." 

z .. w ANGULO DE LADOS IGUALES 
• · .. 1 

1 
• .. • e-o 

--~~~-~-l~~~-------x 
y .. u9 r o:_l!_• -!j:::'j/;:··=·-~· :;¡:~~-"" 

.~ - ... 
,! .X o! '• .• 

•. 

·~ 

Propiedades: 

A; 4.4cm' 
ry; rx ;J.I4cm 
rw; 1.42cm 
1,; 2.49 cm' 
1.; 8.74 cm' 

Iy; Ix; 5.83 cm' 
rz; 0.73 cm 
G ; 787.860 Kg./cm' 
S,; 1.48 cm' 
S.; 3.24 cm3 

.!. = 
0

·
635 

= 0.3175 cm 
2 2 

x. =1.19-0.3175=0.8725cm 

W y Z son los ejes principales nos dan el mayor y el 
menor radio de giro. 

Longitud de 1.00 m 

Sx; Sy; 2.20 cm.' 

E ; 2'040.000 Kg./cm' 
Fy =2530 Kg./cm' (A36) 

Y =O 8725 cm o . 

J = ~ (bt, 3 + ht ,' )= !(3.8 x 0.635 3 + 3.8 x 0.6353 )= 0.648 cm' 
3 3 

Cw = -
1 

(b't,' + h't,' )= -
1 

(3.8 3 x 0.635 3 + 3.83 x 0.635 3 ~.780 cm• 
36 36 

- 2 2 22 2 1 2 2 r. =\X. +Y. + rx + r,. =, 0.8725 + 0.8725 + 1.14 + 1.14 = 2.03 cm 

= 1- = 1- = 0630 H 
[
(x.' +Y.')] [(o8725' +0.8725')] 

ro' 2.032 
· 

REVISIÓN PANDEO LOCAL. 

b 3.81 640 640 -¡ = 
0
_
635 

= 6.00(-JFy = ./
2530 

= 12.70. Entonces no hay disminución por la relación ancho grueso 

Qa;l: Qs=l: Q=QaQs;l 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA- F. L_ U. N. A. M 

EL MOMENTO DEBIDO A LA EXCENTRICIDAD DE LA PLACA. 

w 
\ 

Y=LI9 · 

.- -

1=3.81 

/' 
--Ez 

Pu ---. •'' 
~· ' J 

-· 

·. / d 

z 

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

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

- tgussc~:().6JS(I14"') 

0.7071 0_7071 -
Ew = (Lg+tg)= (3.81+0.635)= 1.5715 cm 

2 2 

- 0.7071 - 0.7071 
Ez=y,2- (Lg-tg)=1.19,2- (3.81-0.635)=0.56cm 

2 2 

Pu 
Suponiendo - > 0.2 

9Pn 

-+- +-- <1 o Pu 8 ( Mu:: Muw) 
¡pPn 9 IP.Mn:: Mnw - -

Mu:: = B, Mnt = ( Pu) x 0.56Pu; Cm= LO 
1--

Pe:: 

Cm 

KL Fy 
A.=-­

' rn \ E 

Pe::= A~~y ;...le'= (KLJ' Fy =( 1 x 100 )' 2,530 
AC r,1r E 0.73 x 1r x 2'040,000 = 

2358 

Pe·_ 44 x 2,530 _ 
-- 2.358 - 4,720.94kg 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M 

-Cm -
Muw = B,Mnt = ( Pu) x 157!5Pu;Cm= LO 

!--
Pez -

Pew=AgFy_k'=(KL)'Fy=(!x!OO)'x 2,530 0_6232 
k 2 ' r.;r E 1.42 x 7! 2'040,000 

Pew = 4 .4 x 
2

•
530 

= 17 863.20 K 
0.6232 , g 

El limite de esfuerzo en la fibra extrema por flexión en ángulos puede ser supuesta para propósitos de diseño a 
hacer Fy 

S - Iz - 2.49 - 1 4796 ' z--- --cm 
Cz 1_6829 

Mnz = FySz = 2,530 x 1.4796 = 3,743.39 Kg- cm 

S 
_ Iw _ 8.74 _ 

3 244 3 w--,--- . cm 
Cw 2.694 

Mnw = FySw = 2,530 x 3.244 = 8,207.32 Kg- cm 

-+- +-- <10 Pu 8 (Muz Muw) 
1/JPn 9 1/J,Mnz Mnw - · 

[ 

M. M_ l - ~ Pu 8 0.56 Pu (1.0 cm) 1.5715 Pu (1.0 cm) 

3•519 ·54 +<) 0.9 x 3.743 .39(1- Pu ) + 0.9x 8.207 .32(1- Pu ) = 

1 

4.720.94 17.863.2 

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

Sustituyendo 
Pu = 1400 = 1.01 
Pu = 1426 = 1.0 

Pu 1426 - = = 0.41 > 0.2 Supuesto 
cj¡Pn 3519.54 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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7.3 PLACAS BASE DFCR (LRFD). 

La placa base es el elemento que transmite los elementos mecánicos de la columna (carga axiaL conante y 
momento flexionante) a la cimentación. a través de las anclas y estas a base de adherencia a un dado de 
concreto reforzado generalmente. La teoría para diseñar estas placas base esta en función si la placa esta 
sometida únicamente a carga axial. y momento o a carga axial y momento en dos direcciones 

7.3.1 TE ORlA PARA DISEÑO DE PLACAS BASE SU JET AS A CARGA AXIAL. 

---------------· . . . . : . : 
d 

. . : . . 
: . .. . 
----------------t/ 

n .80bf 

8 

. \ db, 
n=--

4 

m 

.95d 

m 

n 

X-( 4db, ) P, 
- (d+b,)' cjl,P, ~,=0.6 

N 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

M,=:~(~) 
~M,= 0.9 FvZ = 0.9 Fv (~) . . 4 

M.,:;;~M, 

2P 
t 2! e • 

\0.9FyBN 

f! = Mayor valor de : 
(m. n. A.n') 
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EJEMPLO (7.3.1): 

(IR254 x 67.4 Kglm) Pu = 90 Ton fe= 200 Kglcm' 

cj>, = 0.6 d = 25.65 cm br= 20.27 cm 

ó =0.5 (0.95d- 0.8b,-) =4.075 cm 

x-[ 4db, J P. _ 88.76 
- (d + b, f cjl,P. - cP,P. 

DISEÑO DADO: 

A - P. = 90,000 = 882.35 cm' 
IREQ- cP,(0.85f' e) 0.6(0.85)x (200) 

N=,A 1 +Ll=29.70+4.08=33.78 cm 

B =A¡ = 882.35 = 26.12 cm 
N 33.78 

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

cj>,Pn = 0.6 (0.85fcNB) 

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

2, 0.99 
-:=== = 1.809 ~ 1.0 
l+d-0.99 

'. ' 1.0, 25.65(20.27) 
1\.ll = = 5. 70 cm . 4 

tn =(N- 0.95d) = [35- O 95(25 65)t 532 cm 

; 2 2 

21 



n = (B-0 8b,) [25-0.8(20.27)] = 
4

_
39 

cm 
2 2 

Domina 1! = i.n' = 5. 7 cm :. diseñamos con este valor 

t?. e 2P. 
\ 0.9F,BN 

t=5.7 2(90000) =1.71cm 
\o 9(253oX25X35) 

Usar 1.9 cm (3/4"). DISEÑO FINAL PLACA BASE SERÁ: 

PLACA BASE = 1.9 x 25 x 35 cm 

= 3/4" X 9.84" X 13. 77" 

EJEMPLO (7.3.2): Si el apoyo de concreto es mayor a la placa base seleccione la placa más delgada 

fe= 200 Kg/cm' P, = 90 Ton 

N= 28 cm (d = 25.65 cm) 
A, =644cm' 

B = 23 cm <br= 20.37 cm) 

A:= 4A1 = 4(644) = 2576 cm' 

" P = " [o.85f' BN A,] 
'l'c n '+'e e \ Al 

= 0.6¡0.85 X 200 X 23 X 28; ¡ 1 
= 131.376 Kg = 131.376 Ton 

X= 88.76 = 88.76 0_675 
cjl,P. 131.376 

, = 2, X 2;'0.675 
1\. = = 1.046 ~ 1.0 

1 +, 1- X 1 + d- 0.675 

e= A.n' 1 .o,. 25.65(20.37) 
4 

= 5.714 cm 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M 

t = 5.714 2 x 90,000 = 2.0 cm 
\0.9x2530x23x28 

Dejamos: 

PLACA BASE = 2.2 x 23 x 28 cm= (7/8" x 9.05" x 1 1.02") 

m -·············· . . 
• • • ' • • . . 

d : . .95d N . . 
• • • • • • • • ,. • : • ................ 

t/ m 

n .aob, n 
8 

EJEMPLO (7.3.3): Análisis y diseño de una placa base con carga y momento DFCR (LRFDJ. 

Con los resultados obtenidos por computadora se analizará y diseñará la placa base. esto es. con una carga 
axial de P =50 Ton y un momento máximo obtenido del análisis de M= 1.7 Ton- m. Tenemos el siguiente 
análisis. Domino CM + CV Carga venical. 

Estructura Grupo A 

1.- DISEÑO DE LA PLACA BASE. 

Datos: 

P =50 Ton 
M= 1.7Ton-m 
Columna "H" 14" x 14" 
re = 250 Kg/em' 
P.= 1.4x50=70Ton 
M.= 1.4 x l. 7 = 2.38 Ton - m 

a) Calculo del esfuerzo admisible al aplastanuento. 

FP = oj>, 0.85 re = 0.6 X 0.85 X 250 = 127.5 
Kglcm' 

oj>, = 0.6 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

'! .. .. ... 
: • = 1.!15 X 355.& ¡•. 337.7 

b • 0.1 X 355.1 
b .. 214.5 

23 

L--· 



. 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N: A. M · 

b) El áJea de la placa será: 

A= 1.5Peq 
F. 

Donde: 

Peq =P+0.071 Mx+0.21 My 

Peq =50+ 0.071 (170) = 62.07 Ton 

Peq. = 1.4 x 62.07 = 86.898 Ton 

A = 1.5 X 86.898 = 1022.32 
127.5 

(Para una columna "H") 

e) Los valores de m y n setán: 

m= n =- (b+d) +~\1(b +df -4[(bd)- A] 
4 4 

m=n= (28.5+33.8)+ 
4 

+ ~ \(28.5 + 33.8)2
- 4[(28.5 X 33.8)-1022.32] = 

4 

=0.465 = 1 cm 

Como núnimo tenemos que dejar 4" por lo tanto: 

d) Las dimensiones de la placa serán: 

B =b+2 m= 28.5 +2 x 10.16= 48.8 cm O 50 cm 

N= b + 2 n = 33.8 + 2 x 10.16 =54. 1 cm [' 55 cm 

Por lo que los \'3lores de m y n serán· 

B-b 50-28.5 
m=--= =10.75 cm 

2 2 

N-d 55-33.8 
n=--= =10.6 cm 

2 2 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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e) Ahora determinaremos si existen tensiones o no en la placa con la siguiente fórmula. 

X= P.N' +N= 70x0.55
2 

+ 0.55 =l.Ol 6 m>N 
12M. 2 12 X 2.38 2 

Por lo que se deduce. que no hay tensiones. 

f) Calculo de esfuerzos. 

r ~ P. + 6M. = 1oooo + 6 x 238ooo = 34_89 Kg 
BN BN2 50 x 55 5ú x 55 2 cm' 

F = P. + 6M. = 70000 - 6 X 238000 = 16.01 Kg 
2 BN BN2 50x55 50x552 cm' 

g) Espesor de la pmca. 

F, = F, - Fz = 34.89- 16.01 = 18.98 Kglcm' 

F, = 18.88- 15.85 = 3.03 Kglcm' 

Tomando un ancho de 1 cm de placa. la carga uniforme es: 

:. W1 = F, - F, = 34.89- 3.03 = 31.86 Kglcm' 

W, = F4 = 3.03 Kglcm' 

Ahora calcularnos el momento en el voladizo con las presiones máximas. y calculamos el espesor "t". 

M W,L
2 

31.86 X 8.822 "3 2 , =--= =1- 9. 3Kg<m 
2 2 

W2L' 3.03x8.822 

M, = -- = = 78.57 Kg<m 
3 3 

MT. =M,+M2 =1317.8 Kg-cm 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Por lo que el espesor será: 

4M 
t = ___!,_ donde: Fy = 2530 Kglcm' 

\ 0.9F, 

•4 X 1317.8 
t = = 1.52 cm:. dejamos t = 7/8" = 2.2 cm 

\0.9x2530 

2.· DISEÑO DE ANCLAS. 

Como no existen tensiones para el cálculo de las anclas. estas se colocarán sólo para resis!Jr el 
conante. la erección de la estructura y esfuerzos accidentales no pm~stos. por lo tanto. colocaremos 
anclas de$ 3/4" y 60 cm de longitud total quedando como se indica en la siguiente figura. 

~ 
Columna ' ....... 

~ Grellt _rP .rR 7. 6 

Tuerca ~/ 'l'"////////' ''l: 5 
Niveladora/ 

;3/4"" 
A- 36 

6 o.o 

Dado 2 = 3.8 

'\. -\.. 1 

' f7·6f 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DISEÑO DE ELEMENTOS A COMPRESIÓN 

4.1 ELEMENTOS DE LA TEORÍA DE LA INESTABU..IDAD ELÁSTICA E INELÁSTICA. 

A diferencia de los elementos en tensión el problema de las estructuras metálicas es que debido a su esbeltez 
los miembros pueden pandearse. que es un fenómeno de estabilidad y no de resistencia es un fenómeno que 
cuando ocurre generalmente causa colapsos en la estructUra. 

El AISC limita a que la relación de esbeltez KL (200 
r 

o LJL 
(a) (b) /C:) (el) (e) 

TI 
1 

(1) (g) (h) Q) 

FIGURA 4.1.1 SECCIONES TÍPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

4.1.1 ECUACIÓN DE EULER 

En la fórmula de Euler para una columna larga. recta. cargada axialmente. homogénea y con e>.tremos 
redondeados. Los CJCS x y y se localizan según la figura como el momento flexionante en cualquier punto de 
la columna está dado por - Py. la ecuación de la curva elástica se escribe de la siguiente manera: 

El d3y/dx'=-Py 

Multiplicando ambos miembros de la ecuación por 2 ~e integrando se obtiene 

Cuando y=o. dy 1 dx = O. y el valor C 1 es igual a Po' por lo que 

El ( dv /dx ¡' = 1'\~ +Po' . . 
La expresión anterior se puede escribir de la siguiente manera: 

< dy /dx ¡' = P 1 El ( )~ +Po'¡ 

( dy /dx ) = ...¡ P 1 El ...¡ ( }~ +Po') 

dy/ ...¡ ( r +Po')= ...¡ (P 1 El) dx 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Integrando la expresión se obtiene: 

are sen y = _ :( P ) + C2 
o ' El 

Cuando r ~ O y y ~ O. C2 ~ O. La ClllV3 elástica de la columna uene la forma de una senoide expresada por 
la ecuación. 

Cuando r ~ L l 2, y ~ 6, se obtiene: 

are sen y 

o 

--
'( p) ··; EJ X 

En esta expresión Pes la carga crítica de pandeo que es la carga máxima que la columna puede soponar antes 
de volver>e inestable. Despejando a P se obtiene: 

p = 1[2 El 
L' 

La carga inicial de Euler. Pe. es una carga que mantendrá justamente a la columna en la forma deformada 
que se muestra en la figura 4.1.2. En cualquier punto a lo largo de la columna el momento ex1remo aplicado 
Py, es igual al momento resistente interno. EltA en donde t/> es la curvatura de la columna en el punto 
correspondiente. 

. 
y 

.~ I~ 
X 

p ~~ p 
X 

~ 
J. .l. 

!!! ~ 2 
L 

FIGURA 4.1.2 PERFIL PANDEADO DE UNA COLUMNA CON EXTREMOS ARTICULADOS 

Dividiendo los dos lados de la ecuación (2.0) entre .4 y sustiruyendo 1 ~ A ,;, siendo r es el rad!o de giro de 
la sección transversal. se expresa la carga de pandeo en términos del esfuerzo de pandeo. Fe: 

P 1t
2EI 1t

2E 
F =F =-=-=--
~ ' A AL' (~ )' 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

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

. ,.'E 
F =F =---:e 

~ ' (~)' 

Al término fKI/ r! se le denomina relación de esbeltez y es usado generalmente como un parámetro en cuyos 
términos se puede expresar en forma gráfica o analítica 

En el diseño de factor de carga y resistencia LRFD se normaliza el parámetro de esbeltez con respecto a la 
resistencia de fluencia del material. 

Fcr 1T
2E 

-=--;---~ 

Fy Fy(KL 1 r )' 

Graficando el esfuerzo crítico 

F= P/A 

Fy!2 

Fy 

Fy/2 

Región inelistica 
Columnas 
cortas 

Por definición 
Fy 

Fcr=-;-z 
AC 

KL :Fy 
Ac = -- Parámetro de esbeltez 

7tr.E 

Columnn._gas 

Fcr- [o.658A0~Fy 

0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 

La resistencia a compresión será: 

cj>c Pn = cj>c Fcr Ag 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M .. 

TABLABS.l 

RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR 
DEL ANCHO- Ap l..r 

ELEMENTO ESPESOR (sección compacta l (sección no comoacta) 
Patines de perfiles I 545 1358 Ir) 

híbridas o vigas armadas b/t JFY: J{Fy,- 1 160)/k, soldadas a flexión 
Para P.I.P,P,.sO.I25[c] 

Almas en flexión y 5730[1 2.75P. J [g] 
compresión axial combi- hit,. JFY cj¡,PY 

8150[1-074~] nada Para P.,/.p,l'y>O.l25[c] JFY cj¡,P, 
1600[2.33-~ );?: 2120 
JFY cj¡,PY JFY 

Sin sismo Con sismo 
Patines de perñles 1 (in-
Cluyendo secciones hí- - b/t 545 436 

. 
Bridas) y canales en fle- --

JFY: JFy, xión [a] 
Para P.,/.p,l',<0.12Sfcl 

Almas en combinación - 5730(I- 2.75P") 4360(I- L54P") [g] .JFY ~,P, .JFY ~.P, 
Flexión y compresión - - hit,. 

Para P.,/<l>.,P,.>O.I25fcl 8150(1-0 74~) Axial 

1600 ( 2.33 -~ J;?: 2120 
JFY cj¡,P, 

JFY cj¡,P, JFY 
[a] 
(b] 
[e] 

Para vigas lu'bridas. usar el esfuerzo de fluencia del patín Fy, en lugar de Fy. 
Supone el área neta de la placa en el agujero más ancho. 

[d] 
[e] 

[1] 

[g] 

Supone una capacidad de rotación inelástica de 3. Para estructuras en zonas de alta sismicidad. una 
capacidad de rotación más grande debe ser requerida. 
Para diseño plástico usar 1300/Fy. 
F, = Esfuerzo residual de compresión en el patín. 

= 705 Kg/cm' para perfiles laminados. 
1160 Kglcm' para perfiles armados. soldados. 

4 
K, = r;::¡;- pero no menos que 0.35 !>K.,,; O. 763 

-y hit. 
Para miembros de patines diferentes. ver apéndice B5 .l. Fy es el esfuerzo mirumo de fluencia 
especificado del Upo de acero que se usa. 
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4.2 FÓRMULAS DE DISEÑO RELACIONES ANCHO ESPESOR. 

COMPRESIÓN AXIAL 

A.,= 7951 -.¡Fy 

{ 

A.,= 2660/ .:Fy 

~!I~~hb=~c:-: A., = 2000/-. Fy 

b 

A, =912/,'(Fy/KJ 

t::rf---~ A, =912/AFy!KJ 

-~=ti=j A., =2120/./Fy 

,. b '1 A. = 2000/- 1Fy ' . 

TD¡._._- A. =2000/.Fy ' . 

r b ., 
~-~==~~----:-;,, = 2120/- Fy 

lt:::=:::=:=l 
A., = 2120/- Fy 

Si la relación ;_ < i-. La sección es compacta 

Si la relación i-. < i. < )~ La sección no es compacta. 

A.= ancho 
grueso 

Si la relación ). >i~ Es un elemento esbelto en compresión. puede tener un pandeo local. 

b ancho "if =grueso 

SI dan valores mayores 
caen en perfiles delgados 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M . . 

CONSTANTES RELACIÓN DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FVNCJON DE Fy 

FÓRMULAS VALORES 

RELACIÓN (SMD) 
Fvll .!!Te m' 

A -36 (2530) A- 50 (3520) 

4361, Fy 8.7 7.4 

5451- Fy 10.8 9.2 

6401- Fy 12.7 10.7 

7951- Fy 15.8 13.4 

1060/ . . Fy 21.2 18.0 

1801-_Fy- 700 27.7 22.3 

1595/-_- Fy 31.7 26.0 

2000/ .. Fy 39.7 33.7 

2120/ . . Fy 42.2 35.8 

26601- Fy 52.8 44.8 

53701- Fy 107.0 90.5 

8130/- Fy 162.0 1370 

91,333/ Fy 36.1 26.0 

145,540/ Fy 57.5 41.4 

232,000/ Fy 91.7 66.0 

630,000/ Fy 249.0 179.0 

1475/, - Fy 19.33 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M. 

4.3 LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PARTJ 
MARCOS. 

r= Radio de giro = ~ 

(1) 

La forma P'" 1 elide (1) lb) 

lo colvmna ae - • ' __ ... ..,.. ,. 
. . : . . 

• . 
• . . . . 

• • 

V. V. 

t t 
Worl«lric:od<K 0..5 0.1 

v.Jar rw>mcn6olkl ..... 
1C cuondo 10 esl.i cerca 0.65 0.80 
de .. COftdic:tOI>CI ideales 

~ 
-... ........ ~ 

;r'E 
.Fcr= (KL!r)' 

u.. 

(e) (el) 

• • ' ....... ._.. . 
: · . 
' • . 

: : . : . 
V. 

t 
1.0 1.0 

1.2 1.0 

t 

1 
IICJ.ZI 

t 
lb) 

(e) 

~ ' 9 

V. 

t 
2.0 

2.10 

lto&ocióo imped>Qo Tllllo<ión illlpC>dido 

ROUICIÓollim 

~tnnes de r1tremn 
~ ROUICióa i""""'ido 

f Rcoat-tónhm 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M. 

' ' 
'· GA K Gs 

' 
t;,., ... ... GA K Ge ... 

50.0 1.0 60.0 
10.0 10.0 

f:8 0.0 
a.o o .o 3.0 

.... 
: F ~8:8 

... 
100.0 100.0 
60.0: 50.0 
30.0 o 0.0 f- 30.0 
20.0 4.0 f- 20.0 

2.0 2.0 . 

0.8 
1.0 1.0 0.9 o .o 0.8 0.8 

1§f + 3.0 'U 
7.0. 1.0 
6.0 6.0 

0.7 0.7 6.0 6.0 
0.6 

0.7 0.6 
0.6 0.6 

4.0. 2.0 4.0 

0.4 ,OA 
a.o a.o 

0.3 0.3 2.0 1- 2.0 

0.2 
0.0 

0.2 
f- 1.6 

1.0 1.o 
0.1 0.1 

o 0.6 o o - '- 1.0 o 

(a, Mov•rnento& laterales 1mpedldo& (b) Moo.f•m~ento. lat-.lee no •mpeddoe r; . -
-

--

GA __j 

ENTREPISO 1/ 1 7 CRITICO-

'1 '/Ge 

,. ... .. 'r "' 1,. 

EN NUDOS EN APOYOS 

VALORES RECOMENDABLES PARA DISEÑO . 

GA = 1 EMPOTRE 
.. 

GA = 10 ARTICULACIÓN 
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4.4 EJEMPLOS UTILIZANDO PERFUES LAMINADOS Y COMPUESTOS 

Ejemplo 4.4.(1) Diseñar la capacidad de carga de una columna doblemente aniculada IR =203 x 26.6 eón 
una altura de 2.50 mts para acero A36. 

Pu 

1 

L-{ 
! b . 

. -.--,, :-IF' t, = 0.84 

d=20.7__d__b_58 

-'-.\!f::..U.L_.;_. 

Revisión de la sección si es o no compacta. 

PATIN ALMA 

b 6.65 
..t =-=-= 7.92<10.80 

1¡_ 0.84 
1.. = ~ = 

19
·
02 

= 32.79 < l..r 
tw 0.58 

Ap = 545 = 545 = 10.80 
-Fy -2530 

2120 2120 
Ar---- 42.20 - JFy - .J2530 

Nos indica que no habrán pandeos locales. 

, ___ KL fFY 
""'-. 7lT fE Del Manual IMCA rx = 8.7cm. 

Sustituyendo 

ry = 3.1 cm Siempre se toma el menor valor 

de r ya que es el mas desfavorable 
en compresión. 

1 X 250 2530 
..le= _;r_x_J.-

1 
1-
2
-,
0
-
4
-
0
-,
0
-
0
-
0 

= 0.904: es menor de 1.5 entonces ocupamos la fórmula de la mehistica. 

Como M;< 1.5 Fcr = {o.658'"'' ~Y= (0.658" 904
' }2530 = 1,797.10 Kglcm' 

cj>c = 0.85 

c1>c Pn = cj>c F cr Ag' Del Manual (IMCA) Ag = 33.90 cm' 

Sustituyendo 

cj>c Pn = 0.85 x 1.797.1 x 33.9 = 51.783.40 = 51.78 Ton 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M. 

Otro procedimiento 

KL = 1 X 250 = 28.74 KL = 1 X 250 = 80.64 
rx 8.7 ry 3.1 

KL 
Entrando a la tabla con - = 80 (mayor) 

r 
<j>Fcr = 1,539 Kglcm' 

<j>Pn = <j>Fcr x A.= 1.539 x 33.9 = 52.17 Ton 

Ejemplo 4.4.(2) Encontrar la capacidad en compresión 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 Kglcm' . 

. @ t=0.602 
( l 
D=ll.40 

A.=D=I1.40 =18.94 
t 0.602 

A. = 145,540 = 59_16 
p 2460 

A.r = 232,000 = 94_30 
2460 

Se compara 18.94 < 59.16 entonces la sección es compacta 

Ag = 20.48 cm' KL < 200; 
1 

X 
200 

= 52.22 < 200 
r 3.83 

r= 3.83 cm AC = 1 X 200 2460 = 0.577 < 1.5 
ltX 3.83\ 2'040,000 

entonces ocupamos la formula de· 

pandeo inelilstico. 

Fcr = (o.658o.m' }1460 = 2,140 Kg/cm 2 

q,c Pn = 0.85 x 2140 x 20.48 = 37.253.12 Kg = 37.25 Ton 
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FLEXIÓN DE VIGAS 

1. FLEXIÓN SIMPLE, MOMENTO ELÁSTICO Y PLÁSTICO. 

La resistencia de las vigas a flexión depende de manera muy imponante del sopone lateral del patín de 
compresión distinguiéndose básicamente 3 clases de sopone. 

l.- Se supondrá que las vigas tienen sopone lateral continuo en sus patines de compresión. 

2.- Luego se supondrá que las vigas están soponadas lateralmente en sus patines de compresión a intcrcalos 
conos. 

3.- Por último se supondrá que las vigas están soponadas en sus patines de compresión intervalos cada vez 
más grandes 

FLEXIÓN SEGÚN AISC (LFRD) 

E.N. --+----1-----J 

(a) (b) (e) (d) 
VIGA "1" ELÁSTICO INELÁSTICO PLÁSTICO 

Figura la Distribución del esfuerzo normal debido a flexión en los rangos elástico e inelást•co 

eh, M,: RESISTENCIA A LA FLEXIÓN: eh,= 0.90 

MIEMBROS EN FLEXION 1 

0 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA · F r U N A M . . . . . . 

Zonalil M,= Mp= Z, Fy:!> 1.5 My (Fl.l) 

Momento Plástico 
M,= Fy S,. 

M, =C.[ M. -(M. -M,{~: =~:J]sM. (Fl-2) 

Zonalll 
Momento lnelástico 

M, = S, (F, - F,) 
F, - 705 Kg/cm': Vigas laminadas F,- 1160 Kg/cm'. Vigas soldadas 

M, =M" =e{:.-\ EI,.GJ +( ~~ )' I, c.] s M. (FI-IJ) 

Zona el 
Pandeo Elástico por M =M = c.S,X1{2 2 

Torsión Lateral . X1 ·X,< . . " 

(~: J 1 + 2( ~r• J -M• 
\ 

Z, = Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide menor (o y). cm' 

Z, Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide mayor (o x). cm' 

S,. Módulo de la sección elástica con respecto al eje centroide mayor (o x). cm' 

C. = Constante de alabeo cm6 

J Constante de torsión cm 4 

' Jx 
Módulo de sección elástico Sx = C 

Módulo de sección plástico (Z) 

El módulo de sección plástico divide a la sección en 2 partes de áreas iguales siendo entonces la suma de los 
momentos estáticos de estaS áreas respecto al centro de áreas de la sección el módulo de sección plástico. 
A1 

o/J?'s-t~~~ A1 =A2 Z=A1 Yc.a.~+A,Yc.02 
-.-.-----. 

h 1--·~}i.t h/2 

hi2 
2 

l = (bh X ~)X 2 : bh 2 
2 4 4 

Las longitudes L, y 4 se definen en la sec. FL2 de la especificación AJSC LRFD como sigue: 

ING. JOSÉ LUiS FLORES RUIZ 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U. N. A. M. 

Para secciones de perfiles 1 y canales sometidos a flexión alrededor de su eje mayor 

2516 r, 
L• = Jf,. 

Parra vigas de barras rectangulares sólidas y caJOnes: 

donde: 

264000 r, ITA 
----é..· -yJ A 

M, 

r, Radio de giro con respecto al eje centroide menor (o y). cm. 
A ; Área de la sección trans\'ersal. cm'. 
J ; Constante de torsión. cm'. 

(FI-4) 

(Fl-5) 

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

Para las secciones de perfiles en 1, doble o uni-simétricas con el ala de compresión mayor que o tgual al ala de 
tracción. y canales cargados en el plano del alma. 

(FI-6) 

(FI-71 . 

donde X =~~EGJA 
' S 2 

' 
(FI-8) 

x, =4~(~J' 
I,. GJ 

(FI-9) 

donde 

E ; Módulo de elasticidad del acero; 2040000 (Kglcm') 
G Módulo de elasticidad al cone del acero = 780000 (Kglcm') 
I, = Momento de inercia alrededor del eje centroide (o y. cm') 
C., = Constante de alabeo. cm6 

Ft ; {Fyr- F,) ó F,. se toma el menor (Kglcm') 
F yr = Esfuerzo de fluencia en el patín (Kglcm') 
F"" Esfuerzo de fluencia en el alma (Kglcm') 

. ,· 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA. F. L U. N. A. M. 

Dise-ño 
PlastlCD : 

1 
1 

+bMcr pora Cb= 1 O 

/ RPsistrnr•~ 
b:tSIC!l 

L-----~' ----4---------------------r--------Lb 
' Lpd 

Figura 4.2 Determinación de la resistencia de diseño a la flexión .P., M.. (C, = l. O) 

COEFICIENTE DE FLECIÓN Cb. 

El coeficiente de flexión se define como: 

En donde M 1 y M, son los momentos de los segmentos no arriostrados de la viga en consideración. 
correspondientes al extremo más pequeño y al más grande respectivamente. Si las rotaciOnes debidas a los 
momentos de los extremos M1 y M2 están en dirección opuesta M 1/M2 es negativa: de otra forma. M 11M2 es 
positiva. El coeficiente Cb es = LO para ménsulas no arriostradas y miembros en donde el momento dentro de 
pane del segmento no asegurado es mayor que o igual al momento del extremo del segmento más grande 
(p.ej. vigas sobre dos apoyos. donde M, = M2 = 0). 

El coeficiente Cb da cuenta del efecto del gradiente de momento sobre el pandeo por to1'5ión lateral. Las 
ecuaciones de capacidad de momento LRFD. 

12.5M""" cb = ______ __,,_ ___ _ 

2.5M.,.. +3MA +4M 8 +3Mc 

Figura4.3 
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t t t 1.67 t 
Sin aniotrramlento IMer~llntermeillo 

t t t Cb•l.67 1.00 1.67 t 
Sin aniosrramiento lateral intermedio(1) AniOIIJ.unle~o en pumos cargados(1) 

1.11 1.11 1.67 t 
Sin aniD'Stlamiento laterallntermediof1) Anlosbamlen1o en puntos u•gados(1) 

ll!!llllilllllii!l lll ~ 11 111 1 1 11 1 'J 111111 1 1 lll 

t t 
Sin auiOIITamiento latero~! intermedio Aniostaamiento en el centro de la luz 

m L.a~s Ccll gas esran lgualmenfe espadadas 

VALORES DE c. PARA VARIOS CASOS 

--~ 
...... ···"· p:lf:l c. > 1.0 ...... 

··"t----4-----~ ...... ·-c ••. .w. 
~.M •• ,..,,.. r. ::. 1 o 

+.M. 

•··"'·· ,.,, .. e, .. ' o 

'----+-------1--+----r. 
L, 1.. L. 

Figura 4.4 Detenninación de la resistencia de diseño a la flexión <l>b M. (C• > 1.0) 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. l. U. N. A. M. 

L-------~------~--------------- ' o •• .l, 

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

Si i.,;; iop M.,=M, 

Sí i"P < i .. < ;"T 

M =[M -(M -M ( A- A• JJ s M 
D p p ' A -A p 

' p 

Sí i .. > i'T 

r .. 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. l. U. N • .A. M. 

2. PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS. 

Para e\itar el pandeo local es necesario cumplir con que la relación ancho-grueso A. <A,. 

b { b 

h 

,. b •j 

:] 014----
,. b •j 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

flEXIÓN 

J =545/ Fy p . A.,= 1180/, Fy- 705 

Jp=53701-Fy ·-1,=81301-Fy 

Perforada 

A.. = 1595/ ,·Fy 

Jp =5451 -.Fy 

J = 2660- Fy r . 

J =2000/. Fv 
' -

A.,= 912/ ,{F,. -1160)/K, 

J, = 7951- Fy 

JP = 5370/. Fy J, = 8130/ -Fy 

-
J = 1595/- - Fy J, = 2000/ .Fy 

p .. 

;¡p = 5370/. Fy J.,= 8130/ -_Fy 

J,, = 2120/. ·Fy 

2, = 8130/ .Fy 
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DETAllE- DIBUJOS DE TALI..Ell. Y CAMPO 12 DIC.'2000 9:00 HRS. AUDITORJO ESJA. 
PROFR ING. DELFINO RODJÚGUEZ PEÑA ESTIUJC1lJRAS Vll 2 

CURSO INTENSIVO 
DE ACTUALIZACIÓN 

PROFESIONAL 

INTERACCIÓN NORMAS­
REGISTROS-DISEÑO-DIBUJOS 
DETALLE/TALLER Y CAMPO 

1.-

2.-

3 -
10:20 
4.-

FECHA: MARTES 12 DE DICIEMBRE DE 2000 

TEMARIO: 
Presentación. 
Currículum vitae del instructor y una breve semblanza de 
La conferencia. 
De las normas a los registros. 
Especificaciones, Acero vs concreto, Cuantificación de 
planos, Costos de ingeniería, Registros DRO/CSE, 
Licencias y permisos, etc. 
Receso 

De los registros al Diseño. 
ISO 9000, Los agentes libres (fres lancers), Memorias de 
cálculo, Informes, Ejemplos de diseño de estructuras de 
acero con el AISCILRFD 

09:00 - 09:05 

09:05 - 10:05 

10:05 -

10:20- 1 1:20 

5.- Receso y café. 11:20 - 11:40 
6.- Del diseño al dibujo de Detalle y al Dibujo de Taller. 11:40- 12:40 

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

7.- Receso 12:40- 12:50 
8.- Del dibujo al campo. 12:50- 13:20 

Las notas, Los pendientes, Imposible construir y Mantenimiento y Supervisión. 
9.- Sesión de preguntas y respuestas. 13:20- 13:55 
10.- Clausura 13:55- 14:00 

2 



DETALLE-DffiUJOS DE TALLER Y CAMPO 
PROFR. ING. DELFINO'RODRÍGUEZ PEÑA 

12 DIC. '2000 9:00 HRS. AUDITORIO ESIA 
·ESTRUCTURAS VII 3 

PRESENTACIÓN Y CURRICULUM 

Estudios Loma Bonita Oaxaca, Oaxaca 

Desarrollo 
México, D.F. 
Ing. Fernando López A. 
R. V. Construcciones. 
Cia. Cyunsa 
Bufete Ind. D y P. 
Com. Fed. Electricidad. 
Free. Lancer 
ESIA Estructuras. 
Auditoria Disprea 

DESARROLLO DEL CURSO 

y 

Primaria, Secundaria, 
Vocacional. 
ESIA 1965 - 1969. 
1966-1967 
1968- 1969 
1970- 1972 
1973- 1977 
1977- 1986 
1986- Hoy 
1984- Hoy 
Dispreco 

Dibujante. 
Calculista. 
Residente 
Jefe de Grupo 
Supervisor. 
Consultor. 
Profesor. 
Limusa. 

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

EXPOSICIÓN : Sencilla, práctica y un enfoque futuro. 

Conceptos simples. 
Paciencia 
Discrepancias y Divergencias 
Preguntas 

1 DE LAS NORMAS A LOS REGISTROS 

l. Especificaciones 

1.1 Diseño de estructuras de concreto 

Heterogeneidad 
Por Experiencias 
Por las fonnas 
Confianza 

40% D.F. Reglamento de construcciones ( 1989) 
Nonnas técnicas complementarias 

RCDF 
NTC- sismo, viento, 
concreto, mampost., 
cimentaciónes. 

Rep Méx 

60% 

Manual de Diseño de obras civiles 
de CFE (1993) 
Diseño por sismo 
Diseño por viento 
American Concrete Institute 
(Instituto Americano del Concreto) 

1.2 Diseño de Estructuras de Acero 

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

MDOC 
DPS 
DPV 
ACI 

RCDF 
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Normas técnicas complementarias NTC- acero 

Rep. Méx. Manual de diseño de O.C. CFE {1993) MDOC 

80% Rep. Méx. AISC/ ASD American lnstitute Steel Construction 
(Instituto Americano de construcción en Acero) 

IMCA Allowable Stress Design 

5% Rep. Més. 
Diseño por esfuerzos permisibles 

AISCILRFD Load and Resistance Factor Design 
Diseño por factores de carga y resistencia 

MPC/M. monterrey y M.AHM 1M: AHMSA 

1.3 Análisis de Cargas 

1 J .1 Manual de Diseño sísmico de Edificios 
1 J .2 Manuel de Diseño y construcción de viviendas 

para personas de escasos recursos 
1 J. 3 Manual para la Estructuración de Edificios 
1.3 .4 Reglamento de Construcciones del DF 
L3.5 Ayuda para Diseño de Estructuras 

1.4 Observaciones: 

1.4.1 No se vale usar RCDF ~en la Rep. Méx. 
1 4.2 Diferencias: 

a) En Combinaciones 

Estructura Reglamento CM cv V 

Concreto RCDF 1.4 1.4 
Ll Ll 1.1 
Ll 1.1 

ACI 1.4 1.7 
1.4* 1.7* L7* 
1 4* l. 7* 

RCDF 1.4 1.4 
u 1.1 1.1 
u 1.1 

Acero AISC/ASD LO LO 
LO LO 1.0 
LO LO 

4 

S 

u 

1.87* 

1.1 

l. O 

ONVIDDF 

ONVIDDF 
ONVIDDF 
RCDF. 
S:MIE 

Resist.nnteracc 

f',= 0.8 f", 

f, 
• por0.75 

LOOO 

1.333 
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AISCILRFD 1.2 !.6•* 
1.2 0.5 1.3 
1.2 0.5 

b) En Flexión 

FlexiónAISC cj¡Mu=cf¡f, bd2 w(l-0.59w) 
Flexión RCDFrc M.= FR f", b d2 q (l-0 .5 q) 

1 4.3 No se vale: 

a) Usar LRFD con factores de carga del RCDF 
b) Usar RCDF en la República Méxicana (P.E. Q. Roo) 

** 0.5 CV de techo 
1.00 

e) Usar porcentajes y sep. mínimos del RCDF cuando se diseñe con ACI 
d) Decir que el LRFD es lo mejor, aunque tiene 3 grandes ventajas: La globalización, el 
control de las Cargas Vivas y economía en algunas estructuras pequeñas. 

J. 5 Recomendaciones 

l. 5 .l Asistan a los congresos donde cambien de diseño 
ACI 318/97 - ACI 318/2000 
IMCA/DEP-IMCAIDPFCR 

1.5.2 Coleccionen información de catálogos de fabricantes (durante las "prácticas") 
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 componamiento sísmico~= ~Q 

2, Acero vs, Concreto 

2.1 La práctica 

Casas Habitación 
Viviendas de Interés Social 
Oficinas y edificios urbanos 
Plantas Industriales 

2. 2 Ventajas y Desventajas 

Acero Talleres con Grúas 
Casas Tradicionales 

Acero 
rigulización 

Concreto 

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

VentaJa Desventaja 
lndustna casera Control de cal1dad mirumo 
• Paileria 
• Mezcla colado v curado manual 
•Pruebas de calidad •Ad!cionar costos de 

• Rapidez constructiva 
• Taller 
• Concreto pre-mezclado • DesperdiCIO de madera 

• .J 
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• Pruebas de cilindros • Mucha mano de obra 
• Uso raciOnal de losas aligeradas • Mayor tiempo de CJecUCIOn 

3. Cuantificación de Planos 

3. 1 Criterio General • 

CONCRETO ACERO 

100m' más de 100 (Incluve ctmentac ) 
Casa Habttac¡ón 1 Cunen!. 1 por cada 100m2 --

1 Planta + 
1 Detalles 1 De!i!)les 
300m' v 3 N mavores 300 v de 3 N 

Ed1ticw Habítacional 1 Cunentac. 2 por cada 100m' 
Interes Social 3 Plantas 2 czst. y tques --

1 Ese. + 2 por elevaciones. 
2 Detalles 
300m2 v3 N ma:z::ores de 300/JN 300m2 v 3 N mavon:s de 300/JN 

EdificiO Oficinas 2 cimentac 2 cist, y tques 2 cim + 4 ptas. 3 cirn + 2xc/IOU m: 
3 plantas +2 por elev 1 anclaJe + 2 CISt. \' tqs 
1 escalera 2 dets 2 escalera 2 elevador 
2 dets 2 Qor c/100 m' 2 detalles 4 dd.alks 

1 500m' v3N mayores de 500/JN 

Planta lndustnal 2 cun. y 1 muro 1 cun 
1 anclas 2 CISt y tqs. 

-- 4 plantas. + 3 cun. t:quipos 
2 escalera 2 p c/100 m' 
2 detall« 

. 

Ahmtcc!n 1000 m· mavores d 
IOUUm' 

1 cimentac. 1 cunentaL.:JOn. 

-- 1 anclas J anclaje 
I muros + J muros 
2 plantas 2 por c/100 m2 

1 detalles 2 detalles 
1 grúa 2 grúa 

• Inmuebles más o menos regulares No se indican planos de pilotes 

3.2 Recomendaciones 

3 .2.1 Referencia 

Véase la tabla 1 0.2a "Coeficientes para estimado de planos de estructura en N. lnd." 
Libro · Diseño práctico de estructuras de acero 
Autor· Delfina Rodríguez Peña; Edit. Limusa, 1996 

3 .2.2 Enliste todo lo que lleva el inmueble 
3 .2.3 Pregunte a una persona que ha hecho dibujos 

4. Costos de Ingeniería En miles de pesos. Varían por el "over head" 
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4.1 Diseño ($/plano) 

4. 1.1 Análisis 
4.1.2 Diseño 
4.1.3 Dibujo (60 x 90) 

4.2 Cant de materiales 

4.3 Planos de taller 

4.4 Supervisión de obra 

Por visita de una hora 
Por visita con JUnta técnica 
Por supervisión general por mes 

mínimo 

$0.3 
1.2 

$ 0.5 
$20 

$ 0.3 

3.0 

+viáticos 

$ 0.3 
$ 0.7 
$ 12.0 

4.5 Peritajes* $ 2.5 
*Incluye visita, mediciones, repone, sin firma 

4. 6 Firmas responsivas 

4.6.1 Licencias y obras nuevas 
DRO 
Casas Habitación 
Edificios hasta 6 Niv. 
Edificios hasta 12 Niv. 

C/SE 
Casas Habitación 
Edificios hasta 6 Niv. 
Edificios hasta 12 Niv. 

$ 1.5 
12.0 
30.0 

$ 15.0 
40.0 

medio 

$0.3 
1.7 
0.5 

$ 2.5 

$04 

4.0 

+ transporte 

$ 04 
$ 0.8 
$ 14.0 

$ 3.2 

$ 2.0 
15.0 
40.0 

$ 20.0 
60.0 

máximo 

$0.3 
2.2 

_ill 
$3.0 /plano 

$ 0.5 /plano 

5.0 /plano 

+hospedaje 

$ 0.5 
$ 1.0 
$ 16.0 

$ 4.0 

$ 2.5 
20.0 
50.0 

$ 30.0 
80.0 

4.6.2 Regularizaciones- Variable (Aquí se emplea el criterio de costo /rn2) 

4.6.3 Visto Bueno de Seguridad y operación (variable) 
4.6 4 Constancia de Seguridad estructural (variable) 

4. 7 Recomendaciones 

4.7.1 Cuidado con las Buscafirrnas (termómetros) 
4. 7.2 No firme sin ver 
4 7.3 pregunte ó consulte aranceles del CICM 
4.7.4 Cuidado ¡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 1 CSE 1 CI 1 CDUY A 

5.1 Requisitos DRO 

5.1. 1 Ser socio del colegio (CICM) 
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5 .1.2 Llenar solicitud (pte. Morelos 1 Reforma) 
5 1.3 Cartas de Conocimiento 
5.1.4 Repone de obras realizadas (2) 
5. 1.5 Aprobar exáamen (Reglamento) 

5.2 Requisitos C 1 SE 

Mismas que para DRO, excepto qu e y además: 
5.2.4 Repone de obras realizadas (3) 
5.2 .5 Memoria de Cálculo y Planos de un proyecto 
5.2.6 Aprobar exámen (Reglamento y Criterios de diseño) 

5.3 Reseña 

1965 
1985 
2000 

Reglamento Emergencia - ' 
RCDF 
RCDF/NTC 

5. 4 Recomendaciones 

5 4.1 Háganse socios del CICM 

5 .4 .2 T amen un curso 

Peritos obra 2000 pentos 
Peritos 1 o y 2° grupo 5000 - 5000 
DRO (1200) 1 CSE (300) 1 Ci (800) 1 
CDUY A (1000) 

5.4.3 Lean un documento mene. (M. en C. Salvador Padilla Alonso) 

6. Permisos y Licencias (ante el DDF (delegación) 

6.1 Permisos 

6.1 1 Bardas 
6.1 2 Fachadas 

6.1 .3 Cubienas ó piezas habitables hasta A!> 12 m2 

6.2 Licencias 

6.2.1 Clasificación 



DETALLE- DIBUJOS DE T All.ER Y CAMPO 
PROFR ING. DELFINO RODRíGUEZ PEJQk .• 
Obras nuevas 
Ampliaciones 
Regularizaciones 
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Solicitud 
Alineamiento 
Número oficial 

Firma de DRO 1 Corresp. en su caso 1 propietario ó a. 1 
No invadir terrenos, preveer ampliaciones de vialidad 
Sustitución de mz. y lotes, servicio postal, IMSS, SHCP 

Dibujos Arquitectónicos 
Dibujos Estructurales 
Dibujos de Instalación 
Memorias de Cálculo 
Descripción del proyecto 
Convenio 

6.3 Revisiones por el DDF 

¡No deben revisar! Art. 54 RCDF (entrega 1 dia); Sin embargo, revisan: 
6.3 .1 Colindancias 
6.3 .2 Dimensiones mínimas 
6.3.3 Áreas y maniobras de estacionamientos 
6.3 .4 Áreas de ventilación 
6. 3. 5 Áreas de re-carga. acuífera 
6.3.6 Densidad y uso del suelo 
6.3 7 Lavabos de 6lts. 
6.3.8 Numero de planos en originales y copias. 

6.4 ¡No se dejen sorprender! 

6.4.1 Cuando soliciten Cones por fachada 
6.4.2 Cuando soliciten Diagramas unifiliares 
6.4 3 Cuando soliciten Gratificaciones 

6.5 Observaciones y Sugerencias 

6.5.1 Sugiereles que te reciban para revisión una copia de planos 
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 Delegación 

D.- DE LOS REGISTROS AL DISEÑO 

l. ISO 9000 lnternational organization for standarization 
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1.1 Definición: Es una organización no gubernamental establecida en 194 7 para 
promover el desarrollo de la estandarización y relacionar actividades en el mundo con 
miras a facilitar el intercambio internacional de bienes y servicios y para desarrollar la 
cooperación en las esferas de actividades intelectuales, científicas, tecnológicas y 
económicas. 

1.2 Raíces: Del griego "iso" que significa igual o estandar 

1.3 Campo de acción: Todas las áreas incluyendo Ingeniería estructural 

1.4 Sirve: Para la elaboración de procedimientos sistemas, bases de datos, 
control y supervisión de la información, memorias de cálculo, diseño, dibujo, fabricación 
y montaje en la ejecución de una obra. 

1.5 Observaciones: 

1.5 .1 Concepto de calidad total 
1.5.2 Mismas normas en la globalización 
l. 5.3 El sistema LRFD se adapta a ello 
1.5.4 A futuro en cada empresa regirá las "ISO" 

1.6 Recomendaciones 

l. 6.1 Es imprescindible leer las normas (leer, que fastidio) 
1.6.2 Consulten en intemet, buscando la palabra "ISO 9000" 
1 6.3 ISO 9001, 9002, 9003, etc., Se refiere a áreas de administración, producción, 
supervisión, etc 

2. Los Agentes Libres (Free Lancers) 

LANCE: Mercenario, Empleado a sueldo) 

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

Las empresas internacionales ganan los concursos y requieren a personas "que hagan el 
trabajo sucio". ¡Los agentes libres son una realidad ! 

Recomendaciones: ¡Prepárate! 

3. Memorias de Cálculo 

3.1 Contenido 
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3 .1.1 Descripción del proyecto 
3 .1.2 Información básica 
3. U Materiales 
3 .l. 4 Especificaciones 
3. 1.5 Análisis de Cargas 
3 .1 6 Modelo matemático 
3. 1 7 Resultados del análisis 
3.1.8 Diseño 
3. l. 9 Conclusiones 
3. U O Bibliografia 

3.1 Observaciones 

3 .2.1 Los Software son cajas negras 

12 DIC. '2000 9:00 HRS. AUDITORJO ESIA 1 
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Qué y cómo 
Con qué 
Con quiénes 
Soporte técnico 
Causas y efectos 
Topología 
Ayudas 
Con y sin ayuda 
Objetivo cumplido 
Créditos 

3.2.2 STAAD, SAP, ANSYS, CYPECAD etc, excelentes ayudas 

3.3 Sugerencias 

3 .3. 1 ¡Cuidado!, Existen Software' s piratas que "no corren" 
3.3 .2 Lee los manuales Lee, lee, lee. 

4. Informes 

4.1 Contenido 

4. U Conclusiones 
4.1.2 Recomendaciones 
4.1.3 Descripción 
4. 1 .4 Información básica 
4.1 5 Trabajos de campo 
4. 1.6 Análisis 
4.1 7 Modelo 
4. 1.8 Resultados del análisis 
4. l. 9 Revisión 

4. U O Bibliografia 

4.1 Observaciones y Sugerencias 

4.2. 1 Nótese que las conclusiones y recomendaciones son parte medular del informe. 
4.2.2 Aplique los reglamentos imparcialmente. 
4.2.3 No adelante vísperas ¡Resuelva! 
4.2.4 Dé varias opciones y recomiende la mejor 
4.2.5 Debemos enseñar a programar cimentación de equipos, muros, anclas, conexiones 

4.3 Lo que no hacen los programas 
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4.3.! Usar el criterio (Interac 1.34 > 1.333 ¡Falla!) 
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 Diseñar racionalmente (cimentaciones, columnas, etc.) 

5. Ejemplos de Diseño (AISC 1 LRFD) 

5.1 ORIGENES Y DESARROLLO DEL LRFD 

I 923 AISC ASD 

I 978 AISC 1 (ASD) 

1983 AISC 1 (ASD) 

1986 AISC 1 ASD 

5.2 DIFERENCIAS LRFD 

Allowable Stress Design 
Diseño por esfuerzos permisibles. 
1 AlSC - li (PCD) Plastic Design Criteria 
Criterios del diseño plástico. 
1 AISC - li (LRFD Altemative Method) 
Load and Resistance Factor Design 
Criterio por factores de carga y resistencia 
And AISC/ LRFD (Simultaneos) 

5.2.1 No se fabrican y diseñan conexiones remachadas. 
5 2.2 Sólo se permiten 2 tipos de construcción. 
5 .2.3 Los esfuerzos de trabajo ó servicio (Fa, F t, F b, etc.) 
5.2.4 No se incrementan porl/3 debido a combinaciones que 

incluyan cargas accidentales. 
5.2.5 El empleo riguroso del factor P~ 
5.2.6 Los factores de carga y resistencia. 
5 2. 7 El control de calidad de las conexiones. 

5.2.8 Comparación ASD - LRFD (gráfica) 
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S 

A 
0.6 

S Fy 

D 

p 

S 

5.3 DISEÑO DE MIEMBROS A TENSION 

F.S. 
,---"------, 

i..P Fr 
L 
R 
F 
D 
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Aumentarla 
sección y 
calcular A , Dr 

B7 

Calcular 
Pu =DQ. 
A,Lir 

' 

(DAPJ 

Llr> 300 
? 

(1) 

_;;>-.cs-'-i----+1 FR = 3 00 
~ (Lir) 

!!lo 

( D1-1) . 

conexión f----'-'-n.:..o....,..,,.--__ _..-.1 t/JPn - t/J Ag Fy Fr 
atornillada conexión t/J = 0.90 

2_ soldada 
S 

(D1-2) 
' 

( D 1-2) 
t/J Pn = t/JAe Fu Fr 

Fu = 4080KicmaA -36 
1m ca 

t/J = 0.75 

(1) FR= factor de 
reducción (DRP) 

(2) SeRecomienda 

J 
1.05 

t/J Pn 1.00 
0.90 

•. 
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5.3.1. DISEÑAR LA SIGUIENTE CUERDA DE ARMADURA 
A BASE DE SOLDADURA Y TORNILLOS ( TENSIÓN ) 

A-36 

(2) 2 800 
... .. 

l r 

J L 
Tu= I..Q 

CM 2.00 Tons 
CV 4.00 Tons 
V 7.40 Tons 
S 9.50 Tons 

(1) PLS Separados 
(2) Depende de la sep. 

de cargueros y tipo 
de cubierta. 

1.4 CM---------------------------------= 1.4x2---------= 2.80 TMS 

1.2 CM+ 1.6 CV ----------------------- = 1.2x2 + 1.6x4 ---- = 8.80 " 

1.2 CM+ ( 0.5 CV ó 0.8 ,. )----------- = 1.2x2 + 0.8x7 (RIGE)- = 8.32 " 

1.2 CM+ 0.5 CV + 1.3 V------------ = 1.2x2 + 0.5x4 +1.3x7.4 = 14.02 "rige 

1.2 CM+ 0.5 CV + 1.05 ------------- = 1.2x2 + 0.5x4 + l.Ox9.5 = 13.90 " 

0.9 CM+ ( 1.3 V ó 1-05) ----------- = O 9x2 + 1.3x7 4 (RIGE)= 11.42 " 

Seala Sección. 2LI51x3 A=3.10c~, r= 0.99cm 

5.3.2 a DESEÑO POR AREA TOTAL ( SOLDADURA ) 

Llr = 280 cm 10.99 cm = 282.83 < 300 ( LRFD B.7) FR = 1.0 

8 Rn [ & Ag F, FR 

14 02 Tons [ 0.90 x 2 x 3.10 e~ x 2.53 Tic~ x 1.0 
< 14.12 Tons 1 Se Acepta 2 L 151 x 3 1 

REVISIÓN POR AISC-ASD 

Tvl = CM + CV = 2.00 + 4.ÓO ----------------- = 6.00 TONS 
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Tv2 = CM + CV + V = 2.00 + 4.00 + 7.40 -- = 13.40 TONS 
Tv3 = CM + CV + S = 2.00 + 4.00 + 9.50--- = 15.50 TONS RIGE 

TR = 1.333 Ft , Ag. 
TR = 1.333 X 0.6 X 2.53 Tns!C~ X 2 X 3.10C~ 

TR = 12.55 Tns 
Tv > Tr 15.50 > 12.55 TNS ¡Inaceptable' 

1.125 ó 12.5% 

e l . AJSC -LRFD 14.12 de ahorro onc ustan: = = 
AJSC + ASD 12.55 

con LRFD 

5.3.3 b DISEÑO PORAREA NETA (TORNll..LOS) 

Suponiendo 2 Tornillos de 134> 
3.2 

--J[> 4'---- Ag -A0 

IJU AR = 3.10 - 1.43 X 0.32 
= 2.64 cma 

66514.30 0'---.....,..-"C----\-' 

Pltons 13 0 

0 Rn = 0 Ar Fu FR 
= O 75 x 2 x 2.64c~ x 4.08 Tons/ e~ x 1.0 
= 16.16 Tons 

4> Rn A. 4> < 
14.02 < 16 16 Tons ¡Se acepta la sección 2 L I 51x 3! 

REVISION POR ASCI - ASD 

TR = 1.333 X 0.5 FV AR 
= 1.333 x 0.5 x 4.08 Tons 1 e~ x 2.64c~ 
= 14.36 < 15.50 Tons ¡ inaceptable ! 

. AISC -LRFD 16.16 
Conclustan : = -- = 1.125(1DEM) 

AJSC + ASD 14.36 
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5.4 DISEÑO DE MIEMBROS A COMPRESION 



'-....Vl'll'~l'l'-.....1..1'1. \'-....U~Ú Li'llJ.:.J"'.;)J 'IV).Ll.'11~'-....'-....1V1" t'IVN'<'~ -.n..&...Ul,:,ln.v,:,- Lll.J..)UJVJ LIL. 

DETALLE- DffiUJOS DE TALLER Y CAMPO 12 DIC. '2000 9:00 HRS. AUDITORIO E SI A. 
PROFR. ING. DELFINO RODRÍGUEZ PEÑA ESlRUCTIJRAS Vll 
18 

Calcular: 
.-------II>IK, Ag, r, KL!r 

AUMENTAR 
LA 

SECCIÓN 

No 

Pv = };, 2 , Q, 
bf, tf, d, tw, T. 

b7 
si 1 

Si 

sección esbelta 
apéndiceb 

:.----+1 calcular los 
valores 

Qsy Qa 

Qs = 1.0 
Qa = 1.0 

ec.Semi-
1+--------1 Compacta 

Fcr = (0.658 Afl:) Fy Qs Qa 

no si 

Fcr = [ 0.8~7]Fy Qs Qa 
ka . 

FIN: 
SEACEPTALA 
SECCIÓN PROPUESTA. 
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al) VALORES DEK 
TABLA C- C2.1 
FIGURA C- C2.2 

20.00 TONS CM 
a2) p 37.00 TONS CV 

25.00 TONS V 
30.00 TONS S 

Lx= 7.50 CARGAS ULTIMAS Pu= I A.1 Q1 

I u Q 1 = 1.4 CM = 28.00 TONS 
I .u Q2 = 1.2 CM + 1.6 cv 

= 1.2 X 20 + 1.6 X 37 
~ RIGE ~ = 83.2 TONS 

Lyl = 4.00 I A.3 Q3 = 1.2 X 20 + 0.8 X 25 
=44.0 = 44.0 TONS 

I A4 Q4 = 1.20 X 20 + 0.5 X 37 
+ J.J X 25 = 75.0TONS 

I J..5 Q5 = 1.2 X 20 + 0.5 X 37 
+J. O X 30 = 72.50TONS 

IM Q6 = 0.9 X 20 + J.35 X 25 
= 50.50 TONS 

Kx = 1.2 
Ky = 1.0 

5.4.1 DISEÑO PRELIMINAR 

f= p/a = Fa . . A= P 1 Fa = 83 200 1 !200 ------------- = 69.3 e~ 
KL 1 r = 200 . . rx = Kn Lx 1 200 = 1.2 X 750 1 200 ------- = 4.5 cm 

ry = KyLy 1 200 = 1.00 X 400 1 200 ---- = 2.00 cm 
d=L/18 (DPEALIMUSSDRP) i d=750/18 -------- = 41.7cm 
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SEA LA SECCION IR 406 x 53 -+ 
403 
t 

.A = 
Rx= 

68.4 cma 
16.5 cm 

Ry= 3.9 cm 

5.4.2 DISEÑO AISC - LRFD 

ESBELTEZ 

K:x Lx 1.2 x 150 
--= =54.55 

Rx 16.5 

Fy Ly = 1.0 x 400 = 102.56 rige = 200 ¡correcto' 

Fy Ly = 1.0 x 400 = 102.56 rige= 200 ¡correcto' 

RELACIONES ANCHO ESPESOR 

a) Elementos no atiesados ( patines ) 
bx 177 545 
- = = 8.12 < ~ = 10.84-~Qs = 1.00 
2ft 2xl0.9 -}Ky 

b) Elementos atiesados ( alma ) 

h=t = 346 =46.13 > 2121 ------=42.17 
tw 7.5 -JKy Calcular Qc 

2121 tw 
he=--=--

-Jf (
1- 371.375) 

(h!tw~Y 

he = 2121 x O. 7 5 
-JO .6 X 25.30 (

1 371.379 )----
46. J3-J0.6 X 25.30 

32.39 cm 

A efec A (h-he)"w 68.4-(33.6-32.39)75 
Ga= AG g- AG 0.976 

68.40 

5l 
' ,. 
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CALCULO 0PN 

k:= KL /Ky = 102.56 2530 = 1.1 5 <1.50 
r;r \ E: 7[ 2039000 

Fcr = ( 0.658J..
2
c )Fy Qs Qa 

( 
1152

) 1419.63' = 0.658 · 2530x1.00x0.976-----------= 
1 

1\.g 
cm-

0 PN = 0 AG FCR = 0.85 X 68.4 X 1419.63/ 1000 = 82.54 
tons 

2: A. i Qi < 0 Pn 83.2 _ 82.54 tons ¡ correcto ! 

5.4.3 DISEÑO AISC - ASD 

Ce= 1 27r2 E = / 27r2 x 2039000 = 127.67 > 102.56KL! r 
~Qs QaFy VI.Ox.0976x2530 

Pv =CM+ CV +S = 20+37+30 ------------------ 2 = 87.0 tons 

(102 56){> 
Pr = 1.333x684 x 2530x0976x! 1-2(]')767)2 =80.13tons 

1000 5 + 3xl02.56 - (102.56)t! < 87.00 tons 
3 8xl27.67 8(127.67 )t! ¡inaceptable' 

5.4.4 EFICIENCIAS LRFD 1 ASD 

82.54 
-- = 1.03 = 3%(ahorro) 
80.13 

a) PATINES UNIDOS 
IR 305 X 44.5 

Fa = 878.84 

b) PANDEO DEL PATINO PANDEO LOCAL E.N.A. 
166 545 

b/2 tf= =7.41< =10.83 
2 X 1 1.2 -J2530 

e) PANDEO DEL ALMA Ó PANDEO LOCAL E.A. 
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he = 
266 

= 45.86 < ~ = 106.66 
tas 5.8 .J2530 
d) LONGITUD LIBRE SIN ARRIOSTRAR 

2515 rv 
Lp= . 

-JFyx 

Lb <Lp 

2515x3.9 = 
195 

.J2530 

f/Mn = t/Mp = rjCy Z 

=0.9x2530x206= 

= 16.08 > 9.00 

Pu 8( --x- Mux) 
rjJc Pn 9 

Lb= 4.5 

DIAGRAMA DE FLUJO 1 El EXION 1 

5.5 DISEÑO A FLEXION 

Calcular 
MxProps. 

incrementar 
b, e, h, t. 

cale ular A.r. 
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·-" 

Q 
.. 

ev 

he T 5 5365 Nn ncrementar b,c,h,t 

tw ..¡Fy Calcular A,r 

Si 

Lp =2515ry 
fy_t_. 

ILb T Lp 1 No XI =1[ EGJA 
Si .\X 2 

1 

Mu =0bMn = i~bFyZ 1 X2 = 4w (!;;) Ir 
Lr - o·.r . - VÍ+ "IÁX2 ( Fyx Fr )a 

(Fyw-Fr) 
Si 1 

Mr ( Fvw-Fr) Sx LLb T_ Lr 1 

1 No 
riffp- ,y,Z ¡Mr - ( 1 yw - Fr ) Sx 

Cb =I. 75+J.os ~.3 ~.3 Cb/.75+1.05 M.L +0.3 ~ lr2; 
M2 

T 

f2JbMh=Cb f2Jb Mp -f2Jb(Mp-Mn) Lh-Tn 
¡ Mr =(Fyw-Fr) sx 

'-
Lr-Lp M = Cb " YÉiyGJ+(¡¡!f,yyCw 

-" cr Lb 
Si 1 

¡eb Mn > f2Jb Mpl -! J2Jb Mn = f2Jb Mp Mcr Cb Sx XI i? J J+xax2 
Lblry 2(Lblry)¡j 

1 SI 

IMcr¡ CbMr ¡ ~cr=Mr 
l T 

no 
Pu + -:-(Mux + ~ 1.0 

12fcPn 9 0bMnx 0bMuy 
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DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE Y MOMENTO 
FLEXIONANTE 

TRABE 135 - 136 

8.37 ton 

0.03 ton 

8.37 

4.00mJs 

o 

14.02 

1.95 mJs 

CONDICIÓN DE CARGA 9 METO DO 

9.31 Ton 

w=0.955 Tlm 

8.00mJs 

4.76 

r---------_J V(TONS) 
8.58 

1.95 mJs 

M(T:M) 
14.80 
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LRFD 

5.5.1 DISEÑO DE MIEMBROS A FLEXION 

TRABE 135 136 
MARCOC 
ENTRE EJES 3 Y 4 

ELEMENTOS 

METO DO DE ANALJS/S LRFD 

MECANICOS 
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CONDICION DE CARGA 5 (CARGA MUERTA 1.4 CM.) 

8.0910n 8.18 Ton 

o.o~ ton ~r¡:._-13-.-18_t_o_n ______ 13-.-18_10_n----f+-o.o5 ton " 

CONDICION DE CARGA 6 (NORMAL 1.2 CM 1.6 CV) 

1 O. 06 ton 1 O. Jiwn 

0.0~ ton -+j--1-6-.1-4-t-on _______ 16-.-5-7-to-n---t+-0.0610n " 

CONDICION DE CARGA 7 ( ACCID. X 1.2 CM+ 0.5 CV + 1.5 SL) 

7.57 IOn 9.20 ton 

0.03 ro: -+t--7-.5-7_t_o_n ______ 9-.2-0_t_o_n---t+-0.02 ~on 

CONDICION DE CARGA 8 ( COM 0.9 CM - 1.5 SL) 

./.38 ton -+t---------------t+---3.05 t_on __ ., 

0.12 ton 1 U. 48 ton 3. 05 ton 0: 1 O IOn 

CONDICION DE CARGA 9 ( ACCID. Z 1.2 CM+ 0.5 CV + 1.5 ST) 

8.37 ton 
-+t---------------t+-8-.5-8to~ 

14.02 ton 14.80 ton 0.03 0.03 IOn 

CONDICIONES DE CARGA JO ( 0.9 CM - 1.5 ST) 

4. 74 ton .. 
0.12ton 

-+t---------------~f'~.68_to_n __ ~ 
8.04 ton 7.89 ton 0.11ton 

5.6 REVISION DE LA ESTRUCTURA 

5.6.1 TRAlJES. 
REV/SION LRFD. 

a) TRAlJE 135- 136 NIVEL 1 



DETALLE- DffiUJOS DE TALLER Y CAMPO 12 DIC.'2000 9:00 HRS. AUDITORJO ESIA 
PROFR ING. DELFINO RODRÍGUEZ PEÑA ESTRUCTURAS VII 
27 

CONDICIONDE CARGA 9 1.2 CM+ 0.5 CV + 1.5 ST 

1.- Elementos mecánicos 

P izo = 0.03 ton 
V izo = 8.37 ton 

·M izo 14.02 ton 

2.- Propiedades de la sección 

P der = -0.03 ton 
V der = 8.58 ton 
M der = 14.80 ton-ni 

SECCION PROPUESTA W 18 X 76 

A = 143.87 cmJtto- d = 46.25 cm 
1x = 55358.78 cm4 tw = 1.08 cm 
Sx 2392.51 cmJtto- bf = 28.03 cm 
Zx 2671.09 cm Jtto- tf = 1.73 cm 
ry 6.63 cm he = 40.80 cm 

3.- Condiciones de seccion compacta 

a) Patines unicos contmuamente al alma CUMPLE 

b) Pandeo de patin 
bf 545 
- < ~ ( LRFD Tabla B 5.1) 
2tf- -JFy 

28.03 

2(1. 73) 

545 

o./2530 

8.10 < 10.83 

e) Pandeo del alma 
he 5365 
-::::;~ 

tw ,)Fy 

40.80::::; ~ 
1.08 o./2530 

37.8 < 106.66 

Cumple 

( LRFD Tabla B 5.1) 

Cumple 

d) Longitud lebre sin arrastrar el patm de compresión ( L b) 
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Lb= 195 cm 

2515 ry 
Lp= ____,=~ 

.)Fyf 

L _ 2515(6.63) 
p- -J2530 

Lp=331 cm 

(LRFD F 1-4) 

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

tjJMn = t/JMp = tjJFy Z 
tjJ Mn = (0.9)(2530)(2671.09) = 6081958.08 kg-cm 

el memento último es igual a Mu = 1480000 kg-cm 

tjJ Mn >M u pero está muy sobrada la seccion 

Z requerida 

z = Mu = 1480000 = 649 _98 cm3 
f/Jb Fy 0.9 X 2530 

SELECCIONANDO UNA W J6x 26 

A = 49.55 cm2 d = 

Ix = 12528.57 cm4 tw = 

Sx = 629.26 cm3 bf = 

Zx = i2.1.31 cm3 tf = 
Ry = 2.84 cm he = 

1y = 399.17 cm4 J = 

Cw = 

3.- Condicwnes de seccion compacta. 

39.85 cm 
0.635 cm 
13.97 cm 
0.88 cm 
36.07 cm 
10.82 cm.f 
151722.76 cm6 

a) Patines unidos continuamente al alma CUMPLE 

b) Pandeo del patin 

.. 
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bf < 545 
2tf-JFY 

(LRFD Tabla B 5.1) 

13.97 < 545 
2(0.88)- ..J2530 

7.94 < 10.83 

e) Pandeo del alma 

he 5365 
-~~ 

tw ~Fy 

36.07 5365 
--~-== 
0.637 ..J2530 

56.8 < 106.66 

Cumple 

(LRFD Tabla B 5.1) 

d) Longitud libre sin arrwstrar del patín a compresión (Lb). 
Lb= 195 cm 

2515 fy 
Lp = -----o=,-

-/Fyf 

L _ 2515(2.84) 
p- .Y2530 

Lp=l42 cm 

(LRFD F 1.4) 

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

¡ ! ., 

Lr = 'Y' Xl ljl + ,¡1 + X2(Fvw- Fr )-
(Fyw-Fr) 

XI- IEGJA 
-fx~-2-

X2 =4CJ Sx
2

) 
I/lGJ 

(LRFD F 1-8) 

(LRFD F 1-9) 

(LRFD F 1-6) 
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X 1 = 7t -J(2040000X7B8145XIO.B2X49.55) = 103647. 39 Kg, cm2 
629.26 2 

X 2 = 4(151722.76)[ 629.26 
2
J=S.lSxl0- 6 cm4/k 2 

399.17 788145x10.82 g 

Lr= (2·~4X1036-17·{9)~1+~1+8.28xl0.82-6(2530-70-1)2 406 cm 
2530-704 

como Lp < Lb< Lr entonces la sección se encuentra en la zona de pandeo 
inelástico por lo cual el momento nominal se calculará con la siguiente fórmula. 

$b Mn=Cb($b Mp-$b(Mp-MrXLb-Lp))<;,$b Mp(LRFD F 1-3 

_ (MI) (MJ)
2 

Cbl.7:Y+l.05 M
2 

+0.3 M
2 

5.2.3 

Cb=l.75+1.05( O )+0.3( 
0 

)
2 

=1.75<2.3 
14.80 14.80 

rpb Mp = rpb Fy Zx 

rpb Mp = (0.9)(2530)(724.31)= 1649253.87kg-cm 

rpb Mr = rpb Sx (Fyw- Fr) ( LRFD FJ-11) 

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

$b Mn =l. 75(16492553.87- (1649253.87 -1034125.88{ 
195 

-
142

)) 
\406-142 

rpb Mn = 2670 083.96 kg-cm 

pero rp b Mn S rp b Mp entonces: 

DISEÑO POR CORTANTE 

DONDE NO ES CRITICO. 

- En estrocturas para habrtación y oficinas 
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- En estructuras para plantas Industriales donde no hay concentración de 
cargas 

T 

5.2.2. DONDE SI ES CRITICO 

-EN PUENTES METALICOS -------------------EN OPERACIÓN 

-EN PUENTES LANZADOS------------------- EN CONSTRUCCION 

JI Jl 
, ..... 
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1-1 

\ 
( 

h 

1 1 1 1 1 1 1 1 

pila .. 
-
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t/JbMn = t/JbMp = 1649253.87 kg-cm 

como el momemo actuame en la sección es Mu = 1-180000 kg-cm 
entonces: 

t/Jb Mn > Mu 

porcentaje en el que trabaja la sección . 

M u = 1-180000 = O. 90 
<J>b Mn 1649253.87 

CUMPLE 

la seccion trabajaria al 90% de su capacidad por lo cual se cw1s1dera 
correcta: 

Revision por Cortante 

SI entonces 

38.09 1 -68 i 5 --<) ·--
0.635- 'i 2530 

59.98 < 69. 71 

entonces: 

<J>Vn = 1366 Aw (LRFD F 2-1) 

t/JVn = 1366 ( 39.85 X 0.635) = 34566.29 kg 

como el cortan/e actualmente en la secciones V u = 8580 kg entonces : 

t/J Vn > Vu CUMPLE 

ReVIsion por flecha. 

w v1ga 

o v1ga = wl-1 
38-1 El 

4.92 kg·cm 

5(-1.92X8oo)4 
,-:-:-v---'---'-'--__,--'------, = 1 03 cm 
(384X2o.¡ooooXI2528.57) · 
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como: 

L 800 
oonexions = - =- = 2022 cm 

360 360 

&Jnexions > t5 viga CUMPLE 

5.6 DISEÑO DE MIEMBROS A FLEXO- COMPRESION 
BIAXJAL 

COLUMNA 80 MARCOB EJE2 

w18xl19 

w18x60 

lx=44536 L= 800 
111..=55.66 

X= 40957 L = 600 
I/L = 68.26 

lx=44536 L=800 
I/L = 55.66 

z 

x=40957 L=700 
lll..=58.51 

I/L =30.08 

WJ8Xl19 
L=350 

WI8Xl19 

WI8X60 

X 
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PROPIEDADES DE LAS SECCIONES 

W 18x 119 W ]8 X 65 W ]8 X 60 
lx = 91 154 cm4 

Jy = JO 530 cm4 
Jx = 44 536 cm4 

ly = 2280 cm4 
lx = 40 95í cm4 

ly = 2 085 cm4 

(I i · l) col 

G = (I i · l) trab 

G ax = 260..14 + 260.44 = 4.!1 
58.51+68.26 

G bx = 260.44 + 260.44 = 4.11 
58.51 + 68.26 

G 
30.08+30.08 o. 

ay= = .:J4 G b 
30.08 + 30.08 o . 

y= = .)4 
55.66 + 50.66 55.66 + 55.66 

Kx = 2.06 

K y = 1.16 

COLUMNAS 

REVISION LRFD 

COLUMNA 80 MARCO B EJE 2 
CONDICION DE CARGA 7 1.2CM + 0.5CV + 1.5 SL 

1.- Elementos mecánicos 

AXIALSUP = -168.99 Ton AXIAL 1NF = 

MXSUP = 18.55 Ton-m MXJNF = 
m 

MYSUP = -17.91 Ton-m MYINF = 
m 

l.-Propiedades de la sección 

SECCION PROPUESTA W 18x 119 

169. í-1 Ton 
15.49 Ton-

-17.83 Ton-

A = 226.45 cm2 

lx = 91154 cm4 
d = 48.18cm 
1y= 10530 cm4 

tw= 1.66 cm 
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Sx= 3785 cm 
Zx= 4277 cm3 

rx= 20.06 cm 

Kx = 2.06 

3.- Compresión por carga axial. 

Py A Fy 

Sy= 735 cm 
Zy= 1132 cm3 

ry= 6.60cm 

Ky = 1.16 

Py (226.-15)(2530) = 572918 kg 

bf= 28.61 cm 
tf= 2.69cm 
T= 39.37 cm 

Condiciones de sección compacta para miembros a compresión 

a) patines 
bf 545 
-:5:-= 
2tf .JFy 

(LRFD Tabla h 5.1) 

28.61 < 545 

2(2.69)- ~2530 

5.31 < 10.83 

b) alma 

para: 

Pu :5: 0.125;!!_:5:5365 
$h Py tw . ,jFy 

.para: 

(
1

_ 2.75 Pu) 

$h Py 

Pu >0. 125;!!_:5:1601[233 _ Pu );::::2121 
$b Py tw -.)Fy $b Py ,jFy 

aplicando ecuacwnes: 
Pu 169740 
--= =0.32 > 0.125 
$b Py 0.9x572918 

aplica la ecuación b : 

(LRFD Tabla B 5.1a) 

(LRFD Tabla b5.1h) 
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48.18 s; 1601 (2.33-0.329)?. 2121 
1.66 -J2530 -JFy 

29.02 < 63.68 > 42.16 CUMPLE 

Calculo de 2c 

A.e= KL }Fy 
m.\ E 

(LRFD E2-4 

A.ex = (2.o6Xj5o) 1 2530 = OAO < 1_5 
20.061t ~ 2040000 -

A.e·=(l.16X350),! 2530 =0.69$1.5 
y 6. 60 1t \' 2040000 

para 2c 51.5 For = (O. 658 A,c/1>-) Fy (LRFDE 2-3) 

A,cx/1>- = 0.16 Fcr = (0.658)/1>-/1>-/1>-/1>- 2530 = 2363.81 kg cm/1>-

2cyll>- = O. 48 
RIGE 

Fcr = (0.658)/1>-11>-/1>-/1>- 2530 = 2073..11 kgcm/1>-

rjx: Fer = (0.85)(2073.41) = 1762.40 kg i cm/1>-

rjx: Pn = (rjx: Fcr)(A) = (1762.40)(226.415) = 399095.96 kg 

4.- Compres ion por jlexron Mx y My 

Pu = 1369740 =0.-13 > 0_20 
cj>e Pn 3990965.96 

para Pu ?. 0.20 
$e Pn 

se aplica la siguiente fórmula: 

Pu 8 Mux Muy s; l. O 
+ +-~-

$e Pn 9 cj>b Mnx cj>b Mny 

cálculo de los momentos Mux y Muy. 

Mu = B1 Mnt + B2 Mlt (LRFD H1- 2) 

Determinación de B1 
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MI 
Cm =0.6 -0.4-

M2 

Cmx = 0.6 -0.4
15

·
49 = 0.266 

18.55 

17.83 
Cmv = 0.6-0.-1-- = 0.202 

o 17.91 
Calculo de Pe 

Pe= AgFy 
A.c2 

P 
(226.45X253o) 

3 80
_ k 

ex= = 5 ;40 g 
0.16 

Pey = (
226

.4
5X2530 ) = 1193580 kg 

0.-18 

Calculo de B1 

Bl=cmC.l.O 
1-Pu 

(LRFD H1-3) 

Pe 

0.266 
B1x = 1-169740 = 0.28 < 1.0 usar 1.0 

35807-10 

B1 . _ 0.202 _ 
.Y- 1-169740 - 0·24 < l.O usar 1.0 

1193580 

El Factor B2x = B2y = O debido a que el efecto p¿j ya se considero en el 
analisis 

Mux = b1 Mntx - B2 Mltx = 1.0(18.85) = 18.85 ton-m 
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Muy = B1 Mnty -,- B2 Mlty = 1.0(17.91) 17.91 ton-m 

Calculo de Mn 

-Requisitos de sección compacta para flexión. 

a) Patines unidos continuamente al alma CUMPLE 

b) Pandeo del patín. 
b( 5-15 
-·-:::;~ 

2 tf .. JFy 

5.31 < 10.83 

e) Pandeo del alma 

he 5365 
-:::;~ 

tw .)Fy 

-12.80 5365 
--<~== 
1.66 - -v2530 

25.-11 < 106.66 

(LRFD _Tabla B5. 1) 

Cumple 

(LRFD Tabla B5. 1) 

Cumple 

d) Longitud libre sm amostrar del patín a compresión (Lb) 

Lb= 350 cm 
2515 rv 

Lp = . (LRFD Fl- -1) 
.,JFyf 

2515 (6.60) 
Lp = = 330 cm < 350 cm 

·-../ 2530 

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

DATOS ADICIONALES 
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J= 441 cmJJ. 
kgcmJJ. 
Cw = 5451278 cmJJ. 
;cmJJ. 

G = 788145 kg lcmJJ. 

Fr = 704 kg /cmJJ. 

rvX 1 , : ( )2 
Lr = ( · f'l + 1il +X2 Fyw-Fr 

Fyw-Fr ' 

E= 2040000 

Fyw = 2530 kg 

(LRFD Fl-3) 

X] rr /EGJA rr /(204ooooX788145X.+-11X226.45) 
23

_
1 

__ k . , 
=-1¡ =--

1
¡ = :! o ·g cm~ 

Sx v 2 3785 v 2 

X 2 = 4Cw[Sx
2

)= 4(5451278)( 3785 J2 
= 2_5 x 10-lcm-l ik:: 

ly GJ 10530 788145x441 g 

(6.6oX235175) · . _ 4 2 
Lr= -..j1+-j1+2.:JX10 (2530-704) =1304 cm 

2530-704 

como Lp < Lb < Lr entonces la sección se encuentra en la zona de pandeo 
melástico por lo cual el momento nommal se calculará con la siguienre formula:. 

tf;bMn = Cb[/h Mp-/h IMp-M') tLbJ ]s t/JbMp(LRFDF1-3 

Lr-Lp, 

Cb = 1.75 dOl:J 03[ :r 5 203 

- 1.05 [ 1.5 4J - 0.3 [ 1.5 4~ ¡,. o 2.84 

18.55 18.55 

> 2.3 Tomar 2.3 Cbx = 1.75 

Cby = l. 75 + 1.05[17.83] 

17.91 

+ 0.{ 17.8) JJ. = 3.09 > 2.3 Tomar 2.3 

17.9) 

t/Jb Mp = t/Jb Fy Zx 
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rjJb Mpx = (0.9)(2530)(1277) = 97 38729 kg-cm 

rf¡bMpy = (0.9)(2530)(1132) = 2577564 kg-cm 

t/Jb Mr = t/Jb Sx ( Fyw- Fr) ( LRFD Fl-11) 

rjJb Mrx = (0.9)(3785)(2530-704) = 6221290 kg-cm 

rpb Mry = (0.9)(735)(2530-704) = 1208097 kg-cm 

sustlluyendo en : 

rjJb Mn = Cb [(/> Mp -(h (Mp- M') fb-Lp J ~ (h Mp 

l.Lr-Lp j 

¡;, Mm ~ 2 3 [ 9738729 - (9 738729-6221290} [ 350-330 

J 13.04-33 

rjJb Mnx = 22232955 kg-cm ) rjJb Mpx Tomar rpb Mpx 

2863960- (2863960-1208097) [ 350-330_1 ] 

1304-3J 

rjJb Mnx = 6508905 kg- cm ) rjJb Mpy Tomar t/Jb Mpy 

5.-lnteracción. 

Pu + 8 Mux - 8 Muy S J. O 

¡jx: Pn 9 f/x:Mnx 9 ¡fx:Mny 

169740 18.55xio• 17.91 S 1.0 

399095.96 9738729 2577564 

.. 
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0.43 .,. 0.17 - .062 S 1.0 

1.21 S 1.0 NO CUMPLE 

como Lb ) Le Fb ~ O. 66 Fy y se calculara el valor de rt. 

Ar = (14.03x J.J3) + (6.3-lx0.70) = 20.15 cm/1> 

Ir = ( 1.12)(J.I. 03)/1> 

12 

(6.34)(0.70) /1> = 257.94 cm/1>4 

12 

rr= [Ir 
~ Ar 

= J 257.94 = 3.58 cm 

20.15 

L = 190 = 53.07 

rt 3.58 

Cb = l. 75 + 1.05w - oJ~l .. 
l M~ l M2J 

S 2.3 

Cb 1.75 - 1.05 ~ 

~3.73j 

sustituyendo en las relaciones: 

- 0.3 ~ 1 
ll3.7~ 

717xl04Ch L S 3590x JO 4 Cb 

Fy Fy rr 

1.75 
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70.42 > 53.07 < 158 

como L'rt es menor del limite mferior de la relacion anterior se utilizara la 
siguiente formula que es válida para cualquier valor de Urt: 

Fb = 844 x 1 o~ Cb s o. 6 Fy ( ASDF1-8) 

Ld 

Af 

Fb = 844x10~ 1.75 = 3228.13 > 0.6 Fy = 1518kg/cm~ 

(190){40.33) 

15.71 

el esfuerzo permisible será entonces: 

m.- DEL DISEÑO AL DIBUJO DE DETALLE Y AL DIBUJO DE TALLER} 

l. Las 1 O Reglas básicas del Dibujo Funcional 

1.1 Describa no dibuje 
1.2 Evite secciones innecesarias 
1.3 Utilice las indicaciones "tipo" 
1.4 Evite el dibujo "Artistico" 
l. 5 utilice el principio de simetria 
l. 6 Indique una área representativa 
l. 7 No de instrucciones muy detalladas 
marca, 
l. 8 Utilice los detalles "tipicos" 
l. 9, 1.1 O ... Los conocerán después 

Vaca herford 
Bala de cañón 1810 
Tablillas de una cerca 
Tornillo l'S una línea 
Con todo respeto a las damas 

Muro hatch de tabique rojo, etc. 
El concreto llevará un impermeabilizante 

en proporción, mezc/ese ... etc. 
Zoclos, topes, difs. 

2. Cuidado con el A u tocad (Ver figura 1) 

2.1 El Autocad, está convirtiendo Ingenieros en dibujantes 
2.1 La instr. mirror produce falta de ortografía en el símbolo de la soldadura de filete 
2.2 En el monitor no tenemos la visión integral del dibujo y se requiere: 
2.2.1 Sacar una copia económica (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 versión de AUTOCAD,fuera del área 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 acotación le falla por O. 5, 1 ó hasta 5 cms ¡ojo! 

2. 7 Indicar soldadura de taller ó de c~mpo 

3. Contenido de los Dibujos (ver figura 2) 

3.1 Contenido general de dibujos de detalle 

3 .1 .1 Encabezados y Títulos. 
3 .1.2 Notas generales y particulares. 
3. 1 .3 Planos de referencia. 
3.1 4 Simbología. 
3.1.5 Revisiones O, 1, 2, etc. y sus motivos. 
3 .1. 7 Señalización de pendientes, revisiones. etc. 
3.1.8 Norte magnético y Norte astronómico. 
3 .1.9 Coordenadas de localización (solo en un vértice de la cimentación.) 
3. 1.1 O Correspondencia con otros planos. 
3.1.11 Armonía y amabilidad con el usuario: Nones hacia arriba ó hacia la derecha, 
Títulos de plantas, Secciones y Detalles en orden secuencial, Letreros de derecha a 
izquierda. Etc. 

. 
3.2 Contenido General de dibujos de Taller 

3 2.1 Nomenclatura de las piezas. 
3 .2.2 Orientación y acotación de las piezas. 
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 (patrón). 
3 .2. 7 Biseles, raíces 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 Comparación de un dibujo de detalle con un dibujo de taller 

Detalle 

Conexión 

Cargas 

Tipos de 
construcción 

Dibujo de detalle 

Espesor de placa 
número de tornillos 
tipo y espesor de sold 

Se indican P, V y M ó CV 

CT 1, CT2, CT3 
PRóFR 

ASO 
LRFD 

Dibujo de Taller 

Lo mismo y además 
Localización de tornillos 
dimens. de la placa y ags. 

¡¡• 

.. . 
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Tornillos 

Soldadura 

Indicar cada vez el tipo 
de tomillo y su especifi-

cación (frie. ó a¡ÍL) · 

Indicar una vez el 
proceso de soldadura 
(SMAW) 

12 DIC. "2000 9:00 HRS. AUDITORIO ESIA 
ESTRUC.TURAS Vll 

Indicar· en cada detalle 
el di<i.ametro del agujero. 

Indicar proceso de 
soldadura en los planos de 
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 
notas y las cotas. 

4.1 Las prisas 

4.1.1 Uno de mis mentores decía: Si las cosas urgen, que esperen, y si urgen para ayer, 
que esperen mas, porque las prisas no son sinónimo de eficiencia. 
4.1.2 No se comprometa en aquello que requiere mucha concentración 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 revisión cubrirá "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 cimentación de este equipo, hasta que llegue fisicamente al campo" 
4 2.2 Revise unos planos, cuya primera nota decía: ¡si no sabe, pregunte! 
4.2.3 No empiece a construir nada, si 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 varios ejes del edificio 
b) Acote la linea de centro del equipo a un solo vértice y refiera todas las anclas a la línea 
de centros del equipo. 
4.3 .3 No ponga cotaa horizontales en fachadas ó elevaciones, no las duplique 
4.3.4 Cuando trace una escalera, divida la altura en igual número de escalones; Evite 
tener escalones de igual peralte y el último mas chico ó mas grande que los demás. 
4.3.5 Acote siempre a ejes, nunca a paaaños. 
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 información repetida al constructor. 
Recuerde que está tratando con personas inteligentes, no ofenda su vanidad 
4.3 .8 Una cota en el plano "es fácil" cambiarla, en campo "es muy dificil" 
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IV.- DEL DffiUJO AL CAMPO 

1.- Otra vez, las notas: 

12 DIC. '2000 9:00 HRS. AUDITORIO ESIA 
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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 

1 .2. 1 Dimensiones en milímetros, E. l. 
1 .2.2 Niveles en metros 
1 .2.3 Acero en placas y perfiles A-36 
1.2.4 Tornillos A-325¡.; TAP. 
1.2.5 Acero en anclas A-307 ó AR-42 
1.2.6 Soldadura A-233, E-7018 SMAW 
1.2. 7 Cargas vivas cubierta: 100 kg/rn2 
1.2.8 Cargas vivas entrepiso: 250 kg/rn2. 
1.2.9 Toda la estructura irá pintada de ... 
1 .2. 1 O Especificaciones AISC/ ASD 

1.3 Sugerenci~ de simbología: 

CONCRETO 

Dimensiones en centímetros, E .I 
Niveles en metros. 
Concreto fe= 200 kg/mts2. 
Acero de refuerzo fy = 4200 kg/cm2. TEl. 
Acero fy = 2300 kg/crn2. Var. #2 
plantilla fe = 100 kg/crn2. De 5 cms. esp 
Coeficiente sísmico 0.32g, gpo. B, Tipo II 
Velocidad regional viento Vr = 13 5 km/hr. 
Capacidad de cga. del suelo cr = 12.0 tn/rn2 
Especificaciones ACI 318/97 U.E ' 

1.3 1 N.D.E 
1.3.2 N.D.C 
1.3.3 N.PT 
1.3.4 PT. 
1.3.5 E.I 
1.3.6 ¡.;TAP. 
1.3.7 T.E.I. 
1.3.8 U.E. 

Nivel desplante de estructura 
Nivel desplante de cimentación. 
Nivel de piso terminado. 

2.- Los pendientes 

Punto de trabajo. 
Excepto indícaado. 
Hilos iNcluidos en el plano de corte, tipo aplaastarniento. 
Tipo, excepto indicado. 
Última edición. 

2 1 Se indican con una nube (en el campo dicen que el plano tiene "amibas" cuando está 
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 ó adivinar lo que encierran. 
2.3 Cuando se resuelva el "pendiente", debe índicars econ un triimgulo y sus 
coordenadas de localización, el motivo de la revisión. 

3.- Las interferencias. 

3. 1 Cuidado con tornillos que llegan a ámbos lados de un perfil, a veces se interfieren. 

3.2 En ocasiones, una tubería "choca" con algún 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 frío"'), 
a checar posibles inteiferencias. 

4.- Montaje y nivelación: (Ver figura 3) 

5.- Los cambios de materiales: 

5.1 El fabricante ó el constructor solicita autorización de caarnbio de material 

Tenga cuidado, cuando el constructor ó el fabricante le pida que usted autorice un 
cambio de material. 
Aunque usted sabe que "no hay problema", siempre dígaale: déjame ver, déjame '·echarle 
un numerito"; Antígüamente decíamos: "déjame echarle un reglazo" 
Pregúntele si hay algún cargo adicional 
Casi siempre el constructor ó faabricante, tiene material en "stock" (bodega) que 
adquirió uno ó dos aaños antes y ésta es su oponunidad paraa deshacerse de él, de 
"ganarle a la inflación" y ganar unos pesos mas. 
Los fabricaantes son muy háabiles, muy aduladores y núnca pierden, óiganrne bién, 
núnca pierden 

5.2 Desconfie de las ofenas de varillas a la tercera pane de su precio normal, casi 
siempre son "recones" de varillas ó sobrantes de obra. 

6.- Imposible construir 

6.1 Los estribos en un nudo, en planos del IMSS, por ejemplo, armados con la "'prueba 
del pajarito", casi no se pueden construir y esto genera desgaste Diseño-Campo 

6.2 Los refuerzos del "voladizo ó cantiliver", que el "maestro" no entiende que va por 
arriba y él le coloca acero por abajo, ya no se puede montar. 

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

6. 4 Los equipos que no caben y tienen que desmontarse contravientos ó destruirse muros 
para poder instalarlos. 

7.- Mantenimiento y Supervisión: (Figura 4) 

7.1 En México hacemos construcciones eternas (20, 30, 50 años), sin mantenimiento. 

7.2 Se requiere dar mantenimiento a: 
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7.2.1 Los dibujos, una vez entrada en operación una planta, al introducir nuevas lineas \' 
equipos no contemplados en el diseño original (Pemex, CFE), ó por cambios de rutas en 
las lineas subterráneas (Telmex). Dichos planos se denominan "As build". es decir, 
"como se construyó". 
7.2.2 Las anclas de cimentación. 
7.2.3 Las juntas constructivas a base de tornillos en agujeros alargados. 
7.2 4 La estructura en general, mediante "sandblasteo" y pintura. (P.T. Edo. de Méx) 

7.3 Se requiere supervisión muy especial en: 

7.3 1 Conexiones. 
Debe existir una total coherencia entre el modelo matemático, el diseño-dibujo de detalle 
y la construcción. No se vale concebir y diseñar un nudo empotrado y construirlo 
articulado. Alguien va a fallar (caso MVS aeropuerto) 

7.3.2 Seguridad sicológica. 
Muchas veces no se requiere un elemento tan grande, pero al "pensar" en los moradores 
de la edificación, vale la pena aumentar su tamaño para que les dé seguridad sicológica. 
Debemos recordar que la prioridad del concepto ''estético" cambió por el concepto '­
"seguro", a raiz de los sismos de 1985. Ahora la gente está mas preocupada por las 
grietas que por el número de recámaras ó lo bonito de la fachada. 



FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO EN ANÁLISIS Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES 

MODULO IV 
CA014 

APLICACIÓN DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES 
DE USO EN MÉXICO PARA EL DISEÑO DE 

ESTRUCTURAS DE ACERO 

TEMA 

MIEMBROS DE FLEXIÓN 

EXPOSITOR: ING. HÉCTOR SOTO RODRÍGUEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

JULIO DEL 2002 

Palacro de Mineria Calle de Tacuba 5 primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 México. D.F. Tels: 521·40·20 y 521· 73·35 Apdo. Postal M·2285 



DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO, SEGÚN NORMAS DE 
USO EN MÉXICO 

MIEMBROS EN FLEXIÓN 

Introducción 

Comportamiento de vigas. Falla en flexión 

Inestabilidad de vigas 
• Pandeo local del patín (Fiange Local Buckling, FLB) 
• Pandeo Local del Alma (Web Local Buckling, WLB) 
• Pandeo Lateral por Flexotorsión (Lateral Torsional Buckling, 

LTB) 
Soportes laterales en vigas 

Ejemplos de soportes laterales 

Rangos de comportamiento de vigas 

Fallas de vigas 

Resistencia de diseño con base en pandeos locales del patín y 
del alma (FLB y WLB) 

Resistencia de diseño con base en el Pandeo Lateral por 
Flexotorsión 

Coeficiente de flexión Cb 

Diseño por cortante en vigas 

Criterio de diseño por cortante en vigas 

Diseño de vigas lateralmente soportadas 

Diseño basado en análisis elástico 

Diseño basado en análisis plástico 

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

Ejemplos de Diseño, conforme AISC-LRFD-1993 

2 . 



MIEMBROS EN FLEXIÓN 

Material de lectura 

Especificaciones AISC-LRFD-1993 
Capítulo F: Secciones F1 y F2 
Capítulo B: Sección 85 
Apéndice F: Secciones F1 y F2 

Manual AISC-LRFD-1993, Parte 3, Ayudas de diseño de vigas 
Salmen and Johnson: Capítulos 7, 8, 9 y 10 

Introducción 

Definición de viga (se denomina también miembro en flexión) 

t-f\ 

A 1 ., /\-,',• 
( 1:::::::::=====~ 

\¡ j 

Viga = Miembro sometido a flexión y cortante, no a fuerza axial 

• Las vigas son típicamente 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 estructural resistente a 
cargas laterales (viento y sismo principalmente). 

Ejemplos de vigas que soportan cargas gravitacionales 

3 



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

Se considera un experimento en una viga libremente apoyada, con carga 
concentrada en la sección media. 

~~ 

:~ 1 • ; 

1 7 /' . ¡ 
~~ M 

En el "experimento• mostrado ¡;w-riba, se traza la curva P contra la deflexión 
La carga se incrementa hasta que alcanza un valor máximo, y empieza a 
reducirse. es decir, hasta que la vi9a se colapsa. Para una carga Pmax, la viga 
ya no puede resistir momento adicional, es decir, la viga experimenta una 
FALLA POR FLEXIÓN. El momento flexionante máximo para el cual la viga 
puede resistir un momento flexionantes antes de que se produzca la falla se 
define como "Resistencia nominal a la flexión." 

Mn sedetermina considerando los siguientes posibles modos de falla: 

• Pandeo local del patm (Fiange Local Buckling, FLB) 
Pandeo local del alma (Web Local Buckling, WLB) 

• Pandeo por flexotOfsión (Lateral Torsional Buckling, L TB) 

.... '. .:.· .. 

Cuando una viga está sometida a un momento flexionante, una parte de la 
sección transversal está en compresión y otra parte está en tensión. La parte 
de la sección transversal en compresión puede fallar por INESTABILIDAD 
(FLB, WU!I ó L TB). 



lt 
V 
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~ 
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L .. ~ ~ ¡\....,1 '""'. • ! 

<~ 
\"' = 'o..J~\,;:..\, ") : 
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Viga sometida a flexión 

Pandeo Local del Patín (FLB) 

<!. '1 ~ 
M ."J\ ~ 
f 

-=="\, 

1 
b-

1 i ' 
\.. ' 

__._ 

<!.. ~ .8-:f'-

Pandeo Local del Alma (WLB) 

<!."! 
' f.i\_.:: --

1 

~ l' .f\, =r . 
'---2~' . :--~=--~ "; ~~ 

!¡ 

··..:...- A-r-

Pandeo lateral torsional o por Flexotorsión (L TB) 

¡.;, /~:~-
V:.:..~\ ... ' L .. ·.-:,;.._!.--:., r.: .......... ...... 

:· ' '·"' ·r-;ro.,·-'!.r---" 

. . ' 
Ci~.. 1-..l"';'c.: ·-~"-

En el pandeo por flexotorsión (L TB), el patín comprimido se pandea 
lateralmente (como una collXIlna) entre soportes laterales. El patín en tensión 
no se pandea y por ~ resisre el movimfento lateral del patín 

6 

··-.. 
. ' 
{1 



comprimido. El resultado final es que la viga se desplaza lateralmente y gira, 
de ahí el nombre de "Pandeo lateral torsional o por Flexotorsión". 

J Para evitar el L TB, el patín en compresión de la viga debe estar provisto de 
CONTRAVENTEO LATERAL. 

f;. Lb ~ ¿./\el,., rc.l b«-u:"-

1 "'UF=: =): =)\~1 )M 

El momento flexionante que una viga puede soportar antes de que ocurra el 
Pandeo por flexotorsión entre soportes laterales, depende de la longitud no 
arriostrada, Lb. A medida que Lt. disminuye, el momento flexionante que la viga 
puede resistir sin L TB aumenta. Nótese que esto es análogo al pandeo de una 
columna. La compresión 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 
típicamente por miembros transversales (vigas secundarias) o mediante un 
sistema de piso a base de concreto reforzado o compuesto acero-concreto. 

Un soporte lateral debe satisfacer uno de los siguientes requisitos: 
' 

• Evitar el desplazamiento lateral del patín comprimido 
• Impedir el giro de la sección transversal 

t:jemplos. 

Viga secundaria 

A..•" --., 
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' 1 

' 

La viga secundaria actúa como un soporte lateral para la trabe A, debido a que 
evita el desplazamiento lateral de su patín comprimido . 

Viga que soporta una losa de concreto 

·' 

En .. gste caso, la losa de concreto está conectada al patín comprimido de la 
trabe A La losa de concreto proporciona soporte lateral continuo al patín 
comprimido. Esto es .. válido en zonas de momento flexionante positivo. 

'. 
.L. = O y el pandeo por flexotorsión no es posible 

Nótese que sí el PATÍN INFERIOR de la viga estuviera en compresión (Zonas 
de momentos flexiC>I'Iér1tes negativos), la losa de concreto NO sería soporte 
lateral, puesto que NO podría evitar de manera efectiva el desplazamiento. 
lateral del patín inferior. 

Contraventeo en diagonal 

i 

•• r· 

En este caso, el desplazamiento lateral del patín comprimido se impide 
me<iante el miembros en diagonal (típicamente ángulos). 

8 

. .. :,; 

y 



1 
1 

~r--= 
1 

1 1 
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En este ejemplo, no existe una losa de concreto. La estructura transversal 
impide el giro de cada viga y por consiguiente actúa como un contraventeo 
lateral para cada viga. Cada patín de las vigas puede estar en compresión. 

RANGOS DE COMPORTAMIENTO DE VIGAS 

Dependiendo de cuando ocurra la inestabilidad (FLB, WLB ó L TB) 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 plástico 
• Falla en el rango inelástico 
• Falla en el rango elástico 

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 
deflexión de la viga. 

Falia en el intervalo Elástico 

~. •\ ... 
1'-

¡\.o\ ...... l. . \"" i 
1 

,""'. ,- 1- .~.,.-.-- o; !...-~ 1 .l ' 1,._-=:. : ~ - 1 : 

lf'~ 
!1 
'---------- ·-·--- ·;r 

f. 
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Para la falla en el rango elástico, la inestabilidad ocurre antes de que el 
momento f\exionante alcance M,. La viga es elástica cuando ocurre la 
inestabilidad. La viga falla con prácticamente ninguna ductilidad. 

FaUa en el •ntervak> ¡nelástico 

M 

" 1 

M¡;"7" 
i ' 

M.-T / 
i 1 
1! r • ------·-···-•;r 

f_\ 

Para la falla en el rango inelástico, la inestabilidad ocurre para un momento 
entre M, y Mp. La viga es inelástica cuando ocurre la inestabilidad. La viga falla 
con pequeña o ninguna ductilidad. · 

Falla en el rango ¡Diástico 
N\ 

--------
------------------~ ( :'\ 

1 
1 

. ¡ 

----> 
. r \ . o. p . ._" e ,-('._e--· . .:::<\. 

Para la falla en el rango plast1co, la 1nestab1lidad ocurre después de que la 
viga alcanza su momento plástico, M,, y lo mantiene para grandes 
deformaciones inelásticas. La· viga que falla en el rango plástico exhibe gran 
ductilidad. 

Resl:J!IInen 

Ranoo de falla Mn Ductilidad 
Falla en el rango Mn ;;.M, pequeña o 

elástico , ... ~ 
Falla en el rango M,< Mn < Mpm Pequeña o ninguna 

inelástico 
F al1a en el rango Jl:ll;, = Mp Grande 

elástico 
... ---- -~------



RELACIÓN ENTRE MOMENTO-CURVATURA 

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

1 

q ~ \ 

Definición del factor de forma: 

f = M,!My 

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

Para una sección rectangular: 

.·' . 'l• - -
1 D ¡-\ jl-.f· \ ;--: = \.... ,_ . 

~ J,,' 
~~ ·¡ 

Para la mayoría de los perfiles laminados tipo IPR, IR ó W, el factor de forma 
está dentro del rango de 1. 09 a 1. 15. 

1 1 
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!1· PROCEDIMIENTO DE DISEÑO DE VIGAS CONFORME A LAS AISC-LRFD-
1993. 

Se considera una viga simple con carga uniformemente repartida. ,. . 
l-V,._r ~· ,-,.,. "ri ! oc.~ 

j~l i r L ¡ J. J ~ J l · · · .. 

Mee !~e(_~~ 
~ 1 

Vv._. ~ 
Solución: 

""\~.'-~ r ~'/'-' 1,.. .,fi ~ IE>Y.w re ( 
~~, '':.:)+1'-

\)....._ ... 

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

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

M. = Momento máximo que puede soportar la viga, sin que se presente una 
falla por flexión 

Se determina la resistencia nominal al cortante, v •. de la viga 

v. = Fuerza cortante máxima que puede resistir la viga sin una falla por 
cortante 

3. Requisitos de diseño por resistencia: 

+ = 0.9 para flexión y cortante 

Nota: 
Normalme! re la flexión controla el diseño de vigas. 

4. Se Veo' ilica las C()fl(jiciones de servicio 

Deflexión de la vi!ga por car~ de servicio (no factorizadas) 
Vibraciot es de piso por cargas de setVicio 
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CE335 

• 
DESlGN OJ' COMPACT. LATERALLY SUPPOJtTED BEAMS 

Assumptions: 

a SecLioo is <:o~UpaCt ioc flange and wcb local buckling. i.e., M. =M, based on local 
~ing. 

' • Adequate lateral bracillc is provided for the compressKJII flan¡;e so that M. =M, 
based on lateral lolsililul Wckliog. 

Result of assumptioos: 11. a 11, 

Flexure design criteria: 

Design Approachcs: 

l. Design based 011 elastic anal ysis. 

11. Design based 011 plastic analysis (also called "plastic design"). 

For either design approach, the basic design criteria are the same. i.e. 

~M. = ~M,;., M. 

~v ... v. 

must be satisfied at every point along the beam. 

The difference betwecn the two design approaches is in Üle method of stNCtural analysis 
used to detennine the shear diagram (V.) and bemling moment diagram (M J under 
factored loads. 

ln-Approach 1., traditional methods of linear elastic analysis are used to establish the 
shear and bending moment diagrams. In Approach II., simplified methods of inelastic 
analysis (called plastic analysis) are used 10 establish the shear aod bending moment 
diagrams. 

In curren! practice, design based 011 cbstic analysis is by far the most COIDJDOII approach. 
However, plastic analysis can prcm.k ~r insight into tbe tr.ue &ell<nior tll~ aad 
can also lead to more et:ooce i 7111 designs. 

1 
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¡· 
1 

' 

... 
1 
; 

1 
' 

•· 
Design Dased on Elastlc Analysis 

Design Procedure: 

1) Draw .&e saear aad tr•*''& moment diagrams for tbe beam under factored loads, 
usiog ~Reu.ods Q{ e~ suuctural aDalysis. 
(The beam aaerams saartin¡ on pagc: 4-189 oi the LRFD manual are uscful bere. 
No&e .U. lile *- IDd moment lliacr- ¡ivca bcre are based oa clastic 
anal y~ 

2) Choose a ICiction that satisfies: .ltl, alll. 

3) 

4) 

(fbe ~Load Factor Dcsign Selcctioll TaWe" starting on page 4-15 el a11oe IJ{FO 
Manual is useful here.) 

Check that the sectioa is compact iac local buckling. For a W Sbape, cifit: 

,, 65 

" 2t1 ~F~ 
h, 640 

" '· ¡¡: 
.. 

Check that iateral support spacing is adequate so that M. =M, based on lateral 
I<XSioul buckJing. 

5) Cbeclt sbcar: • V. a V. 

5) Check beam defilection, if required. 
A typical ddlectioa limit imposed by building codes is as follows: the maximum 
deflectioo IMJder service live load shoükl not exceed l/360, where L is the beam 
span lengtll. 

• 

2 
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Given: 

Example 
• 

A 25 ft. long fixed-fixed beam is subject to a factored uniform load ol S k/ft , _ __., 
Assume this load includes an allowance for the beam self wejght. 
The be a m is provided witl¡ adcquate lateral support so that M. = M, based on 
lateral torsional buckling. 

· ·- ··· · ·· - ··· · · ·· Scrvice live load deflection must nor exceed 1./360. The service live load is 2 kJft. · 

Finif: The lightest W Sbape of A36 stcel. 

Solution: 

Draw shear and moment diagrams under factored loads (see p4-195 LRFD): 

~:: S ¡y.¡.,_ 
'}~•Cy '·c=v= -, ::c:-~~,i 

zs' 
<e----. ------------ ··--·;,~~>; 

6Z-5\ 1 
':"¡--__ : 

. " ; 
' .:.~-- o---- ··-·· 

. ~ 

. '67..~ 

.,,~ 

' ' '\. <.u.. L. 2. ..:. •• L -= bDT e 
!Z. . 

Assume compact section. Then, q¡M. = q¡M, "' 260"--o 

Required M,"' z6(jl-~<¡o.9 = 289n.-k = 3468"'--o 

M, =ZF, Required Z"' 3468;•.·•¡36 ksi = 96.3 io3 

Th'erefore, must find lightest W Shape with Z. "' 96.3 in3 

Use "Load Factor Design Selection Table", page 4-19. &ter al z. = 96.3 in3 and move 
up in tbe table until you hit the first bold faced entrz. This wiU be the Ii~test shape. In 
this case, cboose W 18x50. · 

(Altematively, enter tht; table with q¡M, "' 2fJ:fH for F, • 36 ksi and move up in the 
table until you bit the first bold faced entry. ~ choose Wl8xSO.) 

3 



~, 

/93 

··-· 

J 

O!eck if section is compact: • 
b, 

6.6 
65 

10.8 o k = < = 
2t, {36 
h • 640 

= 45.2 < = 107 o k ... 
1 {36 w 

Check if adequate lateral support is providetl so thal M. = M, based on lateral torsional 
buckling - ok (given in problem staternent). 

Therefore: 41M. = 41M, = 27311.-t > 26f:l'o~ - ok for flexure 

Check Sbear: 
V = 62.5k • 

4l V.= 4ldl,.(0.6F,) = (.9) (17.99") (.355") (.6 X 36 ks.i) = 124k 

Check Deflections: 

Service live load deflection: 

A = wL' 
384EI 

L 
360 

• (2/12) •(25 •12)' 
384 • 29000 • 800 

• 0.1 S inches 

= 25 •12 

360 
= .83 inches 

.15 inches < .83 inches ole for deflections 

USE Wt8x50 

.. 
4 
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Design Dased on Plastk ARalysis • 

For this design approach, thc shear ami bemling moment diagrams are ba.sW on a simplified 
inelastic analysis (called "plastic analysis") of the beam. Plastic awliysis rccogoizes tbat a beam 's 

·lo¡¡d carrying capacity is not necessarily ex~usled when a moment of M, is reacbed at sorne 
point along the beam. After the plastic momenl is reached at one point along 1be beam, bending 
moments may be able lo redistribute to the other, less highly suessed portioos of lbe beam. 
Plastic analysia provides a more realistic estimate tbc beam's act.W load carrying capacity and 
can lead to more economical designs. 

Plastic Hin&e 

The basis of ~ic analysis is the concept of a "plastic hinge". Wbea 811e moment reaches M, 
at a cross-section, the beam can then rotate at that section without any cllt.aage in moment. When 
M, is reached somewhere along the beam, it is said that the beam has iocmed a plasaic hinge at 
that location. For any additional loading placed on the beam, the plwic hinge ~tion will 
behave as ~ real hinge. 

For plastic analysis, a simplifying assumption is made about the cross-sectiooal behavior of the 
beam. It is assumed tbat the beam rcmains elastic until the moment reaches M,. This, of course, 
is incorrect, but is reasonable simplification for analysis purposes. Based on this simplifying 
assumption, the moment-curvaturc rclationship for a cross-scction is assumeu as follows: '··,-

-··------------ > 
/ 

' / ,_ ~., ' 

:'/ ~ <=>-.::: 1 ,V\_ t.P 
i 1 

1 

Wben su1fx:ieat hingea have formed a long the length of the beam ~ lllilat it bec:ome3 unstable 
(one hinge past determínate), tbe beam fonns a "collapse mec:hr ti5m", and ils load carrying 
capacity has readled its limiL Once a collapsc: mecbaoisla Itas l!leea furmed, !k t.e- will 
experieoce ftrJ large deformations,·and faila by •eu ·;e akfoomation". 

5 
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Conseguences of a plastic binge - Jeterminale beanfs 

The forrua!ioo of a single plaslic hingc in a determinate beam is 5Wf~ei.eot IO.develop a collapse 
mechanism. No redistribution of moments is possible, and p!as&ic aaa!ysis will ¡ive the same 

·result as elastic a~~<~lysis. Exaroples: 

a ... ·-

.... 
C-:--1'.: _ .. : . ..:.. 

1\/''. ~-- .• ·- l'r'\... 

? t / ~"r'""'~- of p~ h-"?e. 

~ ¡;, • 
~.,\v.-e c..:... bec.""'-- 'oj . 

E:Jtc.·~:-\-r<. -=-'-·~1.-c.. .. < . .,..., ~"'""""' 

6 
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"/if _,t.._. 

Conseguences of a pla~tic hinge - indelerminate beam~ 

• 
1l1e formation of a plastic hin¡¡e in an indeterminate beam does not produce a collapse _ 
mechanism. The plastic hingc only reduces the áegree of indeterminacy by one. The beam can 
therefore carried increase loads until eiiOUgh hinges form to develop a collapse mechanism. As 

.an example, consider a fixed-fixed beam uuder a uniform load: 

:L'~""'I~"'Ú",\ e \( . ..:,.'f\t._ 1\J, c\~c.::JrO M • 

V~. 1, d v" .:-, ! rf'.o x. IJ\ :"' :_._,., ,.,_.. !>) 
r~"'-( i'\.. M.~_ ?)~~~-t:_ ""'·f\c..~ 

~ 

\ t:.v.r 1 

~--c--e--~~,.:=~-. 

{~w'\ L'-
___,- o 

~ 

-------" 
!::..M.. ----=_.:__ __ .:__ 

·---

--------·- --~ 

• 

--------

7 
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-·-·: '•' 

.:l. ~~ ,Y\ol .... ~""~V"=',-~,., O er ... ~·-
. .._\ 

c--.. Sv;f!4'"- a-- ~de\ t"t¡~/ 

\dao A-'---

M\ d S :-;~c. '"- : c:t.. ... :::.·'- er.. : :.; .. ::e;...__ 

'('1\.~ = i'\CL.'' · ~ .... ,_ l ~ t<X"'~ · 

rA. ("""-\::..~,(=-·10"\.. iJ(:'....:..("'c:::i -:-··-
:;::> l~:ts-fic. ~_j -:.-1:. 

,'-A cAíA. y"'"'"'- \.)c . .>d """­
ele.) h~-. ar.-1~~~ 

\ 
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"'-•~ Q.lr "'~:.P""­
.,_ '). 

' '- f""~~ 'OJ e¡ec~·~ 
c' . .-fz, ... ,;Lcs. ~~ -

In the above example, llw represents additional load carrying capacity añer reacbing M, al the 
supports. 

In the previous design example, if the design is based on plastic analysis, a W16x40 could be;; 
used ralber blaaB a W 18x50. 

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

Reguirements for Plastic Desi!m 

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

Specifically, the following requirements must be satisfic::d when using plas'tic design: 

• The beam must be compact for local buclding. 

• The beam must have adequate lateral support so that lateral torsional buckling 
does not occur until M, is achieved and large inelastic rotatíons are achieved. In 
arder lo satisfy this requirement, the unbraced length cannot exceed ~ as given 
in Section Fl of the LRFD Spccification. 

• 8 

1 
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Ejemplo V-21. Determinar et coeficiente de flexión c. de las Espeaficaciones AISC-LRFD-1993. de las vigas 
de acero que se muestran en la figura siguiente. 

V·2 V-3 V.1 
llllt>trNnto ~ante 
• lo lerrJO de le viga 

Momento de megn~ /gUa/ea y 
eentldoe ..,._toe 

Carga unlfonnemente repartida 

r 
V..., 

Carga concenfnde 
en e/ centro de/ clero 

.. Jt·'·····"'"·'·•·•i" .. , .. ., ... ,,, i 
V-6 

Carga uniformemente repartida soportes latera/ea en 
loe epo)"QS y en /a sección central 

Vlg• libremente apoyad• 

1' 
w 

·''" :·.,¡,1'111'1 

v-e 
Vlg• empotrad• en un extremo y 

apoyo simple en e/ otro 
Carga unlfotmemente repartid• 

SOLUCIÓN 

l w 

1 
'" .,,, ' 

V·7 
Vlg• empotrad• en ambos extre,_ 

Carga uniformemente repartida 

Vlg• contlnu• 

Vlg• del ejemplo V-21 

El objeto del coeficiente c. es incluir en las ecuaciones de las Normas AISC-LRFD. Capitulo F Vigas y 
miembros en flexión, de manera aproximada, la influencia de la ley de variación del momento flexionante sobre 
la resistencia de la viga al pandeo lateral por flexot011lión. Este coefiaente se determina mediante la siguiente 
expresión. Véase Capitulo F, Especificaciones AISC-LRFD-1993-V/. En las Especificaciones A/SC-ASD-1989 y 
AISC-L.RFD-1986, este coeficiente se determina con una expresión similar. 

dOnde: 
M...., es el momento flexionante en el segmento de la viga L, 
M. es el momento flexionante en la cuarta parte del segmento L. 
Me es el momento flexionante en el centro del segmento L. 

(F 1-3) 

L. es la distancia entre puntos en los que el patín complimido está soportado lateralmente, o entre secciones 
provistas de un contraventeo que evite su rotación . Todos los momentos flexionantes se expresan en valor 
absoluto y sus unidades son torHn. . . ~ 
En la figura siguiente se muestra un segmento no soportado lateralmente de una viga, con su diagrama de 
momentos flexionantes correspondiente. Se indican los términos que aparecen en la ecuación (F1-3).EI 
momento flexionante máximo puede ser en el extremo o dentro de cualquier sección del tramo no soportado ,.. 
la viga. 
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~ 1 

Viga V-1. 

'" 
'', 

J::.t~./ ~ Lb/4 'Lb/-' Lbf.!_ 
__ 1J¡_ 

La viga está sujeta a un momento flexionante constante a todo lo largo de ésta . 

.\1~~ = .\f, =.\fs =.\!,- = .\1 
Luego: 

e _ 12.sM 125.\f = 1 0 ' - 25.V +3M+ 4Jf- 3.\1 12.5M . 

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

< •• 

.\la = O 

e _ 125M 125M= 2 27 ' - 25.\1 + 3(.\/ i 2) +O+ 3(.\f. 2) 55 M . 

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

MA;,. Me= 3/32 wL' =% M~~u 

12.5M · 
e,= 25M_ +3;<2(0.75M-J+4(.V-J 

Viga V-4 

Ma=M...., 

125M..;, 
11M_ 

l.l4 

La viga libremente apoyada, soporta una carga concentrada en el centro y tiene soportes laterales en los 
extremos y en la sección media. En este caso, se tienen dos segmentos sin soporte lateral y para cada uno de 
éstos: · ~ 

.\fs = 111Af,.oz 

• 
335 
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;,, 

e _ 125M_ 
• - 25.\/_. +3(114.\1_, ... 4{112.\f_,-3(3 4.1/~~' 

Viga V-5 

1:!.5.{/,.a 
7.5.~1-

1 67 

la viga libremente apoyada soporta una carga uríifoimemente·repartida. tiene soportes laterales enlosar 
y en la secoón central. · 

( 

.\f~M = wL2-8 .H.= 7wL21128= 0.4375 M~u .\18 = 3wL2132 =O 75 
Me= 15JwL2-128= 0.9375 M~M 

e _ 125M_ = 12.5.\t~~ 
• - 25.\1_ +3(0.4375.\f-)+4{0.75.\t_¡-3(0.9375.\1_) 963.\/~~ 1 30 

Viga V~ 
la viga empotrada en un extremo y con apoyo simple en el otro. no cuenta con ningún soporte lateral. 

.H. =O .\fa = .\fe = wL 2116 = •;, Jf~u 

Viga V-7 
la v1ga empotrada en ambos extremos, soporta una carga uniformemente repartida y carece de soportes \ ./ 
laterales. 

wL2 

' 24 

~ 
V. ' "1" .. ~- ' ~: 

¡..; 1~ 

e _ 125M,.. 
'- 2.5M.,.. +3x2(118M ... )+4{112M...,) 

12.5.\fm.;. 
5.25Mm.;. 

Los valores de e, se indican en las Ayudas de diseño del M-AISC-LRFD-1993. 

RESUMEN 

.. 

• DISEÑO DE.ESTRUC'TVRAS IOETAucAS 
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T•bl• V-21-1. v.,_ de c. 
Viaa 
V-1 
V-2 
V-3 
V-4 
V-5 
V~ 

V-7 

• 
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e, 
1.0 

2.27 
1.14 
1.67 
1.30 
2.08 
2.38 

2.38 

~ .. '· 
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Ejemplo V-22. Una viga empclrada en 1.r1 extremo y libre en el otro. de 5 m de d!l'tl, debe sopa1a' I.J'la C3'gél 

ccn:e11b aJa de diseño en el extremo libre de 1.2 tat. Oisefle la viga utilizaldo las Especificaciones AJSC-lRF0-1993 
y seleocicnnlo 1.r1 perfil IPR, IR ó W. El esfuerol de ftuencia del acero es F,= 2 530 kglcm2 (acero NOM B 254 6 
ASTM-A36). El extremo libre está sopcr1ado latenimente. 

o.- de ~~~ene·- (ton) 

SOLUCIÓN: 
1. Diseño par ft exién. 

~ i ' ' ' . ' ' . . 
1 • ~ 

r·' 

~ .... de ...... -,._ (fDn-m) 
lffge del eJemplo 1.'22 

La condiciál que debe satisfacerse es M".::: M~ Si la seccién de la viga es tipo 1 6 2, el momento resistente se 
cafrula con la eruadál (3.3.1 ). 

.V. = +<;¡ Z, F¡~ M. 
M.~ M. 

Z M. 6x10' _ 264 J • ~ +. F, -0.9x2S30- cm 

Se reviS<rá 1.r1 perliiiPR.IR o W 254x22.3 (10x15), que tiene 1.r1 móduo de seccién plástic:o, z. = 262 cm'. casi igua 
al necesario. 

Clasificaciál de la seccién . 
En la figtm sigt.iente. se indican las dimensiones del perfil propuesto, acoladas en mm. Paa revisa- si la viga es 
compacta, se determin;;rr las relaciones anclloilrueso del perfil seleocionado y se c:omp¡nn con los valores máximos 
rorrespondientes de la Tabla 85-1 de las Especificacione AJSC-LRFD-1993. ·r· " 

Pwfl FR. R ó W 26142.3 (10><16} 
Ac«ab-•mm 

Patines: 
.JL- 10.2 - 7 4 < S40 = 
21¡ 2x0.69 · JF; 

Alma: 
1L=2S.4-2x1.7 
r. o.S8 

= 38 <S 300 .¡¡¡; 

S40 .J2 S30 = 10.7 

= S 300 
./2 S30 = 105

.4 

La seccién es oompada, no hay problemas de piW1deo local ¡nmaluO 
Revisién de la latgitud no soportada latenimente. En este caso 4 = 5.00 m 

· • Cák:Uo de las longitudes L, y L, 

.r' • ;, = J E~J.~ • kF/cmz 

r,X, J ~ z L,= (F,-F,)I+I+X](F,-F,) 

Iyli'l 6 

c. =-4 -.cm y d'=d-t,J=fDr',cm.• X2 =4~-(~J.cm•tl!i con 
. ~ 

e - 1 ,d
2 

12C(2S.4- 0.69)
2 

18 318 6 
.- 4 - 4 - cm 

• 

' .. i: 
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\• -..1LJ2 039xl0
6

x784000x4.2•x28.5_ 135970 kg/cm' \' = 4 18318( 226 J' ='8Sxl0.., 'ikg' 
• 1-226 2 - • 2 120 784 000x4.2J - cm 
Las ronstantes x, y x, se eno.Jef1lra1 tat:Uadas en el M-OEM-V-11 

L = 2.lxl35970 /1 i¡ 2&8xl0..,(2530-703) 2 =322cm 
• (2 530- 703) " +" + 

Como 4=&:Xl cm es mayor que L,=332 cm. el momento resistente nominal. que es el elastico aibco. se detenn1na 
con la eruación (F 1-13) de las Especificaciones Al SC-LRFD-1993. 

e ,. ~ GJ 1tE >' c,s,x.,/2 M.,.= • T.= EI, +(....,-:- I,C. L 
L.6 L.b •· r., 

donde: 

1 
.n.r, 

+ 2 
2(L, r,) 

El coeficiente e, se detenn1na con la eruación (C-F1-1) de los Comentarios AISC-LRFD-1993, que es apl1cable a 
diagramas de momentos flexionantes que tienen Lna variación lineal entre puntos soportados lateralmente. 

c,=l.75+l.05(.\t, Jt,)+0.3(Jt, Jt,>' s 2.3 

.\11 es el menor y M, el mayor de Jos momentos en los extremos de Ln segmento no arriostrado de una v1ga . . \!1 .\f: es 
positiva ruando los momentos causan rurvatura doble y negativa ruando se fleXIonan en a.uvatura Simple. En 
nuestro caso. Corl.\11 = O,C6 = 1.15.S,= 226cm,3X1 = 135 970 k&'cm.'X: = 2.S&x!O~ cm'fk&' L,= 500 cmy r, = 2.1 cm. 

l+ X~ X, = 1.75x226xl35 91Wz 
2(L6 r

1
) 2 500/21 

Finalmente. el momento resistente de diseño es: 

1 +135 97o' x 2.&& x 10 .. x 10-'= 3 86 ton-m 

2 ( 5oo¡' 
2.1 

' -....._ .. · 
M R =+,M .,.=0.90x 3.9 = 3.5too-m <M_ =6 ton-m 

La sección ¡:ropuesta IPR,IR o W 254x22.3 (10x15),es inadeaada por flexión. 
La resistencia de diseño al corta'tle es+.~:; el factor de resistencia+. vale 0.90, y la reSistencia nominal, 1:. se 
detennina con las eruaciones (F2-1), (F2-2) o (F2-3) de las Normas AISC-LRFD-1993, la que sea aplicable 

hit,.• 3 500 1 J F,.. , V,.0.6F,..A. si 

si 

si 

4 380 1 J F,.. <hit,.< 260. 

4 380 1 J F,. <hit,.< 260, 

V, .. 0.6 F,..A. (3 5001 J F,.. /(hit.) 

V • .. (9 280 000 A.Y(hlt,.f 

(F2-1) 

(F2-2) 

(F2-3) 

F,.. es el esfuerzo de fluencia del acero del alma, en lq¡/aTt 
A. es el á'ea del alma de la viga, en crr?-
lr cisllrda libre en1re patines, en cm 
t espes • del alma en cm 
v, resistencia nominal al corta'tle, en kg 

Revisiá1 por cortne. 
. ~ Como hit • = 38 < 3 905/ .JF: = 70, 

1·: = 0.6 X 2 530 X 25.4 X 0.58 X 10'3 = 22.4 ton 
CONCLUSIÓN: 

V,=0.6F,A. (A.=dt,J 

~: = 22.4 ton>> "~-=1.2 ton 

...... 
-·.::..:a 'lJ .. 

El perfil selecdcnado está muy sobado por cortalle, pero es inadeCuado por flexión. Se propone revisar alleclor 11 
perfiiiPR, IR Ó W 254x28.5(10x19). 

' V- tornado do los tablas do dlmensocneo y P"lpoedodos dol M-IMCA·V·I. 

• OISEÑO DE ESTRUCTURAS MEl'ÁUCAS ~ 
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6. DISEÑO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS 

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL. 

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

p 

tttttttft 

ill] 

f e 

-L 
/¡ 

¡ 
' i 
! 

.J.. 

p 

A P 

Ac= Area de lu 

f o 

Ap= Areu de lu placo 
Az= Area de la 

P= Cargo axial 
f o =Esfuerza en la 

fe =Esfuerzo en el 

f t = Esfuerzo en el 

_P_ 
A e 

p 
f l =--¡;-

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

4 

sobre el área total de un apoyo de concreto 

sobre menos del área total de un apoyo de 
concreto. 



En las ecuaciones anteriores : 

¡; = Resistencia a la compresión del concreto. 

A 1 = Area de contacto de la placa con el concreto. 

A2 = Area de la sección transversal del apoyo de concreto. 

El espesor de la placa base, al igual que en las zapatas, debe ser tal, que no se flexione al 
actuar la reacción del concreto, ya que de ésta forma se reducirá la zona de contacto de la placa y los 
esfuerzos de aplastamiento podrían rebasar a los permisibles del concreto, en general se acostumbra 
analizar el efecto de una longitud unitaria ( 1 cm) de placa. con lo que la sección transversal que resiste 
la flexión sería de base 1 cm y de peralte "t", siendo su módulo de sección : 

ltíítt~ fp 

D 
1 cm 

t' z =-
' 4 

Sustituyendo Zx tenemos: 

t' 
MR = FR-¡ FY Igualando al M" y despejando t 

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

5 
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EJEMPLO 6.1 : Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de 
su dado será de ¡¿ =200 kg/ cm2 y el acero de la columna es A-36 

Determinación de la carga máxima que soporta la columna 

'3 mis. 

1111111 

2LI-152x10 
Propiedades de un ángulo : 

A= 28.13 cm2, lx = 640.6 cm4 

x=y=4.16 

At = 2 x 28.13 = 56.26 cm2 

rx = ry = J 1947 
= 5.88 cm 

56.26 

KL=I.Ox300=51 ~ Pm., =1746 kg/cm' 
r 5.88 AT 

p max = 1746 X 56.26 = 98230 kg "" 98.3 Ton 

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

A = 98300 = 983 cm' 
mm 100 

b = ,/983 = 31.3 cm "" 35 cm 

6 



Con ésta dimensión la placa tendría el arreglo siguiente : 

.J ogros G = 14.3 mm 
j poro onciOs }6 = 12 7 mm 

soJ ,-----4-f-, ----,¡ 
1' /T nsoxJ50x28 6 mm 

250
1 

+ 0 ¡ 1 

l 
soJ 

" 
250 
j]Q 

~y=x?'---'c:z:;'-./ 
?' -- 81 Kg/cm 

9.9 cm 

El espesor se encontraría por medio del momento flexionante de la zona en voladizo que quedaría en 
la placa, que será el siguiente : 

f = 98300 = 81 k g/ cm 2 (esfuerzo de aplastamiento en el concreto). 
p 35 X 35 

M F = 81
(
9

·9)' = 3970 kg ·cm 
2 

1 4x3970 2.64 
t = ·J = 2.64 cm transformando en octavos de pulgadas No--= 8.34 9 

' 0.9x2530 0.32 

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

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

7 
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EJEMPLO 6.2 : 

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

A= 76.1 cm2 d=303mm br= 203 mm ry = 4.9 cm 

JKLI = I.Ox300 = 61 
1 r mi" 4.9 

~ Pm" = 1576 kg/cm 2 

A 

Pm" = 1576 x 76.1 = 119934 kg '" 120.0 Ton 

A = 
120000 

= 1200 cm' 
mm 100 

b = ~1200 = 34.6 cm 

En éste caso, por ser una sección rectangular, conviene que la placa también lo sea, para que la 
zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto el valor anterior es sólo 
indicativo; y nos sirve para proponer las dimensiones tentativas, usando en éste caso una sección de 
450x300 mm. 

A=45x30=1350 cm' ) 1200cm 2 bien. 

P, = 0.50x200x1350 = 135000 Kg = 135 Ton) 120 Ton 

Quedando la placa base de la forma siguiente : 

., 
m 

1 

1 o 0.95d o 450 

1 

m- )'-----::--,---}= __ -
--~---· _O 8b n 
- - . _300 

8 

En este caso, al tratar de encontrar el espesor 
de la placa se tendría el problema de la 
longitud que deberá tomarse para el cálculo del 
momento flexionante, debido a que se trata de 
una sección abierta; para estos casos, el 
A.I.S.C. permite sustituir a la sección original, 
por una equivalente, con dimensiones de 0.95d 
por O.Sb, la cual ha sido identificada con la 
zona sombreada en la figura anterior, de esta 
manera el volado crítico sería : 



m= 450-(0. 95 x 303) 81 mm ~8.1 cm <--- R1ge 
2 

n= 300-(0.8x203) =69 mm= 6.9 cm 
2 

f = 120000 = 89K /cm' 
p 1350 g 

M - 89(8•1)' - 2920 k p- - g·cm 
2 

i 4 X 2920 
t = _ ¡ = 2.26 cm en octavos N° 7.1 "'8 

1 0.9x2530 

con 1 = 25.4 mm(!") ) 22.6 mm 

Quedando el arreglo mostrado a continuación : 

1 370 ',, 
450 ' 

i 
40•~ .,.-

FL 450x300x25.4 mm .' 
i 

0 

40... 220 ,40,' 
;7"'-•. --- --------- --------·;-

300 

4 AGROS. O= 14 3 
/ / 

--PARA ANCLAS ,0 = 127 

9 



6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION. 

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

1 ) 

2) 

a) 

p 

M 

i e P 
~-

p 

' e 
p 

-- ··-----~~. 
"-...• "1 ' 

b) 

··--~-J. __ . 

.E.-..M. 
A S 

' 1 

+ p ,-
--;- A 

e) 

; M 

e 
7.---· 

.. M 
-- S 

p 

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

p M 
como M~ P·e -=-

A S 

P 6P-e 
BD ~ Bd 

y 

D 
e~-

6 

s~Bd 
6 

A~BD 

M 
recuerde que e~ -

p 

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

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

D 
d 

+ 

B b H 
+ 

Pu = 70 Ton. 

Mu = 5.0 T. m 

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

sección de placa mínima : 

D = 258 + 100 = 358 •d60 mm 

B = 146 + 100 = 246"' 250 mm 

e = 500 T ·cm = 7.2 cm ) 
70 Ton 

D 
-=6 cm 
6 

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

En donde: 

7.2 cm 

y 

cm 

70000 kg 

R 

Y/3 
X X 

D 
--e=18-7.2=10.8 cm=y/3 
2 

Porequilibrio: R=lfp~Y)IB=P 

1 1 

y= 32.4 cm 



Donde: 

32
.4 fp 25 = 70000 kg 
2 

fr=l72.8 kg/cm' )125 kg/cm 2 Nopasa. 

Fp = 0.5f:= 0.5 X 250 = 125 kg/cm 2 

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendría : 

D 40 
-=-=20 cm 
2 2 

D 
--e=20-7.2=12.8 cm=y/3 
2 

y=38.4 cm 

1

38 4/' 
• p 130 = 70000 kg 

1 2 
fr = 121.5 kg/cm' (125 kg/cm 2 bien 

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 : 

m= 400- (0.95 x 258) = 77 _5 
2 

Il. _ 121.) kg/cm 2 •cm 
p 1-

nun " 7.8 cm 

300 -(0.8 X )46) 
n= 91.6mm0"'9.2cm~rige 

2 

En éste caso como "n" se encuentra en la dirección perpendicular a la de aplicación del 
momento flexionante, será constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede 
observar en la figura anterior. 

!'2 

... 



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

Por lo tanto, el momento tlexionante para el cálculo del espesor de la placa será el que resulte 
mayor de los dos volados. 

Tenemos por relación de triángulos lo siguiente: 

~ 
1 1 
1 . 

fp¡ 

JO 6 ,,9 2,r 

Se tendrán los siguientes diagramas : 

7 8 

_T 97 I 121 5 Kgi<m 

!24 5 

fp1 fp, 121.5 fp2 
-=--::::>-- =--
y y-m 38.4 30.6 

f' = 121.5x30.6 = 96.8"' 97 kg/cm' 
p 38.4 

97 K g/ crn 

1 3 



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

MF, = 97x7.82 =2951 kg·cm. 
2 

M F2 = 7.8 x224.5~~ x 7.8¡ = 497 kg. cm. 

M F = M Fl +M n = 3448 kg ·cm. 

Por otro lado 

MF = 
97

x
9

·
22 

=4105 kg·cm.(rige) . 2 

El espesor para éste volado es: 

1
4x4105 

t = IJ = 2.69 cm en octavos No= 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 
flexión y la carga axial por completo, no se diseñan las anclas, pero es recomendable que sean por lo 
menos de la mitad del espesor de la placa, quedando el resultado final : 

30 

o 
3!> 

lt 400x300x28.6mrn 

1: 11 
1 L ____ ~ ___ __j. 

~ J 

330 

400 

o 

4 AGROS ,0 =20.6rnrn 
ARA ANCLAS 0 = 19rnrn 

Observese que la disposición 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 .. 
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EJEMPLO 6.4 : 

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

f~ = 250 kg/cm2 . 

Pu=50Ton 

Mu = 8.5 Ton. m 

sección IR-254x32.9 (brl46, d=258) 

e=M =850=17.0 
p 50 

cm 

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

D 40 
- =- = 6.7 cm ( 17.0 cm Diagrama inciso e). 
6 6 

l.=20-17.0=3.0 cm 
3 

y=3x3.0=9.0 cm 

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

Donde: 

R = fp(
9.0) X 30 = 50000 Kg 
2 

f = SOOOOx 2 = 370 kg/cm 2 ( 125 kg/cm 2 

P 30x 9.0 

FP = 0.50/; = 0.50x 250 = 125 kg/cm 2 

Para poder incrementar la zona a compresión en la placa, será necesario colocar anclas que 
disminuyan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamaño de la 
placa,incrementaría también su espesor, y resultaría menos económica) analizando el diagrama de 
cuerpo libre siguiente: 

15 



.. 4,_ 16 ·~ 17.0 " 

-\·T~. 
' ! ~ 50000 " 

T 
~o 

2y/3 

36 

Tns kg/cm' 

* 

Del equilibrio de fuerzas verticales: 

R = 50000 +T 

R= (
125lJ' x30=1875y 

2 

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "O" como origen (para eliminar a la incógnita 
"T" de la ecuación). 

LMo = (50000)(33.0)- Ri36- ~~=O 

1650000-1875yb6-2'1 =o 
1 3 

1650000- 67500y + 625 y'·= o 

y' -108y+2640=0 

y 1 = 70.6 cm 

108 ± .J11664 -10560 
y= 

2 
y 2 = 37.4 cm +- Dentro del rango de la placa 

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

Sí y=37.4 cm R = 1875 X 37.4 = 70125 kg 

T = 70125.50000 = 20!25 kg 

como: F; = FR [0.75F.] (barras roscadas) 

Ft = [0. 75 x 4080]0. 75 = 2295 kg/cm2 

A = 20125 = 8.8 cm' 
mm 2295 

colocando 3 anclas A,= 
8

·
8 

= 2.93 cm 2 

3 

con anclas 0 = 19.1 mm (3/4") A= 2.85 cm2 "' 2.93 cm2 Bien 
Distancia mínima al borde para anclas o= 19.1 mm (de acuerdo a la tabla 5.3.7) 

16 



dmin = 31.8 mm < 40 mm Bien 

Separación mínima entre anclas 3o = 3 x 19.1 = 57.3 ~ 60 mm 
300- 2(40) 

Separación con el ancho de 300 mm sep = = 11 O ) 60 Bien. 
2 

Se dejarán entonces 3 anclas 0 = 19.1 mm. 

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

~ il . 
' 1 

1 

Por relación de triángulos : 

29.6 

.l) 4 

fpl = /p2 
37.4 29.6 

125 fp2 
= 

37.4 29.6 

2 
kg/cm 

f 
_125x29.6 _

99 
k/ 2 

2 - - gcm ·cm 
p 37.4 

1 7 



Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes : 

-t Í'"l~ 26 

M Fl = 990·8)' = 3012 
2 

kg·cm. 

M - 26(7.8)
2 

527 
F2-

3 
kg·cm. 

MF =3539 kg·cm. 

M - 99(9.2)' 90 k 
F- 41 g·cm. 

2 

t=J4x4190 = 2.71 
V 09x2530 

Placa de 28.6 mm (1 1/8"). 

<-- Rige. 

cm. 

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

Ldb = 0.06 Ji¡ ~ 0.006dbfy (longitud de desarrollo básica) 

Ld = l. O( Ldb) (para anclas en concreto normal) 

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

L = 0.06 2.85x 2530 27.4 cm T maL 30 
db o db = cm 

·J250 

0.006 x 1.91 x 2530 = 29 cm 

L, = 30 x 2 = 60 cm (longitud mínima de anclaje) 

Para el gancho se tendría : 

La = 12 x 1.91 = 22.9"" 25 cm (gancho mínimo) 

Diámetro de doblez= 6 db (sí db:;; 25.4 mm) 

Diámetro de doblez= 6 x 1.91 = 11.5 cm 

Zona roscada= 28.6 x 3 = 85.8 "'90 mm (mínimo). 

Quedando finalmente el detalle de la placa : 

1 8 



"-4o'' 
1 - -

110 
300 

ogros r6 = ,20. 7 mm 
poro anclas 0 = í 9 1 mm 

lj' 400x300x28.6 

.. 
" 

.. 
" 

.. 
" 

~o 160 160 ,40. 

40 

PLANTA DE LA 
PLACA BASE 

"' 
90 '~ 'í 

i 
1 
1 

1 

DU ALLE 
600 DE ANCLA TIPO 

0= 19.1 mm 

1 

1 115 

250 
·' 
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EJEMPLO 6.5 : 

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

¡¿ = 250 k g/ cm2 . 

Del 

4 

5 

p 

diagrama 

16 

36-y/3 

17.5 

40-y/3 
40 

M 

de cuerpo 

42000 kg 

26.7 

125 kg/cm" 

y/3 

42000 kg 

26.7 

125 kg!cm" 

y/3 

Mu = 11.2 T. m 

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

M 1120 
e=-=--=26.7 cm. 

p 42 

libre Proponiendo una placa de 40 x 30 cm. 

R = (I 2S)y X 30 = 1875y 
2 

IM
0 

= (42000x42.7)-1875yl36-2:'1 =O 
1 31 

1793400- 67500y + 625y 2 =o 

y' -108y+2869=0 

108 ± .JII664 -11476 108 ± .. JJSs 
y= = 

2 2 
Y 1 = 148 cm 
Y2 = -40 cm 

Ninguno de los valores tiene significado fisico 
Cambiando a una placa de 45 x 35 cm. 

R = (I 2S)y x35 = 2187.5y 
2 

L.M, =(42000x44.2)-2187.5y(40- y/3)=0 

1856400- 87500y + 729.17 y 2 =o 

y 2 -120y+2546=0 

120 ± .JI4400 -10184 
y= 

2 
Y1 =92.5 cm y 2 = 27.5 cm 

20 



Cony=27.5 cm: 

R=2187.5x27.5=60156 kg. 

T = 60156 - 42000 = 18156 kg. 

F1 = FR x 0.75 Fu= 0.75 x 0.75 x 4080 = 2295 kg/cm2 (tensión permisible en elementos 
roscados) 

18156 
A, = -- = 7.91 cm2 con 3 anclas. 

2295 

7.91 4 2 a,=--=2.6 cm con0=19.lmm 
3 

Se colocarán 3 anclas 0 = 19.1 mm 

A5 = 2.85 cm2 > 2.64 cm2 Bien 

Distancia mínima al borde = 31.8 mm"' 32 < 50 (propuesta) bien 

Sep. mínima de anclas= 30 = 3 x 19.1 = 57.3 mm"' 60 mm 

350- 2(50) 
Sep. con el ancho de 350 mm = = 125 mm ) 60 mm bien. 

2 

Cálculo del espesor de la placa : 

11.7 
17.2 

27.5 

10.3 

f,, ~ 125 kg!cm" cm 

f,, 

m= 45.0- (0.95 x 25.8) = IO.J cm 
2 

n = 35.0 -(0.8 x 14.6) = 11.7 cm 
2 

2 1 



!pi = fp2 
27.5 17.2 

10.3 ---e+ 

~IVF 

/ 

ill t 
:;-

1 
1 

f, 1 ~ 125 kg/cm" 
1 

1 
1 .,~2 é 

/ 

V 17.2 1/ 10.3 / 
1 /1 

27.5 

125 2 /P, = --x 17.2 = 78.2 kg/cm ·cm. 
27.5 

11.7 

' -V _ Í 78
·
2 1125 Kglcm 

2 

146.8 
Kg!cm-

.... t- :::...t- - --- .... 

M F = 78.2(10.3)
2 + 46.8(10.3)

1 

2 3 
MF =5803 kg·cm. 

l = 14 X 5803 = 3 2 
\ 0.9x2530 

~ Rige. 

cm. 

M F = 78.2(11.7)
2 

2 
MF =5352 kg·cm. 

o 

Se requiere placa de 31.8 mm (1 1/4"), pero por ser demasiado gruesa se reducirá usando 
atiesad ores que impidan la flexión. 

Proponiendo una placa base de : 

y atiesadores (2 por lado) de : 

1 = T = 
3

1.
8 

"'15.9 
2 2 

mm 

1'=!_= 15
·
9 

=7.9 mm 
. 2 2 
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258 
450 

h 

~ 

~------------~~ 
96 

96 0/ 

Altura 
efectiva 

h 

96x 1.5= 144 
150 mm 

Considerando u = 50° (resultado de ensayes 
de placas). 

fJ=t-1 150 =6]0 
g (96-13) 

r =ISO- (61 +50)= 69° 

Y por la ley de los senos : 

h' 96 h' = 96 Sen f3 = 96 Sen 61o = 90 mm. 
Sen f3 Sen y Sen y Sen 69° 

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

+----35_cm 

Cálculo del eje centro ida! : 

~0.79 cm 
1.6 cm 

. . . ' =¡: 

,, ,-

y= (1.6x35)0.8+(7x0.79)2x5.1 = 101.2 =1.
51 

(1.6 X 35) + (7 X 0.79)2 67.6 

. . o. 79(7) 3 

Jnerc1a centroidal de at1esadores Ix = = 22.6 cm 4 

12 

cm. 

Ad 2 de atiesadores Ad 2 = (7x 0.79)(3.59) 2 = 71.3 cm' (c/u) 

23 
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·' 
\,, •••• • 1 35(1.6)3 

Inercia centroidal de placa base lx = = 12 cm 4 

12 

Ad 2 de la placa base Ad 2 =(1.6x35)(0.71) 2 =28.2 cm 4 

Inercia total de la placa (en el sentido X): 

1 x = 40.2 + (2 x 93.9) = 228 cm 4 

Distancia a la fibra donde se desean los esfuerzos (a la placa base): 

Cx=i.51 cm S = 
228 

=!51 cm 3 

X 1.51 

Esfuerzo en esa sección : 
Mmax =M (unitario) x ancho (ver cálculo del espesor) 

M m'"' = 5803 x 35 = 203105 kg ·cm. 

¡; = 
203105 

= 1345 kg/cm
2 

b 151 

Fb =0.9FY =0.9x2530=2277 kg/cm 2 
) 1345 kg/cm 2 

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo que resiste la placa es mayor que el 
actuante. El cálculo de la longitud de anclaje y detallado de las anclas, debido a que resultarón del 
mismo diámetro a las del problema anterior, sería el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa sería el 
siguiente: 
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150 

: 125 

' 
..,/!:: 

1 5ül 
¡¡· .,., 

ll450x350x19mrn 

-¡; 

o 

o 
(-"' 

o 

: o 

6AGROS J1 ~23.8mrn 
Para anclas 0 =22mm 

ATIES PL 9.5 mm 

--·T ...... o ' 
i -

o 

35o,_ ----;~so_:· 
450 

~-----~~------+ 

Planta 

COL. IR-254x32.9 

__,-------..J\ ! 
·~ 

13 

ELEVACION 
DETALLE DE PLACA BAS[ 

A TIES PL 9.5 mm 

750 

DETAllE 
DEAN:IA 
TIPO 

133 

oooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooooo 
OOODDOOOOODOOODOODDOODOODOOODOODOOOOOOODDODDODDOOOOO 
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CAPITULO 7 
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7. CONEXIONES 

En los capítulos anteriores se ha estudiado la manera de diseñar a los distintos elementos ~ ~ 

una estructura de manera aislada, sin embargo. para que estos elementos cumplan con su función. es 
necesario que sean unidos de manera adecuada. Por otro lado, si un elemento es de dimensiones tan 
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones, 
diseñando los empalmes de campo necesarios, estos empalmes deben ser el menor número posible 
para no encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultarán más costosas. 

En éste capitulo se estudiarán las conexiones efectuadas con tomillos y soldadura, por ser 
éstos los más usados en la actualidad, de hecho. muchas veces se usan de manera combinada. con una 
fabricación en taller por medio de soldadura y usando tomillos de alta resistencia en las conexiones de 
campo, de ésta manera se aprovechan las ventajas de ambos, ya que la soldadura se realiza en taller, 
bajo condiciones controladas, lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo económico. 
Los tomillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rápido en campo. 

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS. 

Las características principales de los tornillos y el diseño de conexiones a cortante simple se 
vió en el Capitulo 2(Diseño de miembros a tensión), por lo tanto, se tratarán aquí sólo las conexiones 
atornilladas sujetas a carga excéntrica. 

7.l.a).- Tornillos sujetos sólo a fuerza cortante. 

Cuando la excentricidad de la carga sólo genera fuerzas de cortante en los tornillos. sin vari~ ' '·· 
su tensión inicial, se hace la hipótesis 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 máxima en el tornillo más crítico, el cual se 
puede localizar fácilmente, por simple observación, la figura siguiente nos auxiliará a comprender el 
procedimiento anterior. 
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D) 

En la figura a) se muestra un arreglo de 8 tomillos que conectan a una placa que sirve como 
·ménsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de 
tomillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados 
en el centroide del arreglo, como se observa en la figura b). 

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tomillo, para la carga 

"P", en los efectos de un cortante directo, ¡p = !..., siendo "N" el número de tomillos, y los del 
N 

momento torsionante, este efecto es mayor en los tomillos más alejados del centroide; de ellos los 
tomillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los más 
críticos en éste caso. Las componentes "VMX" y "VMY", se pueden calcular con las expresiones: 

En donde:. 

Mx 
V Mr = -;:;--T 

1:r, 
y 

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

Mx 
V My = -;:;--T 

1:r, 

1:?,- siunatoria de las distancias de cada tomillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden 
poner en función de sus coordenadas, quedando : 

28 
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\ ._.: 

2 '"-2 2 LT¡ = ""--'r + LY¡ 

A las componentes "VMx" y "VMy", se les sumará el efecto del cortante directo producido 
por "P", pudiéndose determinar finalmente la fuerza cortante actuante en el tomillo crítico por medio 
de la expresión : 

Y se selecciona el tomillo que cubra ésta resistencia, ya que para el análisis sólo se requiere 
proponer el arreglo de tornillos, y no su diámetro. En caso de que "P" se aplique con alguna 
inclinación, se descompone en sus proyecciones "V px" y "V py"• sumándose a sus componentes 
respectivas para calcular la resultante descrita anteriormente. 

Para el cálculo de la placa se debe considerar el momento flexionante en el eje Z-Z (primera 
línea de tomillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy en el área total y 
0.5Fu en el área neta, adicionalmente se deben cumplir los límites siguientes en sus dimensiones "a", 
"b" y "t". 

iP 
¡-_:_ ___ _f. ____ l/ 

' ~ /' 

L 
• ¡ 

• • 
i J 

• 
:~~ o·"=-~-,~ 
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.1 
.l .. 

, i 
1 

j 
• 
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'· ---- _:_-:-(---- ----·· 

' 

. 
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' " [1 5_< . 
\J •, 1! 

/ 
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EJEMPLO 7.1. 

Calcular la placa y tomillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de cone), necesarios para 
la ménsula de la figura anterior, si P=l5 Ton. y e=30 cm, las separaciones de los tomillos se dan en la 
figura y son los típicos para éste tipo de conexiones, tomar b=35 cm. 

Elementos mecánicos aplicados en el centroide del arreglo de tomillos : 

p = 15000 kg. 

M= P. e =15000 x 30 = 450000 kg.cm 

N = 12 (número de tornillos) 

Conante directo por tomillo : V: = 
15000 

= 1250 k . 
p 12 g 

Cálculo de: 

"i.r¡2 = 588 + 2240 = 2828 cm2 

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

V. = My = 450000 X 20 = 3182 kg 
Mx "i.l'i2 2828 

1 

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

V: = Mx = 450000x7 = 1114 kg 
My L.? 2828 

1 

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

. .: ~q. 

De tal suene que la resultante, que es la fuerza actuante en el tornillo más crítico, se calcularía 
como s1gue: 
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Si queremos calcular el área que deberá tener el tornillo. para resistir ésta fuerza. deberemos 
dividirla entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso Fv=i480 kg/cm2 (para tornillos A-325 
trabajando al aplastamiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando: 

A = 
3964 

= 2.68 cm2 
req 1480 

El tornillo de : 

0 = 19.0 (3/4") A= 2.85 cm2 > 2.68 cm2 bien. 

Se colocarán 12 tornillos 0 = 19.0 mm en la conexión. 

-Cálculo del espesor de la placa : 

Momento en la sección critica (primera línea de tornillos). 

M= P (e-7) M = 15000 (30-7.0) = 345000 kg . cm 

Esfuerzos permisibles a flexión en la placa. 

Fb = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/cm2 (en el área total) 

Fb = 0.5 Fu= 0.5 x 4080 = 2040 kg/cm2 (en el área neta) 

Por lo tanto, los módulos de sección necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serían : 
345000 3 • 

S= = 227 cm (en el area total) 
1520 

S= 
345000 

= 169 cm3 (en el área neta) 
2040 

th 

Para el área total I = t}¡ __ s = { = i-¡ = 2rh' 
12 e h 12h 

= 
6 

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

2 

cm 

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

t: = 350 = o. 73 
a 480 

0.5 ( O. 73 ( 1.0 Bien. 

~ 1 

,--. 



1:_ = 350 = 55.6 ) 
t 6.3 

Haciendo 1:_ = 41.8 
t 

2100 
41.8 ¡-¡; No cumple 

..¡Fy 

y b = 350 mm t = 350 = 8.4 
41.8 

mm 

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8") 

Revisión de la sección neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamaño de los 
tornillos, quedando : 

o= 19.05+3.2=22.2mm 

Y el área del agujero sería : 

Aagro = 2.22x0.95 = 2.1 cm2 

Y sus distancias al eje neutro serían : 

d ¡ = 4 cm dz = 12 cm d3 = 20 cm 

Calculando el módulo de sección del área neta: 
Momento de inercia de la sección total: 

lx = 0.95( 48)3 = 8755 cm4 
12 

Momento de inercia de los agujeros (Ad2) 

lx(-) = 2J2.!(42 + 122 + 202 )J = 2352 cm4 

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

lx = 8755- 2352 = 6403 cm4 

48 
Distancia a la fibra más alejada Cx = - = 24 cm 

2 

Módulo de sección del área neta S, = 6403 = 267 cm3 ) 164 cm3 
. 24 

Módulo de sección del área total Sx = 8755 = 365 cm3 ) 227 cm3 
24 
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ll.-9.5 

CORTE A-A 

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION 

7.lb) Tornillos sujetos a cortante y tensión. ,--· 

Los efectos de cortante y tensión actuando de manera simultánea sobre los tornillos, ocurren l ... 
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3). 

Las especificaciones del A.I.S.C. en su sección J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de 
interacción, que cubren estos casos para los distintos tipos de tornillos usados comúnmente en 
conexiones por aplastamiento. 

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL 
PLANO DE CORTE. PLANO DE CORTE. 

Barras roscadas y tornillos A- 0.43Fu -1.8fv $ 0.33F;, 0.43Fu -1.4fv $ 0.33F;, 
449 de más de 38 mm de 
diámetro. 
Tornillos A- 325 ~(3090)2 - 4.39!} ~(3090)2 - 2.15f} 
Tornillos A- 490 ~C38ooP- 3. 1s¡} ~(3800)2 -1.82fv2 

Tornillos A- 307 830 -1.8fv $1410 

TABLA 7.1 

Donde· fv es el 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 fricción, éste cortante pennisible debe 
multiplicarse por el factor de reducción ( 1 - frA¡, 1 Tb), en el que ft es el esfuerzo promedio de tensión 
debido a una carga directa aplicada en todos los tornillos de la conexión, y T b es la carga de tensión 
inicial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la 
resistencia minima a tensión especificada para el tornillo. 
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490 
TORNILLO (MM). 

13 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 información anterior se empleará en los ejemplos siguientes. 

\ ... ... ,, 
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EJEMPLO 7 .2. 

Revisar la siguiente conexión usando tornillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al 
aplastamiento y b ). a la fricción. 

T 54 ton. ', 

C. de 
gravedad 
de 
tornillos 

/ 

\ 
\ 
'c0ensula 

a). Conexión trabajando al aplastamiento. 

30 

Columna 

í 
-~:nsula 

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, lm 
efectos de tensión y cortante sobre la conexión serian : '-· 

T =54 Cos 30° = 46.8 Ton. 

V= 54 Sen 30°= 27 Ton. 

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

T¡ = 46800 = 5850 kg 
8 

Y¡ = 27000 = 3375 kg 
8 

Y los esfuerzos generados en los tornillos o= 19.0 con área A= 2.85 cm2 serán : 

5850 1 2 fr = -- = 2053 kg cm 
2.85 

3375 1 2 fv=--=1184 kg cm 
2.85 ' 

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuación de interacción de los 
tornillos A-325. (suponiendo que la cuerda de los tornillos, no coincide con el área de corte) quedaría: 
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:. Se aceptan 8 tornillos 0 = 19.0 mm A-325 para la conexión. 

b). Conexión trabajando a la fricción. 

Usando tornillos 0 = 19.0 mm A-325: 

Ab=2.85 cm2 f1=2053 kg/cm2 fv=ll84 kg/cm2 Tb=l2700 kg.(vertabla) 

Calculando el factor de reducción al cortante : 

Factor= 11- 2053 x 2.851 = 0.54 
12700 

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

Y el cortante permisible reducido sería : 

Fv = 0.54 x 1200 = 647 kg/cm2 ( 1184 kg/cm2 No pasa. 

Proponiendo tornillos 0 = 22.2 mm Ab = 3.87 cm2 

j, = 
5850 

= 1512 kg/cm2 
1 

3.87 

Factor= 11- 1512 x 3.871 = 0.67 
17700 

Cortante permisible reducido : F v = 1200 x 0.67 = 803 kg/cm2. 

3375 1 2 1 2 fv = -- = 876 kg cm ) 803 kg cm No pasa. 
3.85 

Proponiendo tornillos 0 = 25.4 mm Ab = 5.07 cm2. 

¡; = 
5850 

= 1154 kg/ cm2 
5.07 

Factor =11-1154 x5.071 = 0.75 
23100 
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Cortante permisible reducido: Fv = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm2. 

-· 
fv = 3375 = 665 kg/cm2 ( 896 kg/cm2 Bien. 

5.07 

:. Se emplearán 8 tornillos 0 = 25.4 mm trabajando a la fricción, la conexión del ángulo a la ménsula 
y la revisión del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aqui. 

Otro caso en el que se generan fuerzas de tensión y cortante simultáneamente en los tornillos, 
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la 
conexión se encuentra a tensión y otra, (la inferior) se encuentra a compresión. Una forma de 
solucionar el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexión, se ubica abajo del centro de 
gravedad del grupo de conectores y los tornillos abajo del eje neutro se supone que sólo resisten 
cortante. 
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EJEMPLO 7.3. 

Revisar los tomillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente, usando tomillos A-
325 de o = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento. 

450 36 Ton. 
~ / 

• • 

• a 

• • 
4 o 

• • 

• • 
.......,.,.--- 23.8 mm. X 

80 

FRENTE 

Suponiendo que el eje neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsula (8 cm) y considerando un 
ancho efectivo de 8t¡-(19 cm), tendríamos: 

Cortante por tomillo : V¡ = 36000 = 3000 kg. 
12 

Esfuerzo cortante por tomillo : f. = 3000 
= 775 kg/cm2 

V 3.87 

Cortante permisible para los tomillos : 

Localización del eje neutro (con las suposiciones anteriores). 

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

Ubicación del centroide de los 10 tomillos trabajando a tensión, con respecto al eje neutro supuesto : 

Y=4+2x8=20 cm 

Area total de tomillos a tensión : JO x 3.87 = 38.7 cm2 

Momento 38.7 x 20 = 774 ;e 608 :. No coincide. 

-Incrementando la posición del eje neutro a 9 cm de la base, tendriamos : 

38 



( 

1 
1 
1 

1 

1 

1 

Area y momento de aplastamiento : 

Area y momento de los tornillos 

{19 • 9)1II = 77~ cm
3 

38.7(19) = 735 cm3 

La diferencia entre estos resultados es menor al 5% (35/735), por lo que se considera adecuada. 

.Momento de inercia y módulo de sección del arreglo. 

Para los tomillos a tensión 1, = I:A¡,d2 = A¡,'uif 

A¡,'uif = 3.87 x 4890 = 18924 cm4 

Momento de inercia de la zona a compresión : 10 + Ad2 

10 = 
191~~ = 1154 Crn

4 lfd2 = {19 X 9)~~r = 3463 Crn
4 

Inercia total= 4617 + 18924 = 23541 cm4 

S, = 23541 = 672.6 cmJ 
35 

Se = 
23541 

= 2615.7 cm3 

9 

Momento con respecto a la conexión = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm. 

Esfuerzo de tensión = 
1620000 

2409 kg/ cm 2 

672.6 

Esfuerzo pennisible a tensión de acuerdo a la fónnula de interacción correspondiente : 

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

-Verificación del aplastamiento. 

Esfuerzo máximo de aplastamiento= 
1620000 

= 619 kg/cm2 
2615.7 

Esfuerzo pennisible : 

FP = 0.9Fj = 2275 kg/cm2 ) 619 kg/cm2 Bien. 

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

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico 
con electrodo protegido", cuando se realizan de manera manual y por el proceso de "arco eléctrico con 
electrodo sumergido", cuando se realizan de manera automática en taller. En ambos procesos el calor 
que se genera por el arco eléctrico, funde simultáneamente el electrodo con el que se realiza, y el acero 
adyacente a las partes que se unen. 

En la figura siguiente se ilustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. y como se 
observa, el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atmósfera al 
metal de aportación. En el proceso de arco sumergido, el arco eléctrico se genera bajo la protección 
del fundente pulverizado, que se deposita automáticamente 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 rápido del metal de aportación, esta escoria debe retirarse de las soldaduras, 
una vez enfriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora. 

Escoria - .. 

MetaW~/ 
aportacion 

/ 

·' 

\ 
\ 
\ 

/ 

//-Electrodo 

d:</Nf¡c~,~~:c!agto 
/!: / 
F ,&seudo gaseoso 

/ . ' ¡ 

/ /' 
/ 

· .. ,/ 

Corriente del arco 

Mclal base 

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

1.- Como la soldadura proporciona la transferencia más directa de los elementos mecánicos de un 
miembro a otro, se obtienen detalles más sencillos, eficientes y de menor peso que los atornillados. 

2.- Los costos de fabricación se reducen debido a que se manejan menos componentes, y los trabajos 
de perforado, punzonado y rimado, se eliminan. 

3.- Hay un ahorro en peso de los elementos a tensión, ya que no se reduce el área por la presencia de 
agujeros. 

4.- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de líquidos o barcos, ya 
que se sellan las juntas. · 

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitectónica de las estructuras y reduce las concentraciones de 
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros. 

6.- Permite las conexiones simples en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando 
se unen elementos tubulares. 
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7.- Se simplifica la reparación o reforzamiento de las estructuras existentes. 

' 
Los dos tipos más comunes de soldadura se conocen como de chaflán o filete y de preparación:· 

las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se traslapan o forman una posición 
de "T". Las soldaduras de preparación, se usan comúnmente en conexiones a tope y algunas veces 
requieren de un biselado o preparación de sus bordes antes de la colocación de la soldadura. Cuando la 
soldadura abarca al espesor completo de la placa, para lo cual se requiere algunas veces soldar por 
ambos lados. a colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la "penetración completa": en caso 
contrario. se les llama de penetración parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de 
soldaduras. 

Las soldaduras de filete son las que se realizan con mayor facilidad. y por ésta razón. son 
también las más utilizadas, las capacidades de los distintos espesores y tipos de electrodos se dierón en 
una tabla de la Unidad 2, se prefiere utilizar los espesores de soldadura de 5, 6 y 8 mm. porque se 
pueden real izar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de metal de 
aportación se incrementa con el cuadro del tamaño de la soldadura, por lo que los incrementos en el 
tamaño y costo de la soldadura crecen enormemente cuando se incrementa el tamaño de la misma. 

Debido a que una soldadura pequeña en el borde de una placa gruesa se enfría con mucha 
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos, cuando el material de aportación se contrae al 
enfriarse mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaños mínimos que se permiten en las soldaduras 
de filete en función de la placa más gruesa de la unión se dan en la tabla siguiente: 

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA 
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. 

Hasta 6 mm inclusive 3mm 
\ ... ~· 

Más de 6 a 13 mm 5mm 
Más de 13 a 19mm 6mm 
Más de 19 a 38 mm 8mm 
Más de 38 a 57 mm lO mm 

Más de 57 a 152 mm 13 mm 
Más de 152 mm 16mm 

TABLA 7.3 

También se limita el tamaño máximo de la soldadura de filete a no más del espesor de la placa 
menos 1.6 mm, cuando ésta excede de 6 mm, y al espesor de la placa, cuando es menor de 6 mm. 



Cuando se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido, la garganta 
efectiva es igual a la dimensión t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de electrodo 
sumergido, la cantidad mayor de calor que se genera, produce una penetración más profunda y se 
permite una dimensión de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tamaño de la soldadura m, si ro:!> 
1 Onun, y Te se toma igual a w + 3 mm cuando ro> 1 Onun, esta situación se representa én la figura 
siguiente. 

w (tamano 
de 

la soldadur 

Raiz de la 
soldadur 
de fi ete 

Garganta 

(t~0.707W) 

Te 

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

FILETE POR UN SOLO LADO 
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Soldadura deseada Simbo! o 

1 1 

PBEf>ABACION RECTA CON ABEBJVRA EN LA RAIZ 

PBEPABACION EN DOBLE BISEL A TOPE 

' / ' / 

PREPARAC!ON EN DOBLE BISEL A TE 

DOBI E BISEL EN AMBAS PLACAS 
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EJEMPLO 7.4: 
1 

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

Notas: 

Material ASTM A-36 

Electrodo E-70XX 

P=9100kg 

e= 30 cm. 

L=38cm. 

Momento sobre la soldadura P·e 

M= 9100 x 30 = 273000 kg ·cm. 

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

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

fm =MiS= 3~ = 3x91~x30 =1134 kg/cm 
L 38 

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

!m = 1 134/2 = 567 kg 1 cm 

b). El cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo que la línea de soldadura a cada lado de la 
placa toma la mitad de la carga total. 
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t -- ";. 

fv = Pf2L = 9100/(2x38) = 120 kg 1 cm. 

e). La resultante de las dos fuerzas es: 

Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia será 625 kg/cm. 

R = 625 kg/cm > 580 kg/cm :. se colocará soldadura de filete de t = 6 mm. 

\ ,) 
•/ 
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EJEMPLO 7.5 : 

Determinar el tamaño de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7 .l. Los electrodos a 
emplearse serán E-70XX. 

,~11,~11 X 

30 

® P=15000kg 

20 (A) r, = 347 

A 
r,= 110 

fma 

X 48 f,= 223 

'l. 12.7mm 

'l.15.9mm 
(b) 

22 35 

""4~5 " ' 
15.4~ 

' 

Obtención del centroide del cordón de soldadura propuesto : 

-X= L. M, = [20(10))2 4 55 . cm 
L 20x2+48 

Calculo del momento torsionante: 

Brazo de palanca= (30+ 11-2-4.55) = 34.45 cm 

MT = 15000 x 34.45 =516750 kg ·cm. 

Longitud total de soldadura : L = 48 + 20 x 2 =88 cm 

!_. = [20(24)2 ]2 + (~i
3 

= 32256 cm3 

ly = (20)
3 

+20(5.45¡2 2+48(4.55)2 = 3515 cm3 

12 

J = Ix + Iy 

\,,._/ 

Los puntos críticos son A y B: en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en el 
pnmero de ellos. 

5 1 

) 



T 15000 
/¡ = L =--gg=170 kg/cm 

fz = ~T x = 5

3~;;~ (15.45) = 223 kg 1 cm 

-f = Mr Y= 516750 (24) = 347 kg 1 cm 
3 J 35771 

fmax = J(170 + 223i + 3472 = 524 kg 1 cm 

De la tabla de espesores de soldadura obtenemos que para el espesor t = 6mm con electrodo E-70XX 
tenemos una capacidad de 625 kg/cm. 

espesor mínimo t = 6 mm 

espesor máximo t = 12.7- 1.6 = 11.1 mm 

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

20 

48 

22 35 
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EJEMPLO 7.6 : 
Diseñar las soldaduras de filete necesarias para la junta traslapada mostrada en la figura. consider-... o 
que se emplearán electrodos E-70XX. El diseño debe realizarse para desarrollar la capacidad total de 
las placas mostradas . 

.. 

Sabiendo que el esfuerzo a tensión permisible es F1 = 1520 kg/cm2 

La tensión máxima que soporta la placa es de : 

T =A F1 =(8x1.27)1520 = 15443 kg 

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

espesor requendo t = - = --= 965 kg 1 cm 
L !6 i 

·t ....... ..r' 

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

t = JO mm con una capacidad de 1040 kglcm > 965 kglcm 

verificando espesores mínimos y máximos de soldadura. tenemos : 

Para placa de 12.7 mm lmín = 5 mm< 10 mm. 

~max=l2.7- 1.6=11 mm> 10 mm 

:. se acepta la soldadura. 
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MANUAL DE EVALUACIÓN 

POSTSÍSMICA DE LA 

SEGURIDAD ESTRUCTURAL -' 

DE EDIFICACIONES 



6.8.- Evaluación detallada en estructuras de acero. 

6.8.1.- Generalidades. 

La infonnación de daños en estructuras de acero obtenida durante terremotos como los de la 

Ciudad de México y Chile en 1985, el de Northridge, California en 1994 y Kobe, Japón en 1995, 

es la base que permite proponer criterios de evaluación postsisrnica detallada en estructuras de 

acero. De acuerdo con esta información, se han podido iden~ificar patrones de daños típicos en 

este tipo de estructuras, los cuales se comentan a continuación. 

En elementos estructurales podemos destacar los siguientes daños típicos que pueden presentarse 

durante un evento sísmico importante: 

Pandeo lateral y pandeo local en vigas, con fluencia o fractura de patines, fractura de 

placas que fonnan 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 conexión en la cimentación. 

Un aspecto relevante a considerar en la evaluación postsísmica de la seguridad estructural en 

estructuras de este tipo, es el del comportamiento de conexiones entre elementos estructurales, 

tanto remachadas como soldadas. El mal comportamiento de estas conexiones ha sido 

identificado como causa principal de daño y falla en estructuras de acero durante sismos. Los 

principales factores que en eventos sísmicos anteriores han influido en este mal comportamiento 

han sido el uso de acero y elemento base i::on características pobres para soldar, presencia de 

esfuerzos residuales productos del proceso de construcción y de soldadura, el empleo de mano de 

obra no calificada, escasa resistencia al cortante en tornillos (lo cual provocó fluencia y ruptura 

de éstos); etc. 



Otros aspectos a considerar en los procedimientos de evaluación de estructuras de acl""' son 1: 

corrosión y oxidación, ya que estos fenómenos pueden alterar notablemente las prop. .des d 

acero. 

6.8.2.-lnforlllllción relevante para efectuar la evaluación postsismica de estructuras forme 

a base de marcos de acero 

A continuación se propone un procedimiento con el cual se pretende que, después de un sis 

fuerte, el ingeniero pueda realizar una evaluación confiable de la seguridad estructural de l 

edificación a base de elementos estructurales de acero y dictaminar si la edificación puede . 

ocupada sin riesgo excesivo para sus ocupantes. Con el propósito de facilitar la ejecución de e: 

evaluación, ésta se ha dividido en tres partes principales: conexiones, vigas y columnas. Ademe 

se comenta el caso de elementos estructurales con secciones de alma abierta. 

Conexiones 

Es deseable iniciar la revisión de la seguridad de una estructura de acero con las Cl.. . ¿/ne: 

pues como ya mencionó anteriormente, esta parte es relevante en el buen desempeño de l 

estructura. La mayoría de las veces las conexiones estarán ocultas por elementos no estructurale~ 

por lo que será necesario remover estos elementos, que normalmente son plafones, tableros 

elementos secundarios, etc. En algunos casos será necesario demoler parcialmente techos ) 

paredes. Se recomienda dejar al descubierto como mínimo una distancia igual al peralte de 1< 

viga, tanto en colwnnas como en vigas con el fin de poder realizar también la revisión de las 

secciones críticas de estos elementos estructurales. 

Se debe tratar de detectar los grupos de conexiones que se crea que resulten más vulnerables y 

que se encuentren en los lugares que sean más accesibles para la revisión. 

En la fig. 6.8 se muestran los daños más comunes que se pueden observar en una conexión 

soldada: 
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Fig. 6.8 Daiios en conexiones soldadas (.t4C, 1994) 

1.- Fractura completa en la soldadura 

2.- Fractura parcial en la soldadura 

3.- Fracturas en el contacto del patín de la columna con la soldadura 

4.- Fracturas en. el contacto de los patines de la trabe con la soldadura 

En el primer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la 

soldadura Los otros dos casos ocurren en la zona de fusión entre el material de aportación y el 

material base, constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de daños 

son resultado de la pérdida de capacidad a tensión del patín inferior de la viga 

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la unión de columnas con los patines inferiores de 

las vigas, esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin 

dificultad de operación una junta de penetración completa en el patin superior; sin embargo, en 

el caso del patin inferior la ejecución de la soldadura se complica, ya que el alma de la viga 

obstruye la colocación continua de la soldadura Esto sugiere que la inspección de la soldadura de 

la conexión en la parte del patín inferior debe ser objeto de una revisión cuidadosa. Es de interés 

mencionar que de acuerdo a estadísticas de daños observados durante el sismo de Northridge, la 

ocurrencia de daños en el patín superior implicaba que el patín inferior también estaba dañado. 



EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDA:J !SiRUCTURAL DE EDIFICACI()I, 

En relación a conexiones atornilladas, los dai\os pueden ser detectados más fácilmente, pues L 

forma en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos más comunes d, 

estas fallas se muestran en la fig. 6.9: 

~ 0))~-
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Fig. 6.9 Dallos dpicos en conexiones remachadas (Salmon et al, 1996) 

l.- cortante 

2.- aplastamiento 

· 3.- desgarramiento 

4.- sección insuficiente 

La falla por cortante en conexiones atornilladas o remachadas se origina cuando se excede la 

capacidad de los tornillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se manifiesta con la 

fluencia o deformación de los tomillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad_ de 

los 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 la placa la cual 

se puede fracturar si se presenta una tensión elevada en ella. La falla por sección insuficiente se 

presenta sólo en miembros sujetos a tensión, el diámetro y separación de los agujeros influye de 

manera directa, ya que se reduce el área neta, lo cual origina que la resistencia disminuya y 

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos. 
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Panel de Unión 

Las trabes se unen con una columna en un punto común por lo que aquí se forman paneles de 

unión, la revisión de estas zonas también es importante pues en este lugar se llevan a cabo un 

gran número de conexiones. Los daños que se presentan en esta zona son dificiles de detectar, 

pues en muchos casos, además de las vigas conectadas a los patines de la columna, existen vigas 

conectadas al alma, lo que impide la visibilidad de dicha zona. 

Los daños más comunes que se presentan en esta zona se muestran en la fig. 6.10: 

-2 -4 

3 
3 

Fig. 6.10 Daños tipicos en conexiones viga-columna (SAC, 1994) 

l.- Fractura o pandeo de atiesado res. 

2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores. 

3.- Fractura parcial en el alma de la columna. 

4.- Pandeo del alma. 

5.- Ruptura de la columna. 

Las grietas en la soldadura de los atiesadores, y cualquier daño ocurrido en éstos no será de 

graves consecuencias para la estructura, siempre y cuando la fractura o grieta no se ·extienda y 

penetre el material de la columna. Si la grieta penetra en el panel, ésta tiende a extenderse bajo la 

presencia de cargas adicionales resultando una separación completa de la parte superior de la 
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columna con la inferior. Esta falla representa un gran riesgo para la estructura, pues •- ~olun 

pierde gran parte de su capacidad resistente. 

Vigas 

Los daños en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o a. 

en zonas cercanas a la conexión con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de daños en es' 

elementos estructurales: 

2 

3 

Fig. 6.11 Daños dpicos 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 sección. 

5 

La fluencia y el pandeo en patines ocurren debido a la pérdida de su capacidad que en secciones 

compactas aparece gradualmente y se incrementa a medida que crece el número de ciclos 

inelásticos que se producen durante un sismo. 
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Las fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la pérdida completa de 

la capacidad a tensión del patin, esto trae como consecuencia una reducción significativa de la 

capacidad resistente del marco ante cargas laterales, así como reducción importante de la rigidez 

de la conexión. 

Es de interés mencionar que los daños en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patín 

inferior debido a que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se 

apoyan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local 

en dichos patines. Además, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del 

patin superior, por lo tanto, existe mayor deformación por tensión en los patines inferiores. Otro 

factor, anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en la parte inferior. 

Columnas 

En la fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de daños en columnas: 

3 

4 

Fig. 6.12 Daílos tfpicos en columnas (&4C, 1994) 

l.- Fracturas en el patín 
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EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDiFICACIONES 

2.- Desprendimiento de una sección del patín 

3.- Desgarramiento laminar del patin 

4.- Pandeo del patín 

El daño identificado con el número 1 en la fig. 6.12 consiste en pequeñas grietas que se presentan 

en el patin, principalmente en la unión con la viga. El daño número 2 es una extensión del daño 

anterior, la grieta se inicia en la raíz de la soldadura entre los patines de la viga y la columna y se 

extiende longitudinalmente en el patín de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de 

la pérdida de la capacidad a tensión y bajo cargas adicionales pueden convertirse en daños 

mayores. El daño número 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricación del acero y 

contribuye de manera directa al desprendimiento de alguna sección del patín. 

La revisión de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la unión 

entre la estructura y la cimentación, por lo que ésta también debe revisarse. Un criterio simplista 

que se sugiere para los contraventeos es revisarlos como columnas. 

\ 
En edificaciones a base de marcos de acero estructural se evaluarán los porcentajes de elementos 

con grado de daño IV y V, y se procederá a evaluar estos grados de daño como se indica a 

continuación: 

Grado IV 

Grado V 

< 10% > Clasificación A 

1 0% - 30% > Clasificación B 

>30% > Clasificación C 

< 5% -> Clasificación A 

5%-15% 

> 15% 

=> Clasificación B 

=> Clasificación C 
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La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de daño en elementos de acero 

estructural. 

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERMINAR EL GRADO DE DAÑOS DE 
ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL. 

GRADO ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES 

I Sin defectos visibles. 

II Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen las normas para 
fabricación y montaje de estructuras de acero. 

III Con deformaciones ligeramente superiores a las normales. 

IV En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. 

V En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de daños en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. _ 
En vigas de alma abierta que forman parte de marcos: fractura o pandeo de alguna 
cuerda o montante. 
En uniones viga-columna: pandeo local, fractura o alguna evidencia de daños, 
fractura de soldadura, tomillos o remaches faltantes o con algún tipo de daño. 
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo. 

En las fotografias 13 a 16 se ilustran grados de daño en elementos de acero estructural. 
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CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE 
EDIFICIOS 

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

Las conexiones transmiten los momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas 
normales entre vigas y columnas, con lo que se logra que todos los elementos de la 
estructura trabajen en conjunto. 

El análisis de los marcos rígidos se basa en la suposición de que hay continuidad 
completa en las juntas entre vigas y columnas, las que transmiten los elementos mecánicos 
íntegros, sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de las barras 
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda 
al supuesto, no basta con analizar y diseñar vigas y columnas con gran exactitud, sino se 
requiere también que las uniones entre ellas se diseñen y construyan de manera que se 
satisfaga esa suposición. 

Hasta hace pocos años las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen 
dimensiones, como si fuesen el punto de intersección de los ejes de las barras que .A: 
concurren en ellas; si se consideraban las dimensiones, se suponía que eran indeformables. · -~ 
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones 
finitas; sus deformaciones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero 
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas, pueden influir de 
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a 
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el 
comportamiento de la estructura, o a tenerlas en cuenta en el análisis cuando sean 
significativas. 

El comportamiento de los marcos rígidos depende en buena medida del de sus 
ju~tas; si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones elásticas y comportarse como 
uniones semirígidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean 
mayores que los determinados en el análisis (por ejemplo, aumentan los momentos 
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas); si su 
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran sobre ellas, 
o de alcanzar y mantener, durante rotaciones importantes, los momentos necesarios para 
que se forme el mecanismo de colapso, lo que ocasiona una disminución de la resistencia 
del marco. 

Como el diseño correcto de un marco rígido requiere un conocimiento completo del 
comportamiento de sus conexiones, en los intervalos elástico e inelástico, se han realizado 
muchos estudios, analíticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos, 
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas, con tomillos de alta resistencia, o con 
una combinación de ambos. 
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Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el componamiento bajo 
carga estática, pero en los últimos años se han investigado también las conexiones cargadas 
cíclicamente, para obtener métodos de diseño aplicables a marcos rígidos de edificios 
construidos en zonas sísmicas. · 

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas comúnmente en marcos 
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior y las 
otras dos a uno intermedio; en cada caso se ha dibujado una columna extrema y una 
intermedia. 

Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a través de la junta, y las vigas 
se unen a sus patines.* 
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Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rígidos 

... 

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que 
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexión sean las columnas por 
facilidad de conexión. Sin embargo, es la situación más común, pues se facilita el 
montaje de la estructura y se obtienen conexiones más resistentes, en vista de que los 
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en 
general, más gruesa. 



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

Cuando la columna pasa a través de la junta, el diseño de la conexión consiste en: 

1.- Dimensionamiento de los medios de unión entre trabes y columna, necesarios para 
transmitir a esta los elementos mecánicos de las secciones extremas de aquellas, 
utilizando soldadura, remaches* o tomillos de alta resistencia. En· juntas soldadas la 
unión puede ser directa o por medio de placas en los patines, ángulos o placas en el 
alma, o ménsulas; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas, ángulos u otros 
elementos de unión (tés, por ejemplo). 

2.- Revisión 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 actúa 
sobre ella la compresión que proviene de los niveles superiores. 

3.- Diseño, 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 más críticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y e), 
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son, en general, de , .. _\ 
signos contrarios. por lo que tienden a equilibrarse; la situación cambia cuando obran sobre 1• ,.J 

la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sismo. 

CARACTERISTICAS DE LAS CONEXIONES: Para que el comportamiento de 
una junta sea satisfactorio, han de satisfacerse los requisitos siguientes: 

RESISTENCIA: Las conexiones deben ser capaces de resistir las acciones que les 
transmiten los miembros de la estructura que llegan a ellas. En diseño elástico, el límite de 
utilidad estructural debería ser la aparición del esfuerzo de fluencia en la junta o en el 
extremo de alguna de las vigas o columnas *. En diseño plástico, el estado limite lo 
constituye la formación de una articulación plástica necesarias para que la estructura se 
convierta en un mecanismo. 

RIGIDEZ: La rigidez, en el interválo elástico, 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 aquí, 
aunque su diseño s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan 
edificaciones antiguas. 
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CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones inelásticas 
importantes conservando la resistencia a la flexión correspondiente a la formación. en ellas. 
de una articulación plástica, o tener.resistencia y rigidez suficientes para que se formen 
articulaciones plásticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los 
miembros, y que giren, bajo momento Mp constante, los ángulos necesarios para las 

redistribuciones de momentos que preceden la formación del mecanismo de colapso. 

Esta característica es indispensable para que la estructura alcance la carga de 
colapso teórica, pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para 
el mecanismo sin que disminuya el momento resistente de ninguna, lo que solo sucede 
cuando su capacidad de rotación bajo momento Mp constante es suficiente. 

Las juntas de estructuras diseñadas elásticamente no requieren, en teoría, capacidad 
de rotación, ya que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparición del esfuerzo 
de fluencia en alguna zona crítica; sin embargo, la ductilidad es deseable como una 
protección contra fallas frágiles y para obtener un comportamiento aceptable bajo 
solicitaciones sísmicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplicados a 
estructuras de cierta complejidad tienen poco que ver con los que realmente existen en 
ellas; su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto. de la 
estructura que se esta diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los mismos 
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de 
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluación de las solicitaciones. sobre todo . 
sísmicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción con muros, contravientos·:: 
verticales , sistemas de piso y rampas de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales 
y concentraciones de esfuerzos, así como de las interacciones suelo estructura que pude 
ocasionar, entre otros fenómenos, hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto, 
las juntas deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de las estructuras 
bajo solicitaciones mayores que las calculadas, pues en caso contrario la falla puede 
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 
expuestas, las juntas de los marcos diseñados elásticamente deben dimensionarse y 
construirse de manera que posean una capacidad de rotación suficiente). 

* El estado de esfuerzos en las conexiones es muy complejo, pues los esfuerzos 
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que 
les transmiten las vigas y columnas, ya de por sí complicados y difíciles de evaluar, se 
superponen con los residuales que bay 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) baya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibilidad de 
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, y el becbo de que la 
aparición del esfuerzo de fluencia en algún punto no constituye un estado limite de 
resistencia, hacen que en la practica actual las conexiones se diseñen con métodos 
plásticos simplificados, aunque el diseño de la estructura en general se efectúe 
utilizando esfuerzos permisibles. 



ECONOMIA: La resistencia. rigidez y capacidad de rotación de una junta puedr 
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella: sin embargc_ 
como una parte importante del costo de fabricación de los marcos rigidos corresponde a las 
conexiones, estas han de diseñarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el 
menor incremento posible de material y mano de obra. Además. han de proyectarse para 
que permitan un montaje sencillo y rápido. 

DISEÑO 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 penetración 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 especímenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizó el 
mismo perfil para las vigas, pero el tamaño de las columnas se varió, simulando conexiones 
de los niveles superiores, intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especímenes 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 estática vertical, en las que los momentos en los extremos de las vigas 
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especímenes se aplicó 
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se 
encuentran las conexiones de edificios reales. 
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Fig 8.2 Cargas de los especímenes de la ref 8.4 
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Uno de los problemas principales que trató de resolverse es el de determinar si el 

alma de la columna requiere algún tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera 
adecuada por sí sola. 

La magnitud de la compresión en la columna influyo poco en el comportamiento de 
las conexiones; las columnas no mostraron ningún indicio de falla baja cargas 1.65 veces 
mayores que las de trabajo, ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el 
doble de las de trabajo, conservando las fuerzas finales en las vigas. 

Los tres especímenes 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 estudió el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los 
patines de las vigas que están en tensión y en compresión, y la efectividad de atiesadores 
excéntricos.* 
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Fig 8.3 Simulación del efecto de los patines de las vigas en la columna 

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines 
o las placas de conexión de las trabes que se apoyan en el alma; si el peralte de estas es 
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos, 
y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se trató de aclarar con las pruebas 
de la Fig. 8.3b. 
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Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de disef 
deducidas en los ensayes anteriores, siguen siendo aplicables a conexiones con car¡, 
vertical simétrica estática cuando en los extremos de las vigas actúan. al mismo tiempo. el 
momento plástico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificación del 
alma. así como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de la columna. en la zona de 
la conexión, soporta fuerzas cortantes elevadas, producidas por momentos asimétricos. 

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas. puesto 
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son máximos y las fuerzas 
cortantes elevadas. El diseño 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 plástico teórico, y lo mantengan durante rotaciones importantes. al 
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas cortantes; las columnas, a su vez, deben 
resistir los elementos mecánicos correspondientes junto con las compresiones que reciben 
de los niveles superiores. 

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado 
ensayando especímenes como el de la Fig. 8.4; las distancias L se escogieron de manera 
que en la unión entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento 
plástico de la viga y el 95 por ciento de la fuerza de plastificación del alma por cortante. 
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8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas 

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola 
viga, unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes 
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la 
deformación por cortante de la junta y su influencia en el comportamiento de la estructura. 
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig. 
8.lc).* 

• Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producen momentos 
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este 
problema se estudia en los artículos 8.3.2 y 8.4) 
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Una conexión es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plásticos de las 
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresión producida por 
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima, y tiene capacidad de rotación 
suficiente para que se forme una segunda articulación plástica en la zona central de las 
vigas. sin que disminuya su resistencia. También es satisfactoria cuando su resistencia es 
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman 
articulaciones plásticas en sus extremos mientras giran los ángulos necesarios para que 
aparezca la segunda articulación, en el otro extremo o en la zona central. 

El segundo comportamiento es el que suele buscarse en las estructuras reales 

Para determinar si el comportamiento de una junta es satisfactorio se investigan los 
puntos siguientes: 

1.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines en compresión de las 
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede 
fallar por flujo plástico excesivo, por pandeo o por aplastamiento. 

2.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines en tensión de las vigas, 
cuando no se colocan atiesad ores horizontales. El patín de la columna puede 
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plástico. 

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 combinación de esfuerzos 
normales y cortantes. 

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna. 

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines 
de las vigas cuando hay una sola viga, cuando los momentos en las dos vigas unidas a 
los patines de la columna no son iguales, o cuando esos momentos tienen el mismo 
sentido. 

7.- Rotación requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas. 

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna: 
soldaduras, tomillos, ángulos y placas. 

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el efecto de la carga 
axial que actúa en la columna puede, en general, ignorarse, y que se obtienen resultados 
conservadores tratando las uniones de tres o cuatro vigas como si no existiesen las que 
llegan al alma. pues estas proporcionan una acción 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 analítica y experimental. y aunque ' 
rotación requerida varia con la geometría de la estructura y las condiciones de carga. se L 

calculado una rotación tipo, más grande que la necesaria en la mayoría de los casos: todas 
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores, bajo momento casi constante. Además. 
como ya se ha mencionado. si se le da a la junta la resistencia adecuada. las rotaciones 
necesarias para que se forme el mecanismo de colapso se presentan en los extremos de las 
vigas. y no en ella. 

CONEXIONES CON CARGA ESTA TICA SIMETRICA: En la Fig 8.5 se muestran 
esquemáticamente las solicitaciones existentes en una conexión interior viga-columna con 
carga vertical simétrica; en la columna no hay flexión, pues los momentos que le transmiten 
las vigas se equilibran entre sí. 
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Fig 8.5 Conexión viga-columna con carga vertical simétrica. 
Acciones sobre la columna. 

En la Fig. 8.5b se ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna, 
sustituyendo las vigas por sus efectos; no se incluyen las fuerzas cortantes, que son de 
importancia secundaria, y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines. 

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene 
atiesadores, exageradas para mayor claridad. 
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Fig 8.6 Deformaciones de una colwnna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a. 
los dos patines de las vigas, en tensión y en compresión, y el de los patines de la columna·· 
en la zona en tensión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. ya que 
puede fallar por flujo plástico, acompañado o seguido inmediatamente por pandeo en la 
zona comprimida, o por fractura en la tensión; si el alma es delgada, el pandeo de la zona 
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al limite de fluencia. 

En la zona en tensión pueden ser críticos los patines de la columna, que se flexionan 
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca 
rigidez, los extremos se flexionan hacia fuera, siguiendo el desplazamiento de la viga, pero 
la deformación de la zona central esta restringida por el alma de la columna, y es probable 
que ahí se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformación y 
no pueda seguir, sin fracturarse, los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b). · 

La zona del alma afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de 
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliación de esta zona es insuficiente 
para reducir a Fyc los esfuerzos en !abase de la curva de unión de patines y alma (o sea a la 

distancia k¡; del paño 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 compresión y en tensión. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la 
fuerza de tensión puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma; además, la 
distancia kc se reduce a la suma del grueso del patín y el tamaño de la soldadura. Por todo 

esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de 
la conexión. 

74 



Es dificil determinar analíticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe ' 
columna. por lo que se suele suponer una distribución lineal. basada en investigacion• 
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de 
contacto hasta la distancia kc (Fig .8.5b). En diseño elástico se utilizaba una pendiente de 
1: 1, correspondiente a una distribución de esfuerzos según rectas a 45° trazadas a partir del 
punto de aplicación de la carga. Las dos suposiciones están basadas en resultados 
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se 
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a diseño plástico. mientas que en 
diseño elástico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades 
poco mayores que las de trabajo. Sin embargo, para hacer compatibles sus dos 
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para 
diseño por esfuerzos permisibles. 

La suposición anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que 
ser resistida, a la distancia kc de la cara exterior de la columna, por una porción de alma de 

longitud tv + 5kc, donde tv es el grueso del patín de la viga. 

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXIÓN: La viga se 
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una 
fuerza de compresión en la columna (Fig 8. 7) ·-". 
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Fig 8.7 Zona comprimida de !ajunta 

75 

-\ ... _.-

... v:.... -::-:: - -· 
"~ 



Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimación conservadora de 
la resistencia máxima de la región comprimida suponiendo que el esfuerzo en la 
terminación de la curva de unión es igual a F yc• de manera que la fuerza total conque la 

columna puede resistir los efectos de la viga es fyctc (tv + Skc); te es el grueso del alma de 

la columna y fyc el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella. 

Si el momento en el extremo de la viga es el plástico resistente, Mp. la fuerza en 

cada patín es Apfyv, donde Ap es el área y fyv el esfuerzo de fluencia del patín. de manera 

que el espesor mínimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igualdad 

. (8.1) 

de donde 

t = Apfyv 
' (t. + 5k, )F,, 

(8.2) 

C 1 es el cociente fyvlf yc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el 

mismo acero en las vigas y en la columna. 

Si te ~ C ¡ A¡,J(tv + 5kc) y el alma no falla por inestabilidad. su resistencia es 

suficiente; en caso contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe 
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella. 

En los extremos de las vigas de los marcos rigidos suele haber, al mismo tiempo, 
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que 
ocasiona la plastificación del alma se anula su capacidad para resistir momento. el que debe · 
ser soportado por completo, y transmitido a la columna, por los patines. En esas 
condiciones la fuerza máxima en cada patín es aproximadamente igual a Mpvldv, donde 

Mpv es el momento plástico resistente de la viga y dv su peralte total; esta fuerza es mayor 

que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, Apfyv. (Se ha demostrado experimentalmente que los 

patines de las vigas pueden desarrollar por si solos el momento plástico completo de la 
sección. gracias al endurecimiento por deformación). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando 
la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificación del alma; si es 
mayor que ese limite, el grueso te se calcula con la fuerza incrementada Mpvldv. Se 

obtiene así 

(8.3) 

(8.4) 
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Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relación peralte/grueso del alma de · 
columna es suficientemente pequeña para evitar inestabilidad antes de que el material flu. 
plásticamente; para ello debe satisfacerse la condición: 

~ $ 1510 (8.5) 
t, -.. F,, 

he es el peralte libre del alma, medido en· .os bordes de las curvas de unión con 

los patines cuando el perfil es laminado, o entre lu:; 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; comparándola con resultados experimentales se encuentra que es, en 
general, conservadora. 

La carga critica de una placa rectangular de relación de aspecto afhc grande, con apoyos 

libres, se calcula con la expresión 

41r' t,3 2346400!~ 
p = -=----'-
" 12(1-J,1 2

) h, h, 

le y he deben estar en cm, con lo que P cr se obtiene en kg. 

:::/2 

-

1? 
-·-

'::::> 1. 

4 

' 

Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los 
puntos medios de los bordes largos 

(8.6) 

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan 
ninguna restricción angular en los bordes del alma, a causa del flujo plástico que se 
presenta en la unión entre ambos; en cambio, si el acero es de alta resistencia no hay flujo 
plástico antes de que la carga alcance el valor crítico, y los patines proporcionan más 
restricción al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio 
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm2 se encontró que la resistencia al pandeo 
del alma era. de acuerdo con la teoría, del orden del doble de la obtenida con la ec 8.6). 
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Como un resultado de Jos estudios que han llevado a las observaciones anteriores se ha 
propuesto que el incremento de rigidez angular en Jos bordes del alma se tenga en cuenta. 
para fines de diseño, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raíz cuadrada del 
cociente del esfuerzo de fluencia del acero de la columna y el del acero A36. Así, 

p = 2 346 400 t; 
" h 

' 
:2530 

46650 t; ._,¡:;;;-
·--= 

h, 
Fyc 

(8.7) 

Haciendo Pcr igual a Apvfyv, suponiendo que Fyv = Fyc• y despejando he/te se 
obtiene el valor máximo de este cociente para el que la columna puede resistir la 
compresión correspondiente a la plastificación de los patines de las vigas, sin que el alma se 
pandee en forma prematura: 

46650 
(8.8) 

Tomando Apvltc2 = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a 

los especímenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo. que puede 
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para diseñar conexiones entre vigas y 
columnas con otras características geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia 
diferente. 

El coeficiente semirracional de la ec 8.7, 46650, se ha disminuido a 34400, valor 
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos' hasta 
ahora; se llega así a la ec 8.9, que proporciona la carga concentrada máxima que resiste la 
columna sin que el alma se pandee. 

(8.9) 

Con te y he en cm y Fyc en kg/cm2, Pcr se obtiene en kg. 

Si el grueso le del alma de la columna es igual o mayor que el obtenido con la ec 8.2 

o con la 8.4 y se satisface, además, la ec 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que 
aplica el patín de la viga es menor que la calculada con la ec 8.9), no se necesita reforzar el 
alma en la zona comprimida de la conexión. Si no se cumple alguna de las condiciones 
anteriores. deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que está en 
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es así, las ecs 8.1 y 8.3 se modifican 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 

E 78 



Fyv, Fyc y Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en v1ga. 
columna y atiesadores, y Aat es el área de la sección transversal de estos últimos. El 

segundo miembro. que representa la resistencia de la columna reforzada, incluye la 
contribución de los atiesadores, que es la fuerza que ocasionaría su plastificación. 

De la ecuación anterior, 

(8.1 O) 

C ¡ 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, Fyclfyat· 

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la 
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea la ec 8.3 en vez de la 8 .l. 

Para evitar pandeo local, la relación ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de 

800/ . .'FY" (15.9, sí son de acero A36). Si se satisface la ec 8.2 o la .8.4, pero no la 8.9, los ~'· 

atiesadores se requieren solo para evitar el pandeo del alma de la columna. por lo que basta( ' 
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del patín de la''-·' 
columna y que su relación ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar. 

En otros ensayes reportados, se encontró que las placas de refuerzo verticales 
paralelas al alma de la columna. colocadas en los extremos de sus patines, están sometidas 
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma; llevando esa condición a 
la ec 8.1 se obtiene 

de manera que 

(8.11) 

tpv es el grueso de cada una de las placas verticales (se colocan en pares, en los 

extremos de los dos patines), y C2 es ahora igual a Fyclfypv· 

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresión usada para 
el alma, a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unión; sin embargo, el 
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procedimiento se justifica al emplear el esfuerzo Fypv/2, medido experimentalmente en 
juntas reales. 

Para que las placas no se pandeen localmente. hpvltpv debe ser menor o igual que 

2100/ .. F ,., (41.8 si el acero es A36); hpv es la dimensión horizontal de la placa. entre los 

patines de la columna. (El limite anterior es conservador. puesto que el esfuerzo máximo 
no excede de alrededor de F ypv/2 ). 

Si los patines de la columna son más 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 acercándolas al alma, y llega al cien por ciento cuando se colocan adosadas a ella. 

Los atiesadores horizontales deben colocarse en pares situados simétricamente con 
respecto al alma de la columna, soldados a ella y a los patines con filete o con soldaduras 
de penetración. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan 
perfectamente, de manera que la compresión se transmita por contacto directo. Las placas 
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza 
que reciben del patín de la viga se distribuya en ellas de la misma manera en que se supone ,., 
que lo hace en el alma. 

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales 
excéntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su eficiencia: sin· 
embargo, si puede afirmarse que se obtiene un diseño conservador despreciándolos cuando 
la excentricidad excede de 5 cm, y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento 
cuando las excentricidades son menores. 

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patín de la columna puede 
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y 1 ibres en el otro, en las 
que actúa la fuerza que transmite el patín en tensión de la viga; los bordes que se suponen 
empotrados son el vertical correspondiente a la unión con el alma y los dos horizontales, 
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patín de la viga (Fig. 8. 9). 

La carga se reparte de manera más 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 porción central de la soldadura, en el patín de 
la columna adyacente a ella y en la unión de alma y patín; la falla se presenta 
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiones, cuando se agota su capacidad 
de fluir plásticamente. 

El modelo que se acaba de describir. basado en los resultados de las experiencias de 
laboratorio reportadas en una investigación indica que una parte de la fuerza de tensión 
llega al alma de la columna, a la distancia kc de su paño exterior, repartida en una zona de 
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longitud del orden de p + 5kc, 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 patín de la columna se obtiene sumando las resistencias de 
las dos placas descritas arriba más la de la zona central de ancho m (Fig 8.9) 
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Fig 8.9 Modelo del patín de la columna en la zona de tensión 

En la Fig 8.1 O se representa, de manera esquemática, una de las placas; la longitud p 
es aproximadamente igual a 14 te, y se considera que la placa está empotrada en los 

extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unión con el alma. Actúa sobre 
ella una carga de línea, correspondiente a la tensión en el patín de la trabe. La resistencia 
última de la placa, determinada por medio de la teoría de las líneas de flujo, es: 

(8.12) 

Donde 

C 1 = ( 4113 + ¡3/r¡) 1 2 - r¡/A.), r¡ = 13( ·.,p 1 + 81. -13)14, 13 = plq, l. = h!q (Fig 8.10) 
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Fig 8.1 O Representación esquemática de una placa del patín 
de la columna y de la fuerza que actúa sobre ella 

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, y 
suponiendo vigas de los tamaños que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores 
del coeficiente C1 que varían entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fyctc' es una estimación 

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que 
la columna es una Wl4" x 426 lb/pie, que es de los perfiles H más robustos tabulados en 
los manuales de diseño y que el patín de la viga es de 30.5 x 1.9 cm (12" x '!."),se obtiene 
C1 = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio, si la columna es una 

W 14 x 82 lb/pie, de alma y patines mucho más delgados, y se conservan las dimensiones 
del patín de la viga, C1 es igual a 3.45). 

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo 
de fluencia cryv, de manera que resiste una fuerza igual al producto de su área por cryv •. 

Por consiguiente, la resistencia total del patín de la columna es 

(8.13) 

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patín en tensión aplica una 

fuerza ApFyv a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la 

zona de tensión una fórmula que será aproximadamente igual de conservadora que la 
deducida para la región comprimida, con lo que se llega a 

(8.14) 

* En realidad el esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor 
de los correspondientes a los patines de viga y columna, F yv y F yc 
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De esta expresión se despeja te': 

t/ = b,t, (1.25- ~)e, 
7 b, 

(8.15) 

te es el grueso que ha de tener el patín de la columna para que falle, en teoría, 

cuando el momento en la sección extrema de la viga es Mp· C1 = fy 1 Fy6 se reduce a la 
unidad cuando viga y columna están hechas con el mismo acero. 

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMCA, el cociente rnlbv 

oscila entre 0.15 y 0.20, haciendo conservadoramente, rnlbv = 0.15, la ec 8.15 se reduce a 

(8.16) 

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas Wl4 x 426 y 
Wl4 x 82 y una viga con patín de 30.5 cm de ancho, el cociente rnlbv vale, 

respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de 
los que se había supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al 
deducirla. 

Cuando te ~ 0.4 ·; C ,A • no se necesitan atiesado res en la zona de tensión de la 

conexión para evitar la falla por deformación excesiva del patín de la columna; si te < 

0.4 ·.: C 1 AP deben colocarse atiesado res o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se 

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la región comprimida; en uno y otro 
caso debe revisarse la posible plastificaeión del alma de la columna en la zona adyacente a 
los patines de las vigas, para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en 
compresión. 

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es 
valida en general cuando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso 
debe calcularse la constante C 1 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 ocasionaría la plastificación 
del alma, teóricamente debe sustituirse Apfyv por Mpldv en la ec 8.14. sin embargo, las 

hipótesis introducidas en la obtención de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, 
aun con fuerzas cortantes elevadas. 

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tensión debe revisarse la 
condición 8.2, y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla. 
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CONEXIONES CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han 
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales y de sentidos contrarios: 
no hay flexión en las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condición. que 
corresponde a columnas interiores de marcos rígidos con vigas de claros iguales y cargas 
verticales también iguales, no se cumple cuando claros o cargas son diferentes. cuando la 
columna es extrema o cuando sobre la estructura actúan fuerzas horizontales. de sismo o 
viento, además de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden 
tratarse como si fuesen estáticas; más adelante se estudian los efectos de las solicitaciones 
sísmicas) 

En la Fig 8.lla 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 8.11 b se ha dibujado la conexión 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 precisión suficiente dividiendo el momento en la sección extrema 
entre el 95 por ciento del peralte total, que es, aproximadamente, la distancia entre los 
centro id es de los patines. • 

La Fig 8.1 k es el diagrama de fuerzas cortantes en la columna, trazado sm 
considerar las fuerzas normales en las vigas, que suelen tener poco importancia. 

_, - _, 
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'¡ ' 
1 : \ 

' .--, 

.------------i 

-
Fig 8.11 Junta de un marco rígido en el que obran cargas 

Verticales y·horizontales 

* Los momentos Mvr y Mvo. son las sumas algebraicas de los producidos por 

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig 8.11, en el que el viento actúa 
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se 
restan en la de la derecha. 
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Una situación análoga se presenta en juntas de columnas extremas (Fig 8.12). con · 
diferencia de que tienen solo una viga, y en conexiOnes centrales bajo carga vertic. 
asimétrica. 
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Fig 8.12 Junta viga-columna lateral 

El esfuerzo cortante medio que ocasiona el flujo plástico del tablero de alma de la 

conexión puede expresarse como F/d , de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la 

fuerza cortante correspondiente se obtiene con la expresión VY = 0.95 d, t,F~/·. 3 , donde 

0.95 de es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los 

centroides de los patines. Por otro lado, la fuerza cortante que transmiten las vigas a la 
junta es T = !:M/0.95 dv, donde !:M es la suma algebraica de los momentos en las dos 

vigas, o el de la única. si la conexión es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas 
tienen el mismo peralte; en caso contrario el denominador O. 95 dv no sería igual para 

ambas). 

Además. obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, V cs• 

que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas. 

El flujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las 
fuerzas exteriores es igual a la resistencia: 

]:M -V = 0.95d,tJ,, 
0.95d. " 3 

-( ;.) 
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El alma no necesita refuerzo por cortante si 

(8 .17) 

Si no se cumple esta condición la columna debe reforzarse con un par de atiesadores 
en diagonal, o con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perímetro a los 
patines y a los atiesadores horizontales. • 

Las dimensiones de las almas de columnas hechas con perfiles H laminados suelen 
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su 
plastificación; para ello, basta que se cumpla la condición (NTC, art 3.3.3b) 

~ ~t, s;35801Jf: (h,lt, s;7l, paraaceroA36) 

he es el peralte libre del alma y te su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo 

adosadas, si están unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condición 
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas. 

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresión 
existente en la columna sobre su resistencia al cortante, por lo que proporciona resultados 
inseguros cuando esa compresión es importante. 

De acuerdo con el criterio de Von Mises, el flujo plástico en un punto cualquiera del 
tablero de alma de la conexión, que esta en un estado biaxial de esfuerzos. se inicia cuando '~ 
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad. 

(8.18) 

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8. I 8 es 
prácticamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) crb se anula y 
cra puede tomarse igual a P csl Ac, donde Ac es el área de la sección transversal completa de 

la columna .. Pero Accry = Py, Ac = Pyllcry, luego 

pes pes 
cr =-=-cr 

' A p Y 
' y 

(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 = Ac cry es la carga axial que produce el flujo plástico. en compresión. de -

columna. 

1 
1 

1 
~ 

r 
1 

' i 1 . 

~---

Ve· 

Fig 8.13 Esfuerzos en el alma de la columna en una junta 

Sustituyendo cra (ec 8.19) en la ec 8.18, y recordando que en el centro del tablero crb 

=o, se obtiene, en ese punto, 

p ' p 3t' 
(--'!.)2cr -r 2 = cr 2 (---'!.)2 + ~ = 1 p y ab Y' p 2 

r r aY 
(8.20) 

De aquí se despeja tab = t'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la 
fuerza de compresión que actúa en la columna: 

t ab =t 
cr ' p ',= ~ 1-(-)2 

- .,3 •' py 
(8.21) 

Cuando el esfuerzo cortante iguala a t'y, el alma de la columna fluye a causa del efecto 
combinado de las fuerzas cortantes y normales. 

Para determinar si se necesitan atiesadores, teniendo en cuenta la compresión en la 
columna, se iguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste. disminuida por 
el efecto mencionado: 
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\ , r 
V.-.-·' 

IM -V = 0.95d,t,F,, 

0.95d, " ·.'3 
P 1 ['M . ] 1--'·t > L. -V 

(P,) .. '- 0.55F,,d, 0.95d,_ " . 1- (Pp!P, )' 

Esta expresión 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 conante. incluyendo el efecto de 
la fuerza normal. 

En la mayoría de los casos no se requiere el factor ... 1 - (Pp/P, )' , pues 

experimentalmente se ha encontrado que casi toda la fuerza normal de la columna se 
transfiere a sus patines, en la zona de la junta. cuando el alma fluye por conante. Esto solo 
es cieno, sin embargo, en columnas con patines de capacidad suficiente para resistir la 
fuerza normal completa más los esfuerzos eventuales de flexión producidos en la zona de la 

conexión. De este modo, el factor ~1 -(Pp!P,)' solo es significativo cuando P!Py excede 

de 0.5. 

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores 
horizontales fluye plásticamente, debido a fuerzas conantes y de compresión elevadas, la 
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminución 
brusca de resistencia. El componamiento es semejante a la del alma de vigas 1 o H, que 
después de fluir plásticamente por conante siguen soponando cargas adicionales, hasta que 
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al conante de 
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamientos de 
entrepiso del marco del que forman pane, y no. en una carga ultima que es hasta cieno 
punto imaginaria. Si las consecuencias de las defor!l)aciones de las conexiones son 
tolerables no hace falta rigidizarlas, aun cuando no se satisfaga la ec 8.22, pues tienen una 
imponante resistencia posterior a la plastificación por conante, debida principalmente a la 
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actúan como un marco rígido, y 
al endurecimiento por deformación. 

Cuando se necesiten atiesadores 
consideraciones de rigidez, más que en el 
plástico* 

sus características deben basarse en 
criterio que define la iniciación del flujo 

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una 
sola viga disminuyen desde un máximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero 
en el extremo opuesto, lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de 
la columna. El esfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia, de manera que la 
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de 
plastificación de los primeros. 

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estática asimétrica 
o con fuerzas de viento;· pueden no serlo cuando las acciones de diseño incluy~n 
efectos sísmicos importantes. 
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CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor partf 
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 rígidamente con el alma de la columna, de manera que el momento que 
transmite la primera hace que la segunda se flexione alrededor de su eje de menor 
momento de inercia. Los especímenes ensayados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.14; 
en la columna actúa una fuerza de compresión , aplicada en el extremo superior, que 
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella. 

El análisis y diseño de estas conexiones es más dificil que el de las que tienen las 
vigas unidas a los patines de la columna, por las razones siguientes: 

1.- La resistencia máxima de la conexión corresponde, en teoría, a la formación de 
articulaciones plásticas 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 más 
angostos que el alma de la columna, puede formarse en ésta un mecanismo con 
líneas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plásticas. Otros factores 
que pueden impedir que se alcance la resistencia máxima predicha por la teoría 
plástica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la 
fractura de material del conjunto. La posible formación de un mecanismo con 
líneas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna. 

< .. J 

2.- El montaje en campo puede ser dificil, aunque la conexión se haya diseñado y 
detallado adecuadamente, a causa de las restricciones de espacio que crean los .. _~: 
patines de la columna. 

El objetivo de los estudios reportados en esa investigación es examinar las 
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia, rigidez y ductilidad. así como 
considerar los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios para alcanzar la 
resistencia o rigidez deseadas, su mira final es formular recomendaciones para diseño. 

El comportamiento de las conexiones es adecuado, en general, cuando se emplean 
atiesadores que evitan que el alma de la columna se deforme (Fig 8.14. b y e). pero puede . 
no serlo si el ancho del patín de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la 
unión se hace en forma directa, sin atiesadores (Fig 8.14d), ya que puede formarse un 
mecanismo de falla con líneas de flujo en el alma de la columna, antes de que aparezca un 
articulación plástica en la viga. Además, aunque no se forme ese mecanismo, lo que 
depende del ancho del patín y del peralte de la viga, así como del peralte y grueso del alma 
de la columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha por la teoría plástica 
simple porque la unión mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y 
perdida de ductilidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga 
alcanzó el valor predicho por la teoría plástica simple, o estaba cerca de él, sin que se 
presenten deformaciones plásticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se 
iniciaron en la unión del patín en tensión de la viga y el alma de la columna en las 
conexiones como la mostrada en la Fig 8.14d, y en el punto en que se unen la placa de 
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conexión y el patín de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b; estas ultimas grietas se 
debieron, probablemente, al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado 
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna 

Las juntas que no tienen capacidad de rotación bajo carga máxima no son 
satisfactorias, puesto que impiden la redistribución de momentos que es necesaria tanto en 
diseño plástico como en estructuras construidas en zonas de alta sísmicidad. 

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las 
conexiones, sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotación (Fig. 8.18): 

1.- Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor que el del patín de la 
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las 
zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna. 

2.- Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que recibe la viga (Fig. 
8 .15b ). Algunos análisis realizados con elemento finito han indicado que las 
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto 1 se reducen cuando 
menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

3.- Alargamiento de las placas de conexión para separar las soldaduras entre ellas y el 
patín de la viga y los de la columna. evitando la intersección de soldaduras y los 
elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15c ). 

4.- U so de placas de ancho variable para reducir la concentración de esfuerzos en la 
sección critica (Fig 8.15d). 
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5.- Reducción de la placa de conexión entre su unión con los patines de la viga y los ,· 
la columna. a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.1 Se). 
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con 
Vigas unidas al alma de la columna 

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARGADAS ESTATICAMENTE. 
RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aquí 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 

(8.2) 

y, simultáneamente, 

(8.5) 

o la fuerza aplicada por el patín de la viga no excede de 

(8.9) 
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Cuando la fuerza cortante en la viga es mayor que el 60 por ciento de la que 
ocasionaría la plastificación del alma. la ec 8.2 se sustituye por 

(8.4) 

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tensión si se satisface la ec 8.2 (o 
·la 8.4). y. además, 

(8.16) 

A TIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben 
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde 
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 área se calcula con 
laec8.10: 

(8.1 O) 

En lugar de utilizar atiesadores horizontales, el alma puede reforzarse con una o dos 
placas adosadas o paralelas a ella. Las placas adosadas al alma son 100 por ciento 
efectivas; las 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/ .. FY" 

Placas adosadas o paralelas al alma. hP"/tpv $ 2100 . ._:Fypv 

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 
ocasionaría la plastificación del alma, esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También 
puede reforzarse con atiesadores en diagonal, pero su empleo en edificios urbanos es 
limitado, porque dificultan la conexión de las vigas que llegan al alma de la columna). 

El grueso mínimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se 
detenmina con alguna de las ecuaciones siguientes: 

(8.17) 
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t = -V 1 [ LM ] 1 
' 0.55 F,,d, 0.95d, " .. 1-(PIP,)' 

Se utiliza la segunda ecuación cuando la fuerza normal en la columna es elevada 
(P!Py >0.5). 

Además, debe satisfacerse la condición 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS DINAMICAMENTE: El análisis 
sísmico de las estructuras se realiza en la actualjdad, en la gran mayoría de los casos, con 
métodos elásticos; sin embargo, en el diseño de las conexiones ha de seguirse un enfoque 
inelástico modificado, puesto que los miembros que componen la estructura realizarán, 
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elástico; esto es una 
consecuencia de la filosofia actual, que permite hacer el diseño sísmico con fuerzas mucho 
menores que las que corresponderían a una respuesta elástica ilimitada. Durante temblores 
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas 
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelástico, por medio de las cuales se absorbe 
y disipa parte de la energía recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la 
estructura sobrevive. 

El comportamiento descrito impone requisitos de ductilidad en todos los elementos 
de la estructura en que haya deformaciones inelásticas severas. 

Por las razones anteriores, los miembros y las conexiones deben diseñarse, detallarse y 
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelásticas importantes sin fallar y 
sin provocar fenómenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos 
requisitos son los llamados marcos dúctiles; se emplean en construcciones en zonas de alta 
sismicidad. 

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se diseñan de manera que 
tengan la rigidez y resistencia necesarias para que las articulaciones plásticas se formen en 
los extremos de las vigas, junto a las columnas; en otro, que puede ser apropiado para 
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que las deformaciones plásticas ocurran, 
esencialmente, dentro de la conexión; en el tercero se intenta repartir las acciones 
inelásticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad en 
las primeras. 

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los 
estudios realizados en laboratorio para determinar el comportamiento de juntas bajo cargas 
cíclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plástico, tratando de 
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rígidos durante 
temblores de tierra intensos, han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la 
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columna en las zonas frente a los patines de las vigas, en tensión o compresión. deducidos 
para juntas rígidas bajo carga estática, siguen siendo básicamente validos cuando las cargas 
son cíclicas, producen deformaciones inelásticas y hacen que cada uno de los patines 
trabaje, altemadamente, en tensión y compresión. En la Fig 8 .16a se muestran las 
deformaciones producidas por las fuerzas en los patines y corresponde a la Fig 8.6 
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Fig 8. 16 Deformación de juntas con momentos asimétricos 
en las vigas 

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como se vto 
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran 
entre sí, aparecen en la junta fuerzas cortantes, que pueden jugar un papel muy importante 
en su comportamiento. 

Como ya se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas 
verticales o por la combinación de estas y viento; aquí se tratan las conexiones bajo 
excitaciones sísmicas severas: es en este caso cuando el diseño por cortante de las juntas 
viga-columna adquiere particular importancia. 

La Fig 8. 16b muestra como se deforma la junta cuando el alma fluye plásticamente 
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actúan en la columna y en la junta. Esta figura 
es semejante a las Figs 8.11 y 8. 12. 
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Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en !ajunta 
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La fuerza cortante máxima que puede transmitirse a través de !ajunta es: 

NTC- RDF 87- V, =F. VN = 0.9 x 0.66 Frd,t,,parah/t Sl400 -_ik!Fr = 3130/... FY 

(8 .23) 

AISC- LRDF 86 (ref 5.8.2)- V, = F• V N = 0.9 x 0.6 Fyd, t,, para hit S 1568 \k/Fr = 35101,JFr 

(8.24) 

Los valores finales de la relación h/t corresponden a almas sin atiesadores, en las 
que K= 5.0. 

La diferencia entre las expresiones 8.23 y 8.24 se debe a que en las Normas 
Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el 
endurecimiento por deformación. 

VR tiene que ser igual o mayor que la fuerza cortante de diseño en !ajunta, que vale 

"M 
V= L.:. -V 

0.95d, " 
(8.25) 

o. si las dos vigas tienen peraltes diferentes, 

V= Mv, + Mvo -V 
0.95dv1 0.95dv0 " 

(8.26) 
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Los momentos y la fuerza cortante están multiplicados por el factor de carga para 
solicitaciones gravitacionales y sísmicas combinadas. 

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos dúctiles se diseñen para 
que resistan las fuerzas cortantes máximas que pueden aparecer en ellas, correspondientes a 
la formación de articulaciones plásticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga 
o vigas; en esas condiciones, la ec 8.26 se transforma en 

(8.27) 

(Mp)VI y (Mp)VD son los momentos plásticos resistentes de las dos vigas, 

izquierda y derecha, y dy¡ y dvo. sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la 

columna, V cs. obtenida suponiendo que se forma. un punto de inflexión en su succión 

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 inelásticas grandes, pero que tienen poca 
importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los 
marcos. 

Las gráficas carga-deformación de las juntas no corresponden a una respuesta 
élastica-casi plástica, sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo que es 
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con 
deformaciones inelásticas controladas. 

En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigación para estudiar la 
resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines 
de ésta y los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas. 
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Fig 8.18 Modelo matemático de !ajunta 
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El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplastico perfecto, b- . 
fuerza cortante. rodeada por bordes rígidos con resortes en las cuatro esquinas. que simu. 
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma, especialmente la resistencia a 
la flexión de los patines de la columna; las características de los resortes se escogen de 
manera que el modelo reproduzca los resultados experimentales con precisión adecuada. 
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plásticamente; la resistencia adicional 
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella. 

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsión cuatro 
veces mayor que la de plastificación del alma en cortante, se llega a la expresión: 

(8.28) 

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 plastificación del alma. 

El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas 
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de diseño en la columna, P, entre Py, 

no excede de 0.50 y, ademas, la acción combinada de fuerza axial y momento flexionante r-\ 
no ocasiona flujo plástico en la columna fuera de la conexión pues si ese fenómeno se\ / 
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean 
a la junta, principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas 
de esquina, que carecen de elementos adyacentes en dos lados. 

Si las vigas que llegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes, es 
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28. 

Cuando su resistencia es inadecuada, el alma de las columnas suele reforzarse con 
placas adosadas, que son completamente efectivas si estan en contacto con el alma y 
ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perímetro. 

La resistencia ultima en cortante de juntas con placas adosadas al alma de la 
columna esta dada por 

V u= (VuJcol + 0.9 x 0.66 fy(dc +tpc)t (8.29) 

Donde (V ulcol es la resistencia de la junta sin reforzar, dada por la ec 8.28 

La investigación se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule 
con la ecuación 
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(8.30) 

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluyendo placas 
adosadas, cuando las haya. 

Los párrafos siguientes están tomados de esa investigación: 

"En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones 
varias veces mayores que las calculadas bajo cargas de trabajo; la magnitud y distribución 
de esas deformaciones, inelásticas en su mayor parte, dependen de las resistencias y 
rigideces relativas de los elementos que componen la estructura. Idealmente, los marcos 
deben diseñarse de manera que la respuesta inelástica se concentre en los elementos que 
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo, debe prestarse mucha atención a 
los requisitos de rigidez en todos los niveles de deformación, para limitar los 
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los daños en elementos no 
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto. 

Las juntas suelen ser elementos muy dúctiles, pero de rigidez reducida cuando se 
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un 
marco con juntas diseñadas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas 
producidos por las fuerzas sísmicas estipuladas en los códigos disminuye 
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia máxima de las 
juntas es. con frecuencia, insuficiente para que aparezcan articulaciones plásticas en las 
vigas. Además. la baja rigidez postelástica del marco hará que crezcan los desplazamientos 
de entrepiso y que se amplifique el efecto p~. 

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero, en cambio, 
debe prestarse mucha atención al diseño y a la fabricación de las juntas. 

La resistencia y rigidez máximas de los marcos se obtienen diseñando sus juntas 
para la fuerza cortante de mayor intensidad posible, que corresponde a la formación de 
articulaciones plásticas en las vigas que llegan a ellas. Si, en esas condiciones, la 
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fydct, que es la recomendada para diseño 

plástico, las conexiones se conservan esencialmente elásticas durante temblores intensos, y 
las deformaciones inelásticas 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 dúctiles por naturaleza, no participan en la disipación de energía; el 
diseño suele ser demasiado conservador, pero puede resultar inadecuado si las demandas de 
ductilidad en vigas y columnas resultan excesivas. 

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario diseñar las juntas para 
la resistencia máxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su máxima 
capacidad al cortante, que esta asociada a deformaciones inelásticas controladas, y se 
calcula con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra así desarrollar la resistencia máxima de los 
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco, 
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mientras~que lasj"li.ntas participan en la disipación de-energía y se reducen las demandas 
ductilidad en las regiones inelásticas de vigas y columnas". 

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajon son 
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H. 
Como en estos casos dos de las placas que fonnan el cajón son paralelas al alma de las 
vigas, no suele haber problemas de cortante en la junta; sin embargo, es frecuente que se 
necesiten atiesadores interiores frente a los dos patines de las vigas, lo que suele complicar 
la fabricación, ante la imposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas. 

En la Fig 8.19 se ilustra una posible solución del problema. 
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Fig 8.19 Colocación de atiesadores horizontales en 
una columna en cajón 

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas 
de sección H no .suele haber problemas de cortante, puesto que la fuerza cortante es 
resistida por los dos patines de la sección, paralelos al alma de la viga. 

La situación es análoga a la que se tiene en las columnas en cajón mencionadas 
arriba. 
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JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de 
juntas rígidas viga-columna que se han utilizado con éxito en la practica. En algunas de 
ellas se usan tomillos de alta resistencia, pero en juntas de marcos dúctiles que se 
construirán en zonas de alta sísmicidad 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 verticales con tomillos de alta resistencia, 
pero no se recomienda que los patines se conecten con tomillos. 
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Fig 8.20 Diversos tipos de conexiones viga-columna 
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Se han dibujado atiesadores en el alma-de las colwimas en todas las juntas en qu' 
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 panes de los 
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre sí. soldadura. remaches o 
tornillos y, en muchos casos, placas y ángulos que transmiten todas. o algunas. de las 
solicitaciones. Así se han empleado los dos términos en la sección 8 que antecede a esta. 

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe darse a cada 
una de las dos palabras, con lo que se obtiene uria mayor claridad en las normas. 

RESISTENCIA DE LA CONEXIÓN: En este inciso se mencionan los requisitos que 
deben cumplirse para que la conexión rígida de una viga con una colunma sea satisfactoria; 
se refiere, por consiguiente, a los tornillos, remaches o soldaduras que se utilizan en la 
conexión y a las placas o ángulos, por patines o alma, cuando los haya. · 

Siguiendo la práctica usual, que busca obtener conexiones más resistentes que los 
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexión han de ser capaces de 
transmitir, como mínimo, las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por 
ciento, sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la e/·,, 
evaluación de ésta se ha incluido, aproximadamente, el incremento en la fuerza cortante ·-~ _ 
ocasionado por el endurecimiento por deformación y la influencia de los patines de la 
columna. 

Las conexiones señaladas en a) y b ), que han de cumplirse para que una conexión 
entre viga y colunma desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de 
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estáticas y dinámicas. Cuando la 
resistencia en flexión de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de 
la sección completa los primeros pueden transmitir el momento plástico total por si solos, 
gracias al endurecimiento por deformación, por lo que la conexión del alma se diseña por 
fuerza cortante exclusivamente. En cambio, en secciones en las que el alma contribuye 
significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transmita, a 
través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde, 
con lo que se evita un endurecimiento por deformación excesivo en los patines. 

Cuando se emplean aceros poco dúctiles no se permiten reducciones de área en los 
patines de las vigas en zonas de formación de articulaciones plásticas porque esas 
reducciones. debidas, por ejemplo, a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de 
esfuerzos que tienden a reducir, aun más, la ductilidad del material. 

El ultimo párrafo de este inciso se refiere a los refuerzos que deben colocarse 
cuando las vigas se conectan al alma de la columna. 

1 o 1 



DISEÑO DE A TIESADORES: Aquí se indica como debe revisarse la columna. en las 
zonas que quedan frente a los patines de las vigas, en tensión o compresión. para evitar la 
falla del alma por flujo plástico frente a cualquiera de ellos. la falla por pandeo en la zona 
de los patines en compresión y la flexión excesiva del patín de la columna, que puede 
ocasionar la fractura de las soldaduras. en la zona en tensión. Estas recomendaciones 
corresponden al caso en que las vigas, uno o dos, se conectan con los patines de la columna. 

La ec 8.1 proporciona el área requerida de atiesadores frente a los patines superior e 
inferior de la viga; si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las 
fuerzas que le aplican las vigas, sin necesidad de atiesadores. 

La ec 8.1 es la 8.1 O, en la que se ha sustituido ApFyv por Ppv• fuerza que sea 

aplicada a la columna, a través del patín de la viga o de la placa horizontal. 

Cuando el diseño queda regido por las cargas permanentes, o por la combinación de 
éstas y viento, Ppv se toma igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patín; con el 

incremento se busca obtener una junta más resistente que los miembros que concurren en 
ella. 

No se pide que Ppv sea igual a ApFyv porque esto podría llevar a diseños 

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamaños 
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el 
viento, de manera que quedan sobradas por resistencia. 

En cambio, en diseños en zonas sísmicas los extremos de las vigas deben ser 
capaces de desarrollar su momento plástico, puesto que en ellos se formarán, casi siempre, 
articulaciones plásticas asociadas con el mecanismo de colapso, por lo que Ppv es igual a la 

fuerza que transmite un patín al formarse la articulación, multiplicada por 1.25 para incluir 
el efecto del endurecimiento por deformación. 

Si se cumple la condición expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de 
compresión bajo la acción de la fuerza Ppv• definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha 

despejado el peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido Pcr por Ppv y se ha 

introducido el factor de resistencia FR. 

Por ultimo, la condición 8.3 proviene de la ec 8.16. en la que se ha sustituido C 1 por 
FyviFyc· el producto ApFyv por la fuerza en el patín de la viga, Ppv• y se ha multiplicado 

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reducción FR. 

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del 
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aquí como ec 8.4 la 
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas, 
producidos por las cargas verticales de diseño más 1.3 veces las fuerzas de viento o 1.7 
veces las fuerzas sísmicas, ambas de diseño, sin que sea necesario que excedan de 1.25 
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veces el producto del área del patín por el 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 determinación de los momentos de diseño, sobre todo cuando 
el análisis sísmico se efectúa con métodos elásticos. 

Cuando la resistencia del alma de la columna, calculada con la ec 8.4. es menor que 
la fuerza cortante que actúa en ella, debe cambiarse de perfil, o incrementar su resistencia 
por medio de una o dos placas adosadas al alma; en el párrafo e) se indican los requisitos 
que han de satisfacer las placas de refuerzo. 

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se señalan en a) buscan que las 
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plástico y lo mantengan 
durante las rotaciones inelásticas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso. 

En b) se indica una condición que ha de satisfacerse para que las columnas sean más 
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plásticas se formen en los 
extremos de estas, donde se tiene más ductilidad y capacidad de rotación. Este requisito es 
adecuado para marcos rígidos de edificios que se construirán en zonas de alta sismicidad, 
cuando se hayan diseñado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la 
capacidad de la estructura de disipar energía en el intervalo inelástico. • De acuerdo con •• ")! 
varias investigaciones y con el capítulo 11 de estas Normas Técnicas, la condición 8.5 debe ,..;..J 
cumplirse siempre que el diseño de los marcos se haga con un factor de comportamiento 
sísmico de 3.0 o 4.0 
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EJEMPLO 8.1: Diseñar la junta viga-columna de una columna interior de un edificio 
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma y las otras dos a los patines. El acero 
es A36. Los elementos mecánicos de diseño y los perfiles de vigas y columna se muestran 
en la Fig 8.21. Supóngase que el análisis sísmico se hizo con Q = 3 .O 
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El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V 1 
y en las paralelas a ellas, por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales. 

REQUISITOS ADICIONALES: Como el análisis sísmico se hizo con Q = 3.0, debe 
satisfacerse la condición dada por la expresión 8.5 en los dos planos de deflexión. 

Art 8.5 

Fa = 320 x 1.1/656.5 = 536 kg/cm2
• 1.1 es el factor de carga para la combinación 

carga gravitacional + sismo. 

Fyc- fa= 2530- 536 = 1994 kg/cm2 

falfyc = 536/2530 = 0.21 < 0.4. No es necesario revisar la condición dada por la ec 
8.5: sin embargo, se hará la revisión con fines ilustrativos. Art 8.5b)l 
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FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LÁ COLUMNA: Se supone que las do' 
columnas que llegan al nudo son iguales. 

:EZcCFyc -fa)= 11300 X 2 X 1994 X 1 o-5 = 450.6 Tm._ 

:EZvfyv =:EMpv = 2 x 153.6 = 307.2 Tm. 

LZc(Fyc -fa) = 450.6 > :EMpv = 307.2. 
condición 

FLEXION ALREDEDOR DE Y: 

Se cumple la 

Ec 8.5 

LZc(Fyc -fa)= 5718 x 2 x 1994 x I0-5 = 228.0 Tm 

:EZvfyv = :EMpv = 2 x 76.6 x 153.2 Tm < 228.0 correcto Ec8.5 

El requisito de "vigas débiles, columnas resistentes", expresado por la ec 8.5, se 
cumple para flexión en los dos planos principales de la columna. 

DISEÑO DE LA JUNTA: 

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA 

RESISTENCIA DE LA CONEXION 

Módulos de sección plásticos de los patines de las vigas (Zp). 

Vigas V 1 Zp = 2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 cm3 

Z¡IZx = 4863/6071 = 0.80 > 0.70 

Se obtiene una conexión de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas 
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetración completa, y conectando el 
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alma de las vigas con soldadmas o tomillos de alta resistencia diseñados para transmitir la 
fuerza cortante total. 

Art 8.2. inciso b 

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta 
revisión antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la 
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el 
alma de la columna con placas adosadas 

Art8.4 

RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JUNTA Art 8.4a 

3b,t' 3 X 42.0 X 6.352 

V=0.55Fdcl(l+ pc)=0.55x2.53x45x3.8lx(l+ ) 
Y dvb,t 56.0x42.0x3.81 

Ec8.4 

= 238.6(1 + 0.567) = 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 ApyFyv, menos la fuerza cortante en la columna superior. Los momentos de 

sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal máxima en la 
junta. 

Viga izquierda. M= -1.1 x 26.7-1.7 x 1.1 x 89.7 = -197.1 Tm 

Fuerza en cada patín= M/0.95d = 197.!1(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton> 1.25 ApvFyv = 
289.4 Ton 

Viga derecha. M= 1.1 x 26.7- !.7 x 1.1 x 89.7 = -138.4 Tm 

Fuerza en cada patín= 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton < 289.4 

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 ApvFyv = 578.8 
ton, porque pueden formarse articulaciones plásticas en las dos vigas. 

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco 
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a 

(M,)VI + (Mp)vd 2 x 153.6 
-"-----'----_:_:__- = = 87.8 ton 

h 3.5 
Ec 8.27 

, nr: 

,, 



~-:....':·~.''::: .. : ;. ·'-·,.. . . 

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 W') la resistencia al cortante de la 
junta sube a 

3 X 42.0 X 6.352 

V = 0.55 X 2.53 X 45.0 X 6.35 (1 + ) = 397 .6(1 + 0.318) = 524.0ton) 491.0 
56.0 X 45.0 X 6.35 

Ec 8.4 

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se 
trata de una sección hecha con tres placas soldadas, utilizando una placa de alma del grueso 
adecuado en el tramo de la junta. 

Grueso del alma en la junta. 6.35 cm (2 Y2") 

(56.0 + 45.0) 1 3.81 = 26.5 < 90. Esta condición se cumple aunque no se refuerce el ( 
al~ ~ 

DISEÑO DE ATIESADORES 

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO 
en tensión y compresión) 

P pv es igual al menor de los valores siguientes: 

Art 8.4b 

(frente a los patines de las vigas 

Inciso 8.3b 

1.25 Mpvldv = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton 

1.25 ApvFyv = 289.4 ton< 342.9 :. Ppv = 289.4 ton 

Si se supone que el alma y los patines están unidos entre si con soldaduras de filete 
de 1.27 cm (1/2''), k vale 6.35 + 1.27 cm 
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P., - F,., t, (t, + 5k) 289.4-2.53 X 6.35 (2.86 + 5 X 7.62) 
A"= F = 2.53 

yat 

= 289.4-658.0 (O 

2.53 

Por este concepto no se necesitan atiesadores. 

Ec 8.1 

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION 

34400 t;' 'F,., 34400 X 6.353 ,'2530 
----'-'-'-F• = X 0.85 = 

P., 289400 

1301 cm)) h, = 32.3-1.27 x 2 =29.8 cm Ec 8.2 

Tomando te en cm, Fyc en kg/cm y Ppv en kg, el resultado se obtiene en cm.· 

El alma no se pandea por compresión. 

REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION 

0.4 -~ =0.4.; 289.4xlO' =4.5lcm(t"' =6.35cm 
: F,.,F. ' 2530 X 0.9 

Ec 8.3 

No se necesitan atiesadores. 

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero 
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas. 

Este ejemplo es típico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos 
rígidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho más robustos que los 
de las vigas. 

1 o 8 



DISEÑO DE PLACAS DE EXTREMO ATIESADAS O 
RECORTADAS CON OCHO TORNILLOS eN EL PATIN 

DE TENSION 

1. ANTECEDENTES. 

La solución de la conexión VIGA-COLUMNA en una estructura de 
edificio de marco rígido usando tornillos de alta resistencia ha 
demostrado ser una solución adecuada al problema de diseño de 
estructuras sismo resistente, aceptada ya por el AISC para cargas 
estáticas, las numerosas pruebas llevadas a cabo por Murray, Meng, 
Mays y otros realizados con el protocolo de pruebas A TC 24 señalaron 
en principio, la posibilidad de utilizar este tipo de conexión en edificios 
construidos en zonas sísmicas. 

La tendencia a construir estructura de acero, soldados en taller y 
montadas en campo, atornillando Jos elementos estructurales, indica, 
que una solución muy adecuada con esta tendencia, es la conexión de .... _, 
placa extrema. ,. 

Las experiencias sufridas por la acción de Jos sismos de Northridge 
y de Kobe, señalaron que la conexión viga-columna usando la junta UBC 
consistente en soldar Jos patines de la viga al patín de la columna para 
transmitir el momento y usando un clip de ángulo para el cortante, 
fragilizaba la conexión y hacia perder un porcentaje alto de la ductilidad 
del acero, propiedad tan útil para resistir los efectos sísmicos y obligando 
a tener que reestudiar dicho tipo de junta y a tomar mas en cuenta la 
conexión EP (End Plate) y someterla mediante experimentos a 
solicitaciones de tipo dinámico con resultados positivos. 

Ahora bien, la junta EP puede adoptar varias configuraciones, 
desde la más frecuente de 4 tornillos en el patín de tensión desarrollada 
a raíz de las investigaciones del Prof. Krishnamurthy Profesor de 
Ingeniería Civil en la Universidad de Vanderbilt en Nashville, Tenn. y 
cuyo procedimiento de diseño aparece en los manuales del AJSC y 
modificado por el Prof. T. Murphy y R. Meng objeto de un trabajo 
presentado en el Simposio del IMCA en el año de 1999, el que ahora 
presentamos en esta ocasión 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 cálculo en Excel. para la resolución de las fórmulas de 
diseño tanto en el procedimiento de Factores de Carga y Resistencia 

(LRFD), como en el diseño por esfuerzos permisibles (ASO). 

La configuración de 4 tornillos en el patín de tensión, está limitada 
hasta tornillos de 1 Y:!'' (3.81mm) que es el máximo diámetro que 
aparece en las tablas del AISC, sin embargo por el peso del equipo para 
instalar tornillos de esos diámetros, aconseja a no utilizar sino tornillos 
que no excedan el diámetro de 1 1/8" (2.86mm), lo que significa una 
limitación al momento resistente, ya que ello implica que la tensión en el 
patín de tensión quedará limitado a 4x30.5=122Ton, y para valores 
mayores se tendrá que utilizar otra configuración, con un mayor número 
de tornillos. 
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2. CONFIGURACIONES DE PLACAS DE EXTREMO CON 
OCHO TORNILLOS EN EL PATIN DE TENSION. 

La configuración de la placa de extremo con ocho tornillos en el patín 
de tensión presenta dos variantes que son: 

a) Dos costuras (o hileras) de 4 tornillos, cada una horizontales una 
por arriba del patín y otra por abajo del mismo patín de tensión. 

b) Dos costuras de 4 tornillos cada una colocadas verticalmente y 
cada lado del alma de la viga con un atiesador soldado al patín de 
la misma por arriba. 

Las dos configuraciones se ilustran en las figuras (a) y (b) 

x ConfiguraciÓrJ(ó) 



La configuración (a) requiere que el ancho de la placa de extremo 
"bp" que es ·igual al ancho del patín de la viga mas una pulgada sea 
mayor o a lo -sumo igüál a lá süni-a del ancho del gramil "g" más dos 
veces la separación horizontal entre tornillos 2x3db más dos veces la 
distancia del eje de tornillos al borde de la placa 2x1.5db o sea: 

bp(g+9db ( configuración (a) ) 

En un caso extremo si minimizamos la distancia al borde a 1.25db 
se tendría: 

bp(g+8.5db (configuración (a)) fig (a) 

No siempre es fácil cumplir esta condición que además obliga a 
que el ancho del patín de la columna be sea mayor que el ancho de la 
placa de extremo, lo que es frecuente que ocurra en cuyo caso puede 
incrementarse el ancho bp, pero su diseño obedece al método del Prof. 
Krisnamurthy, al final se hace un ejemplo de este caso resolviendo los 
problemas de diseño de soldadura. 

Cuando las condiciones anteriores no se satisfacen, queda la 
alternativa de usar costuras verticales en que la condición resulta 
obviamente mas fácil de satisfacer, y que es el caso aquí tratado. 

bp>g+3db ó bp>g+2.5db (configuración (b)) 

En el caso de las costuras horizontales la placa de extremo se 
llama recortada, presentamos el método de diseño tanto el aprobado por 
el AISC como la variante presentada por el Prof. T. Murray, 
procedimiento muy parecido al de cuatro tornillos. 

Para el caso de las costuras verticales, la placa de extremo 
requiere de un atiesador y la placa se denomina atiesada y su diseño 
requiere de la aplicación de las fórmulas de Murray y Kukreti, cuya 
solución es molesta a menos de que se disponga de el "software" que se 
propone más adelante; aunque puede usarse un método simplificado y 
verificar la "acción de palanca". 
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3. RECOMENDACIONES GENERALES AL PROYECTAR 
JUNTAS DE PLACA EXTREMA 

Al realizar el diseño de una junta de placa de Extremo (EP) se~ 
deberán considerar las limitaciones siguientes (AISC): 

1 o La viga deberá ser un perfil laminado en caliente y en el caso del 
diseño por ASO, la selección del esfuerzo permisible está definido por 
las tablas del AJSC pag 2-7 y sigs 93 Edición 1989. 

2° En el caso de diseño para tornillos con placa de extremo atiesada 
(EPA) solamente se usarán tornillos A325 y de ninguna manera Jos A-
490, y el acero para la (EPA) será A36. 

3° El paso vertical Pr (de la cara exterior del patín de la viga al eje del 
primer tornillo, será Jo menor posible (db+1/2") aunque algunos 
diseñadores estandarizan a 2" para todos los diámetros de Jos 
tornillos, algunos autores como el Prof. Griffiths 1 Jo 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 usará arriba de 2 W' incrementando el espesor de 
las placas extremo tanto por el esfuerzo como por deformación. Las 
dimensiones que se requieren pueden consultarse en el Manual de la 
AISC, edición 23

, Vol. JI, del año 1994, Tablas 8-4 y 8-5. 

4 o La conexión de tornillos entre la EP y la cara de la columna deberá 
resistir el cortante por deslizamiento crítico, "despreciando la 
interacción tensión/cortante, como se explica en Jos comentarios de las 
especificaciones para tornillos A325 y A490 (RCSC 1985) y esto se 
entiende debido a que en la zona del patín inferior se incrementa la 
compresión en el área entre la (EP) y el patín de la columna, se esta 
suponiendo que la viga tiene momentos flexionantes negativos en sus 
extremos. 

Sin embargo, si el cortante fuese excesivo, deberá considerarse la 
interacción entre ambos esfuerzos por medio de una ecuación de 
interacción adecuada, como sucede en las conexiones atornilladas de 
los contraventeos de marcos rígidos. 
1 End PI ates Conections The1r Use and Misuse. Prof Griffiths. Engenieering Joumal AISC 1 qtr 84. 
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s• El ancho de la EP que es efectivo para resistir el momento 
flexionante de la viga será del ancho "bp" de su patín más 1", aunque 
en algún caso sé de un ancho mayor, como en las configuraciones (a). 

5• El gramil horizontal entre tornillos en hileras verticales no excederá 
del ancho del patín, a menos que un buen juicio ingenieril decidiera 
permitirlo. 

r El gramil G ó g entre tomillos en una hilera horizontal estará 
comprendido entre 5Y:z'' y 7W' y deberá verificarse para el patín de la 
columna. 

a• La separación entre tornillos tanto en hileras verticales como en 
horizontales no excederá de 3db y la distancia a un borde de la placa o 
del patín no será menor de 1.5db (muy eventualmente puede usarse 
1.25db). 

g• El grueso de los atiesadores en la columna, en caso de ser 
requerido será el mismo grueso del patín de tensión ó compresión de 
la viga, el atiesador vertical para la placa de extremo tendra un 
espesor ts=tw. 

1 o· En el caso de diseño de la (EPA) placa de extremo atiesada con 8 
tornillos en el patín de tensión, SOLAMENTE SE CONSIDERAN 
EFECTIVOS 6 (SEIS) de ellos, en el caso de la configuración (a) si se 
limita el tamaño de los tornillos, pueden considerarse 8 como efectivo. 
Ver Ejemplo 5.3. 

11 • La capacidad de la soldadura entre la placa de extremo y el alma 
de la viga deberá resistir la tensión que le corresponde al alma de la 
viga en la vecindad de los tornillos. Esta soldadura tendrá una 
longitud que exceda dos veces el diámetro de los tornillos por abajo 
del tornillo más alejado. Esta longitud se tomará 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 además de ser costosos dificultan un poco las 
conexiones por el lado débil de la sección de la columna a veces 
resulta más económico incrementar el tamaño de la columna ó 
incrementar la longitud efectiva del patín de la misma. 
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4. MÉTODOS DE CÁLCULO PARA PLACAS DE EXTREMO 
ATIESADAS Y RECORTADAS 

Placas de extremo con 8 tornillos en el patín de tensión. 

Existen dos métodos de diseño para el problema de la conexión 
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 diseñamos con el 
procedimiento de "Esfuerzos permisibles" ASO, o el procedimiento de 
"Factores de Carga y Resistencia" LRFO y además dos tipos de 
configuraciones, la configuración de la placa recortada (EP) y la 
configuración de placa atiesada (EPA). 

Pero antes debemos calcular el tamaño de los tornillos, lo cual es 
un procedimiento que se utiliza en todos los casos: 

Encontramos la tensión en el patín de la viga 

F1 = M ........... ASO Fu¡= Meu ............ LRFO 

(d-t¡) (d-tfl 

Se selecciona el diámetro del tornillo encontrando la tensión en el 
mismo por medio de las tablas 1-A y 1-B 

Be ,;, F¡ .......... ASO Bu= Fllf ............. LRFO -6 6 

Para la configuración (b) se consideran seis tornillos efectivos; para 
la configuración (a) se consideran ocho tornillos, pero el diseño de la 
placa de extremo -EP- es el del Prof. Krishnamurty. 

Conocidos los valores de Be o de Bu en las tablas 1A o 1 B, se toma 
el valor mas cercano por el límite superior. Ahora bien, el método 
simplificado que se explica a continuación solo se aplica al cálculo de la 
EPA (placa de extremo atiesado) exclusivamente y que corresponde a la 
configuración (b). 
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TABLANo.1 

ESFUERZOS PERMISIBLES EN TORNILL:OS A.R. 

OlA METRO 

Db mm 

TEN S ION kips 

Kgf 

CORTANTE kips 

se Kgf 

CORTANTE kips 

A 325 N kgf 

CORTANTE kips 

A325X 

Tensión kips 

Mínima en kgf 

El tomillo 

DIAMETRO 

Db mm 

TENSIÓN kips 

Kgf 

CORTANTE kips 

se kgf 

CORTANTE kips 

N kgf 

CORTANTE kips 

X kgf 

Tensión kips 

Mínima en kgf 

El tornillo 

Are a iri' 

cm2 

MÉTODO (LRFD) 

~ 
5/8 •;. 

15.9 19.0 

20.7 29.8 

9400 13530 

5.22 7.51 

2730 3410 

10.8 15.5 

4900 .1037 

14.4 20.7 

6540 9400 

19 28 

8630 12710 

METO DO (ASO) 

~ 
5/8 •;. 

16 19 

13.5 19.4 

6129 8807 

5.4 7.7 

2450 3496 

6.4 9.3 

2906 4222 

92.2 13.3 

4177 6038 

19 28 

8626 12712 

0.3068 0.4418 

1.9783 2.8500 

718 

22.2 

40.8 

18520 

10.2 

4630 

21.1 

9580 

28.1 

12760 

39 

17710 

7/8 

22 

26.5 

12030 

10.5 

4767 

12.6 

5720 

18.0 

8172 

39 

17170 

0.6013 

3.879 
- . . NOT ~. SC -Junta por cortante con deshzam1ento enlice . 

1" 

25.4 

53 

24060 

13.4 

6080 

27.6 

12530 

36.8 

16110 

51 

23150 

1" 

25 

34.6 

15708 

13.7 

6220 

16.5 

7490 

23.6 

10715 

51 

23154 

0.7854 

5.067 

N= Junta por cortante cuando se incluyen roscas dentro de la junta. 
X= Junta por cortante cuando se excluyen roscas dentro de la junta. 

, 1 ~ 

11/8" 

28.6 

67.1 

30460 

16.9 

7670 

34.9 

15840 

46.5 

21110 

58 

26330 

1 1/8" 

28.6 

43.7 

19840 

17.4 

7900 

20.9 

9489 

29.8 

13529 

56 

25424 

0.9940 

6.413 



Si bp ( g+3db con un límite de g+2.5db. se tendrá la configuración (b) 
de la figura, es decir costuras verticales en la placa de extremo atiesada 
(EPA). 

- Para el diseño de la EP con 8 tornillos usamos el método simplificado 
recomendado por Murray y Kukreti ó con una pequeña variante dada 
poreiAISC. 

- Para el diseño de la (EPA) se aconseja las fórmulas de los mismos 
autores y que están basadas en un ánalisis de regresión, utilizando la 
información proporcionada por el método del elemento finito, los 
autores antes nombrados ·desarrollaron las fórmulas que mas 
adelante se expresan suponiendo que los materiales que conforman 
la placa, son acero A36 y el tornillo es A325. 

Se obtienen dos tipos de expresiones para definir el espesor de la 
placa de extremo (EP) ~~ y tp2, el primero esta basado en el criterio de 
"deformación", y el segundo en el criterio de "esfuerzo", debiéndose 
tomar el mayor de los dos. 

Ambas fórmulas toman en cuenta tanto los efectos geométricos de 
segundo orden como la acción de palanca en el tornillo, y son por tanto 
más precisos. En el caso de la expresión para lp1 se considera el límite 
máximo de la deformación, y para el tp2 el valor máximo del esfuerzo con 
un factor de seguridad de 1.67. Cuando se usa el método de ASO y 
cuando se utiliza el método del LRFD se usa un factor de resistencia de 
0.9. Estas fórmulas, que más adelante aparecen, son difíciles de 
resolver, a menos de que se disponga de un programa que nos permita 
hacerlo con facilidad, si no, usaremos el llamado "Método Simplificado". 
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4.1 METODO SIMPLIFICADO 

Basándose en las ecuaciones de Murray y Kukreti, y utilizando las 
siguientes hipótesis: 

• diferentes niveles de momentos, 

• usando aceros A36 y perfiles rolados en caliente, 

• tornillos A325 y variando el número de ellos que originalmente 
se consideró de 6.8 hasta un mínimo de seis efectivos, 

• uso de la analogía de la TE en tensión, 

Se tiene: 

Me = 2Be (P ew'2) = Be P et!· ........ ASO 

Meu = 2Bu (Pe¡¡/2) =Bu Pett········· LRFO 

En donde: Be y Bu son las fuerzas de tensión que deben tomar los 
tornillos, basado en el hecho de suponer 6 tornillos efectivos. 

P et! '= Paso efectivo, del diseño generado se ha determinado que: 

Pett = Jg2+P} P¡ ............................ ASO 

5 

Pett = Jg2+p} P¡ ............................ LRFO 

4.17 

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 P!aca se determina por: 

tp = --J 6SR 1 bp ................... ASO 

t¡, = Y 4ZR 1 bp ................... LRFD 

En donde SR es el módulo de sección requerido, suponiendo que el 
esfuerzo permisible de flexión es 0.75 Fy. y ZR es el módulo plástico 
requerido suponiendo que el factor de resistencia sea 0.9Fy. 

Con SR= tv\,/0.75Fy ..... ASO ZR = Meu 1 0.9Fy ..... LRFD 

1) Debiéndose seguir las recomendaciones ya señaladas en el texto, 
como son: la viga conectada será de las señaladas en el MANUAL 
AlSC versión ASA. _), 

2) El paso vertical P1 medido de la cara exterior del patín de tensión a la 
primera hilera horizontal no exceda de 2 Yz", pero se recomienda el 
mínimo de "db + Yz ". 

3) El espaciamiento vertical entre hileras de tornillos horizontales. no 
excederá de tres veces el diámetro del tornillo. 

4) El gramil horizontal -G o g- estará comprendido entre 5 .5" y 7 .5". 

5) El diámetro de los tornillos no será ni menos de 5/8", ni mayor de 1 
Yz", aunque es preferible tomar 1 1/8" por las dificultades del apriete 
de los mismos. 
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S.-EJEMPLOS.· 

Se han resuelto cuatro problemas de cálculo de placas de extremo atiesadas 
(EPA) usando el método de esfuerzos permisibles 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 cálculo de las uniones por placas de extremo (EP) los elementos 
mecánicos (M y V) momento flexionante y cortante son los que se obtienen de el 
análisis estructural y suelen no ser iguales a la capacidad resistente de la viga o 
bien están muy cercanos a dicha capacidad, en los problemas que nos ocupan, 
estamos tomando los máximos resistentes, obtenidos de multiplicar el módulo de 
sección de la viga por el esfuerzo permisible, a saber: 

M = (0.6 Fy) Sx ...... ASO 

Mu = (0.9 Fy) Z. ...... LRFD. 

Si la sección es compacta 

M = (0.66 Fy )Sx 

O bien veanse los valores de MódeM, en las tablas del Manual A.I.S.C. 9" 

Edición Pags 2-7 a 2-13 y 2-16'a 2-24 =============:=: 
EJEMPLO 5.1.A 

(ASO. SISTEMA INGLES)(Método simplificado.­

Diseñar la (EPA) de una viga W24 x 103. 

DATOS: d = 24.53"; tf = 0.980" ; tw = 0.550 ; bf = 9" ; G = 5.5" 

Sx = 245 ,.;¡ 

M= 245"3 x 0.66 x 36 = 5821 Kips" 

TORNILLOS 

Ff 
5821 = 247.2 Ki s. 

(24.53- 0.98) p 

Bn= 247.2/6 = 41.2 Kips; usar torn de 1 1/8 cuyo 

Br = 43.7 KIPS 

PLACA DE EXTREMO: 

bp= br+ 1" 

bp= 9 + 1 

bp = 1 o· 

como bp>G+3db; 10>6+3x1.125 

configuración (b) 

Pr = db + Y," = 1.125+0.500 = 1.625" 

1 2 1 



r 
' 

Ir.'+ P' .Js.s' + 1.625' 
Pef = T 1 P1 = 1.625 = 1.15x1.625 =1.869" 

5 5 

El momento en la placa será: Mp = B, P ef = 43. 7x1.869 = 81.67 kips" 

NOTA. 
Hemos tomado deliberadamente el B, = 43.7 en lugar del Bn = 41.2 kips" 

El modulo de sección necesario será Sn = Mp 10.75 Fy. por especificación 

S = 81.67 =~=3.025"> 
" 0.75x36 27 

y el espesor de la placa: 

r = 165
• -

6
x

3
·
025 = 1.347" se pondrá 1 3/8" = 3.375" 

p b . 10 
p 

La longitud de la placa será: 

L= d + 2Pr + 3db+ 2(1.5db)· 

L = 24.53 + (2 X 1.625)+ (3 X 1.125) + (3 X 1.125) 

L = 34.53" 

RESUMEN 

EPA de 1 3/8" x 10" x 35" 

8 tom. de 1 1/8" A325 Patin tension 

4 torn. de 1 1/8" A325 Patin com resion 

EJEMPLO 5.1.8 
(ASO; Sistema métrico, Método simplificado) 

Se trata de la misma VIGA equivalente a la IR 610 x 154 K/m 

DATOS: d = 61.75 cm: tr = 2.49 cm: br= 22.86 cm: tw = 1.40 cm: 

G = 13.97" : bp = 25.40 cm 

M= 4015 X 0.66 X 2530 = 6,713,080 Kg- cm 

TORNILLOS 

Fj-
6

•
713

•
080 113,282kg 

(61. 75- 2.49) 

B, II3,
282

=t8,880kg usartornde11/8"cuyo 
6 

Br = 19,840 Kg 
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PLACA DE EXTREMO 

Pt = 2.86 + 1.27 = 4.13 cm 

dG '+P1 
2 ./13.97 1 +4.13 1 

P 1 - P1 - 4.13 =1.15 x4.13=4.75cm 
• 12.7 12.7 

Mp = 19,840 x4.75 = 94,240 kg-cm 

Sn = 94,24010.75 Fy = 94,240/1898 = 49.65 cm 3 

1 = /IT:" = 6x49.65 = 3.42 cm 
p i~ 25.4 

Placa 1 3/8" tiere por espesor 3.49 cm 

RESUMEN 

EPA de 1 3/8" X 10" X 35" 

8 tom. de 1 1/8" A325 Patin tension 

4 tom. de 1 1/8" A325 Patin compresion 

EJEMPLO 5.2.A 

(L.R.F.D. Sistema ingles, Método simplificado) 

Diseñar la (EPA) de una VIGA 24 x 104 

DATOS: d = 24.04"; tt = 0.75"; bt= 12.75"; 1.v = 0.500"; 

G = 6" : bp = 13. 75". 

Mu (Factorizado) = 289"3 x 09 x 36 =9,364 kips" 

TORNILLOS 

9364 . 
F 1 - =402.10 k1ps 

" (24.04-0.75) 

B 402.10 
uf n 

6 

PLACA DE EXTREMO 

bp = bt + 1" = 13.75" 

67.02kips usar tornillos de 1 1/8" = tt cuyo 

Butr = 67.10 kips 

G + 9 db = 6 + (9 X 1.125) = 16.125 > 13.75" 

G + 3 db = 6 + (3 x 1.125) = 9.375 < 13. 75" :. configuración (b) 

Pt=db+Y.. = 1.125+0.5=1.625 

P ..JG' + P, ' 
1 p; 

e " 4.]7 
.J6' +1.625 2 

- 1.625 = 1.49x 1.625 =2.421" 
4.17 
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1 = p 

Meu = 67.10 X 2.421 = 162.40 kips" 

4
X

162 .4 -1.207" ponemos placa de 1'!." (1.25") 
32.4x 13.75 . · . 

RESUMEN 

EPA de 1 1/4" X 10" x 35" 

8 torn. de 1 1/8"= db, A325 

4 torn. de 1 1/8"= db, A325 

EJEMPLO 5.2.8 
(L.R.F.D. Sistema métrico, Método Simplificado) 

La misma viga que equivale a una IR 610 x 155 

DATOS : d = 61.1 O cm; ~ = 1.91 cm ; br = 32.40 cm; !w = 1.27 cm ; 

G = 15.24 cm; bp= 34.94 cm; Zx = 4,736 cm3 . 

Me u= (0.90)(2,530)(4,736) = 10,783,872 kg- cm 

TORNILLOS 

J: = 10,783,872 = 182,191 kg 
"1 ·(61.10-1.91) 

-
182,191 

BUII = 
6 

30,365 kg usar tornillos de 11/8" cuyo 

Bur = 30,460 kg 

PLACA DE EXTREMO 

bp = 34.94 cm; Pr = 2.86 +1.27 = 4.13 cm 

.JG '+P1 ' ~15.24 ' +4.132 

P.J.= 
10

_
59 

P1 = 
10

_
59 

4.13=1.49x4.13=6.16cm 

M eu = 6.16 X 30,365 = 187,048 kg-cm 

1 p = ;2~; ~ ;
0

4
4~4 = 3.07 cm placa de 1 V." (3.175 cm). 

RESUMEN 

EPA de 11/4" X 10" X 35" 

8 torn. de 1 1/8~= db, A325 

4 torn. de 1 1/8"= db, A325 
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PROBLEMA COMPLETO (MURRAY) Extended End Plates. Moment 
Connections.-............. ,..,.._ 

W 14 X311 

............ ...... -

--
W 33x 118 

r-
• 

~ 
~ 
\ 

Diseñar una conexión Viga 

columna para un momento de 

700 kip - ft un cortante de 90 

kips por el método ASO, la viga 

es una W 33 X 118, la columna 

es una W 14 x 311, Acero A-

36 Tomillos A-325, limitado a 

db= 1" máximo, soldadura 

E70xx (Momento negativo en 

los extremos sin cambio de 

signo) 

Resolverlo en sistema imperial ingles y sistema métrico 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

VIGA 33 X 118 IR 84 x 176 

d = 32.86. tw = 0.550 d = 83.50 cm tw = 1.40 cm 

bt = 11.48" lt = 0.740 bt = 29.20 cm lt = 1.88 cm 

At 1 Ao = 0.492 Atl Ao = 0.492 

COLUMNA 14 x 311. IR 35.6 cm x 463 kg/ mi 

d=17.12" lwe = 1.410" d = 43.50 cm twe = 3.58 cm 

bte = 16.23" !te = 2.260" btc = 41.20 cm lte = 5.74 cm 

K = 2 15'16" K, = 1 5'16" K= 7.5 cm K, = 3.3 cm 

T=11114" T = 28.50 cm 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

A. Tornillos A. 

M = 700 X 12 = 8,400 kips" M= 700 X 103 
X 12 X 2.54 X 0.454 

Fr = 8.400 
32.86-0.74 

261.50 Kips. M = 9,686.544 Kg -cm 

La configuración se obtiene si: con 
9.686.544 

db = 1" Ft= 118,680 Kg. 
(83.5 -1.88) 

b.11: > (G + 9db) ;:,.bt + 1" 
Configuración: 

"(a) .1 bte=41.2cm • (b) 

16.23 > 6 + 9 x 1 :. Config. (a) bp= 29.2 + 2.54 = 31.74 cm 

1 '! r: 



el diseño de los tomillos 

B - 26 1.5 -32 7k' --8- - . IPS 

Debe usarse db = 1 " 

!!,X 34.6 =276.8 < 261.5 

En este caso de configuración (a) 
puede usarse 8 tomillos. 

SISTEMA INGLES 

B. Placa Extremo 

G + (9 X db) = 15.24 + (9 X 2.54) 

= 38.10 cm 

dado que btc > G + 9db 

usaremos configuración (a) 

B = 
118

•
680 

= 14,835 kg 
8 

de la tabla 1 B 

B, = 15,708 kg > 14,835 kg 

SISTEMA METRICO 

B. 

o k 

Se usa el método del profesor El momento flexionante en la 
Krisnamurthy. placa de extremo vale: 

El momento flexionante en la EP 

vale: 

Con ""m= CaCb(Ar) 113 (.!...) 114 

A,. db 

Ca = 1.13 para tornillos A-325 

y para la placa A-36, método ASO 

e = c!:.Ly' =ll.48 = o.959 
b bp 12.48 

p 
Me=<><mFt...._ 

4 

Ca= 1.13 

e = 121 =0.960 
( )

1/2 

b 31.7 

(Se considera b0 = b1 + 1" como ancho efectivo de la EP 

ancho efectivo de la EP) b0 = 29.20 + 2.54 = 31.7 4 cm 

El brazo efectivo del momento Me 
vale: P. con 

p, = db + y, = 1" + 0.5" = 1.5" 

en donde w, es el refuerzo de la 
soldadura en el patin :. 

Pe= 1.5-(1/4)-0.707 X 0.1875= 

= 1.117" 

P, = 2.54 + 1.27 = 3.81 cm 

El brazo efectivo vale si supone que el 
refuerzo de la soldadura en el patín 
superior es 3/16" = 0.48 cm 

Pe=Pt- d• ·Wt 
4 

= 3.81-~ -0.707 X 0.48 
4 

= 2.835 cm. 

127 

1 
'\,,.-,../ 



-. 

\.) 

:. ~m=1.13(0.959)(0.492)11.3(1Jl2.)'" 
1.0 

= 0.879 

y el momento sera: 

Me= (0.879)(261.5)(1.117) 
4 

= 64.19 Kips" 

y el espesor de la EP, lp sera 

t, =~siendo F, =0.75F, 

6 X 64.19 
t 
P 1 0.75 X 36 X 11.48 

= 1.07" 

usemos placa de 11/8" 

SISTEMA INGLES 

C.· Verificación por cortante 
-

Por deslizamiento crítico: 

V= 90 Kips 

F _ 90.000 
y- 13,700 

6.6 < 8 Torn ok 

Por penetración en la EP, ya que su 
espesor es menor que el espesor 
del patin de la columna 

fp = 90
•
000 

= 20 OOOlb 1 "' 
(4xl.Oxl.125) ' 

F penetración en A36 = 1.2 Fu 

= 1.2 x 58 = 69.6 k si 

20,000 < 69,600 psi 

oc...,= 1.13(0.960)(0.492)113
(

2·835 
)'·' = 

. 2.54 

""m= 0.8797 

Me = (0.8797)( 118,680)(2. 835) 
4 

= 73,995 kg- cm 

t, 6x73,995 2.71 cm 
1 0.75 x2530x31.74 

usemos 1 1/8" = 2.86 cm> 2.71 cm 

SISTEMA METRICO 

V= 90,000 psi X 0.454 = 40,860 Kg 

f, 
40,860 
6220 

6.6 <8tom 

F _ 40,860 
1,406kg/cm 2 p-

4x2.54x2.86 

F penetración = 1.2 X 4080 = 4896 kg 1 cm2 

1,406 < 4,896 k 1 cm2 
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SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

D.· Cálculo de la soldadura (ASO) 

Viga contra EP. 

1 
Un filete de soldadura de -" 

16 
Un filete de ( 1 ~) por cm de E70xx 

De la calidad E70xx resiste en resiste: 

tensión o cortante a través de la 
sección critica que es su garganta: 

rs = (0.159)(0.707)(1)(1480) 

r = e~ )<o. 707)(0.3)(70) 

1 

= 0.928 kip 1 pulg 1 -
1 rs = 165 kg/cm/-

16 
16 

nota: 1480 = 0.3 x 4920 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

01. Soldadura del patín de tensión 01. 
contra la placa de extremo 

Si usamos soldadura de filete, este La longitud del filete de soldadura 
sería: 

F 
O= ' , en donde 

L5 x0.928 

Ls = es la longitud de la soldadura 
que vale: 

Ls = (bt + !t) 2- l.v 
Ls = 2(11.48 + 0.74)- 0.55 = 23.89" 

:. o = --::-::-=-::
26

-
1

-c-· 

5
-:-:-· = 11.79 

23.89x0.928 

oseaD=o/." (!=:!) 
Filete demasiado grande, por lo que 

se aconseja usar "PENETRACION 

COMPLETA" con un refuerzo 3/16" 

sería: 

L= 2(29.2+1.88) -1.49 = 60.76 cm 

Y para tomar la tensión del patín 
necesitamos un filete d: 

D 118,680 =11 .83 (1/) 
60.76 X 165 /16 

es decir O =o/." 

Filete muy grande para ejecutarlo en el 

patín de la viga que hemos estimado 

De 1 Ys ", por lo cual se recomienda 

"PENETRACION COMPLETA" 

1 o n 
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SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

02. Soldadura de la placa de 02. Soldadura del alma de la viga 
extremo al alma de la viga que se para tomar la tensión 
requiere para tomar la tensión que 
le corresponde en la cercanía de 
los tornillos en tensión. 

D = 0.6F, t,. 0.6 X 36 X 0.55 D-
0.6 X 2530 X 1.40 

= 6.5 (l/16) = =6.4 
2 X 0.928 2 X 0.928 2 X 165 

6.4 diez y seisabos usar soldadura de 7 /16" 

úsese 7/16" de soldadura de filete 
en una longitud medida desde el 
paño del patín interior hasta el centro 
del tornillo mas alejado adicionado 
de dos veces el diámetro de lo 
mismo. 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

03. Soldadura para tomar el 
cortante en el alma de la viga. ·' 

Se considera como longitud efectiva 
la mitad del alma de la viga: 

\. j 
'~r 

83.50 
Le= !!._ - t /b = 

32
·
86

- O. 770 = 15.66" 
Le= --1.880= 39.87cm 

2 
2 2 

D = 90 3.1 ){6 avos 
D = 40.860 3.10 ){6 avos 

(2xl65X39.87) 
(2 X 0.928)(! 5.66) 

Usar el mínimo por especificación Usar el minimo por especificación 
(5/16" ) (5/16") 
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· FORMULAS. DE. MURRA Y Y KUKRETI 

6.73 

SISTEMA INGLES 

(lbf/pulg/seg) 

ASO (4.1") 

Íp1= 0.00885 Fr0.917 g0.577Pr0.873 

bp 0.682db 0.9244. o 112 

6.73 

LRFO (4.1b) 
tp1=0.00609F,0.917 90.577 Pro.873 

bp o 682db 0.9244.0.112 

11.90 

ASO (4.28
) 

T p2= 0.00625Fr1.017 go.148Pro.257 

bp 0.319 db 0.7194.0.162 

11.90 

LRFO (4.2b) 
T p2=0.00413Fr1.017g0.148pr0.257 

bp 6.319db 0.71§t
5
6.162 

90.86 

SISTEMA METRICO 

(Kgf/cm/seg) 

ASO (4.1") 

Íp1= 0.05958Ffm 0.9179m 0.577p., 0.873 

b 0.682d 0.924t 0.112 
pm tm 'Sm 

LRFO (4.1b) 
!¡,

1
= 0.0410 Frm0.917gm o.577p., 0.873 

b 
0.682d 0.924t 0.112 

pm tm 'Sm 

ASO (4.2") 
!¡,

2
= O.O? 442F., 1.017 Qm o 148p., 0.257 

b 
0.319d 0.719t 0.162 

pm tm 'Sm 

LRFO (4.2b) 
!¡,2= 0.04918F., 1.017 9m 0.148 P., 0.257 

b 
0.319d 0.719t 0.162 

pm tm 'Sm 

ASO (4.3") ASO (4.3") 

Bu= 0.0001381F,Z·
583

Pr
0591 

+Pt Bu= 0.0125483F.,
2583

P.,
0
·
591 

+Pr 

bp o.965db 1.909tp 0.885t. 0.327 bpm 0.965 dtm 1.909Ípm 0.885tsm 0.327 

11.08 

LRFO (4.3b) 
Bu= 0.0000203F,Z·583pf0.591 +Pr 

bp 0.965db 1.90\0.88\0.327 

LRFO (4.3b) 
Bu= 0.001849F., 2.583pfm 0.591 + Pr 

b 
0.965d 1.909t 0.885t 0.327 

pm tm pm 'Sm 
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NOMENCLATURA DE TÉRMINOS USADOS 

1 d= Peralte total de la viga. 

2 b=bF Ancho del patín de la viga. 

3 t, =tfb= Espesor del patín de la viga. 

4 tw=t..;,= Espesor del alma de la viga. 

5 bp= Ancho de la placa de extremo. 

6 lp= 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 conexión V-C en un marco de edificio 
cuando se diseña por ASO (Diseño por Esfuerzo Perfisibles) 

8 M u= Momento flexionante último o factorizado en el extremo de la viga 
cuando se diseña por ASO (Diseño por factores de carga y 
resistencia). 

9 FF Tensión total en el patín provocado por la acción de M. 

10 FuF Tensión total en el patín provocado por la acción de Mu. 

11 db= Diámetro del tornillo. 

12 PF Distancia medida verticalmente entre la cara externa o interna del 
patín de la viga al centro del primer tornillo=db+1" 

13 EP= Placa de extremo recortada. 

EPA= Placa de extremo atiesada. 

14 PeF Brazo efectivo del momento Me en diseño ASO. 

15 Petu= Brazo efectivo del momento Meu en diseño LRFD 

16 Bn- Tensión requerida en un tornillo para formar con n tornillos la 
tensión F,, en el diseño ASO. 

17 B,= Capacidad de tensión de un tornillo definido (de tabla 1 a) 

18 Butn-Bun= Tensión necesaria requerida en un tornillo para tomar la tensión 
total en el patín (diseño LRFD). 

19 Butr=Bur= Capacidad de tensión de un tornillo dado (de la tabla 1 B) 

20 Mp-Me- Momento de flexión que solicita a la (EP) diseño ASO 

21 Meu= Momento de flexión que solicita a la EP diseño LRFD 

22 Sx= Módulo de sección elástico. 

23 Zx= Módulo plástico de sección. 

24 g=G Gramil en el patín de la viga (Distancia entre tornillos uno a cada 
lado del alma de la viga. 

25 t,=tw= =:spesor del atiesador en una EPA. 

26 Pb= Distancia entre dos tornillos de una misma hilera vertical. 
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Po= ejemplo: la identificación ~ ~ectodos para ac~o dul­

c~. de baja aieación que comullJilente_.se utilizan en soldaduras 

·de elementos estructurales son: E 60 XX y E 70 XX. 
- . 

Donde el prefijo •E• significa electrodo y se refiere siem-­

pre a la soldadura por arco eléctrico. ~:1 

pr~aeras cij~§-~ up_ ~otal Qe cuatro ó las 

UA total Ge ~Anc9r ~~j~~Q ~~ res~encia a . ~ 

seguida las dos 

tres primeras de 

la tensión. 
• 

E {O ~' ~i~~~j~ 60~0 lbs/pulg (4222.00 kg/cm l de resiÉ-

~ . .:.a a la. ~ión. · 

• • 
.g,.·•?DrJCC;._sig:rr<f:i.ca 7-Q.OOO" l.bs/pulg- 14926.00 kg/cm ) de resis 
-......_ .. -.- '--- . -. .. - . - . 

-. tem=; a a la tensión. . -~ - --~ 

c:abe· a'd_arar en este pun.ta que los reglamentos de diseño es­

~ que,ta·res~encia del material depositado por el 

e.!.&c.t.t:odQ deberá ser cuando. menos igual al del metal base; 

un etaba.r<;JO. hay en existenci_a electrocios con resistencias 

BA~res para utilizarse como~- E80XX, E90XX, ElOOXX y 

EllOXX. 

La· penúltima cifra indica las posiciones en que permit': ·sol­

dar_ el electrodo. 

E XX l X Indica que es un electrodo que se puede utilizar 

para soldar en todas ·las posiciones -,plana, hori --

' . - ~-- ..,_ zontal, vertical y.sobre cabeza). . . 
. -- \ .. 

- _.,~::.-'- ~-~- .. 
- - . - :"-l-- .. 1: 
_ : ~'~ ~--X;- Sólo juntas en ... -·-- ::~_~,.-- ~--: ~~ . -- -_; 

· .- ..,_ __ -f~- ~ ": ~al ... 

... ~- .,.._ . .. ~ ~-

án:.Ul;- ~-íl 
- -•··r,i:'.:. • • . 

posición·pl~na.y horizon-
. . :::: . ... 

~ ~..: .. ~·r ~ .- :: . . _·. 

z.·:ix:'":i· X--. Sólo en posición plana; r; . 

Desde luego estas clasificacionesestán íntimamente ligadas 
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Mtembros en comprestón (la columna aislada) 5 

CAPÍTULO 2. MIEMBROS EN COMPRESIÓN (LA COLUMNA AISLADA) 

2.1 INTRODUCCIÓN 

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

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

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen 
tener dos ejes de simetría; cuando es así, para que no haya flexión el material ha de 
ser homogéneo e isótropo y, si no Jo es, por la existencia de esfuerzos residuales. 
éstos tienen que ser. también, simétricos respecto a los dos ejes. 

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

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

En muchos problemas de diseño estructural. el equilibrio entre las fuerzas interiores 
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas. mientras no haya 
fracturas; pequeños incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos 
desproporcionados de las deformaciones, los cálculos se basan en la forma y 
dimensiones iniciales. y es aplicable el principio de superposición de causas y 
efectos. El diseño cons1ste en dimensionar los miembros que componen la 
estructura de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea 
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos. los esfuerzos 

2 



6 Miembros en compresión (la columna aislada) 

máximos no sobrepasarán un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo 
de fluencia. 

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el diseño 
ya no se-basa-en ef ·calcUlo de-eSfuerzos~- sino en la investigación de su estado de 
ilQUilionq, que pu-ede-llegar- a sér-i_rl_esl~_blf3~::é~rél__.l/a(ores quizá reducidos de las 
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los 
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado 
porque pequeños incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de 
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la_pérdida repentina y total de 
rigidez de un elemento estructural, o de unii!~ijtr!Jgt_Lira fOI"lJP.Leta. que acompaña el 
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pé~dj~a i:J€) res1stencia y 
la aparición de fuerteSde_fo(rrÚ3(;iQQeS~-i:le naturaleza--diferente de las que existían 
antes de que se iniciase el fenómeno). 

El estudio de las columnas se inició hace varios siglos. Los aspectos principales del 
cálculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas. que se pandear) eri ·el 
intervalo elástico, fúerOn re-sueff6s por-Eúle-r:en1744; slf1~err~_gargo, a pesar de que 
su soluc1ón es correcta-cüañdci-Tás--coi~ñinás _féJ~§"~_P()!_Pélnd_e.<"!, por flexión en un 
plano principal de inercia·:-tiájo esfúeriosde compresión 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 menores que las predichas por la 
teoría. 

La aparente discrepancia entre los resultados teóricos y los experimentales fue 
aClara-da por Lamarle: en 1845, al establecer el limite de proporcionalidad como 
limrre<:JeapJICaclóñ-de la fórmula de Euler. - --- · - ---- · 

~n_g~~ser, Considére y von Karman extendieron la teoría al intervalo inelástico, en 
trabajos realizados a fin_es del siglo XIX y principios del XX. y los últimos puntos 
dudosos fue!Qn_!]_clélrad()s por Shanley, en 1947. En la actualidad, después de 250 
años de estudio, el problema teórico de la columna aislada perfecta está resuelto en 
forma definitiva, pero quedan todavía muchos aspectos por resolver, relativos a 
columnas reales que forman parte de estructuras. 

El empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y 
la_utilizac[on~~:de_núevas formas y sistemas constructivos, han· hecho que las 
estructurélª __ lllodernas s_ean, en general, esbeltas, po[ lo que los fenómenos de 
i®_§.tabilid_ad ___ adq_uJer'ªo. una enorme importancia que hace aumentar la 
trascel)_deo_gja del problema. del pan_deo de columnas, que puede considerarse la 
base del estudio de todos los casos de inestabilidad. 
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

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

Entre los elementos que suelen d_iSE'!rlélfSe como si trabajasen en compresión pura 
estéñlas-cuerdas, diagonales ·Y montantes de armaduras, cuando no~~argas 
exteriores aplica~il~_}uel_!'~--~e los--n-udo~_(Fig. 1.5); excepto en armaduras muy 
robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexión producida por la 
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos. 

También se diseñan en compre~óo__a)(!aL!9.s_R!Jl!tales__d_e.J;.oD1raventeo_de _techos y 
paredes de bodegas y estructuras industriales (Fig. 1.1) y, a veces, las diagonales 
de los contraventeos verticales de edificios (Fig. 2.1 a), cuando se unen con el resto 
de la estructura de manera que la transmisión de momentos sea mínima. . .. 

i':. 

., 

-~. 

-
-
-

a) O~agooales de contraventeo de 
edrlioos que trabajan en compresiÓn 

b) Columnas que soportan sólo cargas 
verticales. 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

'J 

•• 
'l~1 

.2. 

Otros_ casos _fr:_ecuemtes son la!;_ plumas de grua!> y las_ torres atirantadas para 
transmisi<)[l_d~_e_oergía eléctrica, que suelen hacerse con ángulos o tubos (Fig. 1.6); 
además de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos 
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las 
torres de transmisión autosoportadas (Fig. 1.6). 

Algunas columnas de edificios se diseñan para resistir sólo cargas verticales; tienen 
una rigide!Z ll!UCQO ]iíenor -queJ~ difre:sto~.o~_están_ ligadas _a: Ía- estructura con 
union~s_g_l!_~_notcªosmit~n momi!ntq;_p_u_e~eo c:onslQerarse_ en compresi6n axial (Fig. 
2.1 b). 

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

2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESIÓN 

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

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

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

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

L _jL _j 
1 T [] 

Ángulo Angulo Angulas Te Dos canales 
doble en estrella 

------

I J [ [ J D o ------

Canales Sección H Secciones Tubo 
con celosla en caJón 

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos. 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 9 

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

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

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se 
facilita la unión de diagonales y montantes, soldándolos al alma, y una gran variedad 
de secciones compuestas, formadas por dos o más perfiles unidos entre sí con 
soldadura o tornillos; algunas de estas secciones se muestran en la Fig. 2.2f. 
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10 Miembros en compresión (la columna aislada) 

2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS 

El comportamiento de las columnas depende.~n blJ_~_n~.rT1~cJida, de _su esbeltez, es 
decir, -deilarelación- en-tre ·-s¡:¡ ·rongitiicfy- las dimensiones de las secciones 
transversales. -Desde este punto de vista-pueden "clasificarse-eñ:-colias, intEmnedias 
y largas. (Se está suponiendo, 1?0! ah9ra, que e_L~ndeQ__I_Q_g¡_lf19_ es crítico). 
----~ --- -----~---- - --

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificación completa. 
P,. = A,F,; su cap~_~ida<!__de carga no es afectada por ninguna forma de inestabilidad; 

la resistenci?~á__J<ima depende __ sólo_ del área t()ta_l._ A,, de sus_ secciones 

transversales, y del esfuerzo de fluencia F. del acero; la falla es por aplastamiento_ -- ------- - ----- . . - - - ) - - -- -

El colapso de columnas más_l_a.!:g_ª;:¡-~e_¡:J~esentaaCQ!!lP?ñ_ad() porun_r:_á¡:Jiclo_ aumento 
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinación de ambas; es una falla por inestabilidad. --------- - -- -- --- - - - ---- --------------- ------------ ----

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresión, no llegan todavía al 
límite de_-_proporch:írialidad.-eri ningún punto. en el instante en que empieza el 
pandeo. _La _resistencia máxima es función de las rigideces en flexión, El, y El,., y 

en torsión, EC, y GJ; no de_p_E)~~E)_del_esfuE!rzo de fluen~i-~del material. 

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportamlentif_más~coñipJ~o_que las anteriores. Fallan también por inestabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del material <iúe--liiis compone está plastificádo;' la falla es por inestabilidad 
inelásiica: La resistencia depende tanto de la rigid~2:_d_ej Qli~mb_ro ccímq ~cfeTesfúerzo 
de fl~en"º-i? élel_m¡;¡teriaCasí-cc:imo ae-fa forma y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la mag-nitud y distribución de los-esfuerzos residuales_ 

-- ------------------------------- -- --

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

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

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que_no hay pandeo, que falla por 
aplasta_llli~nto C!,!?_Ddq_ _19 __ C?I99_?jg_ª_nza_§)_vª lqr:_ QE; _flld~rl_C,:j? _ _}', __ = A, F, . . _(Bajo ciertas 
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condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a A,F,. ). Los desplazamientos laterales de 

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P- 11· es la gráfica 
carga axial-deformación longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la 
influencia de los esfuerzos residuales y de la variación del límite de fluencia en los 
distintos puntos del perfil. 

p 

P, - - - - -""-e-=-----

1."-.t. 1-:: pp --
(11) 

- - - - - - - - - -
r~~~,".: :·,,~-- .. 

p 

P, 

---" pp - - -
(1) 

PM - - -·/_-,..---~-=- - - - . 
Pce--

(11) 

w 

w 

w 

p 

V 

p 
(1) 

~-~---~-- (11) 
PT .,... - - -

KPu~t~ de brfurcacion 
del equilibrio 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

(a) 

(b) 

Las curva2__cje_!afig, 2,3b_cor_¡:e_sp_c¿np~l}_?_ u o.ª col~[lloa Jje__IQngi_tud intermedia el 
pa_!ldeo ?8__i_niciª cuancjp los e?fuerzos Qprmales máximos han sobrepasado el limite 
de__Q_rQQorciorrill[d_a_d, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en ei 
intervalo inelástJco. Como se verá más adelante, el pandeo comienza cuando -la 
carga alcanza el v3lor predicho por la feorléi -del módulo taiigent~. _e_, y la columna 
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12 Miembros en compresión (la columna aislada) 

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

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza bajo esfuerzos ll]~no!e~.91JE'l. ~l_lírnite_d~ proporcionalidad, ilacarga-critica 
PcE es menor que Py (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga critica de 

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

Tanto ias columnas intermedias como las largas pueden, en teoría. permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor critico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexiones laterales (curvas 1, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas 11), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de los 
desplazamientos w. La carga de colapso, PM, es muy poco mayor que la de 
pandeo. 

En las Figs. 2.3-º...Y..._f,~c •. para columnas intermedias y_larºªs. .. se han dibujado con 
línea punteada las curvas carga axial-deflexión que se c>~tendJjan si_bu_biese 
imperfecciones iniciales (!_as curvas Jrª?:ª-G.9.S ___ C:()!:L.J.loe'ª _ _I[~Da ___ oesc(ibe.n el 
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo ¡xopiamente 
CITCfiO.sfr1olascieformaciones TateraleSque existen desde que seTnicia el-proceso de 
carg?_._cr~c;e~pr!r:nero lentariiente y_Q_espuése!_l forni8.J?pida;:tiasta que S:~~()duce. 
~_fa!l_ade_l~_pie~a. 

E_njªBfh__2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas 
perfectas, que fallan BQI:.. aplas!~mi!'lllto_Q pQ_r_¡:¡_a_ndeo-por_flexión.-eñ--tuñción-de sus 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métodos experimerltales-·(parael acero A36, éf '¡Júñt6 B corresfu>nde-a-ilna-rela~_ip_D __ 
L/r de-afreClecfo.rCíe2ó). - ·· · ·----- ..... -----L--

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

Las columnas___r_Tl':IY __ corta~_ pued_E=ln resistir cargas mayores que P,. pues es posible 

que se endurezcan por deformación antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa 
sobrerresistericraño se-considera nunca en él diseño. 

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en 
el_in~e_r:yali~fastíe;:o_;_~u res!stencia s~d(!~rrnina c;gn_!?f<)rmula de Euler. 

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos 
residuales existentes en la columna. 
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Por último, el tramo SC representa el comportamiento de columnas intermedias, que 
fallan por pandeo inelástlcci. -------- - --···-· --·· ·- _, _______ -·--· · ---- · · 
=.:..:...r:..=c..J::.=..:..---------- . . ........ 

p 

E 

IL 
1 = Falla por aplastamiento 

\ 
8 ~,/Pcr; 11 = Falla por pandeo •nelást1co 

Py ' 111 =Falla por pandeo elást1co 
A 

1 

1 ' p 
1 ' ' 1 ' n2EA 

Py/2 1 e p =--
-~------- ere (LJr-,2 

1 1 

1 1 

1 1 
1 

o 
1 
1 

1 

Ur 

11 111 
L -¡- : • 

'" 
Fig. 2.4 Relación entre la carga de falla y la esbeltez de las 

; columnas. Pandeo por flexión. 

La determinación de la carga crítica de pandeo elástico es un problema resuelto, si 
se conocen la§ -cg~cji~i>ne_~=d~ __ <iifo}ío--ae-la--columriiC se-ct.ienta coii fórmulas 
"exactas" paj~_determinarla; la posición del punto S se conoce también con buena 
precisión. 

Los mé!od_o~_p_<3_ra _get~r'!lit:~_a_r:__la ca~g_a_c_ríticª_~_e _ _¡:la_r:Jde_o_ in~lástico son, en cambio, 
laborioso~_y poco precisos; sin embargo, la cuNa que relaciona esas cargal)__¡;on la 
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos S y C: el diseño de las 
columnas q"ue -fallan" por pand-eo inel~stico se basa -eri Úna "curva seilifeñi"pírb~l que 
une eso-s--dos-puntos; en áfgunos casos se-utiliza-la- CUNa má-S sencilla, -que es la 
recta se. ---- -----

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la de una parábola tangente a la hipérbola de 
Euler en el punto C, de ordenada P, j2, 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 cuNa coincide prácticamente con él. 

En la ref. 2.3 se emplean ecuaciones análogas, escritas en términos de esfuerzos 
permisibles en vez de resistencias últimas. 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 23 

2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

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

2.6.1 Pandeo elástico 

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

p p 

~ ~-. ·-~~ ~ 
1 
·z 
1 

• 
__::;_1 

1 
1 
1 

L 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

0 0 

p p 

a) b) 

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada. 

En esas condiciones la forma recta corresponde a un estado de equilibrio entre las 
fuerzas exteriores e interiores, puesto que en cualquier sección transversal hay un 
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la 
misma intensidad y línea de acción que P. 

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en la 
sección central de la columna una fuerza lateral pequeña que la coloca en una 
posición ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta, 
aumenta la deflexión lateral del eje, o se conserva la configuración deformada, sin 
modificarse. 
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24 Miembros en compresión (la columna a1sfada) 

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

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

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

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

Si P es pequeña, 

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

Pv < El/R 

Pv > El/R 

Pv=El/R 

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

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

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la 
columna y en la aplicación de la carga (las que, si existen, hacen que la flexión 
empiece a manifestarse para valores pequeños de P y aumente con ella); se 
presenta cuando no hay ninguna imperfección, ya que al alcanzar la carga el valor 
crítico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que ~-ªY-ª.Pª-~-~9_1§. 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente axial, 
de manera que se mantenga rec~~~n la~~i-lf!ler_aLetª_l)as--:-)ijifa~cg.J~__:¡>_¡¡tcance el 
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Miembros en compresión (la columna atslada) 25 

valor crítico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
cárga-la-- column-a no se ~ndea, sino empieza ·afiexionarse---desde--un-prfncipio y 
llega eventualmente a un --estado Te-- eqiJ_ilibrJg __ Ln~stªble, en forma- gradual, a 
diferencia de~nde..Q:_gu~~-u_n f!;!_n~~en()_i~~tan!_áne_() t Esto no quiere decir que la 
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos 
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la práctica, 
además, las imperfecciones inevitables, aún siendo muy pequeñas, hacen que la 
flexión se inicie bajo cargas de poca intensidad. 

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

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

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

1 3 



26 Miembros en compresión (la columna aislada) 

2.6.1.1 Determinación de la carga crítica 

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

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

d 2v/ dz 2 = v·, se llega a: 

El,v· + Pv =O 

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

p = n 2
1r

2 
El, 

m L2 

n es un numeró-positivo cualquiera. 

El eje de la columna deformada es una senoide; el número de ondas queda definido 
por---;;-:-srn~f.-·ia coiuinñá se pimdea en un-a serni()nda, en dos si n = 2. etc.; a 
c8damodosuperiorde--pin~éo le corre_spond~ un13_carga erítica más elevada. ~-

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

p = 1r
2
El, 

crx L2 

Pcr:r es la carga crítica de Euler para pandeo alrededor del eje x. 

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

1r
2El 

Pa =-, (2.11) 
L-

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

La carga crítica de Euler marca el punto en que la columna elástica perfecta se 
vüeTVe·- inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que no son 
absolutamente reCtas: ni' con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje 
centroidal, como se supone en la teoría. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con 
especímenes pequeños, en los que se eliminan al máximo las excentricidades y las 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 27 

curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teóricas que el error 
experimental resulta insignificante. 

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

donde 

A.,= ~Pa/ El= J&z 1;r2 El/ L )/El = n;r/ L 

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

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

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

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

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

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

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

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la crítica, 
pues el rápido crecimiento de los esfuerzos hace que la sección central se plastifique 
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en 
el intervalo plástico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba 
del límite de proporcionalidad). 
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28 Miembros en compres1ón (la columna aislada) 

Una vez formada la articulación plástica el momento interno en la sección central es 
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los 
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna. 

2.6.1.2 Esfuerzo crítico 

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

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

(2.12) 

en la que o-,r es el esfuerzo crítico de Euler para pandeo elástico; el cociente L/r 
recibe el nombre-de' relación de esbeliez d~ ia columna. r es el radio de giro de las 
secciones transversales respecto al eje de flexión. 

2.6.1.3 Longitud efectiva 

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

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

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

Por ejemplo, si los dos extremos están empotrados (las rotaciones y los 
desplazamientos laterales están impedidos, pero un extremo puede acercarse al 
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solución 
matemática del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos 
cargas críticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.1 O: 

P,r = 4;r~ El/ L~, para el modo simétrico, y Pcr = 80.766E!/ L', para el antisimétrico. 

Puesto que la carga crítica del primer modo es menor que la del segundo, la 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 29 

columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento 
lateral de su punto medio, y puede escribirse: 

p = 4;r
2
EI 

cr Ll 

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

PI : 
' . 

-·~~~- r 
' \• }----•-+-· 

1

' : :\ 
: ' 1 : 1 

L ¡U2=KL1 1 ! 
! 1 1 J 
1 : / 
1-------

!u, { 
1 1 ' .l-'--·nm; . ' 

' PI 

• Puntos de 1nflexmo 

a) Pandeo s1métnco 

.:.:r· .. 
1 

;: 
( : 
' ' 

U2 

\1+ : ) U2 
' 1 

! 
,;, 
p¡ 

b) Pandeo antJslmétnco 

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

La carga crítica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede 
determinar utilizando la fórmula deducida para la articulada en ambos extremos, 
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas 
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real: 

p = ;r 2 
El 4;r

2 
El 

a (Ij_zj_ __ L2 

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

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

1r
2 El 

p =-- (2.13) 
" f!s_f_)'_- - --

;r'E 

(KL( r )' 
(2.14) 
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una 
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga 
crítica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y. para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos límites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

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

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

.. ~ ~ !>' 1ZZ ~ .. t ... ~ !>' * i 1 1 1 

La linea punteada 1 1 
1 1 1 

indica la forma de 1 1 
1 

1 1 

1 1 
1 

1 1 
la columna pandeada 

1 1 
1 1 1 

1 1 1 1 1 

1 1 1 1 

1 \ 1 

": r- ": r- ": r " r- n¡ 1' 

Valor teórico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 

Valores de diseño 
recomendados cuando 

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

«("' Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en V Rotación libre y traslación impedida 
los extremos ...,. Rotación impedida y traslación libre 

f Rotación libre y traslación libre 

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

(f) 

" ~ .. f ... 
1 

. 1 

1 

1 

1 

1 

'l 

" r 

2.0 

2.0 

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

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

La suposición de que hay articulaciones 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 
estén conectadas con las columnas. 

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

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

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

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma: 

- 7r2E!- PE 
p"- (KL'j - K2 ' 

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

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

K= {!f VP: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

L_§_fórmula de Euler, con la que se calcula la carga crítica de piezas. rectas 
c~mf)ri~das axialmente, _se t¡as;:¡ __ en_ Ja SLJposicjpn 9.E'l __ qljg___lª··ºi€Jza s_E)_ comporta 
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio 
aparece el mÓdulo de elastiCidad~Y.-que- se conserva en las fórmulas finales; como 
una cQnsecuencia, la teoría de Euler, y las ecuaciones obtenid?_s con ella (ecs. 2.13 
y 2.14 ), no son apligqQif:lS a columnas cortas o de -!i:l.iJgitud intermedia, en las que se 
alcanza el límite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo 
elástico. 

La fórmula u"= rr 1E/(L/r? es válida para los valores de la relación de esbeltez a ---- ·-· -·-···-· -···-- ---- ··-----·-------···-·· 
l~q!:J~ __ ~orresponden esfuerzos críticos no mayores que _gl __ jímite de 
proporciona_~d~1,ld~ (u" ~ u LP) o sea hasta que: 

rr 1E 
CJ"cr = (L/r)1 = C7¿p 

Despejando L/r se obtiene: 

~=,T)E 
r (]" LP 

(2.15) 

'! LP es el esfuerzo en el limite de proporcion~~id~_:J. 

Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mínima para la que es 
~ . 

aplicable la fórmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para 
ellas u e, >u LP, el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el 

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelástico. 
·• 

Durante varias décadas se consideró que la teoría de Euler era incorrecta, pues 
arrojaba resultados que --no-- concordaban "éori~-- Íos~- que -~se-~-obtenían 
expeljmentalmente; esto se debía a ~que las coíüninas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron, durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas. 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
ci,en años hasta que Lamárle, en 18~, advirtió que el error no estaba en la fórmula, 
sino en~ ~l)~i~ación a casos para los que no es válida. 

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

E~gE);;ser y Considére fueron los primeros en advertir la p~osibilidad de modificar la 
fórfl}ul¿¡ de Euler para calcular¡ª_c~a_rgª--critica_Q_e_pandeo inelástico, introduciendo en 
e!l_ª_ur¡ rT1?.ciLJiovariable, fu_nc~g_rl ~~~-~~_uerzo critico. 

Enges?_~R.r_esentó ~l,l l_eQ.riél del módulo_lª-Qgentª-.?_Q_j 889; de acuerdo con e_]@, la 
resis!engja ~r:ná?<ima de una t:QI~_f!lrl~a-~_g~~El~-El~P._i~za a--pande-arse e-ñ -~1 ~ int~rvalo 
inelástico seQ~btif:me sustitu~er1cJ2~e!l_la__f9!_ml,!lél_de_Ei.Jier el~ r:n~ódu)o de elasticida_d E 
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por el módulo tangente E, . En el mism_c:>_~~SJ. Considere . .hizo notar que al comenzar 

la flexión de una columna cargada más allá del límite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan. de acuerdo con el diagrama esfuerzo­
deformación, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke~ 
manera g_ue su resistenc!9_ m~_~ma _no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E, , sino de un módulo_A:.__co~rendido entre los dos. Considere 

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

En 1895 Engesser reconoció el error que existía en su teoría original y ¡xesentó una 
nueva_§Qil!<;jónd_~l_problema, con-odda con -elñórñbrede teoria del módulo reducido 
o del módulo doble. -------·-··- ··-···· ·· ·-· ···- -··· ·-· ·-- ···-··- · · 

A partir de entonces se aceptó la teoría del módulo reducido como la solución 
correcta del problema-del-pañdeoinefifsilco-ae colu-mnas"; désde-elpü"ñío ae· vista del 

- - -.----------
concepto clásico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona 
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener, 
además, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, más 
adelante aparecieron ·dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos,. 
obtenidos con especímenes de secciones transversales de diversas formas, 
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las 
dos teorías, del módulo tangente y del módulo reducido, más cerca casi siempre de 
las primeras que de las segundas. 

El verdad_~r9 __ ¡;igrlificado de las_qo_s teorías fue_aclarado_finalme.nte_p.oLSb.anie.y_, en 
1947. 

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

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

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

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

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

2.6.2.1 Teoría del módulo tangente 

Se basa en la suposición de que cuando la columna tiene una relación de esbeltez 
tal que el esfuerzo critico de pandeo u, = P,/ A es mayor que el límite de 
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cerca, en general, de las que corresponden al módulo tangente que al reducido; por 
este motivo, se utilizó cada vez más la teoria del módulo tangente, a pesar de ser 
aparentemente incorrecta; tiene, además, las ventajas de proporcionar resultados 
del lado de la seguridad y ser más fácil de aplicar, pues E, no depende de la forma 

de las secciones transversales. 

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

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

Según la teoria del módulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la 
carga vale P, = 7r

2 E,I / L1 
, y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio· 

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

;, 

Para que e~to sea cierto, el paso de la configuración recta a una deformad_a 
adyacente ha de presentar.~e s[nque.disminuyan_los .. esfuerzos en ningún punto de 
la sección, lo· que sólo es IJQ~ble si_lQs_desplazamient_os_.@1ecªL~s_s~i_f1ician cuando 
la carga axiai"aumentatadavia, de manec~u:¡Lie la tendencia a que _ _dj_s_rninuyan los 
esfÚerzos- en el lado convexo se CO~E')f1§éJ_por el incremento ocasionado por la 
fuerza axial ai:lídonal. ' 

La carga P, predicha por la teoría del módulo tangente no es la fuerza axial máxima 

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

En resumen, la carga que corresponde al módulo tangente es un límite inferior de la 
resistencia ·a·e; una columna: al alcar1'2:arla, la barra recta se flexiona, mientras crece 
la fuer-2~-~li-Ci.t:lra sobie-én~:.-ca predléha 'j)éir ra teoría del móduló)éducido es el 
límite SU[leiÍ()~[lUe~-~-S )a_ COmpresión máxima que resiSÍiría_lél~fOiumna SÍ 
perm.;:¡_ne~.@.sª-.IE!.C:.l9_hasta_e[lt0_11C_es. La resistencia máxima se encuentra entre los 
límites correspondientes a las dos teorías (Fig. 2.14). · ·· ---------- ·· 

·- --·- -------

2.6.3 Esfuerzos residuales 

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos 
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el 
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminación hasta la ambiente. 
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Los extremos de los patines y la parte central del alma de_ un perfil H se enfrían con 
mayor rapidez que las zonas de uniÓn-de alma--y patines. por estar más expuestas 
q_uELést<:~J>_ª_La_ tirnperatüra_oirríbierite (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una 
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas 
contiguas del alma está aún a una temperatura que le permite seguir esas 
contracciones sin ninguna restricción; cuando, posteriormente, se enfrían las 
porciones centrales, tratan de contraerse más, pero están restringidas por el metal 
que se encuentra ya en estado elástico, que no puede acortarse sustancialmente. e 
impide que las fibras que se enfrían al final se contraigan todo lo que requiere el 
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aquí se 
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas). 

P, 
p) ___________________________ _ 

1 ---·ce"--"_:~~~---" .. 
P,· _____ ---

o ó 

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

Como una consecuencia de los fenómenos mencionados, cuando el perfil laminado 
llega -a-Ta iemperatura ambiente·. el material que ocupa la zona central de los patines 
y ~J-alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tensión, que ejercen 
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez, 
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equilibrio. 

~ambién prodiJcen esfuerzos -~esidua!es la~_d~f(Jrrnac:ione¡~ p[ásticas ocasionadas 
PC!.!:_SJpera~i_ones_ __ efe¡c_t__uadé!:') __ c:l!,!_rante __ _@ ___ fabricaci_Q_r¡ __ Ql') _la_e_s1r:udur:a, __ como el 
er:!c:IE')rezado de los perfiles, __ ~!Lfr_ío_g_e_r¡ __ gal_i-ªole, y la soldaqura, que_ genera 
esfuerzos residuales m_!:lY ___ .l.f11JlOrt;::¡ntes, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación. desde la temperatura ambiente 
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hasta la de fusión; los cortes_~on_s()plete oxiacetilén_i¡;Q prodLJc;en _efectossen1ejante~ 
a los de la soldadura. 

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, las partes que 
tardan más -eneilfnarsé qüedan, en general, en tensión, pues su longitud final es 
mayor que la que tendríañ-·srse-€fnfrlasen ilbremente,-y-lasque se enfrían primero, 
en comp!.§SlOrl\Fig~-Z:f5a). · - · ·- --- · ·----- · · 

Esfuerzos Esfuerzos 
res•duales reSiduales 

Sea:10n en tos pat1nes en el alma 

[)={] -~ ....t::l.!'360 

w4x 13 

H -~ - .. 350 y· 
w8x 31 -> H -= +950 

w12Jt65 

[}={] ")•300 ~ 

w14 x 426 

o ~ 
10" X 10" X 1/2" 

o ~ 6" X 6" X 3/16" 

1)=(1 ~1050 
10" X 4 1/2" 

1)=(1 ~+910 
a· x 4" 

a) Influencia de la forma. 
Los esfuerzos están en Kg/cm2 

(+tensión,- compres1ón) 

A7 A242 A441 

H )} l w8x31 

700 o 700 
w.......w...w 

Compres10n Tens16n 

A7 ~ = A 
KgtcmZ 

A242 c:::---==::1 700 r·o .. oo 
700 ° Compres10n 

,dÍi\ A441. 
o J3 

A514 

Esfuerzo de 
Des1gnac16n nuenc1a mm1mo 

del acero (kglcm2) 

A7 2320 

A242 3515 

A441 3515 

A514 7000 

b) Influencia del esfuerzo 
de fluenc1a 

·, 

Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados. 

A514 

} 

En_§~_secci()nes_l_y H los esfuerzos residuales máximos aparecen en los extremos 
de los patines; en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900 
Kg/cm ;-prácticamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero; por lo que 
influyen- rr1eiic)s 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 
sec~ignes j_ y __ H_ h_ech_a_!>_CQQ _placas soldadas son, en general, más elevados; -su 
magnitud y distribución dependen del- tipo de placas que forman el alma y" los 
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos 
(Fig. 2.15b).. .. . .. ... . . 

Los esfuerzos residuales de tensión en las soldaduras y en zonas angostas 
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el 
limite de fluencia de las placas, pues aunque el metal base no resiste, inicialmente, 
esfuerzos mayores que F,., los ciclos térmicos producidos~por la soldadura y los 

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16). 

T 

(al 

Antes de soldar 

C= compreSIÓn 
T= tens1on 

Después de depositar 
la soldadura 
(en la cara supenor) 

e e 

T T 

T T 

(b) 

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con ¡:Jiacas 
laminadas, la soldadura incrementa la· compresl()nerlTos-·baréies-de-los patines y 
agranda Ía regiÓn comprimida, lo que afécta 'élesfuvorabíemente la resistencia de la 
columna; en cambio, si las placas han sido coria'das 'con sopleie, sé-forman 
esf_ue~-os ·-resldÜales dé iensión. en Ío~s ~xfr:El_ilios-:-~_e _los ~patines~aumenta la 
re~istencia (Fig. 2.17). 
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40 M1embros en compresión (la columna aislada) 

. Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones 
en cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que había antes (Fig. 2.18). 

~ Medrdos en el perfil 

Seccrón 
20H354 ""'*"" Medrdos en las 
(A36) placas arsladas 

4200 

1400 

crr o~~---,~~~--~ 
(kg/cm2) 

-1400 

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

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

Su efecto principal es hacer que descienda el límite de proporcionalidad del acero, a 
partl(g~ cuaJ suaiágrarria esfuerzo-deformación deja de ser recto; se llega _a_ese 
limite tan_ prºl1t.Q_"()IJ1()Ja S[J_ma_ dE;! _I()S esfuer.zc:Js residuales más lo~_producicjos por 
la~cargas iguala a a-Y ~f1_ ªlg(Jr~_punto_de la sección. Si la barra está en tensión, el 

esfuerzo de fluencia apª-re9~ prlmero en. el punto donde lá~i tensiones residuales 
er~_r:n_áximas; si_ está .en_ __ C()fl1p~e.sión, se alcanza, por pr¡mera Y~?. eo..l9 zona de 
~~fuerzas residu;;¡lesd_eco_r.npresi~_n de ITlilY~ri~!e_nsi~a~. 

Coll]o _ las fuerzas residuales interiores. están _en equ_iljbrio, los volúmenes de 
esfuerzos de tensión y compresión en cada sección transversal son iguales entre si, 

_,,~,~~~\! -h' ~·- UBJJ<... m:;w.;::::::u. -- s ·~';;·-* . . _za::.t_a:< ;;:v."? 11-Et. ;;;a;:w ... : atnsq:r<Mt~- ... ;zl!wtK;: J1P; ~;a ""'C1 "" ; _ m:- IVJL .. ; a; . ;;,t ~k P~ ._, 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 41 

y están distribuidos de manera que las fuerzas interiores s~_e_ql,l_!li~_raniQ!Jtljamente, 
porro que n___o influyen en fa i-esiste__nclª_¡¿_iti_ry~a de _las bªrras en tensión (en las zonas 
en que hay tensiones residuales se llega a a,. antes que si no las hubiera, pero la 

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

~\ J. 
r ·j sc=J 1 .~ 

1 

o 
? O Seooon de 10" x 10" o -

' ! 

V ~ 
~~ i·., 

o ~- -- ~· 

\, 
0~00 kg/cm2 

Acero A7 

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajón soldadas. 

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo 
de compresión-deformación, estudiando el comportamiento de una columna corta, 
de sección transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19); 
se obtiene la gráfica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke, 
durante todo el proceso de carga, pero se tiene __ e__rl_ cuenta que el_área efectiva, en 
cualquier et;mª, es sólo la de la porción de la seccic?.!!_gu_e__Q~r_maQe_~e_en el intervalo 
elástico, pues el resto se_g~fo_rm§l ¡JI_§s!ic§I~E:J.'::!te béJj()_E:)sfue~o_<:_()n!:)tante. Así, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/ A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo crítico de columnas con esfuerzos residuales 

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

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la 
columna, al-superponerse los esfuerzos pro-du-cidos-por fas 'cargas exteriores con los 
residuales, se puede seguir utiiÍzando la fóimula de Eüler,--pero--éfebe-considerarse 
sólo la -po-rción de las secciones transversales que está aún -en el intervalo elástico 
(refs.2.12y2.13): - -
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42 Miembros en compres1ón (la columna aislada) 

(2.20) 

1 e_es _el momento de inercia de la parte de la sección transversal que está en el 

intervalo elásti~()_~uandQ__~e __ inic;ia_~I_P'ª-r:ldeo, y PE es la carga crítica de Euler. Se 
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna. de manera que 1, es constante. 

a) 

b) 

e) 

Esfuerzos res1duales supuestos 

d) llillifllllllllll{t!iilllllilllll!ll! I cr. ~ 
Esfuerz<?S prodUCidos por P 

Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 

Esfuerzos med1os ocasionados 
... por la carga extenor 

ay 

~E=Cy 

----.---,.------

n:c o 

Grafica det acero sm 
esfuerzos reSiduales 

Tan"~ = E 

-(--) 
E o-2a E 

cry +are 
-E- )Cy 

Deformaciones 
un1tarias. t: 

Fig. 2.20 Gráfica esfuerzo-deformación de la 
columna de la Fig. 2.19. 

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

_ Pa _ Tr~El, _ Tr~EI, Tr~E(I,/1) 
a-"_A_ AL~ -(¡¡,.~~~ (Ljr'f (2.21) 

se calcula con la fórmula de Euler, sustituyendo E por el producto E(!,/ 1). 

Sin la contribución de Shanley a la teoría del pandeo ínelástico no se habría podido 
llegar a este resultado, pues se está tomando como carga critica la que ocasiona la 
iniciación de la flexión lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que 
se descargue ninguna fibra; de no ser así, volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarían al campo 
elástico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento de la 
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan los 
esfuerzos en ningún punto; se utiliza, pues, la teoría del módulo tangente corregida 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 43 

por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con 
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas cuando se plastifican parcialmente. 

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

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

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

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

Flexión alrededor del eje x: 

f" E, . ,T'E E, 
--;-:=E .. CJm = (L/rJ E (2.22) 

Flexión alrededor del eje y: 

(2.23) 

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

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

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

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

no sucede lo mismo con crm, que no depende directamente de E,, sino de una 

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

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

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

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

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

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

.. 0.5 

yi/ 
+ Pandeo alrededor 
1 del e¡e de menor 
1 momento de inercia 

(cr" =í3 cr)~Ec. 2.23) 

:Jr~f -
1 O 3lcry 
1 11 
1 11 O 31cry 
1 1 

1 

Pandeo alrededor 
del e¡e de mayor 

momento de mercia 
1 (cr" = 0.3 cr)(Ec. 2.22) 
1 
1 (Ec. 2.27) 

Pandeo elastico 
( (Ec. 2.12) 

• 

Fig. 2.21 Curvas esfuerzo crítico-relación de esbeltez para una 
columna 1 con esfuerzos residuales. 

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

)

2 
(]' LP L 

O'cr =u,. --,-(u> -O'¿p '{-
· rr- E \ r 

(2.24) 

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

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

() LP = (jy - a re (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

(]'re ( {[)

2 

acr =a\.--,- a\. -are -
· rr- E · r 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales máximos de compresión se toman. arbitrariamente, 
iguales a u,f2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados 

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexión en cualquiera 
de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que u a = u_,.j2 . 

uz (L)2 
(J'cr = O'y- 41r~E ~ (2.27) 

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

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

uac es la carga crítica de pandeo elástico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige 

ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que u"= u>/2, de la ec. 2.25 se obtiene, U¿p = u,j2, de manera que la 

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

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
obtener la resistencia ár' pandeó. in elástico de ·columnas de acero estructural, y sirvió 
de base para las fórmulas contenidas en las espeCífícacion-es Cief_A_ISC de 1961, que 
siguen en vigor, después de varias revisiones, en las normas para diseño por 
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46 Miembros en compresion .la columna aislada) 

esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2). para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural. laminacos en caliente. 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hechas con placas 
soldadas. en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las laminadas. o para columnas de acero de alta resistencia en las que. en cambio. 
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa 
cuando se aplica a columnas de otros perfiles. como ángulos. canales. tubos o 
secciones en cajón. 

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

A.= KL/(KL)u,=u. = (KL/r).jCT,./Tr 2E. y las ordenadas los esfuerzos criticas. divididos 

entre ·0',. para reducirlos también a una forma adimensional. que permita comparar 

los resultados. (KL )u _ es la relación de esbeltez para la que el esfuerzo critico 
~-a, ~ ~ 

elástico es igual a CT, .. 

·· .. Pcr 

Py 1.0 i OH 
o 

0.6 

04 

0.2 

H H 

• Sección en cajón soldada 
H Sección H soldada 
o Sección W lam1nada 

Curva b8s1ca 
del CRC 
lEc. 2 27) 

.o. Sección W laminada tratada térmicamente 
o Sección en cajón laminada 

o 1 

o 50 100 150 Llr 

Fig. 2.22 Comparación de resultados experimentales con la 
ecuación 2.27. 

,·. 

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

La mayoría de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su 
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos 
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajón laminadas, están en la curva 
o por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas 
sQida_Q9s_e_stán debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las 
predichas. 

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la 
resistencia de la~-~9J~rnni;ú5;tant~cjªsdeéi puntocje_IJI§ta de §U magnitud como de 
la manera en _qlJ_e_están dis_!!!~!:!íctose_n la sección. La resistenciaaumenta cuando 

_crece_ el esfuerzo de ~uencia del acero y cuando_ ~e ~liminan_ los esfuerzos 
residuales por m~di()_ d__El__ tra~am!eQ_!()s__~~r'!lLG__()S,_ y_ las secciones en cajón laminadas. 
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga 
_elevada. En c<i!ñ--161o; ias cÓiumnéls formadas por placas soldili::las resisten menos 
que los perfiles lal!linados_ de ig_ual geometría, y la resistencia de las secciones en 
cajón es maygL__giJ~ )a de__!ª_? __ tf, porque tienen una distribución ·de esfuerzos 
residuales más favorable. 

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

Es di_SC<b!.ti_blª-_~i __ deben -~pecifiq3rse CIJry_é)_$_ c::l~ _di~efí_o <;l_i_f_?~~r11ª-s_Q_ªrª_ situaciones 
difereQ_t~s (columnas laminadas, soldadas, de alta r~?i_§!'ª.r:!º-i_élLe!c.), o util!zar una 
curva_j_nic_a; _en este caso, el grado de seguridad varía de unas columnas a otras, 
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros. 
en otras. 

2.6.4 Curvas múltiples 

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

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

resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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2.6.7 Fórmulas para diseño 

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

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

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

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

, Re se obtiene en kg. 

"' 
~¿~ 

a) M iembr~~- ~~- ~~cc_i?n_!_r~n_s_versaL ~.cl•_?_re~t_é)_n_gular_ hueca. 
. . , 
• FR = 0.9 

(2.29) 

A1 es el área total d~ la sección transversal de la columna. 

. ., ,. KLif.,· . 
A. = - -;- , donde KL/ r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la 

r ,T-E 

columna. 

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

placas soldadas:· obtenidas cortandola·s con oxigeno de placas más 
andú:~s~y-coiúmnas de sección transversal rectangular hueca, laminadas 

_ ~~ec_has éo·ñ-cuatro placas soldadas: 11 = 1.4. - - - · · 

• Columnas de sección transversal H o 1, hechas con tres placas laminadas 
soldadas eñtre Si: ~-~-1-:-o--:---------- .. -- · ·------- -------------- -- · --- ----- --
------ -----···-······-. ----

La ec. 2.29 es una representación analítica simplificada de las curvas múltiRies del 
ss'Rc;_fo~-valores de 11, 2.0. 1.4 y 1.0. ·e:ºr@spón~_~ri~~.§'R-~:Cíi~a.Dl~-~te,_~ja-s -curvas 
1, 2 y 3 (ref. 2.22). 

En las Normas Técnicas se utilizan sólo las curvas 2 y 3, es decir, 11 igual a 1.4 y 
1.(), para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cri?, pero se permiten 
otro_s _ _valores de 11 si se demuestra qu_e su empleo est;3 justifica-cf6. · · · · · --

·,.,,~,1._ 

,_ . . 
· ..., ' ~ -, 1 1 

~ r ' -.' .-'r.., 

r - ' - ' 

·r. ~ pl:.·1-· 

? ,.,. ',.."' ;-1 "J.; 

¡ 
!{J 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; así, en Estados Unidos se emplean cada vez más, aceros con 
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg2 (3515 kg/cm2

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

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

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

----·-··----- ----- -- --- ------------- -

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

b) Miembros cuya sección transversal tiene una forma cualquiera. no incluida en a) ·-··-·· --·--· .. ·-··- ..... ·- . - ·---------·--·--· 

---r;;-= o. 85 

Si KLjr ?:. (KL/r). , R = 20 .1 20,000 A, F 
• e (KL/r{ R 

Si KL/; ~ ~~Lj ~~-. -~, = ~;~[:~ -(;¡~.))2, ]FR 
' · 2(KLfr~ 

(2.30) 

(2.31 ) 

----,.-- ···-- --·---·--·--- -·--· ··-···.-

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

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

(KL/rt = ~2;r 2 Ej F,. "'6340/ .[F:. es la esbeltez que separa el pandeo elástico del 
------------------- - -·- - --

in~stTco-. -Se-·Óbtiene igualando a F, /2 el esfuerzo crítico elástico, dado por la 

fórmula de Euler y despejando KL/r. 

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

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

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

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

FR = 0.85 
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Pn = resistencia nominal en compresión axial = . .J., E;,, 

Para ),e S 1.5, Fa = (0.658;.; f, 

Para Ac > 1.5, Fcr = ( 0 ·~:7 )F,. 
'"' 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 

59 

Fe, es el esfuerzo critico de pandeo en compresión; Ac es el parámetro ..\ definido 

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

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

Fcr = (exp(- 0.419..<~ ))F, 
y se sustituye ).e por su valor, con lo que se obtiene: 

Para ~L s 4 71Jf, Fcr = [ exp[- 0.424: ( ~~ nJF, (2.35) 

Para KL > 4. 71 fi, F = o.sn ;r' E (2.36) 
r V F,. " (KLjr)' 

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

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

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

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

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

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

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

(
!- (KL/r 'f )F. 

?ez ' 
F = - ' (2.37) 
a 5 3KL/r (KL/r Y -+ _.,__~'--

3 se, se: 

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

F = l:Z;rc E 
a 13(KL/rf 

(2.38) 

e'" es la relación de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elástico t. 

inelástico; corresponde a la relación de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1 ). 

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

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

e,= rpAF, (¡ + .!cz" tl/n (2.39) 

que puede escribirse en la forma: 
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada 
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas. 

;. = KL ~ F, 
r 1r

2 E 

rp = factor de resistencia = O .9. 

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

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseño 

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

); la del Reglamento del 

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

NTC-RDF 
/Gr50.n•2 

1--=:::--.J NTC-ROF 

=~ C•~·""" 

2000 
LRFO-AISC93 
Gr 50 

1500 J 

'~jc.________~~~ 
m ~ ro oo ~ •w ·~ •w •w ~ 

Relacion de esbeltez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (Re/A 
- KL/r). 
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TABLA 2.2 Miembros en Compres1on Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de D1seño RJA, FR=O 9. n=1.0. F1=2530 kgicm' 

KUR RJA, KUR RJA, KUR Ro/A, KUR R,IA, 

kg/cm2 kg/cm2 k g/ cm' k g/ cm' 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 998 152 587 
3 2277 53 1711 103 985 153 581 

- --·-- -~ ¡--_- -·-- ------ -,-694- ------ --- -- g¡¡·- . .. ... -
575 4 2277 54 104 154 

5 2277 55 1677 105 983 155 570 
6 2277 56 1860 108 953 156 564 
7 2277 57 1643 107 942 157 559 - --------- ------- .. 

58 - -1626- .. ---- - .. ·- -.-
8 2277 108 932 158 553 
9 2277 59 1609 109 921 159 548 
10 2277 60 1592 110 911 160 543 
11 2277 61 1575 111 901 161 537 ____ ,, -- .. _ ------ --------- '1i2' 

. . .. 
12 2277 62 1559 891 162 532 

-~-- --z27r , _ _,6:i- - -154T ------ ---- ----- -- -- ----

13 113 882 163 527 
14 2272 64 1526 114 872 164 522 
15 2264 65 1509 115 862 -~~ -~12___ 
16 2255 66 1493 116 853 186 513 - - ._ - .. ----
17 2246 67 1477 117 844 167 508 
18 2236 68 1461 118 835 168 503 
19 2226 69 1445 119 826 "'169 ~-8-
20 2215 70 1429 120 817 170 494 ---- ---- ... - . ----- -- -21 2204 71 1413 121 808 171 489 
22 2193 72 1398 122 799 172 485 
23 2181 73 1382 123 791 173 480 
24 2169 74 1367 124 782 174 476 --25 ___ -------- --------- -------- --125 --- -

2156 75 1352 774 175 472 ----- -- -- - .. . ·-- . -- -- ----- ... - -
26 2143 76 1337-- 126 766 176 467 
27 2130 77 1322 127 758 177 463 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 2102 79 1292 129 742 179 455 

.. 3·0-. - . 
2088"' · ... so· - ----1278 .. 130 734 .180 

.. 
451 

31 2073 81 1263 131 726 181 447 
32 2058 82 1249 132 719 182 443 
33 2043 83 1235 133 711 183 439--.. .. ... 

i221 
.. 

34 2028- 64 134 704 184 435 
35 2012 85 1207 135 697 185 431 -36 1997 86 1194 136 689 186 427 
37 1981 87 1180 137 682 187 424 
38 1985 88 1167 - '42()-138 675 188 -· ----. -· i948-- -- .. .._ 
39 89 1154 139 668 189 ~-40 1932 90 1141 140 662 190 413 
41 1915 91 1128 141 ' 655 191 409 
42 1899 92 1115 142 648 192 408 . - ---- - . --- --- --
43 1882 93 1103 143 642 193 402 
44 1865 94 1090 144 635 194 399 __ 
45 

·---- --~~ 1678' -1gs-1848 95 145 629 395 
46 1831 96 1066 146 6~ -----;-oo- -.---· 392 --- . .. . 
47 1814 97 1054 147 616 197 389 -------- mii. ._, _,, .. - ---
48 98 1042 148 610 198 386 
49 1780 99 1030 149 604 199 382 
50 1763 100 1019 150 598 200 379 
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TABLA 2.3 Miembros en CompresJon A>ual. NTC del RDF 
Esfuerzo de D1seño RJA, FR=0.9. n=1 4. F,=2530 kglcm' 

KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kglcm 2 kglcm' kglcm2 kglcm' 

1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 

----- - ""ii??- -------- ---,966- ----:=----. úas· ------ --- ---
3 53 103 153 671 

--------~ -· 22i'i"" ----- -1952" 
. -- ··mz·- -------- -------·-·-

4 54 104 154 664 
5 2277 55 1938 105 1159 155 657 
6 2277 56 1923 106 1145 156 650 
7 2277 57 1908 107 1132 157 643 
8 2277 58 1893 108 1119 156 637 
9 2277 59 1878 109 1106 159 630 
10 2277 60 1863 110 1093 160 623 ---- -2277- ------- -- --· --- ---- ----- 1osii- ··----- ------
11 61 1647 111 161 r-~1_7_ ---------~,-- ------- --1832-- ---- ---1068- ·-----
12 2277 62 112 162 611 
13 2277 63 1816 113 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1784 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 166 586 
17 2269 67 1751 117 1007 167 580 
18 2267 68 1735 118 995 166 574 ---- -- - 2264-- -- -1719" --- -- --- - -984 ___ ------ -- - -------
19 69 119 169 568 -- ----- -·- 70 ____ -

Woz 
- - - - -- 9i2"" ------- ---562-20 2260 120 170 

21 2257 71 1686 121 961 171 557 
22 2253 72 1669 122 950 172 551 
23 2249 73 1653 123 939 173 546 
24 2244 74 1636 124 928 174 540 
25 2240 75 1620 125 918 175 535 
26 2234 76 1603 126 907 176 530 -----'---Tzz9-- --------- ·--{587 - - -- "897-- ----- -- --- -----------
27 77 127 177 524 -------- -2223". -------- ··-- . -- ---- -88'7-- ------ -- ---- - -
28 78 --1570 128 178 519 

~--- --:2217- ---------- -·;-ss¡- -------- -ai?-- --- -- ---514--29 79 129 179 
30 2210 80 1538 130 667 180 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 647 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 183 495 
34 2181 84 1473 134 828 184 490 

------ ---217:3 - ·-· - 1457- --------- -------···- ---- .. ---------
35 85 135 819 185 485 -36-- -¡;- -- --- --. ·-- ----- -------- - ·aia ___ ·- ----. --- --48_1_ 2164 86 1441 136 186 

··-3y-- ---2155 ___ -- -- ---- -- 1425··· -------- -·aaa·· ·- - ---- ---4i6·-·· 87 137 187 
38 2146 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 467 
40 2126 90 1378 140 774 190 463 
41 2115 91 1362 141 765 191 458 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 
43 2094 93 1332 143 749 193 450 ------ . ·- ""i:ii6- -------- -- ----·-- ·- -------
44 "2682 94 144 740 194 446 

l 

t 

------- . --2671-- . - . 13ii1 . . -· . -· . - ""732 -- - . - ---------
45 95 145 195 442 
46 2058 96 1287 

-
146 724 196 438 

47 2046 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Ax1al. NTC del RDF, 
Esfuerzo de 01seño Re' A. F.=0.9. n=1 4. F1=3515 kg/cm' 

KUR Re' A. KUR RJA. KUR Re' A. KUR RdA. 
kg/an 2 kg/an2 kg/an2 kg/cm2 

1 3164 51 2585 101 1366 151 722 
2 3164 52 2560 102 1348 152 71~-
3 3164 53 2534 103 1329 ~53 705 
4 3164 54 2508 104 1311 154 697 
5 3164 55 2482 105 1293 155 689 
6 3164 56 2456 106 1276 156 681 
7 3164 57 2429 107 1259 157 674 
8 3164 58 2402 108 1242 158 666 
9 3164 59 2376 109 1225 159 659 
10 3164 60 2349 110 120~- 160 652 

--é;--- ----
11 3164 61 2322 111 1192 161 644 
12 3162 62 2295 112 1177 162 637 
13 3158 63 2268 113 1161 163 630 
14 3155 64 2241 114 1146 164 623 
15 3150 65 2214 115 1130 165 617 
16 3146 66 2187 116 1115 166 610 
17 3140 67 2160 117 1101 167 603 
18 3134 68 ¡-,213~ r--}'1_8_ 1066 168 597 ---,-9-- 3128- e---·--.. 1072'- ------- ----- ----

69 2106 119 169 591 ------.,--,---- --·ro- r---·- r--,zo-- -,·osa·- ---- - ----- . ---------
20 . 3121 2079 170 584 
21 3113 71 2053 121 1045 171 578 
22 3105 72 2027 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 123 1018 173 566 
24 3066 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 
26 3065 76 1923 126 --~ 176 548 --- ---- -3Ó~ ---- -- --i89e- -1v-- -·wr-· ------
27 77 967 543 

·- -28 ·- --------- ---r8-- -------- f----- -·.-- ·-178- 5:37 3041 1872 128 954 
~- ¡-- ·------ -184i- 129 942 1--179- --532---3028 79 

30 3014 80 1823 130 931 180 526 
31 3000 81 1798 131 919 181 521 
32 2985 82 1774 132 907 182 516 
33 2969 83 1750 133 896 183 511 
34 2952 84 1726 134 885 184 505 ---- 2935-- ---- -·1703- --------- -- ----- --- ias·- -- --
35 85 135 874 500 
36 ~;17= 

1----- 1680 
·----· ------ --·495 .. _ 86 136 863 186 

--37- --sr- -,657 137 --853- ---- -------
2899 187 491 

38 2880 88 1634 136 842 188 486 
39 2660 89 1612 139 832 189 481 
40 2840 90 1590 140 822 190 476 
41 2819 91 1566 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 467 
43 ~?!~ 93 1525 143 793 193 463 ---------- ·-94-- -,504- ------- -784- ------- -. 

458-44 2754 144 194 -.45-- -27:31- --95·-· ------ --------- --- --- ------ ----------- . "454--1484 145 774 195 
46 2708 96 1463 146 765 196 449 
47 2684 97 1443 147 756 197 445 
48 2660 98 1424 148 747 198 441 
49 2635 99 1404 149 739 199 437 
50 2611 100 1385 150 730 200 433 
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TABLA 2.5 Miembros en Compres10n Ax1al, NTC del RDF-
Esfuerzo de Diseño RJA, FR=0.9, n=2.0, F,=3515 kglcm' 

KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA. 
kglcm2 kglcm2 kglcm 2 kglcm2 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 52 2881 102 1525 152 761 

-~--
1502 153 

-------
3 3164 53 2641 103 __ 752 
4 3164 54 2819 104 1480 154 742 
5 3164 55 2798 105 1458 155 733 
6 3164 56 2775 106 1436 156 724 
7 3164 57 2752 107 1415 157 716 
8 3164 58 2728 108 1394 158 707 
9 3164 59 2704 109 1373 159 699 
10 3164 60 2679 110 1353 160 690 
11 3164 61 2653 111 1333 161 -682-
12 3163 62 2627 112 1314 162 674 
13 3163 63 2600 113 1294 163 688 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3162 65 2548 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 
17 3160 67 2490 117 1221 167 636 
18 3159 68 2481 118 1203 168 629 1- ----- ---·-- 1------ -·--- ---::---- ----- ---··- --·-----· 
19 3158 69 ___ 2433_ 119 1166 169 622 ----·--- ----- --- ------· ----------

r- ,-169- -------- -. ·--· 
20 3157 70 2404 120 170 615 
21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 . 1136 172 601 
23 3151 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2266 124 1104 174 588 
25 3146 75 2257 125 1088 175 581 
26 3142 76 2227 126 1073 176 575 ---27- -1-31:39-¡--- e--- ------ -·-··- -- -1o58 --- --- -·-----

77 2198 127 177 569 ------- ---·- ~----~--- ---216~-= 
-- --- -;044-- ----··- --- ·-·--

28 3135 78 128 178 563 ----- ---· ·-- ---;a29-- ------------
29 3131 79 2139 129 179 556 
30 3126 80 2109 130 1015 180 550 
31 3121 81 2080 131 1001 181 545 
32 3115 82 2051 132 988 182 539 
33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 84 1993 134 961 164 527 ------·- --- '------- ------~ --·-· -··- -··---- -- --·---· -·-·- ---
35 3094 85 1965 135 948 185 522 ----·-· ------ --·-- - 1937' -·-·- --- --935- ---- -·-- -----
36 3086 86 136 186 516 ------ --·--- ------- '1909' ---·-·-· --923- - --- -· 37 3077 87 137 187 511 
38 3068 88 1881 138 911 188 . 506 
39 3056 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 887 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 485 
43 3011 93 1746 143 853 193 481 -·-·--·- ----- -·---·- f----;720- ------ ----- ------ -476-44 2997 94 144 642 194 ··-·· ··---- -----·-- ---· --- ------ -·-·-· .... ------ ------ -------
45 2983 95 1695 145 831 195 471 
46 2988 96 1669 146 821 196 466 
47 2952 97 1645 147 810 197 462 
48 2935 98 1620 148 800 198 457 
49 2918 99 1596 149 790 199 453 
50 2900 100 1572 150 780 200 448 
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TABLA 2.6 Miembros en Compres1on Axial, LRFD-AISC93 
Esfuerzo de Diseño RJAt FR:0.85. F,:2530 kgicm2 

KUR RJAt KUR RJAt KUR RJAt KUR RJAt 

kgicm2 kgicm2 kg/cm2 kgicm2 

1 2150 51 1875 101 1257 151 658 

~-~ 2150 52 1865 102 1244 152 649 ---- --·--
- Hl55_= --·1·a3 -- .. '1231-- · --;·s3- ·- ------· 

3 _214~ 53 641 ---- --- ---· --· . '''- -- ---- -----~ -----~-

4 2149 54 1845 104 1217 154 633 
5 2148 55 1834 105 1204 155 624 
6 2146 56 1823 106 1191 156 616 
7 2145 - 57 1813 107 1177 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 1151 159 593 

_1()__ ~1_~~- 60 1779 110 1138 160 586 --- ---- --Ti25- .. ----- ------
~]- ~-~1~1 __ 6i 1768 111 161 579 

1------· ----- -112-- ·------ --- ---- - --------
12 2134 62 1757 1111 162 572 
13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 86 1710 116 1059 168 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 - -- --------- -------- --- -------- ---- ···--· - 169 - ·- 525-19 2110 69 1674 119 1021 ----- - - - - -- - --· --- - - -· ---. --- . -· -17o' -· . ... -. 
20 2106 70 1662 120 1008 519 
21 2101 71 1649 121 995 171 513 
22 2096 72 1637 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 501 
24 2086 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 __ 76 1587 126 933 176 484 ---- ~---- ---- ----- - ... - --- -- ---------
27 2070 77 1574 127 920 177 479 ----~-- --- ------- ---i28-- ----- --- - -- .. --------
28 2064 78 1581 908 178 473 ------- -;--- - ----- ----- ---i29 ___ ------- -- - --- ----- ---- ----

29 2057 79 1549 896 179 468 
30 2051 80 1536 130 884 180 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 
33 2031 83 1497 133 848 183 448 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 - --·-·-- -- - -- - ----- - -· - ·- --,j¡¡--· .. -- -- --- - - -----
35 2016 85 1470 823 185 438 

- -- .. ----- ---- -- -------- ----- ---- ·-· ·- - ---------- ·- --------
36 2009 86 1457 136 811 186 434 ----- ------ ----- - ----- -- -- - .... .. ---- ---- -- ---- --- ----------
37 2001 87 1444 137 799 187 429 
38 1993 86 1431 138 788 188 424 
39 1985 89 1418 139 776 189 420 
40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 91 1391 141 755 191 411 
42 1960 92 1378 142 744 192 407 
43 1951 93 1384 143 734 193 403 ----------- -·- ---- ... - . --- ---- ...... ····- ·-----
44 1942 94 1351 144 723 194 399 i 

-~- ---- ... -- - -· -- -- .. -- ·- ··-----~-. -3ii5 -45 1933 95 1338 145 714 195 ', 
46 1924 96 1324 146 704 196 391 
47 1915 97 1311 147 694 197 387 
48 1905 98 1297 148 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
50 1885 100 1271 150 667 200 375 
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TABLA 2. 7 Miembros en Compres1on Axial. LRFD·AISC93 
Esfuerzo de D1seno RJA. F"=0.85. F,=3515 kg/cm' 

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

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 
2 2987 52 2452 102 1396 152 649 e 
3 2986 2433 103 1376 153 641 53 

~· 

4 2964 54 "'24i4 104 1355 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56 2376 106 1314 156 616 
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 158 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 
10 2968 60 2296 110 1234 160 586 
11 -2961 --e- -;76 111 1214 161 579 61 ·-12 2956 62 2256 112 1194 162 572 
13 2951 63 2235 113 1175 163 565 
14 2945 64 2215 114 1154 164 558 
15 2939 65 2194 115 1134 165 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 
18 2918 68 2131 118 1077 168 532 

---·e~ ~----- --·---- --------- -,--e,. 
19 2910 69 2110 119 1059 169 525 e ·--·--- --- ----· ------. ----- -- ------~-

20 - 2902 70 2088 120 1042 170 519 
21 , 2893 71 2067 121 1025 171 513 
22 . 2864 72 2045 122 1008 172 507 
23 .. 2874 73 2024 123. 992 173 501 
24 , 2865 74 2002 124 976 174 495 
25 .. 2854 75 1980 125 960 175 490 
26 2844 76 ~_9- 126 945 176 464 

-2y- -~--- ''77- 127 930 177 479 2833 1937 --:28-- -e-- ------ ---- ---~- -·--·-- ---- ·- --------
2821 78 1915 128 916 178 473 

·--- ---- ------· --- ---- -o---- ------- ----
29 2810 79 1893 129 901 179 468 
30 2797 80 1871 130 886 180 463 
31 2785 81 1649 131 874 181 458 
32 2772 82 1828 132 861 182 453 
33 2759 83 1806 133 648 183 446 
34 2746 64 1764 134 835 164 443 

, 
---~- -- ·----- ------ --- ---------e--- ..... , 

35 2732 85 1762 135 823 185 438 ----- ---- ------ 1740 
------- ---- -----·-- ·-------

36 2718 86 136 -~11 e 186 434 ------· - --·-·- ------ -e137-- ---187 -· "42§-37 2703 87 1718 799 
38 2688 88 1696 138 786 188 424 
39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1653 140 765 190 416 
41 2642 91 1631 141 755 191 411 
42 2626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 ~-403_ -----·- -------- ----r----- -------7z3 -----
44 2593 94 1566 144 194 399 ---------- ·- --- ··- --------- ---·- ----- -- ---- -------- ------- ------ -· 
45 2577 95 1545 145 714 195 .395 
46 2560 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1502 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 383 
49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 667 200 375 
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68 Miembros en compresión (la columna a1sfada} 

EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K = 
1.0), debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H formada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F,. =2530 kg/cm2 

_l 
lpc = 1 91 

h = 21 58 

, 91 --.--
¡ 

• y. 
1 

b = 25 4 

T 
1 

1 
1 d = 25.4 

1 
J_ 

Acotaciones. en cm 

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

Se ensayará una sección H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kglm, que tiene las 
dimensiones que se muestran en la fig. E. 2. 3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes: A, = 120.77 cm2

, r mm = r,. = 6. 57 cm. 

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

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

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

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

Patines: bj2t "' = 25.4/(2 x 1.91) = 6.65 < 830/ .J2530 = 16.5 

Alma: h/t, =21.58/1.11=19.44 < 210o/.J2530=41.8 

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

2 En este ejemplo, y en los que s1guen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia 
a tablas y ecuaciones de la ref. 2 2. Su ongen se estudia en el capítulo 3. 

45 



Miembros en compresión (la columna aislada) 69 

Resistencia de diseño 

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

A = KL J ~· = !.O X 500 2530 ' = 0.853 
r ¡r· E 6.57 2039000Jr-

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

R F,.A,F, 2530 x 120.77 x o.9o x 1 o-' 
19

, _ 

,=(1+-1.'"-0.15'")1"= (1+0.853'·'-0.15"}1'' = ~.)ton 

F, A,FR = 2530 X 120.77 X 0.9 X 1 o-J = 275.0 ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, =·193.5 Ion > P,, = 182.0 ton 

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

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

!;! 

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

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

comprendidas entre 1 y 200, con F, =0.9, para acero con F, =2530 kg!cm 2 y 

n=1.4.· 

KL/ r =l. O x 500/6.57 = 76 

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

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

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

2530 
R, = x120.77x0.90x10-' =161.5ton 

1 + 0.853-0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R)A, =1337 kg/cm 2, R, =1337x120.77x10_, 

=161.5ton). 

En este caso, R, = 161.5 ton < P., = 182.0 ton. 
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Miembros en compresión (la columna aislada} 

La sección no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887). 

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento 
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.5/193.5 
0.835). 

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

Patines: b/ 'lt ,, = 6.65 < A, = 797/.)1530 = 15.8 

Alma: h/1, = 19.44 < A, = 2l'll/.J2530 = 4'2.'2 

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

Resistencia de diseño. 

A, = 0.853 <u :. R, = 9>,A, (o.6ss"; )F,. = o.85 x 120.77 x o.658° " 1
' x '2.53 

= 191.5 ton > P, = 182.0 ton 

La sección ensayada es correcta. 

9>, = 0.85 es el factor de resistencia. 

La resistencia de diseño es casi igual a la que se obtiene con las normas de 
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxígeno. Esto 
es así porque la ecuación de la ref. 2.2 con 11 = 1.4 proviene de la curva 2 del 
SSRC, y las ecuaciones de la re f. 2. 24 de la 2P, que es muy parecida. 

El problema puede resolverse también utilizando la tabla 2.6. 

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

Normas AISC-ASD 89 (ref 2.3). 

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en 
condiciones de trabajo, no su resistencia de diseño. También se tratan igu~ 1 

los dos tipos de columnas de este ejemplo . 

(KL/r )mri, = 76 (se obtuvo arriba). 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 71 

Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico: 

Como KL/r=76<126.!, el pandeo se inicia en el intervalo inelástico, y el 
esfuerzo permisible se determina con la ec. 2.37: 

F =[1 _(KLir)' ]F = [1- 76
' . ]2530 = 2070 kg/cm' 

" JC' ' 7 1'61· ·- e -X - . 

CS=~+ 3(KL/r) 
3 8Cc 

(KL/rY 5 3x76 
-'---'--''-'---;--''--- - - -'---~ se¡ - 3 · s x 126.1 

1 

76• ' = 1.87 
Sx 126.1J 

F" = 2070/1.87 = 1107 kg/cm'. Este valor puede obtenerse directamente de 

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

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

Para 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" = 120.77x 2.07 = 250.0 ton 

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

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

arriba, pero sigue siendo menor (222.41250.0 = 0.890). 

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

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

) y grado 50 ( F,. 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERS ION 5 . 3 O 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 
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COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

COMBINACIONES DE CARGA: 

COMBl 1.4CM + 1.4 CVmax 
COMB2 l.lCM + 1.1 CVred + 1.1 Sx + 0.33 S y 
COMB3 l.lCM + 1.1 CVred + 0.33 Sx + l. 10 S y 
COMB4 l.lCM + 1.1 CVred - 1.1 Sx - 0.33 S y 
COMES l.lCM + 1.1 CVred - 0.33 Sx - l. 10 S y 

---¡. COMB6 l.lCM + 1.1 CVred 
COMB7 l. CJ Sx 
COMES :..o~ S y 
COMB9 1.0 CM 
COMBlO l. O CVmax 
COMBll 1.0 CVred 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5. 30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCE S AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

BAY OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
ID ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE 1 END-I -31811.20 -16764.75 .00 .00 
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 -31889.90 16778.55 .00 
7 CASE 2 END-I 29571.71 -2814.88 .00 .00 

1/4-PT 29036.82 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 

1/4-PT 10173.69 -3436.76 .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 -75133.69 -21195.95 .00 .00 

1/4-PT -23282.55 -15190.82 .00 
1/2-PT 11453.98 -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 -14568.94 .00 .00 

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 9451.56 .00 
CASE 6 END-I -22780.99 -12005.41 .00 .00 

l/4-PT 2877.13 -6000.29 .00 
1/2-PT 11420.64 4.84 .00 
3/4-PT 2849.55 6009.96 .00 

END-J -22836.15 12015.09 .00 
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7 CASE 7 END-I 52352.70 9190.53 .00 .00 .00 -. 04 
END-J -52419.38 .00 

7 CASE 8 END-I 14602.62 2563.53 .00 .00 .00 .:;3 
END-J -14621.61 .00 

CASE 9 END-I -15535.17 -8186.18 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 1960.59 -4091.55 .00 
1/2-PT 7786.68 3.07 .00 
3/4-PT 1943.08 4097.70 .00 

END-J -15570.20 8192.32 .00 

7 CASE10 END-I -7187.11 -3788.64 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 909.78 -1893.39 .00 
1/2-PT 3605.22 1.86 .00 
3/4-PT 899.19 1897.11 .00 

END-J -7208.30 3792.36 .00 
7 CASEll END-I -5174.82 -2727.83 .00 .00 .00 .00 

1/4-PT 654.98 -1363.25 .00 
1/2-PT 2595.73 1.33 .00 
3/4-PT 647.42 1365.91 .00 

END-J -5189.94 2730.49 .00 

',~ 
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DISEÑO DE TRABE B7 DEL 'ITVEL N-2: 

Longitud ( 1): 12.00 m 
Sección propuesta: T -1 

H = 700 mm 
B = 300 mm 
tp = 22 mm 
ta = S mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm' 

Propiedades geométricas: 

A= 2(30*2.2) + (70--1.4)0.3 = !S-L48 cm' 

lxx = (0.8(70--U)'lll2 + 2 :[(30*2 2)(33.9)'] + (30*2.2')112: 
lxx = 1 S 820~ 2:75 84 7.86 + 26.62 : 
[xx = l 70 569cm 4 

lyy = 2 [(2.2*30')1!2]-'- ((70-4.4)*0.8')il2 
lyy = 9 900 + 2.8 
1 yy = 9 903 cm 4 

rx = (lxx/A)':; 
rx = ( 170 56911 S4.48)o·ó 
n = 30.41 cm 

ry = (!y y/A)~/, 
ry = ( 9 903/l 84.48)'/, 

-" 1)' = t . .).J cm 

Sxx = lxx/el 
S.n = 170 569;35 = 4 873 cm' 

z., = l. 14 * 4 873 cm' 
Z.\ = 5 555 cm3 

Syy = lyy/c2 
Syy = lJ l)I)J/15 = 660 cm' 

Zy = l. 14 * 660 cm' 
Zy = 752 cm' 
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J = ( 1/3) ( 2b * tp3 + h * ta3) 

J = (1/3) (2*30*2.23 + 70*0.83 ) 

J = 225 cm 4 

Obtención de las relaciOnes ancho/gmeso: 

a) en patines: 

bl 2tp = 30/(2*2.2) = 6.82 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIPO 2 

Patines: 460/(fv)Y, = 9.15 540/(fy)Y, = 1 O. 74 

Alma: 3500/(fy)Yz = 69.58 5300/(fy)Yz = 105.37 

Como para patines: 

b/(2*tp) = 6.82 < 9.15 = 460/(fy)Y, -+ TIPO l 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)Yz -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es secci6n TIPO 2 

10 

TIPO 3 

830/(fy)Y, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 



La trabe 87 es un miembro soportado lateralmente. entonces aplicando la fórmula 3.3.1 
de las NTC se obtiene: 

La resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 5 555 cm'* 2 530 kg/cm' = 14 054 !50 kg-cm. 
Mp = 14 054 150 kg-cm * 1m /100 cm= 140 541 kg-m. 

Mr = 0.9* 140 541 = 126 487 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si h/t < 1400(klfy)Y, ~ Vn = 0.66 fy* Aa 

donde: 
k= 5.0 + 5.0/(alh)2 

a= Separación entre atiesadores transversales 

Considerando que la sección no tiene atiesadores. entonces se considera k= 5 

En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260 

h/t = (70 - 4.4 )/0.8 = 82 < 260 o k 

h/t = 82 < 1400(5/2 530)/S = 62.2 i\'o cumple 

b) S1 1400(k/fy)Yz < h/t < 1600(k/fy) 1/z ~ Vn = i[922(fy*k)Yz]/(h/t): Aa 

62.2 < 82 < 1600( 5/2 53 0 )Y, = 71.12 !\o cumple 

e) S1 1600(k/fy)Y, < h/t < 2000(klfy)Y, ~ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000(5í2 530)Y, = 88.9 Si cumple 

1 1 



Subcasos: 

e 1 ) Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

Vnl = {(922(fy*k)~l,)/(h/t)}Aa 

Aa = Area del alma 

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)Y,)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

V n2 = i ( 922( fy*k)Yz)/(h/t)* [ 1-(0.87)1( 1 +( alh)')Yz]+ ( 0.5fy)/( 1 +( alh)')Yo} A a 

Vn2 = {(922(2 530*5)Y,)/(82)* [ 1-(0.87)/( 1-'-( 1 200/65.6)')Yo] + 
( 0.5 *2530)/( 1 +( 1200/65.6)2):/o} 56 

Vn2 = : 1 204.57 + 69.05:56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vnl = 70 819 kg <= rige 

Vn2 = 71 313 kg 

Entonces: Vr= Vn Fr = 70 819 kg * 0.9 = 63 737 kg 

Vr=6"Í737kg 

12 



Comparación con elementos mecánicos actuantes va facrorizados: 

Combinación de carga que rige 

:L 
Caso)': 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy l 

Momento de diseño (Md): 
Md = 75 255 kg-m 

Momento resistente de la sección (Mr): 
Mr = 126 487 kg-m 

Md < Mr ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21 205 kg--

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 kg-• 

Vd < Vr ok 

1 3 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5. 30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 198 3-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-QJ.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCE S AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

BAY OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
ID ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00 
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00 
3/4-PT 9855.57 34116.16 .00 

END-J -60971.78 34983.69 .00 
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 

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 

1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00 
1/2-PT 22034.25 10525.53 .00 
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00 

END-J -87116.73 35648.80 .00 
24 CASE 4 END-I -54494.56 -28024.39 .00 .00 

1/4-PT 2256.78 -27342.76 .00 
1/2-PT 21257.95 -2901.12 .00 
3/4-PT 120·12. 98 21540.51 .00 

END-J -32843.74 22222.15 .00 
24 CASE 5 END-I _-89172.90 -36364.94 .00 .00 

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-I -43920.93 -25481.34 .00 .00 

1/4-PT 7617.14 -24799.70 .00 
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00 
3/4-PT 6946.81 24083.57 .00 

END-J -43123.19 24765.20 .00 
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24 CASE 7 END-I 10573.63 2543.06 .00 .00 .00 -.19 
END-J -10279.44 .00 

24 CASE 8 END-I 45251.97 10883.60 .00 .00 .00 .22 
END-J -43993.55 .. 00 

CASE 9 END-I -28374.34 -16568.73 .00 .00 .00 
1/4-PT 4956.40 -15949.06 .00 
1/2-PT 13883.22 -209.40 .00 
3/4-PT 4454.12 15530.27 .00 

END-J -28018.10 16149.94 .00 
24 CASE10 END-I -16048.20 -9161.59 .00 .00 .00 .00 

1/4-PT 2733.06 -9161.59 .00 
1/2-PT 7744.31 -161.59 .00 
3/4-PT 2585.57 8838.41 .00 

END-J -15533.18 8838.41 .00 
24 CASEll END-I -11553.77 -6596.12 .00 .00 .00 .00 

1/4-PT 1968.27 -6596.12 .00 
1/2-PT 5575.91 -116.12 .00 
3/4-PT 1861.16 6363.88 .00 

END-J -11184.80 6363.88 .00 

15 



DISEÑO DE TRABE 824 DEL NIVEL N-2: 

Longitud (1): 9.00 m 
Sección propuesta: T-3 

H = 700 mm 
8 = 250 mm 
tp = 22 mm 
ta= 8mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kgicm' 

Promedades geométricas: 

A= 2(25*2.2) + (70--1.4)0.8 = 162.48 cm' 

Ixx = (0.8(70--1 4)')112 ·<2:(25*2.2)(33.9)' + (25*2.2')/12: 
Ixx = 18820+ 126-157 
Ixx = 145 277cm _ _.-· • 

lyy= 2:(2.2*25')112: +((70--1-1)*0.8')!12 
Iyy = 5729.16.,- 2.8 
Iyy = 5731 cm 'S .l 

rx = (lxx/A)~·; 

rx = ( 1-152771162.-18)~.: 
rx = 29.90 cm. 

ry = (lyy/A)~: 

ry = (5732i!62.-IS) 1/o 

ry = 5.9-1 cm. 

Sxx = lxx/e 
S:n = 1-15277135 = 4151 cm-' 

Zx = l. 1-1 * -1 151 cm' 
Zx. = 4732 cn13 

Syy = lyy/c 
Syy = 5732/12.5 = 459 cm' 

Zy= l.l-1*459cm' 
Zy = 523 cm 3 
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J = ( 113) (2b * tp'-;- h * ta3
) 

J = ( 1/3) (2*25*2.2 3
-;- 70*0.8') 

J = 189.41 cm4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patmes: 

bp/2tp = 25/(2*2.2) = 5.68 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 

Patmes: 460/(fy)Yo = 9.15 

Almas: 3500/(fy)Y, = 69.58 

Como para patines: 

TIPO 2 

540/(fy)Y, = 10.74 

5300/(fy)Y, = 105.37 

b/(2*tp) = 5.68 < 9.15 = 460/(fy)Yó -+ TIPO I 

y como para almas: 

d/ta=82 < 105.37=5300/(fy)Y, -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TI PO 2 

17 

TIPO 3 

830/(fv)'/, = 16.50 

8000/(fy)Yo = 159.05 



La trabe 824 es un miembro soportado lateralmente. entonces aplicando la fórmula 
3.3 .l de las NTC tenemos: 

Resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 4732*2530 = ll 971 960 kg-cm. 
Mp = ll 971 960 kg-cm * l m 1 lOO cm= 119 720 kg-m. 

Mr = 0.9* 119 720 = 107 748 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

Yr = Yn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si h/t < 1400(klfyW, 

b J Si 1400(klfy)Y, < hit < 1600(klfy)Y, 

e) Si 1 600(klfy)Y, < hit < 2000(klfy)Y, 

dJ St 2000(klfy)'/, < hit 

h/t = (70-4.4)i0.8 = 82 

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

1600(klfyJY, < hit < 2000(klfy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 si cumple 

18 
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Subcasos: 

el ) Estado limite de iniciación del pandeo del alma: 

Vn l = : (922(fy*k)Y,)/(h/t) l Aa 

Aa = 70*0.8 =56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)\1,)/(82)) 56= 70 819 kg. 

c2 ) Estado limite de falla por tensiÓn diagonal: 

V n2 = { (922(fy*k )V,)/(h/t)* [ l-(0.87)/( l +( a/h)')'/,]+ (0.5 fy)/( l +( a/h )')'/, l A a 

Vn2 = i(922(2530*5)Y,)/(82)* [ l-(0.87)/( l+( l200/65.6)')Y,] + 
(0.5 *2530)/( l +( 65 .6)2

)\1,: 56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vnl = 70 819 kg <=-----== rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63737kg 

Vr=6l737ka 

Comparación con elementos mecánicos actuantes va factorizados: 

Combinación de carga que nge 

Caso 5: l.l (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy ) 

Momento de diseño (Md): 
Md = 89 173 kg-m i\ld < Mr ok 

Momento resistente de la sección ( Mr): 
Mr= 107 748 kg-m 

19 



Conante de diseño (Vd): 
Vd= 36 364 kg-ur · 

-/ 

Conante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 kg-iJy ...... __ --

Vd < Vr ok 

~o 
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TABI.A 2.3.1 YALORF:S MAX!MOS ADMISIRLES UF. L.\S RELACIONE' ANCHO/GRcESO 

CLAS!f![K!O'I oc U'iS S[C~l0"'5 
OCSCF.!fCiCII Del Q.:J1!:11TO 

TIPO 1 Tlf~ 2 T!f'O " 

IOl~r.a Pl!GTICOJ {(()fih'V:l,.lJJ (NQ C0.'1P"í...': T ,:.)¡ 

tt..-.~ ror. msu e·= SD-ICI:..LOS Y f·F. 
M'fiULOS 00:1 E: CO~ ~::PA¡q:[o!Jí\~St 

640/ ¡r:; Hl CCWPE. ~·JC'i· E~Er"'IrH(•S C~-. ----- --------
triJ.»·p[\IS ~.(iP~)t.to:·i A L(' Lf\t.(J} 

i [{ UNlJ SOl. O U ~ú~ F:JF.~[S ~C~i-
611 u¡. l!llttc. s 

. 
¡;fjf~~E5 VE: TF.A2: S f,F.."!Mli-,~ 

0(ol)/ ¡-;; SOPO!H,:.!.'Q',¿ H Ul LAlaJ [f UU e O - -
f'll.l!); LOt~ITUDIN.\L 

Atr.AS 1:€ SECCin'~~S T ------ 511!/ /fY uwjf; 

PAm;.:s 11€ S<:ITIQ.'rrs 1 G fl o r, 
Y C{ I.AIIII.ES, E~ fllll .~ 

41i!/ Fr 5{()/ rr; 9}•)/ fFY 

Pflllt:ES OC SECC:·J:¿; l 4 iJ T 
Y 1'!. c;.,.;tr; "' ¡¡,:.;., ;;o4 

S30/ fFY 83C>/ fTY BW {rt FtF~: ~tALt1S ~Jt. SO!!~$.;L.W [,!¿ 
MlE~'!·f:OS C[Hf\!M;DQ! :JI 

f'AT!t.::S ~ 5~CC 1 CNE"5 01 C'lJOI~, 
ltJ1'l/-iAú¡fS O SCLMCHS. lJj n.¿X.lVl:¡ 

1!('0/ fFY 1600/ fFY :IOu/ fF; LUtr-E~LkC~S t~1FE L!NE~S PE ri-
' MC!-EfLo Tr.nN'/.!..1.0: O ~ClO~!~,.:,;;,~. 

íHJES' ';}'[~ :;¡;¡rOR~({E f1 LO! .!f,(;O 
ff l~ WS w.¡,Es p;..;·ALELJS A ~A 
Flf..i-;11'1 

ru'::S Lit: SECC !t1Nt5 l O H V rt~ 
{F; 2100/ fFY 21tj(J,. [FY Cf1S OC SfCC! UNc:S [// C~J:JU 1 El/ 2100/ 

co;¡¡;;s¡o;; FtJAA 1 n 

flll1r1S E.LI rt.EI!Gll 3500/ ¡r; =~1)0/ fFY B()("l/ {f; 

s; P /P { 0.28' (2) s; p /P ~ o .1). S1 p /P f o. 15. 
u )' u y u y 

22QQ (1-1.4 p /P y) 
5300 (1-2. 7 p /P y) 

S(l(\IJ ( l-2, 7 p IP ) 
~ u 

~ 
u ff. u 1 

y y 

~;J~S FLE:CCOI'FñiNIMS Si p /P > o. 28. Si p /? > o. ! .S. s; p /P > o. 15. 
u y u y u y 

2l00 3
; (1-0.371 r /P l 5228(l-0.5<JR p /P 

[F" u y [F u 

y y y 

srCCJj}tf.". ( I~CL,_M!.S I~J~C;S ll.'OOO/fy 1~11)(>)/ fy 2JC'.I.~I ft 
fll Cú'r"P.bl{.Vl ~J.i;.L { J¡ 

(1) En miembros somrtid()~ :1 compresión axial no exÚite la distinció11 basada en co.pat:1dad de rotación. por lo que }05 límites 
de almas Y patiu~~ de perfiles comprimidos axialmente ton los mis 1110« para las secciones tipo 1 a 3. 

(2) P .. es la fuerza axial de diseño. 

(3) Ver 2.3.5. 
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Mp en Se es: tipo 1 y 2 
-My en Secs. tipo 3 

A ; Ec. 3.3.9 o 3.3.10 
1-(secs. tipo lo 4) 

1 1 
1 ~--+-Ec. 3.3.7 en Secs. tipo 1 y 2 

2 1---""---~.....--1 Ec. 3.3.19. en Secs. tipo 3y4 
3Mp en Secs. tipo 1 y 2-¡ 1 

~ M y en Secs. tipo 3~ 
1 

Follo por 1 
pandeo 1 Folla por 
local·-~-pondeo lateral 

Diseño plástico _ 

Lp Lu 
Vigas ¡Vigas intermedios 

ro bus tos Pandeo lote rol 
Pondeolocol ineiÓstico 

(no hoy pandeo 
lateral) 

Lr 
l- Vigas esbell~tL_ 
1 PnnrlP.o lateral elástico ~ ~ 

L 

Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de diversl 
longitudes. 

. ' 
286 



I . '·"~e.\ "~. ~ .. ··~ 

• 

2.J.li el pandeo lateral no es critico en ningún caso. 

Tipo 2 Tipo 1 

Tipo 3 

Tipo 4 

Pig 3.3.1 Relaciones momento-deflexión para vigas de diversos 
tipos. El pandeo lateral no es critico. 

23 



MR Secs. Se cs. 

lipolo2 A lipo3 
1------,.;...:.~ Sm. t;po 4 

r--------t---------~8 

540/JFy" 830/Ky 

5300/ ffy 8000/ JFy 
(b/t)patines 

(h/t) alma 

ng 3.3.2 Momentos resistentes de diseño de vigas con secciones 
tipo 3. El pandeo lateral no es critico. 

o ' 
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KL/r es la n-ladón dr t.-sheltez efectiva maxtma de la co­
lumna y (1<\l./r),. el \'&lor de la relación de esl>ehez que 
sf'para los in!C'T ,·alm• rlf" panJen elástico f' inelástico. 

D es el diámet1o extrorior del tuho y T el grueso rlf" la 
parrO. los dos rn la mi~ma UTTidatl de lon~iturl; FR = 
0.70. 

~.2.2.2 Estaño limite d• pand"" local ~:..:::.;. Í¡ ~":) Lj 3.2.2.:~ F...:tados límil(" de pan.lt'tl pnr nexotor~ión o por 

Cuando la "f"Cción tran~H·r~al rit• la t:>olumna ~ tipo 4. 
la. rrsic;.trncia rir diseño n ... c;.f' dt"termina. cualquiera que 
~ra la forr1a rk la ~r,.r:iún. en m o ~i¡:!llt': 

Si XL/r ~ (KL/r)• 
' 

R • 

' 
20 !20 nr:•¡ 

(KL/<)' At FK (3.2.4) 

SI KL/r < (KL/r'"' 

' 
R 

' 

( i:.L/r)• • 6J!.O/ ·~· 
' y 

F [ l -
y 2(J.:L/r)~~ 

(3.2.5) 

En mif"mbros de s.ecdlln tran~n~ro:al H o rectang-ular 

hueca. loe: \'alort"::. de H. obtenidos con las ec:::. 3.2.-l- y 

3.:2.5 n0 deben :;t"r mayores que los obtenido~ con la ec. 
3.2.1 multipli( J.dos por "¡ fa(·tor Q. 

El área At y PI raOio di' giro r de las ecs. 3.2.4 y 
3.2.3 son los dP. la secci,·nl transversal total. 

Q e~ un factor rtt' pandf"n lnc:J! dado Jl'": 

Q::: Q. Q, 

Q, y Q .. -=e ralr11lan como .::r inrlir:- en 2.:{.6; Q~ corrt'~· 
ponde al e!Pmf'nto plano nn atiP"Jdo que tiene la mayor 
relación b/t. En .-.pccinnf'~ fnnnada-= c .. <du-=i,·amente por 

t'l<"nwntns plann.:: atie:;;,¡rlo .. Q . .::~ toma i~ual a la unidad. 

~ ~'n seccio11•" .. f•nmad ..... t'\du .. ivamente por elementos 
planos no at¡,• .. ,tdn::: Q., .. r toma igual a la unidad. 

Columna:-< tuhubtf· .. f/,. ~Prri/m tran.s\n~al circular. 

La r("~i::;trom ia de diseño de columnas de ~ección trans­

\er ... al circular hueca, de parecll"'s d("h!arlas, sometidas a 

compre.::ión a\.ial. que no satisfacen loc; requisitos del 

indso 2.~.2. p•·1n cuya .11·lación rli<imf"tro/grneso de pare­

Oc~ no exr.r.Jr di' IJt..¡.I)()()/F",. es i~ual al menor de. los 

valores propo1cionados por las ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q = 
1.0, y por la r>.\presión: 

R • 
e ( 

_.ll_ 300 
/1 

2
3
F y ) 

At FR 

. J.2.6) 

torsión. 

En miemhros comprimido~ rlr ~t·t-cwn transvf'rsal co1r 
uno o ningún eje rle simetría. tales como áne:ulos y tl·c. 

o con rlo.:: ejes de simetría pero lllll\' ha.ra riaidez tor:,io­

nai, como la· secciones en forma de cruz y las formadas 

po~ placas muy del!!'adao::. pueOe "t:r nt'"f'f'Sario n'\ i!>ar los 

estados límite de panOeo por fle:totor~rún o por torsión. 

Lo!\ procr-óimiento~ para hacer la rP\·isión nrl se incluyen 
en e:::ta:- normas. 

33 :ll ic."rd,ms en /f,.:tiún (vi ga.s \ trabes rtmuuia.s J 

Sta sección t'"i aplil·abk a vi,!!'as laminadas y a trabe.:: 

formada::: por placas soldad~. dt> sección l ,) en cajón. 

ron dos ejr-.. de "'inwtrÍ.i. car2:adi.l., ··n .uno de los plano-. 

de simetría, y a UlrLdl's con la~ ~3r~a::. !"Í!uadab en· un 
plano paralelo al alma fJUe pa~<l por el centro de torsiún, 

o re:::tringidas contra la rotaciUn :.~1 rt·olr-Oor dt>l ("je long' 

tudinal en la5 5eccioncs ("O 1~ que están aplicada~ la.:: rar 

~as y en los apoyos. También r::: aplicable a barra~ ,¡,, 
"('Ccir"•n transvl"r"al maciza, cirr.ular. r.uadrada o rectan­

gular. e::t.J~ últimas fle\.ionada.:: .. dr('ol.·dor de su P.jC' de 

meniJr mnmentn dt· inercia. y a hnna.:: d(" seccilm tran:-· 

ver.::a/ circular huPra. Todos los P!<'mentos mencinnados 

trabaian prinripalmt>nte en fiC\iñn, produrida por c<~.r· 

giJS trarH·er!:=alr>~ o p•H moml"n!os aplicados en sus ex­
tremo~. la nt'\.ÍÚn .::p p¡f'!:=enta. ca.oi .::it>mprC'. ar·ompañada 

po1 fuer7.:t"' cortantf"". 

En el rli.::f'ñn ,..~,. mit>mhro.:: f"n nni/•n rlt""ben romirlerar.::e 

lo<; f'"!.Jrlo .. límit_:_d!:._~~i_guieontr-.::: 

F or.ft!~CÍÓ!.!__ ~P un mpr·anismo ron artil'ulaciones plás­
ticas. 

A¡2'ntamieon!o de la 1 P..,istencia a la flexión en la sección 

críti~:.~--~n~ ffiiemhroz- que no. ;;dmit~n -~-edist~~~u.cj{¡_l_l.·~ de 
momentos. 

Iniciación del flujo plá~tico en la !-f'Ctii'ln crítir::a. 

Pandeo local del patín comprimirlo. 

Pandeo local del alma. producirlo por fiP"<ÍÓn. 

PI~ostificación del alma por cortante . 
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Pand,'O local del alma por cortante. 

Tensión diagonal en d alma. 

Pandeo lateral por flexotorsión. 

F1exión y r uerza cortarite combinados. 
' 

Otraa formu de pandeo del alma, producidaa por fuer· 

zas l ransversales. 

Fatiga. 

Adr"mÓ!O, deben considerarse también estados límite de 
servicio, de dcformacione! y de vibraciones excesivas. 

3 .. 1.2 HCbistencia de diseño en nexión. 

La r~istencia de diseño en flexión, Ma, de una viga 
o trabe de eje recto y ~cción tranaversal constante !e 

determina como se indica rn los incisos siguientes. 

.1 . .'!.2.1 Miembros soportados ·lateralmente (L < L,) --. -
Cuando C"l sistema d~ pi!'.O proporciona soporte lateral 

al patín superior de las~vigas, debe tenerse en cuenta que 
en algunos tramos el. f,atí_n comprimido es el inferior. 
Este punto purde ser de es~cial importancia en diseño 
sísmico. 

La resistencia de diseño de ~iembros en flexión cur.o 
pati,;~~~primi~;-~tá- ~Po~i;d~-fat~ralm;~r~ -e~- form-;. 
Ct?!Jtjnu~, o está provisto de soportes laterales con separa­
ciones L no ma)'fJI:CS que Lu. es igual a: 

a) Para scccion~-~po _1 _o _2 :_ __ _ 

Ma = FaZF, =Fa M. (3.3.1) 

L es la distancia entre puntos del patín comprimido de 
una viga soportados lateralmente. 

~ es Ja longiwd máxima no soportada lateralmente pa· 
ra la que el miembro puede desarrollar todavía el mO·_ 
mento plástico Mro; no se exige capacidad de rotación. 
Se calcula con alguria de 18!5 ecuacion~ 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. 

Puede utilizarse la teoría plástica cuando las eecciones 
oon tipo l y la distancia entre punt011 del patín compri· 

do roportados lateralmente no acede de Lp, en zonas 
oe formación de articulacione! plásticas asociadas con el 
mecanismo de colapso. 

L. ,. la longitud máxima no ooportada -lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el mo­
mento plástico Mp, y conservarlo durante laa rotaciones 
necesarias para la formación del mecanismo de colapso. 

Se calcula como sigue: 

Secciones r. 

L • 
p 

253 000 + 155 000 (M
1

/M ) 
r 

F y 
y 

(3.3.2) 

Secciones rectangulares, macizas o en cajón. 

211 000 r 
Lp • 

J52 000 + 211 000 (H1/M ) 

F 
y 

r ~ ---;;----L 
y Fy 

(3.3.3) 

En la región adyacente a la última articulación ;plástica, 
y en zonas que se conserven en el intervalo elástico al for· 
marse el mecanismo de colapso, la separación entre pun~ 
tos no soportados lateralmente debe ser tal que ee cum· 
plan los requisitos de la cláusula ;3.3.2.2 en vigas y de la 
sección 3.4 en columnas. 

En las expreo3ion~ anteriores. 

Mp = momento plástico resistente del miembro en e'3~ 
tudio. 

M1 = el menor de los momentos en los extremos del 
tramo no soportado lateralmente. 

= radio de giro alrededor del eje de menor mo­
mento de inercia. 

El cociente M¡jM,, es positivo. cuando el segmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en 
curvatura doble-, y negativo cuando lo hace en curvatura 
simple. 

EJ patín comprimido debe soportarse lateralmente en 
todas las secciones en que aparezcan articulaciones plás­
ticas asociadas con el mecanismo de colapso. 

b) Para aeccioneo tipo 3: 

Ma = FaSF, =Fa M, (3.3.4) 

S es el módulo de sección eJásúco del miembro ~n ne.' 
x:ón y M, = SF7 e5 el momento correspondi~nte a IR 
iniciar.ión de la fluencia en la sección en consideración. 

26 

\: 
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En secciones 1 o H flexionadas alrededor de cualquiera 
de sus ejes ccntroidales y principales puede tomarse un 
valor de Mn comprendido entre F R M, y F R M. calcu· 

lado por in~~~~~~~~.i_neai, temendó en cuenta que esos 
valo~~ cor~sponOen, respectivamente. a relacione:, an· 
cho/grur.so de los patines de 

830/ !f' y 540/fF:'. r "y ~ Y 

Si la rlt·:dún es alrededor del eje de mayor momento de 
inncia ~ comprobará. que la relación ancho/grueso del 
alma nu excede de la que corresponde al valor calculado 
de Mn. para lo que se interpolará linealmente entre W 
relaciones 

8000/~ y 5000/~ 
y - y 

correspondientes a F R M,. y F R M11, respectivamente. 

No hay limites en la :ongitud !in soporte lateral, en 
secciones tipo 1, 2 o 3, c~ando la sección transversal es 
circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando la viga, 
cualquiera que sea la forma de su sección tra.nsver~ se 
flexiona alrededor df'l eje de menor momento de inercia. 
Por con~iguiente, en estos casos la resistencia de disr.ño se 
determina con las ecuaciones 3.3.1 o 3.3.4. 

e) Para secc_!.o_~~_tip~-~~ 

Cuando tanto el alma como el patín comprimido co­
rre~ponden al tipo 4, de acuerdo con 2.3.1, el valor de Ma 
SC' d~lt·rmina con lo!5 crilr1 in5 para disernl d~-¡.erfilcS "de 

liln1i_n~ _lh:lg~~a -~~1)~~~0~-~-"n -~~~~-=-~ -- ·· 
(uando los patine::5 cumplan los requisitos de las sec­

donl'~ tipo l, 2 o ~. y las almas s~an t:po -t. el valor de 
:\tR se obtendrá de acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas 
normas. 

(uandn la~ almao; cumvlcn los r1·quisito5 df' las seccio­
ne-s tipo l, 2 o 3, y los patines son tipo 4, !:'*" distinguen 
tlos casos: 

1. Si el patín comprimido está formado por elemen­
tos planos no aliesa.do~, 

13.3.5) 

Q. se define en 2.3.6. 

2. Si ('1 patín comprimido está formado por element05 
plano~ atioados, 

(3.3.6) 

sft módulo de sccr:ión ('lectivo del elemento, se calcula 

con el ancho efectivo del patín comprimido, determinado 
1le acuerdo con 2.3.6, en \"rz del ancho total. El módulo de 

sección de perfiles simétricos respecto al eje de flexión 
puede calcularse, con!ervadoramente, utilizando el mismo 
ancho efectivo en el patin en tensión. 

Si el valor de Ma calculado con alguna de la.a ecuacio­

ne:~ 3.3.5 o :1.3.6 es mayor que el dano por la ec. 3.3.4, 
éste será d momento r~istentf" del elemento. 

En las expresiones anteriores, 

FR = 0.90 

z = módulo de sección plástico. 

S = módulo de sección dástico. 

~ = módulo de sccrión elá~tir:o efectivo. -· 
M. = ZF, = momento pl.istico resistente de la !ección. 

M, = SF 1 = momento corrc~pondiente a la aparición 
del esfuerzo de fluencia en la sección (sin 1:on· 
siderar e~{ue rzos residuales). 

F, = Esfurrzo de fluencia. 

3.3.:!.2 Miembros no 5oportado~ lateralm,.nte 

(L > L,). 

La re:sistl'ncia de ,t¡~,-:·1., ,¡e miembros en flexión cuyo 

patín comprimido esta provis-to 1lc 5-oportes laterales con 
separaciones mayorP.S que Lu, c .. igual a: 

a) Para secciones tipo l o 2 con rlos ejes de simetría, 
flexionadas aln:dcrlor deieje de mayor momento 
de inercia: 

M 
u 

pero no mayor que F R "1" 

0.28 M 
-~-L-P). 

M 
u 

(3.3.7) 

(3.3.8) 
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En vigas de sección transversal 1 o H, laminadas o he. 
chas con trés placas soldadas, M., momento resistente no· 
minal de la M:cción, cuando el pandeo lateral se inicia en 
el intervalo elástico, es igual a! 

M • u 

En secciones 1 o H laminadas o hechas con placas, de 
dimensiones semC"jantrs a las laminadas, puede tomarse: 

donde: 

M • el.,, 

' 
M ;. 

c2 · 

EAt 
(L/r ) 

y 

(3.3.10) 

(3.3.11) 

(3.3.12) 

En las ecuaciones anteriores F R es el factor de resi.s· 
tencia, que vale O. 90, A y d son el área total y el peralte 
de la sección comiidcrarla, 11 y r1 su momento de inercia 
y radio de giro respecto al eje de simetría situado en d 
plano del alma, 1 el gruc5o dE" patín comprimido, L la 
separación entre puntos de ese patin fijos lateralmente, j 
y r ... las constante-~ !ÍC' IO!Sión de Saint Venant y por ala· 
heo de la sección ~· C, que puede tomarse conservadora­
mente igual a la unidnd, está dado por: 

e = 0.60 + 0.40 M "'f\.I:! para tramos que ae flexionan 
en curvatura simple 

C = 0.60 - O.oiO M1jM, pero no menor que 0.4, para 
tramos que se flexionan en 
curvatura doble 

e = 1.0 cuando el momento flexionan· 
te en cualquier sección den­
tro del tramo no aoportado la­
teralmente es mayor que M~, 
o cuando el patín no está so­

portado lateralmeul• de m~· 
nera efectiva en uno de loe 
extremos del tramo 

M1 y M2 son., resprctivamente, d menor y el mayor de 
los momentos en los extremos del tramo en estudio, toma· 
dos en \·alor absoluto. 

En miembros de sección transversal en cajón (rectan­
gular hueca) se toma C. = O. 

L. ea la longitud máxima no ~porta1la lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar toda vía d mo­
mento plástico M, (no se exige capacidad de rotación), 
y L, la longitud que separa los intervalos df' aplicación 
de las ecs. 3.3.7 y 3.3.8 (la ec. 3.3.7 .. válida para 
L <L. y la 3.3.8 para L > L,). 

Lu y L, se calculan con las cxpr,csiones siguientes: 

Miembros de sección transversal 1: 

L 
u X 

u 

L 
r 

~~~a • .¡rl-+-,4=1 =+=x::;:;:;~,' (3:3.14) 

E es d módulo de elasticidad dd acero y G su módulo 
de elasticidad al esfuerzo cortante; se tomarán ig~ales a 
2 0<10 000 kg/cm2 y 784 000 kgjcm 2, mp<Ciivam~nte. 

En las ecuaciones anteriores, 

xu • 4.293 e •3.22QX,X 
r r 

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldadas, 
de proporciones semejantes a las laminadas, pueden uti· 
ltzarse las expresiones simplificadas 

dr 
L • 6.55 _:¡_ 

u X t 
u 

dr 
L 

6.55 _:¡_ .. 
r X t r 

donde 

p 
x. • 7.7 e <~>'J. 

t E 

28 

41 + -/1 + x2' 
u 

(3.3.15) 

Jl • 
+ 11 + 2' X 

r 
(3.3.16\ 

., 
•3,22X, X •2,4C (~)'J. 

:r r t E 

"• 
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d es d p<ralte de la m:chíu y t el grueso de patln com· 

primido. 

Miemhros de sección tram~\crsal rectangular, maciza o 

hueca: 
E -

L, = 0.91 CZF v' I,J 

' 
(3.3.17) 

E -
L, = 2.92 CZF, v' I,J = 3.22 L, (3.3.18) 

b) Para secciones tioo 3 o 4 con d03 ejes de simetría 
y para canales en las que está impedida la rota· 
ción alrededor del ej<" longitudinal, fle~ionadas· al­
rededor del eje rie mayor momento de inercia: 

2 
Si M,< T M,, 

0.28 H 

H 
u 

) (3.3.19) 

pero no maynr que FR "' 7 para secciones tipo 3 ni que el 
valor dado por la ec. 3.3.5 o 3.3.6 cuando las almas cum­
plen los requisitos de las ~eccione! l, 2 o 3 y los patin~ 

svn tipo 4. 

2 
Si M,> J M,, 

H.. ~ F H 
R _ R u (3.3.20) 

M,. se calcula con la ce. 3.:t'J o, cuando sean aplica­
bles, pueden utilizar~e las l'C!:i. :t3.10 a 3.3.12. Estas tres 
t·cuacionpc; pueden emplt·arse también para las canales, ha. 
cirndo en ellas 1~z = O. 

Los límites de aplicac.:ión de las diversa!' ecuaciones se 
..lelcrminan también con las ec::~. 3.3.13 n 3.3.18, pero al 
calcular .'(, y X, y al •plic•r las ces. 3.3.17 y 3.3.18 a 
mirmbros de sección tramven;al rectangular hueca debe 
!'U~tituirse Z por S. 

Cuando los p..ttines r;umplen los requisitos de las sec­
rionr-s tipo 1, 2 o ::\ y la!~- almas son tipo 4, el momento 

rl"sistente de diseño no debe e:<.cedrr el \'alor obtenido de 
acl!crdo con el inci~ 4.5.8 de estas normas. 

En miembros de secriún transversal en cajón {rectan­
gular huec:J.} se toma Ca = O. 

3.3.3 Resistencia de diseño al corta!l.!._~ 

Este artículo se aplica al alma (o almas, en d caso de 

miembro• de alma múltiple, como las secciones en cajón) 
de vigas y trabes de sección trans,·rrMI con dos ejes de 
simetría, sometidas a fuerzas cortantes alojadas en uno 
de los planos de simc:tria, que coincide con el alma cuan· 

do é&a es única o es paralelo a ellas en miembros con 
m~s de un ~ cuando el diseño queda regido por a}. 

guno de loe estados límite de resistencia al cortante. 

La rr:siatencia de diseño alS!!!lR!I_Ie--Ylt,. de_una_Tiga 
o trabe de ej_~ recto y sección transversal constante, d-e-­

seccicin ~ <; ~ e_'!_ ~j~n -es. 

(3.3.21) 

F R = 0.90 y V N e! la rC!'Iistenc.ia nominal, que se de­
termina como se indica a continuación. 

Al evaluar VN se tendrá en cuenta si la serción tiene 
una o más almas. 

a) E. ~ 1400 ¡ k ' ~ , F , 'IN • 0.66 Fy Aa 

·---- L. 

Si 

(J.3.:!2) 

El alma falla por cortante en el intervalo de endureci­
miento por deformación. 

b) Si 1400 ~ < 
y 

e} Si 

~ .( 1600/ fk •• 
y 

V - • 922 fF';k A 
N h/t a 

(3.3.23) 

1600 < - "'zooo 'F F, h F, 
t y 

se consideraih dos ca~o~: 

el} Estado limite de iniciación del pandeo del alma 

V a 
N 

nzffik. 
h/t 

A 
a (3.3.24) 

c2) Estado límit(" de ralla por- tensión diagonal 

922 ff 0.870 
V • [ (1 - ) 

N . h/t 4t+(a/h)' 

0.50 F 
+ 1 A 
~-+(a/h) 2 a 

(3.3.25) 

2g 
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d J Si 2000 J fk , < 
y 

se consideran dos cnsos: 

h 
t 

dl} Estado limite de iniciación del pandeo del alma 

V • 
N 

81:5 000 k 
(h/t) 2 A 

a 
(3.3.26} 

d2) Estado límitr- de falla por ten.siún diagonal 

V • 
N 

O.SO F 
(1 _ O.fi70 ) 

./t+(o/h) 1 

(3.3.27} 

Para podrr tomar como c•tndo límite la falla por ten· 
sión diagonal (ecs. 3.:l.25 y 3.3.2i} .la sección debe tener 
una sola al~a (secciones I laminad&.s o formadas por pla· 
cas} y e.t;tar reforzada con atiesadores transversales, di­
señados de acuerdo con el i~ciso 4.5 .. 7. 

En las expresiones anteriores A,. 1·s el área del alma~ 

igual al producto de ~~~ grueso, t, por el peralte total de 
la sección, d; h es t•l pf'raltf' dd alma 1 di~tancia libre 
entre patinrs); "a" la separaciUn e11tre atit>sariores tran&· 
versales. y k un cneficientc sin dimen~ione~. que ~e cnlcu­
Ia con la ce. 3.3.28. d, l1 y t !-P tornan en cm, y VN se 
obtiene ('n kh. Cuando la sección tir.ne dos o mas almas, 
A. es la ~uma de las árras de tudas rilas. 

5.0 -(2 /h): 
(~.3.28} 

k se toma igual a 5.0 cuandc )a relación a/h es mayor 
que 3.0 o que [260/(h/t) ]', y cuando no se emplean 
atiesador('s. En almas no atiesadas h/t __ n? --~~~C:._!Xceder 
de 260. 

3.3.4 Flexión y cortante combinado:; 

Cuando se nE"Ce5'itan atie~adores transversales y el co­
ciente V o/Mo está eomprendido entre loa limit .. 

deben satisfacer las tres r:oudicione;, siguientes: 

M¡¡~ Ha 
o. 727 < l. O 

Ma es la resistencia de diseño en nexión, C3lculada de 
acuerdo con el inciao 3.~.2.1 o 3.3.2.2, VR la resistencia 
de di.eño al cortante, inciso 3.3.~, y M o y \'o aon d mo· 
mento flexionante y 1~ fuerza cortante de diseño. 

3.4 Miembros f/exocomprimidos 

En esta sección se estudia el diseño de miembros de eje 
recto y sección transversal constante, con dos ejes de si· 
metrí~ sujetos a compresión y a flexión producida por 
momentos que obran alreclrdor de uno o de los do_,s ejes 
de simetría. Se designan, indistintamente, con las ·,pala-
bras ucolumna" o "elemento fle.xocomprimido". ' 

Para los fines de esta Slocción, las ~tructuras de las que 
forman parte los miembr'os flexocomprimídos se clasifi· 
can en "'regulares" e "irregulares". 

Una estructura "rewular" se rnracteriza porque está 
formada por un conjunto de mareos planos, provistos o 
no de contra\'("nteo vertical. con o sin m ~~roe; ri~idez., pura­
lelos o casi paralelos. ligados cntrf!' sí, l·n todos los nivE"­
les, por sistemas de piso rle resistencia y rigidez suficien· 
tec; para obligar a que todos los marr:o" y muros trahajen 
en oonjunto para soportal lils fuerzas laterales, produci­
das por viento o sismo, y para proporcionar a la estruc· 
tura la rigidez lateral ne('csaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo cnrgas verticales. Además, todos 
)os marco5' planos deben tener caracte-rísticas geométricas 
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben 
ser de la misma altura, aunque ésta varíe dt> un entre· 
piso a otro. 

Una estructura se considera 11irre~ular" cuando lo~ ele· 
mentas que la componen no constituyen marcos planos. 
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre sí, 
cuando los sistema~ de piso no tienen resistencia o rigidez 
adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos 
<:are<en de diafragmas horizontales, cuando la geometría 
de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a 
otros, cuando lu alturas de la columnas que forman par~ 
te de un mismo entrepiso son apreciablemente diferentes, 

J) 

' •• 
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24 

22 

20 

18 

5 195 1445 315 92 ···-40 
6 218 1734 410 106 
8 264 2312 678 142 

10 310 2891 1074 187 
12 356 3469 1626 243 

5 197 1445 391 105 
6 220 1734 502 121 
8 266 2312 804 159 

10 312 2891 1238 207 
12 358 3469 1834 265 

5 199 1445 445 114 
6 222 1734 567 131 
8 268 2312 893 171 

10 314 2891 1356 220 
12 360 3469 1985 279 

5 202 1445 538 
6 225 1734 678 

. SIMBOLOGIA 

= Momento de Inercia de la sección de acero (cm4/m). 

Ssup =Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra superior (cm3/m). 

Sinf =Módulo de Secc1ón de la sección de acero para la fibra inferior (cm3/m). 

W di = Peso propio de la lámina y el concreto (kg/m2). 

Vr = Cortante (kg). 

le =Momento de Inercia de la Sección Compuesta (cm4). 

L 

1.-

2.-

3.-

4.-

5.-

6.-

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra superior de la 
losa (cm3). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra inferior de la 
losa (cm3). • 

= Espesor de la losa de c,creto sobre las crestas (cm). 

= Separac1ón entre apoyos (m). 

NOTAS: 

Para el cálculo de las propiedades de la secc1ón compuesta se cons1deró 
concreto normal: Peso Volumétnco = 2300 kglm3 y f'c = 200 kg/cm2. 
La sobrecarga mostrada en las tablas está basada en las condiciones de 
un claro simplemente apoypdo, actuando la lámina como refuerzo positivo. 
Máximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las 
recomendaciones del Sieel Deck lnstitute (SOl), y estará limitada por la 
deflexión de U180, pero sin exceder de 1.9 cm. 
Criterios y métodos de diseño de acuerdo a la última edición del "Manual 
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frie", editado por el 
Amanean lron and Steellnstltute, 1986. 
Lámina galvanizada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado "B" 
(Fy=37 KSI). 
Esluerzo máximo de trabajo del acero: 1 ,560 kg/cm2. 
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···oJo~-1346 2305 2902 3498 
1053 1951 2581 3113 .. 836 ~1567~ . -·2294 c.2798 
672 --1274 - 1878 "2535 ·-... 

~-- . ~543·=--:·. 1047 1555 2210 
442 866 1298 1857 

·"". 360 .. 721 1091 1571 
'" . . 292 601 921 1338 

237 503 780 1145 
3.60 190 420 663 983 
3.80 .151 350 563 845 
4.00 290 478 728 
4.20 -·· 238 405 627 
4.40 194 341 540 
4.60 155 

~---

1408 
1248 3111 
1116 1352 1835 2316 2795 
907 1101 1597 2097 2532 

2.60 744 906 1321 ..,.1884 2310 
2.80 614 751 1102 1582 2119 
3.00 510 625 926 1338 1874 
320 ---~- 424 

523 782 1138 1604 
3.40 353 438 662 972 1380 
3.60 294 367 562 833 1192 
3.80 243 307 477 716 1033 
4.00 200 255 404 616 897 
4.20 163 211 342 529 781 

131 173 288 455 679 
103 139 241 389 591 

110 199 332 514 

20 1.80 1407 
2.00 1246 3109 
2.20 1115 '2794". 
2 40 1005 2531 
2.60 909 1089 1510 2308 
2 80 756 908 1292 2118 
3.00 633 763 1091 1953 \ 
3.20 532 643 926 1797 
3.40 449 545 790 1551 
3.60 379 462 676 1344 
3.80 320 392 579 1170 
4 00 269 332 496 
4.20 225 280 425 
4.40 188 236 364 
4.60 155 

80 

8 1.80 1404 2298 
2.00 1243 2041 3106 
2.20 1112 1831 2791 
2.40 1002 1656 2528 
2 60 910 1507 2305 
2.80 830 1380 2115 
3.00 761 1270 1950 
3.20 701 1174 1805 
3.40 584 1014 1678 
3.60 492 875 1564 
3.80 418 757 1417 
4.00 359 657 1244 
4.20 • ~310 571 1094 
4.40 269 496 965 
4.60 236 852 

80 204 753 
665 

NOTA: 

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro. 
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Perfil Resistencia• Factorll 
Laminado b, 

M" (kN m) (mm} 
100% 75% 50%· 

W410X39 2 000 380 359 332 

W16X26 1 650 3tl0 342 317 

b = 140 1 300 :ng 325 298 
t = 8.8 'l50 318 301 275 

d = 39'l 600 285 269 248 

W360X33 1 980 296 276 252 

W14X22 1 620 286 270 248 

IJ= 127 1 270 2li6 253 233 

t ~ R.5 910 245 233 213 

d = 349 550 218 205 188 

W310X39 2 020 318 298 271 

W12X26 1 640 297 280 257 

b = 165 1 260 275 261 243 

t = 9 7 880 252 242 225 

d = 310 500 226 215 201 
'--

----...... ~.-----·---· ,---
Ullt41 - Sección no Compuesta 
-. --· 
0111 Datos del Condición no Arriostrada 

r RNí 1, s, 
Perfil M,'j(N L' M,' par• 106mm4 103mm3 

Laminado L'mm 
kN m 100% m mm 

1 330 425 1 040 M, 197 2 000 193 6 000 55 2 
1 090 409 1 030 V, 448 3 000 155 7 000 44.1 
862 387 1 010 Lu 1 860 4 000 105 8 000 36 6 
630 356 989 1, 127 4 500 86.7 9 000 31.3 
398 310 94b S, 634 5 000 73.1 10 000 27.4 

1 130 300 807 M, 146 2 000 139 5 500 432 
1 070 280 707 V, 361 3 000 108 6 000 38.1 

842 27-1 764 1 u 1 720 4 000 70 3 7 000 30 8 
603 252 764 1, 82 7 4 500 58 4 8 000 25 9 
365 216 727 S, 474 5 000 49 7 

1 330 297 896 M, 165 3 000 153 6 600 69 1 
1 090 285 887 V, 320 4 000 130 7 000 62 2 

83!i 267 871 Lu 2 440 5 aoo 103 7 600 56 5 
583 242 845 1, 85 1 5 500 88 5 8 000 51 8 
~31 202 798 S, 549 6 000 77.7 8 500 47 8 -·-------- - -

Tabla obtentda dellrbro "Composrte floor Systems" de E Y L Chien y J K Rrtchie 
Ed. Canadran lnstrtute of Steel Construction 
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a) Vigo no compuesta l.J) Viga compues la 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas deformadas, con y sin acción 
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e) Esfuerzos y fuerz:1s 
equ¡valenres 

Fig. 3.6.6 DerornacJones unitarias y esfuerzos cuando la sc:ccioA desarrolla su 
resiste¡¡~ia m~xrr:1;.1. (e! CJC neurro plástico está denrro dt! la losa cie conc:-e:o) 

Bloque de compresión e~ d coneero: e = f'c*:. *be 

L:1 fue~a de te:1sión e:1 la vtgJ · ' ' 

.-\Jem:is: 

~ f'c *J.* be= .-\t • rY 

Despejando "a": 
a = (At*fy)/(be*t"c) 

¡\fomento resistente nominal: l 
i'vln = Cd, = Td1 

De la figura: 

d1 = d/2 .,-(te- a/2) 

~ ·\In- Td1- At''fv (d/1 +te -a/2) 
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w=a(CM+CV) 

En donde: 
1 = claro 
w = carga line:li 
a = ancho tributario 
CM = C~..a muerta 
CV = Carga viva má:uma 

w = 3.0 (42~2:'0)kg:fm" 

w = 2 0!0 k~im 

Momenro máximo· 
!Vlmá."~: = wJ=;s 
:'v[m:ix = 2 0!0 *!2=/8 
~tmáx = 36 !30 kg-m 

\¡fomento de di<eRo· 
:V[d = i.-+*36 130 kg-m 
Md =50 652 kg-m 

.I..J .v 
j ' 

~ce e ..... ,-,.......cccC'Y:*Y"Y:"'-ce 
.6. 4 

L i'.!..c .. , 

Pertil propuesto: \\i2 ¡ :'(.L! (fR 533X65.8 kgim) 

Are:~ de! pe:cil (.-\t) = 33.9 en' 

d:: 525 mm 
b = 165 mm 
rp= llA mm· 
t:l = 3.9 mm 

Utiliz:~r· Acero A-36 tY=2530 kg_'cm' 

hit:~= 52 5 cm/0.39 cm= 53.9 < 536ói( r't)~·: = 5366/(2530)'.·: = Hl6.7 
' 

o k 

-? Distribución de esfuerzos en secciones compuesr:~s complet:~mente plastificadas: 

Determinación del ancho ef~ctivo' be · 

;~) 2*1/3 = 2*( 1200/3) = 300 cm 
b) 2''sl2 = 2*(300/2) = 301) cm 
e) Dist:~ncia al borde d~ !osa 
d) ::•se = 2*8*9 cm= 1-l.l c:n ~ rige 
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Se::t fe = 250kgícin~ 

f*c = 0.3*250 = 200 kgicm0 

f'c = [1.05- (f*c/l250)]f*c = [ 1.05- (20011250)]200 = 1 íS kgícm0 

t., e= 178 kgícm0 > 0.85 f*c = 170 kgícrn° 

Per::t1te del bloque de compresión en la i<lsa: 

a= (At*fy)!(be*t"c) 
a= (33.9*2530)/(!44* 1 70) = 8.67 cm < 9-.() cm 

Entonces el eje neutrc plásnco está en la losa 'ie concreto. 

ivlornenro resistente nornjn;¡l: 

Mn = At*fy (d/2 ~ rc-{J/2)] 
' ' 

liv[n = S' 9*' .,0 [ ., - 7 )-'- 9 (S 6"'/")] .J. _).) ()_ • .),_ ' - . 1 -

Mn = 6 562 234 kg- cm 

iv[n = 6 562 2.3.1 kg- cm ( 1 m/1 OOcrn) = 65 622 kg-m 

o .'f )< 

•).t,_ ~ ~, >t Mn = 65 6!2 kg- cm > "Id= 50 652 kg-m ok 
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PRESENTACIÓN. 

En 1980 publiqué el libro "Estructuras de acero. Comportamiento y diseño", que ha sido 
utilizado como texto en escuelas y facultades de ingeniería de México y de otros países de 
habla hispana, y como obra de consulta por ingenieros dedicados al diseño de estructuras de 
acero. 

Algunos de los temas tratados en el libro, especialmente los relativos a la teoría básica, han 
cambiado poco en los casi veinte años que han transcurrido desde entonces, pero otros, que 
se refieren a la aplicación de esa teoría a la solución de problemas reales de diseño, se han 
transformado por completo. Los cambios se han debido a las numerosísimas investigaciones, 
teóricas y experimentales, realizadas en ese tiempo, y al estudio del comportamiento, no 
siempre satisfactorio, de edificaciones sujetas. a condiciones de carga extremas, 
ocasionadas, casi siempre, por temblores de tierra intensos. 

También se han transformado, de manera muy importante, las normas y reglamentos de 
diseño, pues se han incorporado en ellos los estudios mencionados y, además, ha cambiado 
la filosofía en la que se basan, al pasar del tradicional diseño por esfuerzos permisibles al 
diseño por estados limite o, como suele llamar en estructuras de acero, por factores de carga 
y resistencia. 

Por todas estas razones, parte del contenido del libro no es ya aplicable, por lo que conviene 
actualizarlo. A esa tarea, que no está terminada todavía, he dedicado buen número de horas 
de trabajo en los últimos dos o tres años. 

No pretendo, sin embargo, hacer una segunda edición, sino una obra nueva, que tendrá, 
inevitablemente, muchos aspectos comunes con la primera, pero en la que se le quitará 
importancia a la teoría pues, como mencione arriba, en muchos aspectos no ha cambiado, y 
se dará mayor énfasis a las aplicaciones, basadas, principalmente, en el diseño' por factores 
de carga y resistencia. 

En conversaciones con el lng. Osear de la Torre, actual Presidente de la Sociedad Mexicana 
de Ingeniería Estructural (SMIE), surgió la posibilidad de publicar el libro por capítulos, sin 
esperar a que esté totalmente terminado, con lo que se obtienen las ventajas de una 
publicación más rápida y de una forma de adquisición más fácil, para las personas 
interesadas en la obra. Se vuelve, además, a una tradición, la de las novelas por entregas 
que aparecían en los periódicos del siglo pasado ¡Que bueno seria que mis capítulos fuesen 
esperados, por los ingenieros estructurales, con un pequeñísimo porcentaje del interés que 
despertaban los Pérez Galdós, Balzac o Dickens en el público en general!. 

La publicación está siendo posible gracias al interés de la Fundación ICA en producir y 
distribuir material útil para la enseñanza de la ingeniería, la investigación y la práctica 
profesional, interés que quiero reconocer y agredecer; también agradezco el cuidadoso 
trabajo del Dr. Rodolfo Valles Mattox, vocal de la SMIE, quien ha coordinado la elaboración 
de las figuras y la escritura de mis manuscritos en su forma final. 
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Espero que la confianza que l)an depositado en mí la SMIE y la Fundación ICA se 
recompensada con una abundante venta de mi trabajo, lo que redundará erí un increm 
del patrimonio de la sociedad, a la que he cedido mis derechos de autor en lo que se refiere 
a la publicación y venta de los capítulos que irán apareciendo periódicamente. 

lng. Osear de Buen López de Heredia 
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CAPÍTULO 1. MIEMBROS EN TENSIÓN. 

1.1 INTRODUCCIÓN. 

Un miembro que transmite una fuerza de tensión entre dos puntos de una estructura es 
el elemento estructural más eficiente y de diseño más sencillo. Su eficiencia se debe a 
que la fuerza axial pr()duce esfuerzos _constantes en todo el material que Jo compone, 
d~ man~_!"(3_gu_e_!~do py~de trabajar al esfuerio maxímo permlsibleY, adenias~ -qu-e las 
ba_r:~a_s en tensión no se ¡pndean, pó"r lo-que no hay fenómenos de inestabilidad que 
son críticos, con frecuenci< ~n elementos estructurales de acero con otras condiciones 
de -carga. _ELdiªeó_q_ CQrJSj§te_er_:~_ comparar el esfuerzo, igual al cociente de la fuerza de 
tr~pajo entre el área, constante, de las secciones transversales, con el permisible, o la 
resistenc:iélLP!_g_duct_Q_ ~i!l á re~ el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la acción 
factorizada de diseño. -- ---- -------- -- - - ------ --- -- -

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

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

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

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

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

1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSIÓN. 

Los elementos en tensión se utilizan en bodegas y estructuras industriales como parte 
del contraventeo de las vigas y columnas de la cubierta y las paredes, con el doble 
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objeto de dar soporte lateral a secciones transversales escogidas y de resistir las 
fuerzas horizontales producidas por viento o sismo (Fig. 1.1 ), y como tirantes de 
largueros, que ayudan a alinearlos durante el montaje, y resisten la componente de la 
carga vertical paralela a la cubierta o la carga vertical total en las paredes, 
transmitiéndola a miembros horizontales de resistencia adecuada, al mismo tiempo que 
proporcionan soporte lateral a los largueros (Figs. 1.2 y 1.3). En estructuras ligeras se 

. emplean barras de sección transversal circular maciza que, por su gran esbeltez, no 
tienen resistencia en compresión, por lo que cuando las fuerzas en los contraventeos 
pueden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre 
haya uno que trabaje en tensión. 

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

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

(3). Armaduras verticales· transmiten el 
viento a la c1mentac1ón y dan soporte 
lateral a las columnas de los marcos 
rígidos. 

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

de fachada. 

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial. 

/ Tirante 
/Larguero 

Pórtico 

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales. 
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--Tirante 

A+- ~ j Larguero horiz >r al 

1 

A-

1.-.. 
a) Tirantes que reducen el claro de los largueros 

horizontales y transmiten el peso de la pared. 

} 

Tirante '-.,.. 

1 / 1 . 

Lámina de 
/la pared 

Larguero _/ · 
horizontal e 

CORTE A-A 

b) Tirante que proporciona apoyo 
lateral ante cargas de viento. 

Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales. 

3 

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

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

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

_t\1\1\/\11_ 

Fig. 1.5 A'rmaduras para puentes 
y edificios urbanos o industriales. 

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

También se usan elementos en tensión, con frecuencia cables. en puentes colgantes y 
atirantados, en cubiertas-colgantes, y para resistir los coceos de arcos y marcos rígidos 
(Fig. 1. 7). 

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados. 

1.3 SECCIONES. 

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

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

o L _lL _j T 1 
Barra Barra Ángulo Ángulo Ángulos Te 

redonda plana doble en estrella 

][ J~I I [ J D o 
/$1 

Dos ca!].ales Canales Sección H Secciones ,, Tubo ·~~,¡ 

con celosía en cajón 

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tensión. 

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSIÓN. 

El comportamiento de una barra en tensión se describe con una gráfica acci9n­
deformación, que relaciona la acción más significativa con un parámetro representativo 
de las deformaciones; la gráfica se traza para cargas crecientes, hasta la falla. La 
curva de interés relaciona los esfuerzos (o las fuerzas) con los alargamientos. 

La gráfica esfuerzo (o fuerza)-alargamiento de "un miembro en tensión es parecida a la 
de una probeta; sin embargo, hay diferencias importantes entre las dos. En la Fig. 1.9 
se muestra la gráfica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva 
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones 
pequeñas, la respuesta es elástica: si el miembro se descarga recupera la forma y 
dimensiones iniciales. El flujo plástico en zonas localizadas se inicia antes de que se 
alcance el limite de fluencia determinado con la probeta, debido a excentricidades 
inevitables en las cargas, variaciones en las dimensiones de las secciones 
transversales, agujeros o defectos que ocasionan concentraciones de esfuerzos, y , 
esfuerzos residuales de laminación o creados durante la fabrica~ión de la estructura; 
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ó 

comienza una zona de "flujo plástico restringido", que termina cuando todo el material 
---- .. 

fluye plásticamente. A partir de aquí, los alargamientos crecen bajo carga constante. 
hasta que las fibras empiezan a endurecerse por deformación, y la resistencia vuelve a 
aumentar. La región de "flujo plástico no restringido" define un límite de utilidad 
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga 
considerable. El otro estado límite de carga corresponde a la resistencia máxima. 

Carga P 

p 

t 

~ 
p 

0~---7~--~----~----~ o 25 50 75 100 

Carga P 

Comportamiento 
elástico l 

FlUJO raSIICO no restnngJdO 

EnaureCJmrento por 
deformaCión 

r-+~1+-+1.-~-+·1-------

1 FluJO plástico restringido 
0~--~----~----~----~ o 1.0 2.0 3.0 4.0 

E!ongaoón. por ciento Elongación, por crento. 
a) Probeta. b) Miembro completo. 

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

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

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

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

De acuerdo con la filosofía del diseño elástico, la aparición del esfuerzo de fluencia e 
un punto cualquiera de una s~_cci~6 -trarisversarconstituye-el-lírrute de-- u"tírida 
estructural de una barra en tensión. Sin embargo, si el comportamiento es dúctil, l. 
iñíCiación c:jE}j flujo ¡:>lásticq_'eri una zona-de concentración de esfuerz_os ocasionada, pe 
ejemplo_,_por l!Q.._ªg_ujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembrc 
mie_ntré!s gy~--~~- fuerzc¡ gue produce su plastificación total sí constituye un límite d' 
u!i_lidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, ademá~ 
pueden precipitar la falla dPI sistema del que forma parte la barra. Así, aunque 1< 
resistencia a la ruptura sJ '~ ser mayor que el producto del área de la secciór 
transversal por el esfuerzo ae fluencia del material, a causa principalmente de 
endurecimiento por deformación que precede a la ruptura, el flujo plástico general de 
ml~rnb_ro constituye uQ__estado limite de falla. 

Por otro lado, si la barra en tensión se une al resto de la estructura con remaches e 
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos y 
dependiendo de la reducción de área ocasionada y de las características mecánica~ 
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el área neta bajo una fuerza meno:: 
que la que ocasionaría el flujo plástico de la sección total. La fractura en la secciór, 
n~ta constituye un s~gundo estado límite de falla. Se presenta una situacfónseme]antE¿: 
cuando el: miembro en tensión está conectado al resto de la estructura a través dE­
algunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexión sea\ 
soldada. :' . 

. {.. ~~ 

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa_ el flujo _plás!i9Q...9~D.~rali~ª-ºº'' 
porque, _por las pequeñas dimensiones de la parte del miembro en la que están 
SitU8_Q9S, _ in~!:l_Yen poco en él. Además-;eñ esa zona-se Jfega -pronto aJ-endÜrecmiemto 
por deformación~ por lo- que el flujo plásticodel áré·a--ñefa no constituye tampoco un 
estado límite de interés. -- -- --- --- · --- ---- ------ ·-- -· · 

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

La resistencia _de diseño R, de un _elel1"1_~~_o es_truct~rªl_en tensión es el menor de los 
val()r_e§_g.L!_U()rrespol1ciel1 ¡;¡_los_ est§_IC:l_o!;_11111lte __ def!_ujo ¡:>lá~ti_cC?__en la sección total y de 
fractura en el área neta. --

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
FR = 0.90 
R, = A,F,.FR (1.1) 

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

R1 = A,FuFR (1.2) 
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1 

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

el esfuerzo de fluencia mínimo garantizado del material y Fu su esfuerzo mínimo de 

ruptura en tensión. Tomando .-11 y .~. en cm2
, y FY y Fu en kg/cm2

, R, se obtiene en 

kg. 

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

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

correspondientes a los dos estados límite, ecs. 1.1 y 1.2). Cuando A,/ A, ~ l.2F, ,' F,, , la 

falla es por flujo plástico general, mientras que si A,/ A, < 1.2 F,,j F,, el estado limite es el 

de fractura en la sección neta. 

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

En diseño por esfuerzos permisibles, el esfuerz_o_pe!l}1isible n_q_~ebe exced_e.r de 0.60F, 

en el área total ni de O.SOF en el área neta efe~t)v_a_ (re f. 1.2). 

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

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

Área total: A, = 20 x 2 5 = 50.0 cm: 

Área neta: A,= 50 0- 2(2 22+0 3)2.5 = 37.4 cm' 
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Dimensrones en cm. 

Fig. E1.1-1 Placa en tensión. 

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

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

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

b) Estado limite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 
R, = AJ.F. = 37.4 x4100x 0.75 xlo-' = 115.0 Ton 

" " 

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

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

A,.!A, =37.4/50.0=0.75; 1.20FyjF. =1.2x2530/4100=0.74 

Como A, 1 A, > 1.20 F,.,f F. el estado límite es el de flujo plástico en la sección 
total. 

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ. 

La esbeltez no infl~ye en la resistencia de los mie~b_r:os en tensión por lo que, desde: 
ese punto de vista, no es necesari_o_ imp_oner _ningún limite; si el elemento es una varilla 
o un cable, puede tener una esbeltez cualquiera. En miembros de otros tipos conviene 
no exceder un límite superior, para obtener cierta rigidez, que facilite su manejo y 
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ayude a evitar movimientos laterales o vibraciones indeseables bajo solicitaciones 
variables, como las inducidas por v1ento, sismo o, en estructuras industriales, por el 
movimiento de grúas u otros equipos. 

En la ref. 1.1 se indica que la relación de esbeltez L/ r de miembros en tensión puede 
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de 
300 en contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando estén 
sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones. Las tres referencias 1.2, 1.3 y 
1.4 fijan el mismo límite, 300, pero en las dos primeras se proporciona únicamente 
como una recomendación, mientras que de acuerdo con la última es obligatorio, a 
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las 
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de 
serv1cio. o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la 
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideración. 

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

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

1.8 ÁREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

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

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

1.8.1 Área neta. 

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

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

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

tamaño nominal del agujero, med1do normalmente a la dirección de los esfuerzos. 
b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de la pieza, el ancho neto de cada 

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

e) Cuando los agujeros están dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la 
pieza. o en zigzag, deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para 
determinar a cuál le corresponde el ancho neto menor. que es el que se utiliza para 
calcular el área neta. El ancho neto de cada parte, corresoondiente a cada 
t~ayectoria, se obtiene restando defancho total la s'uma de los-anchos· de todos los 
agujeros que se encuentran-ein-la trayectoria escogida, y sümar1do, para cada 

espacio entre aguj~~os cons_ec;).!l!~o-s ~la _c.a~~c:l_¡;¡_9_ s"j 4 g , donde ; -es ~~;p~~~ciÓn 
longitudinal, centro a centro, entre los dos agujeros considerados (paso) y g es la 
separación transversal, centro a centro, entre ellos (gramil). 

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

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

Cuando los agujeros están colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la 
sección neta crítica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig. 
1 . í O a es la sección AB. 



. •' 
' 

.! . 

12 

A 
1• S 1 S 1 .. " . 
1 :0. 

9 

9 

B 
G 

~) (~ 

Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensión. 

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

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

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

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

El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye uno de los 
aspectos críticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a 
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que 
constituyen puntos potenciales de iniciación de fallas; ese material endurecido debe 
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo frágil o por fatiga ba_:- ~argas 
de servicio. 1 

" 

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

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

A 

~si 1 

1---- -$-s 
10.0 '~ 1\ ,:.. 

35.0 ---~' ,. 

el "-~\ 1 
' 

1 ~ 1-----¡--
' 

7.5 lo IF 
., 

.. 
1· 12.0 ·1 ' 

Drmensiones en cm. '' 
Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2. 

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

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

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son: 
ABCD: 35-2x2.2= 30.60cm 

ABCEF: 35-3x2.2+12'/(4xl0)= 32.00cm 

ABEF: 35-2x2.2+12 2/(4x20)= 32.40cm 

La trayectoria critica es la ABCD, luego: 

An =30.60x2.0=61.2cm 2 

Por simple inspección se advierte que la trayectoria ABEF no es crítica en 
este caso, pues es más larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros. 
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EJEMPLO 1~.3· El ángulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (7/8") de diámetro, colocados en agujeros punzonados. 
Determine el área neta crítica. 

3.2 
·¡- ( "\ 1 ( ""\ 

1 

'- ./ -¡-' ./ -1 
15.2 

6.0 

6.0 

1 1 1 1 
~::.. 

f--~-,--1--,-
: 1 . 1 

1 11 1 11 1 11 1.11 
1 1 1 1 1 1 1 1 

a) Ángulo del ejemplo. 

l. 5.0~1- 5.0~1- 5.0~1 

1 

F 
-1 

1 1 1 1 

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

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

-~ -1- e 
b) Ángulo "desarrollado". 

H O 
Acotaciones en cm. 

Fig. E.1.3-1 Ángulo del ejemplo 1.3. 

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

El ancho del ángulo desarrollado es:~ 5.2 x 2'- 2.2 = 28.2 cm. 
El diámetro de cada agujero se toma igual a 2.2 + 0.3 = 2.5 cm. 

Anchos netos: 
ABCD: 28.2-2x2.5= 23.20cm 

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

EFBGCD: 28.2-4x2.5+2x52
/ 4x6.0 +52

/ 4x9.8 = 20.92cm 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

A. =20.92x2.2=46.03cm 2 

1.8.2 Área neta efectiva . 

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

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

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

El último factor, que es el más importante, sí se considera explícitamente en las ·l. 

especificaciones para diseño (refs. 1.1 a 1.4); la posición de los planos de corte de Jos 
tornillos o remaches respecto a la sección transversal del miembro influye 
significativamente en la eficiencia. 

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

1• •1 
L= Longitud de 
la conexión 

Placa de conexión 

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

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

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

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

Hasta ahora sólo se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin 
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos están distribuidos de manera no 
uniforme cuando la transmisión de fuerzas se efectúa c--'·'Jvés de algunas de las partes • 
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipL 1; de conexiones está en los 
agujeros, que no existen en las soldadas. J 

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

1---- Placa de conexión 

SuperfiCie de falla 

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

Área neta efectiva = A, =A,( 1-z) .... 

A" es el área neta'del miembro, L la longitud de la junta y r la distancia entre el' plano 
de cortante y el eje centroidal del elemento con"ectado. 

El factor de reducción del área neta es: 
X 

U=l--:>0.9 
L --- ---------

(1.3) ~-

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

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

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

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

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

A, =AV (1.4) 

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

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

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

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

e) 

d) 

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

A= área de los elementos conectados directamente . 
u =!.0 

Esta condición sólo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetración 
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se 
empleen filetes del mayor tamaño posible (el grueso de la placa), cualquiera que 
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9). 
Cuando la fuerza de tensión se transmite a una placa por medio de soldaduras 
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si 
L?. w: 

A =área de la placa. 
Si L?.2w U=!.OO 
Si 2w>L?.!.5w U=0.87 
Si 1.5w>L?.w U=0.75 
L es la longitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones 
de soldadura). 

En un perfil dado, conectado de una manera determinada, x es una propiedad 
geométrica; es igual a la distancia entre el plano de conexión, que es una cara del 
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el "miembro· puede 
ser una porción de la sección transversal. La longitud de la conexión, L , depende del 
número de sujetadores mecánicos, o de la longitud de la soldadura, que se requieran 
para transmitir la fuerza de tensión. En uniones remachadas o atornilladas L es la 
distancia, paralela a la linea de acción de la fuerza, entre el primero y el último de los 
sujetadores colocados en la hilera que tenga el número mayor de remaches o tornillos; 
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensión exterior (Fig. 1.14) .. En conexiones 
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente· a la 
línea de acción de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal 
además de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica 
substancialmente (Fig. 1.15). 

(a) '··-

(b) 

(e) 

Se trata como una r 

~· 11 
11 

Se trata como 
un angulo 

Se emplea la X más grande 

~· 11 
11 

r:==~==~ 

q;l;=:::> Se trata la m1tad 
del patin y el alma 
hasta el pnmer 
aguJero como un 

=:!j:::::::> angulo 

Se emplea la X mas grande 

Fig. 1.13 Determinación de x. 

Se emplea la x más grande 

•,j<'! , .. 

Fig. 1.14 Ángulo con agujeros en 
tresbolillo. 

Fig. 1.15 Determinación de L en 
uniones soldadas. 

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

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

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

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

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

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

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

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

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

ELoroblema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el ángulo en tensión de la Fig. 
1. 1 p, por ejemplo, o la placa a la que está conectado, también pueden fallar por 
cortdnte y tensión combinadas, lo mismo que cualquier miembro en tensión de .una 
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo . 
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Zona 

1• despatinad~ 1 

La falla se presenta por desprendimiento 
del area sombreada 

(a) 

(b) 

Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensión combinadas. 
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Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al: . 
' mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tensión, pues esto sucede sólo en casos' 

excepcionales. Se obtiene un modelo analítico más conservador, y que concuer.da de 
manera muy aceptable con resultados experimentales, sumando la resistencia a·l flujo 
en un plano con la de ruptura en el otro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12); se calculan dos 
resistencias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el área neta en 
tensión y al flujo plástico por cortante en el área total del plano o planos en cortante, y 
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el área o áreas netas en cortante y al 
flujo plástico en el área total en tensión. 

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

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

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

FR(0.6F,,A.c + FJ.AT,) 

FR = 0.75 

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

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

A.c =Área neta en cortante. 

A., =Área neta en tensión. 
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0.6Fr es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene ·de la teoría de Henky-Von Mises: 

-r r = Fr j J3 = 0.58Fr ""0.6Fr. Se supone, además, que el esfuerzo de ruptura en 

cortante es aproximadamente igual a 0.60F" . 

El estado límite de ruptura por cortante y tensión combinadas debe revisarse también 
en la periferia de las uniones soldadas; la resistencia se determina utilizando FR =O. 75 
y las áreas de los planos de fractura y flujo plástico. 

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

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tensión, respectivamente (Fig. 
1.16b) y r es el grueso de la placa. Para calcular las áreas _neJqs _cjª Ji'J Fig. 1.1 f:?.b 
deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud de cortante y 0.5 en la de tensión. De 
acuerdo con la sección 1.8.1, se utiliza eT diámetió nominal mas -1.5 mm. 

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

Fuerza de 
tensión 
pequeña 

(a) 

Fuerza cortante 
grande 

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

' --
EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de diseño en tensión del ángulo de la Fig. 

- ' 

E 1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 2530 y 
4100 Kg/cm2

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

1· L=24.0 •1 
- -- 6 - 1 

1 
7il 

' 1 

' + + /*' + ~le! 
t: p 

~," 

-x=2.39 

r- ---¡-"' 
6x4-24 
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E j T 

Acotaciones en cm 

Fig. E.1.4-1 Ángulo en tensión del ejemplo 1.4. 

Área total:. A,= 23.29 cm' 

Cálculo del área neta efectiva: A, = VA. 

Delaec. 1.3: V=l-x/l=l-2.39/24.0=0.90 

3.2 

,. 

' 

Ec. 1.4 

En la ref. 1.1 se indica que U es igual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la 
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3, 
puede tomarse U= 0.85 en vez de calcularlo con la ec. 1.4. 

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

El diámetro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 + 
0.15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en 0.15 cm 
adicionales. 
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Trayectoria ABC: Ancf'lo neto = (15.24 + 10.16- 0.95)- 2.52 = 24.45-2.5: 

=21.93cm 

Trayectoria ABDE: Ancho neto = 24.45 -2.52x 2 + 6.0~ /(4x 6.0)= 20 91 cm 

La trayectoria crítica es la ABDE. Área neta: A. = 20.91 x 0.?5 = 19.86 cm 2 

. ' Area neta efectiva: A,= 0.90x 19.86 = 17.87 cm· Ec. 1.4 

Resistencia de diseño 

Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
R, = 0_.9 x 23.29 x 2.53 = 53.03 ton Ec. 11 

Estado límite de fractura en la sección neta: 
R, = 0:75 x17~~7x4:10 = 54.95 ton Ec. 1.2 

Cortante v tensión combinados 
Haciendo la suposición usual de que la tens1ón se reparte de manera uniforme 
entre todos los tornillos, cada uno transmite 115 de la fuerza total. 

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

w ~ (~ 
Fig. E.1.4·2 Revisión por cortante y tensión combinados. 

En el caso e) la fuerza que puede ocas10nar la falla es 415 de la total. 

Caso a.· A., =(6.0+32-05x2.52Jl95=7.54cm 2 Este caso no es crítico, pues 
el área neta en tensión es mayor que en el caso b, y las áreas restantes son 
iguales. 

!Caso b. A., = (6.0 +3.2 -1 5 x 2.52 +6 O' /(4 x6.o)p.95 = 657 cm' 

A.c = (28.0- 2.5 x 2.52Jl 95 = 20.62 cm 2 

A7, = (6 O +3 2+6.0' /(4 x6.o)p.95 = 10.17 cm 2 

Are= 28.0x0 95 = 26.60cm 2 

F,,A,, = 4.1 x 6.57 = 26.94 Ton < 0.6F,A.c = 0.6 x 4.1 x 20.62 =50. 73 Ton 
Se aplica la ec. 1.6. 
FR(0.6F,Anc + FyAr,)= O. 75(0.6 x 4.1 x 20.62 + 2.53 x 1 0.17) = 57.34 Ton 
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Caso c. A,,= 6.57 cm' 

Anc = (16 0-1.5 x2.52)J 95 = 11.61 cm 2 

A1, = 10.17 cm' 

A"" =l6.0x0 95 =15.20cm' 

FuAnl = 4.1 x6.57 = 26.94 cm 2 < 0.6FuAnc = 0.6x 4.1 X 11.61 = 28.56 cm 2 

Rige la ec. 1.6. ' 
FR (o.6F"A"' + F,AJ= O 75(0.6 x 4 1 x 11.61 + 2.53 x 1 0.17)= 40.72 Ton 

25 

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse 
_por514: 4072x5/4=50.90Ton. 

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

EJEMPLO 1.5 Escoja una sección "H", soldada únicamente en los patines, con 
cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que res1sta las fuerzas de 
tensión sigu1entes. 

Por cargas muertas y v1vas: 100 ton. Por. sismo. 30 ton. Los esfuerzos de 
•. 2 

fluenc1a y de ruptura en tensión del acero, F_,. y F,, , son 2530 Kglcm y 

4100 Kg/cm2
• respectivamente. El miembro en estudio forma parte de la 

estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la 
ref. 1.19. 

1· 16.7 ·1 
____ 1:~=3.: 

31.7 

.____-_-_.¡--I i=3.:: 
Acotaciones en i::m. 

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

Acciones de diseño. P" 1 = 1 .4 x 100 = 140 O Ton 

P., =11(100+30)=143 O Ton 

Rige la combinación de cargas que incluye los efectos del s1smo. 
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Se ensayará un perfil W12" x 35 lblft (30. 5 cm x 52. 1 Kglm), tomado de la .-:f 
1.16, Vol. 1, cuya sección transversal tiene un área total: 

A1 = 66.5 cm 2 

Area neta efectiva. Como la sección es soldada, 

A, =UA1 

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

Delaec. 1.3: U=1-x/L=1-3.3/20=0.84<0.9 

A,= 0.84x 66.5 = 55.53 cm: 

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

R, = 0.9 x 66.5 x 2.53 = 151.4 ton 

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

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

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

Revisión de la esbeltez. Supóngase que el elemento en estudio tiene 6 m ::!e 
longitud y que es un miembro principal. 

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

1.10 PLACAS DE NUDO. 

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

3.8 20.3 
(a) 

(e) 

Fig.1.18 

6.2T 

3.8 
+----+-

3.8 

8.9 

8.9 

1-+-:~46.4 T. 
3.8 

6.2/2=3.1 T 

evl:~ 1• "'b 
' 1---r+V ~l 
',~M 

,,~, 2.:T 1r 
' 1 

2.3 T•---~ 
(b) 

Acotaciones en cm. 

'·0, 10.2 1 

'O_ M 

·'<r.~~-
v ' .,. 8.9 

'· 1 o__. ·--'--'----
3.4 T. 6.8 T. 

(d) 

Placa de nudo: secciones criticas. 

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

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

1 
h ., 

"' ' 1 Placa de nudo 

Columna 

T¡ 

i Fig. 1.19 Placa de nudo. 

Placa de nudo 

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

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

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

Para verificar los esfuerzos en la placa, en el extremo de una barra en tensión, se 
utiliza la hipótesis de Whitmore (ref. 1.15), según la cual los esfuerzos normales 
máximos en la placa de nudo se obtienen suponiendo que la fuerza en la pieza unida 
con ella se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de 
la placa, t, por un ancho efectivo, L,, perpendicular al eje de la pieza, que se obtiene 
trazando dos rectas inclinadas 30" respecto a ese eje, que se inician en los agujeros 
extremos de la primera hilera de tornillos, o en los extremos de los cordones de 

. soldadura, y terminan al cort~r una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos 
de la última hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es 
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20). 

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

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

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

2530 y 4100 kg/cm2
, para la placa. 

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

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

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

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

Resistencia de diseflo de los ángulos. 

Flujo plástico en la sección total: 
R, =0.9x48.38x3.515=!53.05ton Ec. 1.1 

Fractura en la sección neta: 
R, =0.75x35.3x4.9=129.73 ton Ec. 1.2 
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La soldadura es de filete, 
de 1.1 an (7/16'). 

Acotaaones en"QT1 
' ' ' '· 

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

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

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

F,A., = 4.1 X 12.41 = 50.81 < 0.6F,Anc = 0.6 X 4.1(18.0 +4.5J = 55.41 

Ec. 1. 6: FR (o.6F,A.., + FyAn )=o. 75(0.6 x 4. 1(1 8.0+ 4.5J + 2.53 x 12.41 )= 65.041 

El valor mínimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tensión 
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73 = 65.04t :. :. t = 1.99 cm. Se 
utilizaría una placa de 2. "~cm (718'?. 

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

0.9x 2.53x 25.4t = 129.73 :. t = 2.24 cm 

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

1.11. RESISTENCIA DE DISEÑO DE ELEMENTOS DE CONEXIÓN. 

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

1 
a) Conexiones excéntric&.~:- Los ejes de gravedad de los miembros cargados 

axialmente deben intersectarse en un punto; de no ser así, en el diseño han de 
incluirse los efectos de los momentos flexionantes y las fuerzas cortantes debidas a 
la excentricidad. 

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

1. Flujo plástico en tensión del elemento de conexión: 
FN = 0.9 

R, =A,F, 

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

2. Ruptura en tensión del elemento de conexión. 
F• = 0.75 

R/1 = AIIF,I 

(1.7) • 

al área de la sección de 

(1.8) 

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

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

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

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

F.= 0.9 

R. = 0.60A,F, (1.9) 
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Si el elemento está en compresión debe estudiarse el estado lim1te 
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada. como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico de pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de 1,, '~ y /3 (Fig. 1.21 ), 
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra 
multiplicando ese esfuerzo por el área de la sección de Whitmore. Se recomienda 
que en el cálculo del esfuerzo crítico se tome un factor de longitud efectiva k 
comprendido entre 0.5 y 0.65. 

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

1.12 ÁNGULOS AISLADOS EN TENSIÓN. 

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

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

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

Donde: 

Ref. 1.20: A, = 0.85A, 

Ref. 1.21: 

A, =área total del ángulo. 

U=l-x/L<5.0.9 
Esta es la ec. 1. 3. 
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x =excentricidad de la conexión (ver sec. 1.8.2). 
L =longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

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

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

1.13 ELEMENTOS DE LÁMINA DELGADA. 
' 1 

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

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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"APLICACIÓN DE NOitMAS Y ~ACIONES DI: f1SO EN Mtxlco 
PAllA EL DISEÑO DE ES1'1HTCJ11RAS DE ACEitO• 

por M. en l. Ismael V á ' n Martmez 

I. Introducción: 

En el p + la J1flÍClil:a del ftisr,iao • csttuctÍ!ras metálicas en México se limitaba 
biísi• amente a crear edificios, ~,.t ~.W.•u Reglamentos de Consll'1lcciQn vigentes 
sm.. •~ - -·--•~ Sl17'~··4--·> ·ewt .:..a--· · _t'fj la .._.... - ~........., --"'""'- • ---== - • li:ODSKJQ<L!Ones que SI!!'! a) 1Qi! 

fabricación y montaje de las propias esttnc1Urlls. Así , el estado actual del arte, en =mto 
al diseño de estructuras metálicas se refiere debe ser regido por criterios que asocien la 
seguridad de J;is mismas con la facilidad de fabricación y montaje, y en consecuencia con 
la economía del proyecto. 

En la actualidad, el tiempo para la fabricación y montaje de estructuras metálicas 
se ha reducido de manera muy importante gracias a los siguientes fuctores: 

a) El uso de programas de cómputo que fleTIIliten la elaboración de un análisis y 
diseño en forma tridiménsioru!l de m=a racional y eficiente. 

b) La utilización de programas que permiten el modeiado de la estructura en 
forma tridimensional para la elaboración de los planos de fabricación y 
montaje de manera automatizada. 

e) La fabricación de estructuras metálicas con técnicas C.N.C.(Computerized 
Numeric Control) con procesos automatizados de fabricación como corte en 
fria con sierra, taladrado, marcado, y corte térmico. Cabe señalar que para el 
total aprovechamiento de las máquinas C.N.C. se requiere de un congruente 

. diseño de conexiones de los diversos elementos que componen la estrUCtirra. 

Para tal efecto, es práctica común el diseño de conexiones totalmente 
atornilladas en campo logrando además una eficiente solución de montaje. 

Aunado a Jo anterior, el costo del acero estructural se ha visto reducido en los 
últimos años, factor que lo hace aún más competitivo frente a las estructuras de concreto. 
A pesar de todo lo anterior en nuestro país la estructura metálica no es tan frecuentemente 
utilizada como en otras naciones. Tal vez esto se deba a una falta de información tanto de 
los dueños de los inmuebles como de los constroctores de los mismos. E~ labor del 
Ingeniero Est:rncturista convencer tanto a los inversionistas como a los arquiteitos de las 
vent<Yas que ofrece la estructura metálica y entre otras podemos mencionar las siguientes: 

l. Claros más grandes: Las estructuras de acero estructural permiten construir 
fácilmente espacios de hasta 12 m x 12 m y aún más grandes, Jo cual le 
proporciona flexibilidad al propietano para la disposición de oficinas. 
Columnas más pequeñas: Las columnas de acero son más pequeñas que las de 
concreto. Esto posibilita. e!' uso más eficiente del espacio disponible y obstruye 
menos la visibilidad. 
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FABRICACIÓNDE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

2) Programas para el modelado tridimensional de las 
estructuras y elaboración automatizada de planos 
de fabricación y montaje . 
.>Debido a lá rápida fabricación de estructuras con las 

máquinas CNC es necesario iocrementar la velocidad 
de elaboración de los planos de fabricación y montaje. 

>Al utilizar conexiones atornilladas las tolerancias son 
minimas (1 o 2 mm.), por lo tanto se requ¡.:re una gran 
precisión en los planos de taller. 

JI rtn / :'.1maei Va:aue; ~lar!/ne: 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

>Los nuevos programas para la elaboración de los 
planos de taller poseen las siguientes ventajas: 

• Modelado totalmente tridimensional con elementos sólidos. 

• Elaboración automática de listas de materiales y tomillos. 

• Actualización automática de planos cuando sea necesario 
modificar el modelo por razones arquitectónicas o 
constructivas. 

• Generación de subrutinas automáticas para conexiones 
(macros). 

• Verificación automática de no interferencia de elementos. 

• Compatibilidad de los programas con las máquinas CNC. 

2itjumof2f}()f M en 1 Ismael Va:que: .1./arnne: 

7 
6 



FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

M. en l. /smaei ; ·.::=?J.·C _'. 1 :zrr:ne:: 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

3) Fabricación de estructuras metálicas con técnicas 
C.N.C. de procesos automatizados de fabricación 
utilizando conexiones atornilladas. 
>La utilización de procesos CNC para la fabricación de 

estructuras metálicas puede aplic2•co de dos maneras: 
• SOLUCIÓN AISLADA 

• SOLUCIÓN INTEGRAL 

]~lfunto'200/ ,l.{. en!. bmael Va::que: .1.1 c;rr:ine:: 
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FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

SOLUCIÓN AISLADA. 
>-Esta forma consiste en realizar un proceso de 

fabricación automatizada especifico sin tener conexión 
alguna con procesos previos o.subsecuentes. 

SOLUCIÓN INTEGRAL. 
>Esta solución adopta como filosofia de producción · 

relacionar dos o mas procesos de fabricación sobre un 
mismo elemento estableciéndose un flujo continuo de 
procesos subsecuentes. 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

,\.f. en 1 hmael Va:que: .\,famne= 
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FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

,'v{ en! lsmaei r~a:que: .\/an:nt:: 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLIC.A.sl 

TIPOS DE PROCESOS DE FABRICACIÓN 
MANEJADOS POR LAS MÁQUINAS CNC. 
A) Corte en frío 

B) Barrenación 

C) Marcado 

O) Corte térmico 

E) Soldadura 

2-::junu:YYJO! 

lO 

M en 1 hmael Va:que; /vlamne: 
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FABRICACIÓN O~ ESTRUCTURAS METÁL!CASJ 

A) CORTE EN FRIO. . 
>Se aplica en dos formas: 

• Sierra cinta: aplicado generaJmente para perliles menores. 

• Sierra de disco: aplicado a todo género de perfiles deo1co a 
su gran rigidez. 

>Grados de libertad gobernados: 
• Medida longitudinaJ de la pieza 

• El ángulo de corte. 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

M f:!n í. 1.-rnael Va:qu.::; \,fartme:; 
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FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 
B) BARRENACIÓN. 

>Existen dos procedimientos. para barren ación: 
• Punzonado: realizado vía sistemas hidraulicos que se 

traducsn en mayores velocidades de producción; pero con 
limitaciones en cuanto a diimetros y espesores. 

• Taladrado: consistente en un trabajo de desgaste mecanico 
por broca pudiendo atacar cualquier diametro y espesor 
requerido. 

>Grados de libertad gobernados: ' 
• Coordenada longitudinal 

• Gramil para cada barreno 

• Sensores de geometría para corrección de posicionamiento. 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

271junuY200/ M. en l. Ismael Va:que: !v[anme: 
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FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

C) MARCADO. 
>Consiste en el troquelado para la identificación de las 

piezas con relación a su etiqueta en el plano de 
montaje. 

>Grados de libertad gobernados: 
• Posición de la marca 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

~~ 

27/¡umo/2001 Al en !.Ismael Vá::que: .\tfartme; 

1 3 

. ·~ 

' ' 

14 



FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

O) CORTE TÉRMICO. 
>Este proceso se logra a través de la utilización de robots 

que manejan antorchas alimentadas por oxi-acetileno que 
permiten despatinar, desmembrar, biselar y en general 
crear cualquier forma hueca dentro del elemento. 

>Grados de libertad gobernados: 
• Movimiento longitudinal de la barra 

• Movimientos longitudinal. tranversal y elevación local del robot. 

• Giro vertical y horizontal del robot. ,, · 

• Sensores de geometria. 

!" 

FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

: 7'1¡umo/200 1 
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FABRICACIÓN DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 

E) SOLDADURA. 
>-En la actualidad no hay gran utilización de la técnica de 

CNC aplicada al proceso de soldadura para fabricación 
de estructura metálica. 

>-Lo más común es utilizar máquinas de soldadura 
automática exentas de ser gobernadas por cualquier 
control numérico. 

15 
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3. Requerimientos mínimos para muros de carga o arristramiensos dia,aooa:!es: 
Las. estructuras de· marcos resistenles a momento eliminan la rleeesidad de 
arriostramiento por un costo mínimo en edificios .de baja a mediana altura. 
Esto trae como consecuencia mayor flexibilidad para el uso del espacio y 

· menos limitaciones para la colocación de ventanas y puertas. 
4. Flexibilidad de diseño económico: claros grandes, vigas voladizas, paredes 

oblicuas, aberturas en el piso, cancterisricas· estéticas especiaLes y cargas 
Íiausuales pueden ac~ sin inconveniente utilizando acero. 

5. Fac:ili<hld pan la modificación y renovación: Si en el futuro se añaden cargas 
adicionales a la estructura.. el acero puede reforzarse fácilmente para que 
soporte el peso adicional. De la misma manera se puede construir nuevas 
aberturas en el piso para elevadores, escaleras y otros requerimientos 
mecánicos y arquitectónicos. 

6. Tiempo reducido de construcción: Las estructuras de acero pueden adquirirse. 
fabricarse y levantarse rápidamente. La facilidad con la que se puede diseñar y 
construir con perfiles de ~cero se presta para la construcción acelerada. 

7. Reducción de los costos ce los cimientos: El menor peso de acero requiere de 
cimientos más pequeños y menos costosos. 

8. Reducción de los costos de financiamiento: En vista de que las estructuras de 
acero pueden erigirse más rápidamente. el edificio podrá ser ocupado más 
pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de mtereses. Además si 
existen oficinas de alquiler en ei proyecto. el t1UJO de mgresos por tal concepto 
empezará más pronto. 

9. Desempeño. superior durante movimientos sís;-;ucos: La ductilidad que 
caracteriza el acero lo convierte en el material más adecuado y económico 
para resistir terremotos. El propietano debe tomar en cuenta cuán segura es la 
estructura y que porcentaje de ella es recuperable después de un terremoto. 
Las estructuras de acero maximizan estos dos factores . 

. 10. Completo reciclaje: La mayor parte del :1cero que se vende hoy en día ha sido 
reciclado. y prácticamente . todo el acero obtenido de demoliciones es 
reciclable en un 100%. 

II. Criterio de Diseño: 

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993 
(RCDF"93) y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (NTC-EM) consideran como criterio de diseño el de "Estados 
Límite" tal y como se señala en el Art. 182 que especifica que: "Toda estructura y cada 
una de sus partes deberán diseñarse para cumplir con Jos requisitos básicos siguientes: 

i) 

ii) 

Tener seguridad adecuada contra la aparición de todo estado límite de 
falla posible ante las combinaciones de acciones más desfavorables que 
que puedan presentarsé durante su vida esperada, y \ 
No rebasar ningún estado límite de servicio ante combinaciones de 
acciones que corresponden a condiciones normales de operación. 
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Se define como estado límite de tilia al- agotamiento de la capacidad de carga de 
la estructura. Para verific:~r que no se llegue al. estado límite de falla en algún elemento 
estructural se debe cumplir con la siguiente expresión: 

Donde: 
h = Factor de Reducción de la Resistencia 
R.,. = R esistf'T!Cia de DiseBo 
F, = Factor-de Carga 
F:w:~ = Ft=a o MomentO actuante. 

Se define como estado límite de servicio a la ocurrencia de desplazamientos, 
agrietamientos, vibraciones o daños que afecten el correcto funcionamiento de la 
edificación, pero que no perjudiquen su capacidad para soportar cargas. 

El Art. 184 del RCDF'93 señala que para efectos de deformaciones no se deberán 
exceder los valores siguientes: 

a) Parn flecha vertical (fracción I del :\rt. 184): ''Una flecha vertical. incluyendo 
los efectos a largo plazo. igual <.ti claro entre 240. más 0.5 cm." 

b) Para deflexión horizontal (fracción II del Art. 184 ): "para diseño sísmico se 
observará lo dispuesto en los anículos 209 a 211 de este Reglamento." 

A su vez el Art. 209 del RCDF'93 especitica que los desplazamientos laterales 
"no excederán de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes. salvo que los 
elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables. como los muros de 
mampostería, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran daños 
por las deformaciones de ésta. En tal caso el limite en cuestión sera de 0.012." 

· . Además las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo en su 
sección 4.1 señala que: "Las deformaciones se calcularán multiplicando por Q las 
cuasadas por las fuerzas sísmicas reducidas cuando se emplee el método estatico de 
análisis ... " 

El RCDF'93 permite el uso de otros criterios de diseño como se sc~ala en su Art. 
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podrán emplear criterios de dis~ño diferentes 
de los especificados en este capitulo y en las Normas Técnicas Complementarias si se 
justifica. a satisfacción del Departamento, que los procedimientos de diseño empleados 
dan lugar a nivele~ de seguridad no menores que los que se obtengan empleando los 
previstos en este Ordenamient<l: tal justificación deberá realizarse previamente a la 
solicitud de la licencia. 

En Estados Unidos de Noneaménca exiten dos Reglamentos que son los más 
usados para el diseño de estructuras metálicas: estos son los siguientes: 
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Donde: 

a) "Load and Resistance F:JCtor Design" (L.R.F.D.): que podría traducirse como 
ilis.eño con carga y resistem:ia factorizada que sigue el mismo criterio de ' 
diseño del RCDF'93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento 
también es aplicable la siguiente expresión para la revisión de los estados 
límite de falla: 

b) "Allowable Stress Design" (A.S.D.): que podría traducirse como diseño por 
esfuerzoo adinisibles qu ~ se podría explicar con la siguiente expresión: 

fadm>f,,:t 

fadm = Esfuerzo admisible 
focr = Esfuerzo actuante 

Cabe mencionar que este Reglamento A.S.D. ia un diseño más conservador que 
con el L.R.F.D. En la actualidad, de los dos Reglam.:ntos antes mencionados el que se 
utiliz:: con más frecuencia en Estados Grurios es e! L.R.F.D. 

III. Clasific::acióa de bs Construcciones: 

El Art 174 del RCDF'9} hace distinción entre los diferentes grupos de 
construcciones de acuerdo a su importancia: 

i) 

ii) 

,. 
Grupo A: "Edificaciones cuya falla estructural podría causar la pérdida a e 
un número elevado de vidas o pérdidas económicas ·o culturales 
excepcionalmente altas o que constituyan un peligro significativo por 
contener sustancias tóx1cas o explosiYas. así como edificaciones cuyo 
funcionamiento es esencial a raíz de una emergencia urbana ... " 
Grupo B: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda. oficinas y locales 
comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales no 
incluidas en el Grupo A. las que se subdividen en:" 

a) Sub grupo B 1: Edit!cac10nes con altura h >=30m, y área A >=6000 m'. 
para zonal y II o con altura h >=15m, y área A >=3000 m', para zona lll. 

b) Subgrupo B2: Las demás de este grupo. 

A su vez las NTC-EM hace una categorización de las edificaciones en el capitulo 
1.3 de acuerdo a su tipo de estruclúración: 

i) Estmcturas tipo 1: Marcos rígidos o estructuras continuas con 
conexiones rígidas. 
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ü) Estructl.ll'llS tipo 2: EstruCturas con conexiones que permiten rotaciones 
relativas. 

IV. Acciones: 

a) Permanentes 
b) Variables 
a) Accidentales 

T¡pos de Carga: 

C.M. = Carga Muerta 
C.V. =Carga Viva Máxima 
C.V.R. =Carga Viva Reducida 
SIS =Sismo 
·vrE =Viento 
GRA = Granizo 
N1E =Nieve 

Factores de Carga: 

1.4 Carga Gravüacional 1.4 (C.M. +C.V.) 
1.5 Grupo A 
1 i Cargas Sísm1c;1S 1.1 (C.M. + C.V.R. + S!S) 
0.9 Viento 

V. Cargas por sismo: 

Artículo 203: Análisis bajo la acción de dos componentes horizontales 
ort0gonales no simultáneas. 

Artículo 205: Zonas Sísmicas. 

Tipo 1: 
Tipo Il: 
Tipo III: 

Terreno Firme 
Suelo de baja rigidez 
Arcillas blandas 

Vl. Análisis del Edificio Prototipo: 

Análisis estructural con el programa ET ABS (Extended Three Dimensional 
Analysis ofBuilding Sysrems). 

19 
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V . .\ZQUEZ MARTÍNEZ INGENIEROS S.A. de C.V. 

MIEMBROS EN TENSIÓN 

1,1- Introducción: 

Un elemento a tensión es el que trabaja en forma más eficiente y de diseño más 
sencillo. La fuerza axial (tensión) produce en el miembro esfuerzos constantes en todo 
el material de manera que todo puede trabajar al esfuerzo máximo permisible, además 
de que los elementos en tensión no se pandean. 

El diseño consiste en comparar el esfuerzo\, igual al cociente de la fuerza de 
\ 

trabajo entre el área, constante, de las secciones tránsversales, con el permisible, o 
la resistencia, producto del área por el esfuerzo de fluencia o de ruptura. con la acción 
factorizada de diseño. 

1 .2- Uso de Miembros en Tensión. 

1 . 3- Secciones 

1.4- Comportamiento de elementos en Tensión. 

1. 5- Estados Límite 

1.6- Resistencia de Diseño 

1 . 7- Relaciones de Esbeltez 

1.8- Areas de las Secc1ones Transversales 

1 .8.1- Area Neta 
1 .8.2- Area Neta Efectiva 

1.9- Resistencia a la Ruptura por Cortante y Tensión Combinadas 

A'. Revolución No. 37-1, 1" p1•w. Col. S:Ju Pedro de lo<. Pmo.-... Mt!xko D.F. Tcl: 5}( ... 7910. Te!fF.a·:: 516-1-133 
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Miembros en compresión (la columna a1slada) 5 

CAPÍTULO 2. MIEMBROS EN COMPRESIÓN (LA COLUMNA AISLADA) 

2.1 INTRODUCCIÓN 

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

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

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen 
tener dos ejes de simetría; cuando es así, para que no haya flexión el material ha de 
ser homogéneo e isótropo y, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales, 
éstos tienen que ser, también, simétricos respecto a los dos ejes. 

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

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

En muchos problemas de diseño estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores 
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya 
fracturas; pequeños incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos 
desproporcionados de las deformaciones, los cálculos se basan en la forma y 
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposición de causas y 
efectos. El diseño consiste en dimensionar los miembros que componen la 
estructura ·de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea 
menor que las acc1ones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos, los esfuerzos 
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6 Mrembros en comprestón (la columna atslada) 

máximos no sobrepasarán un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo 
de fluencia. 

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el diseño 
ya no se básá' eñ ei calculo de-eSfue.rzoi~O() en la investigación de su ,estado de 
eqUIIiOrío, que pÜ.ede-llegar a-ser inesta~I3· __ P.!=!réi__Yéllores quizá reducidos de las 
cargas. La resistencia de una barra-·comprimida no depende de la magnitud de los 
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable. caracterizado 
porque pequeños incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de 
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la_pérdida repentina y total de 
rigidez de un elemento estructural, o de _U_Q.á estn¿gt_l,m;u:oiTlp.Leta._ que acompaña el 
paso del equilibrio estable al inestable; se caracterizaJ~~..!'Jél pérdida de resistencia y 
la aparición de fuertesde_forTiíac;io_o_es:-denatüraTeza diferente de las que existían 
antes de que se iniciase el fenómeno). 

El estudio de las columnas se inició hace varios siglos. Los aspectos principales del 
cálculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas. que se pandean- en el 
intervalo elástico, fueron resueltos por--EÚ1e-r.-en}~44;_-sio_embargo, a pesar de que 
su solUCIÓn es correcta cUáiidó- ra·¡¡ cofunim3s fallan ¡:¡or ¡:¡andeo. por flexión en un 
plano pnncipal de Tnercia~-tia]o esfuerzos decompresíón meñores que el límite de 
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato, 
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo 
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por la 
teoría. 

La aparente discrepancia entre los resultados teóricos y los experimentales fue 
aélarada por Lamarle, en 1845, al establecer el límite de proporcionalidad como 
lím1tecíeaplicación-de la formula de Euler. -- --- · ---- · 

~l')ge~ser, Considére y van Karman extendieron la teoría al intervalo inelástico, en 
trabajos re~lizados a fines del siglo XIX y principios del XX. y los últimos puntos 
dudosos fuergn_a_clarados por Shanley,en 1947. En la actualidad, después de 250 
años de estudio, el problema teórico de la columna aislada perfecta está resuelto en 
forma definitiva, pero quedan todavía muchos aspectos por resolver, relativos a 
columnas reales que forman parte de estructuras. 

El emple~9._e_ aceriJS de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y 
la__utilizaclón _de_nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las 
estructurª~.f!lodernas sean, en gene~al, esbeltas, por_ lo que los fenómenos de 
i~_~tabilid_ad ___ adq_ujeref1. una .enorme importancia que hace aumentar la 
trasceo_dencja _del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la 
base d_~!_~s~udio de todos los casos de inestabilidad. 
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Miembros en compresión (la columna aislada! 7 

2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

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

Entre Jos elementos que suelen diseñarse como si trabajasen en compresión pura 
estérlfas cúerdas, diagonales y montantes de armaduras. cuando no~i=<Jrgas 
exteriores aplica_Sl~s-tuEii-~e Jos--n-udo~_(Fig. 1.5); excepto en armaduras muy 
robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexión producida por la 
continuidad en Jos nudos y por el peso propio de los elementos. 

También se diseñan en compresió[l_ axiaU_p_s_pu_ntaJe_s__Q_e_c_ont[aventeo_de techos y 
paredes de bodegas y estructuras industriales (Fig. 1.1) y, a veces, las diagonales 
de Jos contraventeos verticales de edificios (Fig. 2.1 a), cuando se unen con el resto 
de la estructura de manera que la transmisión de momentos sea mínima. 

- -
-
-

a) O&agonales de contraventeo de 
edrlioos c¡ue b'aba,an en compresl6n 

b) Columnas que soportan sólo cargas 
verticales 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

,. 

. ,, 

Otros casos_ f~cuentes son las_ plumas de gruas y las torres atirantadas para 
transml?19D_d!:l_e_Qergía eléctrica. que suelen hacerse con ángulos o tubos (Fig. 1.6); 
además de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos 
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las 
torres de transmisión autosoportadas (Fig. 1.6). 

Algunas columnas de edificios se diseñan para resistir sólo cargas11erticales; tienen 
una rig]gE'!z rijücho ~riienor -queJa d~Cresto~_o __ están_ ligadas a la estructura con 
union~s_g_l!.~_no J~élr:t~miten n:!OIJ1~nto_;_pu_e_den consi.Qerarse en compresi6n axial (Fig. 
2.1b). 

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

4 
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8 Miembros en compresión lla columna atslada) 

2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESIÓN 

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

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

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

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

L _jL _j 
1 T [] 

Ángulo Ángulo Ángulos Te Dos canales 
doble en estrella 

------

J [ I [ J D o ------
Canales Sección H Secc1ones Tubo 

con celosía en caJón 

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos. 

S 



Miembros en compresión (la columna aislada) 9 

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

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

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

1. 

\-'·. 

6 
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10 Miembros en comores1ón (la columna atslada) 

2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS 

El comportamiento de las columnas depende_._~n bu_l:!ll'!_rnf!clida, de su esbeltez, es 
decir,-de-la-relación- entre--su· -!Ongltucfy · l_as _ di0ensi~?_n~_s_ d!:! las secciones 
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas, inte[medias 
y largas..:. (?e está~~poniendo,_¡>()_r ahpra, gue E!Lºª-8deQ._IQ.~J no es critico). 

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificación completa, 
P,. = A,F, ; su cap~_c;_ida'!__de carga no es afectada por ninguna forma de inestabilidad; 

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

tra~sver:;~l~s. y del esfuerzo de fluencia Fy del acero; la falla es por aplastamiento. 

El colapso d~ columnas más_laifiªS-~e presenta acp!)1JJañ_adC) por un rªpido aumento 
de las deflexiones laterales oto_r~ic~nales_,_o JJOr una G()rn_b_lr¡::Ic_i_ó_rl de _a_l1lº-a.§;_e_s_ UIJ.a 
falla por inestabilidad. 

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales:-ii1Ciuyeildo los residuales de compresión, no llegan todavía al 
limite d~-j)roporclonalidac{ -en ningún punto, en el instante en que empieza el 
pandeo .. Ja_resistencia máxima es función de las rigideces en flexión, El, y El,., y 

en torsión, EC y GJ; no dep~~~~ del esfuerzo de fluenc;ia_ del material. 

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportar:n~E:Jnt~~r:riáS:-cofuQl~o que las anteriores. Fallan también por inestabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del material qúe las. compone está plastificado; la falla . es por inestabilidad 
inelástica.- La resistencia depende tanto de la rigid~z: d.eJ rniernt¡ro co-mo _cl'eTesfÚerzo 
delllieñ~cia i:Jel material; así -como de ia forma y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la magnitud y distribución de lose;sfuerzos residuales. 

----------- -----· ------------- ---- -

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

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

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que no hay pandeo, que falla por 
aplas_ta_r:Q.~_nto C~1J_OdQ.@ _cªrllil_ª-lgª_nza.~_l_'{<;~lqr_d_e. flV~f1c;:ja_J',.= A,F, .. _(Bajo ciertas 



_ _.._ ............ ~ .. 

\,'-·íc 

Miembros en compresión (la columna a1slada) 11 

condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a ..l,F, ). Los desplazamientos laterales de 

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

p 

py - - - - - -:::..-o-----

(a) 

w V 

(11) 
- - - - - - - - - - . 

p ' 
(1) 

~-6 (11) 

PT ,,---,, 

-~· 

(b) 
r, '"'"'" ~ ..... 

\ ,.\ 

/ "'--..._Punto de b1furcac1ón 
del equilibno 

w 

p 

( 1) 

(11) ./' 

w 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

Las curv_~cjeJa _F_ig. 2.3b corre;;p_onpen a una columna _de_IQngitud intermedia: el 
pa_odeo se _i_r1icié! cuandp los esfuerzos nprmales máximos han sobrepasado el lím'e 
de___m:QQorcionjllicj_a_d, pero antes de que lleguen al punto de fluencia. es decir. en ei 
intervalo inelástico. Como se verá más adelante. el pandeo comienza cuando la 
carga alcanza eJ~?IOr predicho por la-feoría del módulo Íangente, P,_, y la columna 

' '· 
.1 

' 

., 
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12 Miembros en compresión (la columna atslada! 

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

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza bajo esfuerzos menores gu~. e¡I_HmitE!_ de proporcionalidad:y-ía carga-Critica 
PCE es menor que P, (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga critica de 

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

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoría, permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor critico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexiones laterales (curvas 1, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas 11), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de los 
desplazamientos w. La carga de colapso, ?,11 , es muy poco mayor que la de 
pandeo. 

En las Figs. 2.3b y 2,_3c, para columnas intermedias y _lar~. se han dibujado con 
línea punteada las curvas carga axial-deflexión que S~Q~ten_9ri'ª-~-.!'LI1ubiese 
imperfecciones iniciales (!_as curvª~ _ _!ra~adEs_ CO!LJLneª·-·ILena ___ descrjb_en el 
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso_ no hay_ ¡Jan_deo propiamente 
dicho, sino las deformacíOnesiaTeraTesciue existen desde que se inicia el proceso de 
carga, crecen primero lentamente y después e[} forma ·rápida~- hasta que s~oduce -------------- - -- . ·-- --·. . . .. . --- -

~~a~_a __ de_la_pie~a. 

Enjª..Eis:_2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas 
perfectas, que fallan _20r aplaS!ªmi~n~_Q_pgr_¡:>_a_ndeo por _flexlór1,-erl-función-de SUS 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métOdC>_S __ eXpE;!_r!':'leri!aleii (~araef acero A36, el_Qunto __ !? __ ~orr~s:QQnde-a ·una- relaci_()_ll_ 
Id!_ d~al~_9edor qe_l_Q_). 

Las columnas -~uy _corta~- pued~n resistir cargas mayores que P,. pues es posible 

que se endurezcan por deformación antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4 ). pero esa 
sobrerresisteriCiano se-considera nunca en el diseño. 

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en 
el_in~e0'é31~ei~~HG_o~u res!stencia s~ cl_~!_erl!l!r1~ c;()n_léJ fórmula de Euler. 

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos 
residuales existentes en la columna. 

9 
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Por último, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que 
taiTiin por pand_eQ:inf!lástiCo, · --------- - - ·- - -- · · ---- ··- · · · · · 

p 

E r 1 =Falla por aplastamrento 
\ B /Pe,¡ 11 =Falla por pandeo rnelástrco Py ' 111 =Falla por pandeo eléstrco 
A-

~ 

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

Py/2 1 e p =--
-~------- ere (Ur}2 

1 
1 

1 1 

1 
1 
1 

D 
1 
1 

1 

u' 
11 111 

,, 

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

La determinación de la carga crítica de pandeo elástico es un problema resuelto. si 
se conoce~~ ~~o~cj_i_fion~:;-~ae __ apoyo ae-la- colürrma; se'ctieñta con fórmulas 
"exactas" par9__determinarla; la posición del punto B se conoce también con buena 
precisión. 

Los métodos para determinar la carga crítica de ¡Jandeo inelástico son, en cambio, 
laboriOsos y-poco predsos:-sin embargo, Ía cur\ia-que relaciona esas cargas_ c;on la 
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos B y C: el diseño de las 
columnas que fallan por pandeo inelastico súiasa -eri ·uña -curva semTempirica- que 
une esos ... dospurifos; en algunos casos se utiliza la curva más seríólla, que es la 
recta BC. --- --

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

P,. cuando la esbeltez de la columna es nula; no aparece el tramo horizontal AB, 

pero la curva coincide prácticamente con él. 

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

. ' 

'• 
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2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

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

2.6.1 Pandeo elástico 

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

p p 

~ ~- .X~ ~ 
1 
·z 
1 

• 
~1 

1 
1 
1 

L 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

0 0 

p p 

a) b) 

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada. 

En esas condiciones la forma recta corresponde a un estado de equilibrio entre las 
fuerzas exteriores e interiores, puesto que en cualquier sección transversal hay un 
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la 
misma intensidad y línea de acción que P. 

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

1 1 



24 Miembros en compresión (la columna atslada) 

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

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

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

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

Si P es pequeña, 

Si P es grande, 

Para un cierto valor intermedio de P , 

Pv < EI/R 

Pv > EI/R 

Pv = EI/R 

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

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

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la 
columna y en la aplicación de la carga (las que, si existen, hacen que la flexión 
empiece a manifestarse para valores pequeños de P y aumente con ella); se 
presenta cuando no hay ninguna imperfección, ya que al alcanzar la carga el valor 
crítico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. {Para que haya_ Pª-n9.eo __ l_9 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente axial, 
de manera que s~ manteng_? __ ~-~~~~n lai" ~rJ.m~r_a~~ei?P?_s~Jiasta c¡ue_.,z>_ alcance el 
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valor critico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
carga la cofümn-a no s~_ndea,~sino _empieza -a flexionarse-desdeuuriprincipio y 
llega eventualmente a un estado de eQ!!i![b_~g ___ Ln_estªble, en forma gradual. a 
diferencia del pandeo, gl"ie es un fenómeno instantáneo). Esto no quiere decir que la 
columna se flexione -nec-esaiíaménte~pero-a--semeja riza de lo que sucede en todos 
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la práctica, 
además, las imperfecciones inevitables, aún siendo muy pequeñas, hacen que la 
flexión se inicie bajo cargas de poca intensidad. 

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

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

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexión) de dos columnas, 
una recta y cargada axialmente (representada con 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 
gráfica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las 
deformaciones laterales, que aumentan rápidamente con incrementos pequeños de 
P hasta llegar, poco después, a la carga máxima que puede soportar la columna, 
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 deformación, sin 
que haya pandeo propiamente dicho: la compresión alcanza su intensidad máxima 
sin pasar por un valor critico, que se caracteriza (curva con linea llena) por una 
"bifurcación del equilibrio". (Cuando la carga alcanza el valor crítico se llega a un 
punto de bifurcación del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse 
recta, deformándose sólo por compresión, o adoptar otras configuraciones en 
equilibrio, cercanas a la recta. que se caracterizan por la aparición de una nueva 
deformación, la flexión. Un hecho análogo caracteriza todos los fenómenos de 
pandeo). 
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2.6.1.1 Determinación de la carga critica 

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

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

d 2v / di 2 = v·, se llega a: 

EI,v" +Pv =O 

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

' ' P =n-;r-EI, 
cr.r L2 

n es un numero.-positivo cualquiera. 

El eje de la columna deformada es una senoide; el número de ondas queda definido 
por n. -~¡·¡;-:=.-l·_:-.1~ .. C::.~)U111_~·a se pandea en una semionda, en dos si n = ~, etc.; a ~ 
cada modo superior _d_~~n_deo le corrl:lsponde unacarga crítica más elevada. <. 

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

p = ;r2 El' 
crx L2 

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

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

;r 2 El 
Pa =-, (2.11) 

L-

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

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

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

donde 

n¡r 
v = C1senJ..,z = C,sen-z 

L 

),, =~Pa/EI =J~z 2 1r 2 EI/L)/EI =n!r/L 
Haciendo n = 1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha máxima, en el centro de la 

columna: 

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

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

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

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

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

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

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la crítica, 
pues el rápido crecimiento de los esfuerzos hace que la sección central se plastifique 
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en 
el intervalo plástico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba 
del límite de proporcionalidad). 
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Una vez formada la articulación plástica el momento interno en la sección central es 
constante, y para que se conserve el equilibrio m1entras aumentan los 
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna. 

2.6.1.2 Esfuerzo crítico 

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

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

(2.12) 

en la que O" a es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elástico; el cociente L/ r 
---~-- -------

recibe el nombre de relación de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las 
,f. 

secciones transversales respecto al eje de flexión. 

2.6.1.3 Longitud efectiva 

Como la fórmula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la 
columna están articulados, sólo proporciona la carga o el esfuerzo 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 sólo se 
obtiene en experimentos de laboratorio muy cuidadosos; su importancia estriba en 
que a partir de los resultados obtenidos para ella pueden deducirse las cargas o 
esfuerzos críticos correspondientes a cualquier otra condición de apoyo, por lo que 
se le da el nombre de caso fundamental. 

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

Por ejemplo, si los dos extremos están empotrados (las rotaciones y los 
desplazamientos laterales están impedidos, pero un extremo puede acercarse al 
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solución 
matemática del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos 
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.1 O: 

Pa = 4;r' El 1 { , para el modo simétrico, y P,, = 80.766 El 1 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: 

' p =4¡r-EJ 
cr L2 

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

•¡ ; •¡ 
' • rr -'f-' 

T !u4 r ' 
! 

/~ 
~---~\ ( : lu; ' ' . ' ' \ \: 1 1 ' \ 
' ' ' 

L !u2=KL1 
' 1 

"i 1 1 1 1 '\ i 1 ' 1 • i ! ' 
' ' : ,i Li2 1------:-

' !u• ~/ / 1 i r 
..l-·--·n:7~ ,;,. .i. 

pj .1 
• Puntos de rnflexroo 

a) Pandeo srmétnco b) Pandeo antrsrmétnco 

Fig. 2.1 O Pandeo de una columna empotrada en los dos extremos. 

La carga crítica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede 
determinar utilizando la fórmula deducida para la articulada en ambos extremos, 
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas 
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real: 

n 2 El 4n 2 El 
p = =--o--

cr (lj__2]___ L2 
Utilizando directamente la ecuación de equilibrio de la columna deformada se llega a 
este mismo resultado. 

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

n' El 
p" = (KL)' (2.13) 

n'E 
O' = -,----ce:-

" (KL/ r )' 
(2.14) 
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una 
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga 
crítica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y:z para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos límites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

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

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

~ ~ ~ \<-' ., ~.J. ~ o/ ~ t 
1 1 1 

La linea punteada 1 1 
1 

1 1 

indica la forma de 1 1 1 1 1 
1 1 1 1 

la columna pandeada 1 
1 1 

1 1 1 

1 1 1 1 1 

1 1 1 1 

1 1 1 

n¡ 1' n¡ r. n¡ 1" 
,., ¡., n¡ 1' 

Valor teórico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 

Valores de diseño 
recomendados cuando 

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

¿¿¡u Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en V Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

l'.r{Z2 Rotación impedida y traslación libre 

y Rotación libre y traslación libre 

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

(f) 

., .... ~ ... 
1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

,¡ ~ 

2.0 

2.0 

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

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

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

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

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

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

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma: 
' p = Jr"EJ = PE 

" (KL'f K2 
' 

donde PE 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 evalúa directamente con la expresión: 

K= [?; 
~¡;;: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

L~_fórmula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas rectas 
C()!!]J~rir:_nidas axial mente, _se basa en la suposlc_ipn d_E) __ q~~-1ª (?ieza se_ comporta 
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio 
aparece el mÓdulo de elasticidad1:-.-q-ue- se conserva en las fórmulas finales; como 
una consecuencia, la teoría de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 2.13 
y 2.14 ). no son apliC:~Qies a columnas cortas o de -longitud intermedia, en las que se 
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo 
elástico. 

La fórnlUia O' a = :r2 E/(L/r f es \f~li~a par~_!9s __ v_alores de la relación de esbeltez a 
l~g_t.J~ __ c:_o~responden esfuerzos criticas no mayores que. el lim1te de 
prOpOrCÍOnalid_?d ( (J' a $ (J' LP) 0 Sea hasta que: 

:r 2 E 
O' a= (L/r)' = O'LP 

Despejando L/r se obtiene: 

~ = :rJ O'~p (2.15) 

(J'LP es el esfuerzo en el limite de proporcionalidad. 

Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mín1ma para la que es 
aplicable la fórmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto ,que para 
ellas O'cr >O' LP, el límite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el 

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelástico. 

Durante varias décadas se consideró que la teoría de Euler era incorrecta, pues 
arrojaba _ resultados q-ue -·-¡.10 - concord9ban -con --los que se obtenían 
exper:i_mentalmente; esto se debía a que las columnas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron, durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas, 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
ci~n años hasta que Lamarle, en 1845, advirtió que el error no estaba en la fórmula, 
sino en~_u ~_IJiicación a casos para los que no es válida. 

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

E~gesser y Considére fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la 
fór~ula de Euler para calcular¡ª_cargª_critiq¡_<j_¡e _ _Qande_Qj[lelástico, introdu_yieDdO en 
e \la__ un !lls'Jdulo variable, func~g_r¡ g_~l-~sfuerzo crítico. 

Enges_s_El_r_Qr_esentó su teoría del módulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la 
resistengia máxima -de Üña C()IU_mn_a_g-~~~_em~~Z~l a--pándears_e_ e-n-el intervalo 
inelástico se obtiene sustituxencj.Q_e!l __ laf9!mula deEuler el módulo-de elasíicid~d E 
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por el módulo tangente E, . En el mismQ_él_ño, Considére hizo notar que al comenzar 

la flexión de una columna cargada más allá del límite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo­
deformación, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke.~ 
manera ~e su resistencia máxima no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E, , sino de-uñ-r;:;ódulo_ E _col'!!.erendido entre los dos. Considére 

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

En 1895 Enges~~econ~~ó el e[~Or que el<J~!í.?~_nJ>!J _t.~oría original y presentó una 
nueva SQiucJ<?.!l. d.~'- probl€lf!1_?. co11_o~ida c~n _el_no~~r~ Et'l t~o~í_a ~el módulo reducido 
o del módulo doble. 

A partir de entonces se aceptó la teoría del módulo reducido como la solución 
correcta del problemaCiefParideoiñ-efástico-ae· colí.imnas; desde el punto deivista del 

-----· ··--· 
concepto clásico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona 
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener,. 
además, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, más 
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos, 
obtenidos con especimenes de secciones transversales de diversas formas, 
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las 
dos teorías, del módulo tangente y del módulo reducido, más cerca casi siempre de 
las primeras que de las segundas. · 

El verdac!~J9 __ ~i.QI'!ifi~!=!dO de las_c:jos teo_cías fue_aclarado_finalme.nt!'LP.OLSb.~~. en 
1947. 

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

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

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

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

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

2.6.2.1 Teoría del módulo tangente 

Se basa en la suposición de que cuando la columna tiene una relación de esbeltez 
tal que el esfuerzo crítico de pandeo a, = P, /A es mayor que el límite de 

2 1 
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cerca, en general, de las que corresponden al módulo tangente que al reducido; por 
este motivo, se utilizó cada vez más la teoría del módulo tangente. a pesar de ser 
aparentemente incorrecta; tiene, además. las ventajas de proporcionar resultados 
del lado de la seguridad y ser más fácil de aplicar, pues E, no depende de la forma 

de las secciones transversales. 

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

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

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

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones están relacionados por el.módulo 
E,, en todos ~os puntos. :· 

Para que esto sea cierto. el paso de la configuración recta a una deformada 
adyacente ha de presen!RrJ?e sin _que disminuyan los .. esfuerzos en ningún punto de 
la sección, lo que sólo es ¡:Josible siJQs_desplazamientos~!t:!CªL~s_se _inician .cuando 
la carga axiál au-ñientatodaVia, de man~ra. j:¡l,Je la tendencia a que_ d!..s.minuyan los 
esfuerzos- en-el lado COnvexo se COmJ:!~Il:';a por el incremento ocasionadÓ,· por la 
fuerza axial adicionaL 

La carga P, predicha por la teoría del módulo tangente no es la fuerza axial máxima 

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

En resumen, la carga que corresponde al módulo tangente es un limite inferior de la 
resistencia de 'úna columna; al alcanzarla, la barra recta sé flexiona, mientras crece 
la iueria gúe .. obra sot)re ·eua·.-Ta predicha pcir ia teoría. del módulo reducido es el 
limite ...J>~:JJ?e'E!9F: pue~~-~s 'fa corñprésión máxima que resistiría_la~yolumna si 
permª-nef:l~~ª-_re_ct9 __ hasta entoQces. La resistencia máxima se enc;I,J~~t!§l entre los 
limites correspondientes a las dos teorías (Fig. 2.14). 

2.6.3 Esfuerzos residuales 

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos 
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el 
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminación hasta la ambiente. 

·~ 
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Los extremos de Jos patines y la parte central del alma de un perfil H se enfrían con 
mayor rapidez que las zonas de unión-de -alma y patines: por estar más expuestas 
q_y!Léstas <Lla_ ternperatü-ra_ambiénte (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una 
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas 
contiguas del alma está aún a una temperatura que le permite seguir esas 
contracciones sin ninguna restricción; cuando, posteriormente, se enfrían las 
porciones centrales, tratan de contraerse más, pero están restringidas por el metal 
que se encuentra ya en estado elástico, que no puede acortarse sustancialmente, e 
impide que las fibras que se enfrían al final se contraigan todo lo que requiere el 
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aquí se 
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas). 

p, 

P, f------ .. ---------------.-----
i ________ !~!! ______ _ 

p: '¡· ............. . 

1 

o & 

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

Como una consecuencia de los fenómenos mencionados, cuando el perfil laminado · 
llega -a-Ta temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de Jos patines 
y el-aima adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tensión, que ejercen 
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez. 
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equilibrio. 

T:_ambién producen esfuerzos residuale~ la_~ d~f()~rn_a_c;ione~_ plásticas ocasionadas 
P~QQer'!_cion~~_efec_t_uad~s durante_ la __ _fagricaci9J1 Qe _l_a_e_stru_ctur¡;¡, __ como el 
e!Jderezado de los perfile~_,__~J'l__f!'_[o _ 9 __ e.n._ga[i~o!e. _y la soldadura, que genera 
esfuerzos residuales m_!!Y __ im_f)ortªntes, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación. desde la temperatura ambiente 
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hasta la de fusión; los GOrt.?_~_con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes 
a los de la soldadura. 

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados. las partes que 
tardan más enentrrarsé qüedan, en general, en tensión. pues su longitud final es 
mayor que la que tendríañ--si se-énfnasen llbremente,-y-las que se enfrían primero, 
en compreS10ñ(Fig~Z.T5a). - ------- - --

Secc10n 

w4x 13 

w8x 31 

w12 x 65 

w14 x 426 

o 
o 

6" X 6" X J/16" 

10"x41f2" 

a· x 4" 

Esfuerzos 
residuales 

en los paunes 

Esfuerzos 
residuales 
en el alma 

-~ __...r ~360 

·>·•so •960 

- ')· 300 r:§!:J 

~1050 

~+910 -'¡._,!.!.•; 890 
,i¡¡. 

1¡: 

,¡i! -2100 

a) lnfiuencra de la forma 
Los esfuerzos están en Kg/cm2 

(+tensión,- compresión} 

700 o 700 
~ 

Compres1on Tens10n 
K g/ cm:: 

A242 C'::=-c=:'1 
700 

0 

~Tens1on 

700 jcomores1on 

A4Al ..... A 

A514'-===--

Esfuerzo oe 
De51gnac1ón ftuenc1a mm1mo 

del acero (llg¡cm2) 

A7 2320 

A242 3515 

A441 3515 

A514 7000 

b) lnfiuencra del esfuerzo 
de fluenc1a 

Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados. 

En__!_'ª~ secciones 1 y H los esfuerzos residuales máximos aparecen en los extremos 
de los p-ªti_l}_e_~; en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900 
Kg/cm .__ e_~áct~camente 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 
sec«_iones J y__H_ ~echa_?_c<:>n _placas soldadas son, en general, más elevados; -su 
magnitud y distribución dependen- del tipo de placas que forman el alma y los 
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos 
(Fig. 2.15ti). . .... 

Los esfuerzos residuales de tensión en las soldaduras y en zonas angostas 
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el 
límite de fluencia de las placas, pués aunque el metal base no resiste, inicialmente, 
esfuerzos mayores que F,. los ciclos térmicos producidos_por la soldadura y los 

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16). 

T 

(a) 

Antes de soldar 

C= comores1on 
T= tens1on 

Después de deoos1tar 
la soldadura 
(en la cara supenor) 

e e 

T T 

(b) 

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en los bordes. mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con ¡:¡lacas 
laminadas. la soldadura incrementa la· com¡:¡re~i()rj=~n_ los-bordes- de-J.s)s-palimls y 
~randa la región comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la 
coíumr¡a; .. Elf1_cambio, si las placas han sido cortadas con soplete, se· forman 
es~_erzOS residuales de tensión en íO-s extremos--de los~-patines, yaÜmenta la 
resistencia (Fig. 2.17). 
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones 
en cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que había antes (Fig. 2.18). 

crr o~----~~~~---4~ 
(kg/cm2¡ 

1400 

;-------------------, g g g 
N ~ ~ 

o 
o 
~ 

...,. N ..- 0 

4200 

1400 

Secc1on 
20H354 
(A36) 

.........- Med1dos en el perfil 

""*- Med1dos en las 
placas a1sladas 

crr o~----~~~~---.~ 
(kg/cm2¡ 

-1400 

"+S' , 

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

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

Su efecto principal es hacer que descienda el límite de proporcionalidad del acero, a 
partl_r: 'c:fel cual su.diagrama esfuerzo-deformación deja de ser recto; se llega a _ese 
límite tan prqf1t_(l __ COfT10 !a suma de I()S esfuerzos residuales más los producidos por 
la~ cargas iguala a a, ~11- ªlg~r¡_punto de la sección. Si la barra está en tensión, el 

esfuerzo de fluencia apª-rec~ pr[mero en el punto donde las tensiones residuales 
er~_~_áximas; si está en_C_(lfT1presión, se alcanza, por primera vez, eQ la zona de 
e~_fuerzos residua_l_es deco111p~esió_n de fll~_ys>_r l~tensidad. 

Como. las fuerzas residuales interiores están en equilibrio, los volúmenes de 
esfuerzos de tensión y compresión en cada sección transversal son iguales entre sí, 
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y están distribuidos de manera que las fuerzas inte.nore§ s_~_eqLIJI.ibran_rTtutuamente, 
por foque no influyen en :la resiste.n.ci~Jti_ma de. las b~mas en tensión (en las zonas 
en que hay -tensiones residuales se llega a CT,. antes que si no las hubiera, pero la 

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

o 1400 2800 kg/0112 

AceroA7 

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajón soldadas. 

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo 
de compresión-deformación, estudiando el comportamiento de una columna corta, 
de sección transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19); 
se obtiene la gráfica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke, 
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta que el área efectiva, en 
cualquier etªºª' es sólo la de la porción de la sección gu~~mal_le_!~e e11. eL intervalo 
elástico, pues &resto se _deforma pl_ás!iCéJ!"!!El.r1~l>~j() _esfuerzo _c;()nstante. Así, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo crítico de columnas con esfuerzos residuales 

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

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la 
columna, al superponerse los esfuerzos producidos"por fas "cargas exteriores con los 
residl,l_ale¡s, se puede seguir utilizando la fórmula· de Euler .. pero .. cfebe-considerarse 
sólo la porción de las secciones transversales que está aún· en el intervalo elástico 
(refs. 2.12 y 2.13): 
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Tr'EI,. =!...:._?, 
Pa= [' J e 

(2.20) 

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

intervalo elásticg_~uandq_~e.inic;ia_!=!l_pªndeo, y PE es la carga critica de Euler. Se 
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna, de manera que /, es constante. 

a) 

--'--¡-
,[!li'l]i§rli! : 1 "rt 

e) ] '" 11• '11'"'1' • 11 {311' '·$'1 \are ~ ~i 
Esfuerzos restduales supuestos 

d) 

Esfuerzos productdos por P 

Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 

Esfuerzos mediOS ocastonados 
4 por la carga extenor 

1 
,_..- ~ =Ey 

' i j E 

amax = Pma~ =ay [---- ~ -- -,--------
A 1 , ' 

1 ' ' 

Gráfica del acero sm 
l esfuerzos restduales 

P2 1 
a 2 =--¡;=ay-Orc ¡--

\ 
1 Tan". =S 

1 Tano: = E 1 

1 

ay- O' re 0 :c b 
-[--) 
E o-2a E 

ay + nrc 
-E- )Cy 

Defor~.ac1ones 
un1tanas. t. 

Fig. 2.20 Gráfica esfuerzo-deformación de la 
columna de la Fig. 2.19. 

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el área total ,-1 los dos miembros de la 
ecuación anterior: 

_ P" _ :r' El, _ 1r' El, _ Tr' E(!,./1) 
a"--_:¡-- AL' - V/r'f- (L¡r)' 

(2.21) 

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

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

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

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

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

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

Flexión alrededor del eje x: 

l., = ~ . O' = ,T
1 
E E, 

1 E . . m (L 1 · )' E 
r .' 1 r 

(2.22) 

Flexión alrededor del eje y: 

1
1

,.,,. = ( EE, )
3 

¡r' E (E )' 
·. O'cr. = {L¡'r, J l (2.23) 

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

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

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

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

no sucede lo mismo con ucr. , que no depende directamente de E,, sino de una 

función del cociente Erf E (ec. 2.23). 

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

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

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

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relación de esbeltez que se 
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de sección H pandeada por 
flexión alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, supon1endo que 
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran. con valores máximos de 
0.300'>, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.300',. 

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

1/ Y, 

¡ Pande~edor 
1 del eje de menor 
1 momento de mercia 

l l : Ort = O 3 oy 

1 0.3
1
oy 

1 11 
1 11 lo.Jioy 
1 ..t. 1 

1 

Pandeo alrededor 
del eje de mayor 

momento de inercia 

1 (a"= 0.3 a_)(Ec. 2.22) 
\ 
\ (Ec. 2.27) 

Pandeo elastico 
Í(Ec. 212) 

• 

Fig. 2.21 Curvas esfuerzo crítico-relación de esbeltez para una 
columna 1 con esfuerzos residuales. 

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

a¿p ( {L)" acr =a,.--,- (j) -Cí¿p -
· ;rE r 

(2.24) 

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

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

a¿p =ay -a,.c (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

a,c ( {L) 2 

acr::::: a,.--,- ar -a,.c -. ;r-E . ,. 
(2.26) 

Si los esfuerzos residuales máximos de compresión se toman. arbitrariamente, 
iguales a a, j2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados 

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexión en cualquiera 
de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que a a =a,. /2 . 

a; (L) 2 

acr =al---~--
· 4,T-E r 

(2.27) 

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

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

am es la carga crítica de pandeo elástico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige 

ese valor, cuando el pandeo se inícia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que a"= a, j2, de la ec. 2.25 se obtiene, aLP = a,./2, de manera que la 

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

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
obtener la resistencia al pandeÓ inelástico de columnas de acero estructural, y sirvió 
de base para las fórmulas contenidas en las espeCíficaéíó.nes ilérAISC ·de 1961, que 
siguen en vigor, después de varias revisiones, en las normas para diseño por 
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2). para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural. laminacos en caliente. 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hec:1as con placas 
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las laminadas. o para columnas de acero de alta resistencia en las que. en cambio. 
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa 
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como ángulos. canales, tubos o 
secciones en cajón. 

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

-1. = KL/(KL )"• ~". = (KL/ r ).j CJ,. / :r 2 E . y las ordenadas los esfuerzos crit1cos, divididos 

entre ·a-,. para reducirlos también a una fonma adimensional. que permita comparar 

los resultados. (KL)o-,=o- es la relación de esbeltez para la que el esfuerz9, crítico 

elástico es igual a CJ, . 

.. r~ 
OBf--=~~--~-i~ 

0.6 

1 

04ll 
02 

ti Curva bas1ca 
o=-0~ -.,-, ¿,D o del CRC 

• •O 0 (Ec 2.27) 

H -~ ~ 1 
H H ~ 

f'i 

• Sección en cajón soldada 
" Sección H soldada 
o Sección W laminada 
1!. Secc1ón W tammada tratada térmicamente 
:::. Secc1ón en cajón laminada 

O~· ----~~-----L----~~-----L----l---~-----
0 so 100 1so Llr 

. ,-. 

Fíg. 2.22 Comparación de resultados experimentales con la 
ecuación 2.27. 

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

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

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la 
resistencia de las colümrias, tanto desde el punto .<:l~_lfl§ta de su magnitud como de 
la manera en que estén distribuidos-en la sección. La resistencia aumenta cuando 
crece el esfue"iio de . ~uen:Cia de(- acero y cuando. se . ~liminan- los esfuerzos 
residuales por medi()_ de tr~!am[entos.Jé_r_T!lLc_ps, y_ las secciones en cajón laminadas, 
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga 
_elevada. En ca·m-blo; las columnas ·formadas por placas soldadas resisten menos 
gue los perfiles laf!iinados de ig_ual geometría, y la resistencia de las secciones en 
cajón es may_gr.__gu~ !a_de _1ª? J:!,. porque tienen una distribución de esfuerzos 
residuales más favorable. 

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

Es di.sc:;uti_b_l~ ~¡-deben _especificarse CIJrv<c~.?. de di.s~rio di.f~r~l"li~s_p_éJ_[él __ situaciones 
difere~tes (columnas laminadas, soldadas, de alt? r€)s.is.~er~c;ia, etc.), o utilizar una 
curva_it_nj9,9;_en este caso, el grado de seguridad varía de unas columnas a otras. 
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros 
en otras. 

2.6.4 Curvas múltiples 

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

Cada curva se basa en una distribución real de esfuerzos residuales, medida 
experimentalmente, y en una deformación inicial supuesta del eje de la columna, 
50 = 0.001L, en la sección media. Las resistencias no se han determinado 

resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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2.6.7 Fórmulas para diseño 

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

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

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

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

, Re se obtiene en kg. 

a) Miembros de sección tran_s_versai_J:-ié.l_, _r:>_re~t_él_ng~la~_hueca. 

FR = 0.9 

(2.29) 

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

;, = !fif., donde ~/r es la relación de esbeltez efectiva máxima de 1~ 
columna. 

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

placas soldadas. obtenidas cortándolas con oxigeno de placas más 
anchas~y-col_umnas de sección transversal rectarigula~ hueca, laminadas 

. ()__~ec_has con cuatro placas soldadas: n = 1.4. 
• Columnas de sección transversal H o 1, hechas con tres placas laminadas 

soldadasentre si: ~- ~-1:0-:-------- .................. ________ - . .. ---- . 
-----~- - .. ·-·· - . 

La ecc ?.2~_es una representación analítica_ simplificada cjela~_s;urva§_rnúJ!ipJ.es del 
SSRC; [os valores de 11, 2.0, 1.4 y 1.0, corr:_esponden,_r~_SP.egiy_a_Dl~nte,_a_ las curvas 
1, 2 y 3 (ref. 2.22). 

En las Normas Técnicas se utilizan sólo las curvas 2 y 3. es decir, 11 igual a 1.4 y 
1 ~0, para aceros con límite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm2, péro se permiten 
o!r:.os valores de n si se demuestra que su empleo está justificado. · 

. .;-. 

1 • = r. _. 

. , .,,, . \ ·-
"'"'11"\ .: 

f• •• 

.. . : • 1 ' 

,- ::: ' 

-~ ..: p .:. 1,,: 

") lt" .,. ... J 'J.: 

... :. 

:~: . 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; así, en Estados Unidos se emplean cada vez más. aceros con 
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg2 (3515 kg/cm2

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

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

En México es y~ r12_UYC<?mún el usocje rnate!!ales con F, = 3515 kg/cm
2

; cuando es 

así. puede emplearse la ec . 2.29, con n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1 
señala que_ ~~~€!_utilizarse i;> ~~rva 1. 

b) Miembros cuya sección transversal tie~~- ~r~.a_ fo~él ~ua!quiera~ ~C:_inc!uid~-~~­
a) 

-----¡;;-: o. 8 5 

(2.30) 

(2.31) 

KL/1· es la relación de esbeltez efectiva max1ma de la columna, y 

(KL/ r ), = J2.7 2 Ej F,. "'6340/ F es la esbeltez que separa el pandeo elástico del 
--- --------------- - -- -

inJc'iStico-. -sé-obtiene igualando a F, /1 el esfuerzo crítico elástico, dado por la 

fórmula de Euler y despejando KL/r. 

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

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

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

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

FR = 0.85 

3 S 
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P" = resistencia nominal en compresión axial = A,Fa 

Para ;_e ~ 1.5, Fcc = (0.658/ f, 

Para ;,e> 1.5, F = (0.877JF cr ".., 1 
/.~ . 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 

59 

Fe, es el esfuerzo critico de pandeo en compresión; ).e es el parámetro /. definido 

en el articulo 2.6. 7.1, donde también se ha definido A,. 

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

Fer = (exp(- 0.419/.~ ))F, 
y se sustituye ;_e por su valor, con lo que se obtiene: 

Para -~4.71 -, KL %: 
r . F, 

-l l- F (KLJ'll F, = exp - 0.424 T -,-. _y. (2.35) 

P KL , 71%: F = 0.877Jr: E ara > ... , , , 
r F, ' (KL!r)· 

(2.36) 

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

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

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

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

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

En las normas de 1989 para diseño basado en esfuerzos permisibles (ref. 2.3), el 
AISC conserva las fórmulas para miembros comprimidos axialmente que han 

. _,,.,. 
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60 Miembros en compres16n (la columna a1sladaJ 

formado parte de sus especificaciones desde 1961. Las recomendaciones de 
diseño son las siguientes: 

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

[
1- (KL!r'f )F. 

2e2 
.1 

Fa= 5 3KL/r e (KLjr'j 
-+---'-
3 se, . se: 

donde: 

e = ,. 

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

' 'E F = L;r· 
a 23(KLj r 'j 

(2.37) 

(2.38) 

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

inelástico; corresponde a la relación de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1). 

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

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

e, = if¡AF, (1 + ).2" t1
" (2.39) 

que puede escribirse en la forma: 

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

. KL ~ 
A=~v-;li 

rjJ = factor de resistencia = 0.9. 

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

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

La ec. 2.39 es muy parecida a la 2.29; también son muy semejantes los valores del 
exponente 11 . Esto no es de extrañar puesto que ambas provienen de las mismas 
curvas. 

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseño 

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

); la del Reglamento del 

D.F., con 11 =1.4, coincide casi con la del AISC, pues ambas provienen de la 
segunda curva del SSRC'; la diferencia para relaciones L/r pequeñas, se debe a 
que los factores de resistencia no son iguales. 

Rc/A (K;¡cm2) NTC-RDF 

1500 l ;"'"·,. 2 

:~]~~ ~;¡,~o:,. 

2000 LRFD-A!SC93 
1 GrSO 

1 
1SOO ~ 

1 
1000 1 

1 
500 ~1 ---

1 

0~·----------------------------~ 
m • oo w ooo m •• ow ow ~ 

Relaaon de esbeltez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (Re/A 
- KUr). 

'1 Q 
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TABLA 2.2 M1embros en Compres1on Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de Diseño RdA. F,=O 9 n=1 O. F,=2530 kglcm= 

KUR 1 RdA. KUR RdA. KUR RdA. KUR 1 
kglcm' kg/cm2 kglcm' kgJcm· 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 996 152 587 

5 2277 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564 
7 2277 57 1643 107 942 157 559 

·--·¡¡···-·-i277 "58·---1626-· 108- 932 158-· 553 

9 2277 59 1609 109 921 159 548 
10 2277 60 1592 110 911 160 543 

14 2272 64 1526 114 872 164 522 

~~175--+-~2~2~64~4-~6~5--+-_1~5~09~4-~11~5~+-~86~2~-~-~16~5~~~~-
l-

. 16 2255 66 1493 116 853 166 513 
17- .... 2246 ... 67 1477 117 844 167 508 

~~1~8--+-~2~2~36~f-~6~8--+-~1~4~61i-f-~,,~8~+--8~3;~5~~-~16;;8, __ ~~-3--
19 2226 69 1445 119 826 169 498 

~~~~~~~~~~~~~~~~~~------~-20 2215 70 1429 120 817 170 494 
-- ·-

21 2204 71 1413 121 808 171 489 
22 2193 72 1398 122 799 172 ~5~ 
23 2181 73 1382 123 791 173 480 
24 2169 74 1367 124 782 174 476 

--zs-- 21ss- -· --¡s--· ·-1352- - -12s 774- 11s 472 
-· 26.- · · 2143- 76.. ·-,337 - i26 766 176 467 

27 2130 77 1322 127 758 177. 463 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 2102 79 1292 129 742 179 455 

- -
30 2088 80 1278 130 734 180 451 
31 2073 81 1263 131 726 181 447 

~__::;32=..._¡...---=::2058 82 1249 13~2---if..--~7;19~+-....;.:18~2~+-...:.44~3 
33 2043 83 1235 133 711 183 439--

~-·-· :;;,34~+~2028 . 84 1221 134 704 184 435 
1--...:;::35"--l-~2012 85 1207 .::.;13~~5~+--~6~9~7---if-...;1~8=5~-~-f~-~::.;4.c-=-3-'--=-,-
·-~36:;-+....;.;19~-9t7'=.'"·~---~.;;8~6-::.-::.t-::.~1~1""94{~f-- 136 689 186~..¡. __ 4::'2:.:..'7 __ ¡ 
.. 37 1981 87 1180 1--,,::.;3~7--+--...;6;8~2--+-~,87 424 

38 1965 88 1167 138 675 188 ·-¡¡zo-
·-· 39 ... 1948.. . 89 1154 139 668 ¡ __ _:1c:89,._ __ .¡... __ 4:..c1::-6 __ 

~_::40:......_¡.......:1~9~3:;.2--1 90 1141 140 662 190 413 
41 1915 91 1128 141 655 191 409 

J--~~--::.;~-·--;~-~-~~~~~~~--·~~~---=~1 
- ~2 -· 1899 92 11_15 142 648 192 406 

43 1882 93 1103 143 642 193 402 
44 1865 94 1090 144 _ __63~ ~é-"_4::::=.+-~3~9~9~ 1 

t::::::~45~:::j~· .....:.184,8-~5 f-iiJ?s ~-- 629 '195 395-
46 1831 96 1066 . --:¡46" --623 196 ~ 392" 

·- _47 1814 97_ .. ___ 1054 147 616 197 389 
48 1797 98 1042 148 610 198 386 
49 1780 99 1030 149 604 199 382 
50 1763 100 1019 150 598 200 379 
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TABLA 2.3 M1embros en Compres1on Ax1al. NTC del RDF 
Esíuerzo de D1seño R,IA, Fe=O 9. n=1.4. F,=2530 kg¡cm' 

KUR 

1 

RJA.. KUR 

1 

R,IA KUR R,IA, KUR 

1 

RJA 

kglcm' kg/cm' kglcm' kg,rcm= 

1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 

. ------ - ·ii'n- - ------ -· -- --- ... -

3 53 1966 103 1186 153 671 
-------- ... ----- ·-- .. - -- ----- ·- --···.--

864 4 2277 54 1952 104 1172 154 
5 2277 55 1938 105 1159 155 657 
6 2277 56 1923 106 1145 156 650 
7 2277 57 1908 107 1132 157 643 
8 2277 58 1893 108 1119 156 637 
9 2277 59 1878 109 1106 159 630 
10 2277 60 1863 110 1093 160 623 

·----2'i77- ---- --- -· ··- . --- --- -- ·-----. -------
11 61 1647 111 1080 161 617 

-,2- -"- --· ·-- --- --- --- - - ----- ------ f--,--
2277 62 1832 112 1068 162 611 

13 2277 63 1816 113 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1764 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 186 586 
17 2269 67 1751 117 1007 167 580 
18 2267 68 1735 118 995 168 574 

-- ·-- -- - ----- -- - ... ------ --
19 2264 69 1719 119 964 169 568 

-- .. - - - --- ---- ... ----

20 2260 70 1702 120 972 170 562 
21 2257 71 1686 121 961 171 557 
22 2253 72 1669 122 950 172 551 
23 2249 73 1653 123 939 173 546 
24 2244 74 1636 124 928 174 540 
25 2240 75 1620 125 918 175 535 
26 2234 76 1603 126 907 176 530 

·--o- 2229-· ------- ------- .. - - .. ---- ---- ---- - . - ·-
27 77 1587 127 897 177 524 -----r=2i.2_3. 

.. - -· ... ... ·- -------- - .. - - -- - ---
28 78 1570 128 887 178 519 

~--~---·- ---- - ----- ----- -- - 877-- ·--- -- -- -- ----
29 2217 79 1554 129 179 514 
30 2210 80 1538 130 867 180 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 647 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 183 495 
34 2181 64 1473 134 828 184 490 
-- - --- ---- . ----- --- -- --. ... -

35 1-~173- 85 1457 135 819 185 485 ------- -· -- -· ---- --- - -- - ... --· ·- --------
36 2164 86 1441 136 810 186 481 

.. - ----- ---- . - - --- ----- - ·- -- .. -·- ... ------ -
37 2155 87 1425 137 800 187 476 
38 2146 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 467 
40 2126 90 1378 140 774 190 463 
41 2115 91 1362 141 765 191 458 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 
43 2094 93 1332 143 749 193 450 ----- --

2082 
-.-- - --- 740-- ---- ---- --

44 94 1316 144 194 446 - ·- ... ... - .. . . - . -. ----- - - . 

45 2071 95 1301 145 732 195 442 
46 2058 96 1287 146 724 196 438 
47 2046 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 

63 
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TABLA 2.4 Mtembros en Compreston Axtal. NTC ael RDF, 
Esfuerzo de Dtseño RdA. · FR=0.9. n=1 4. F,=3515 kg/cm' 

KUR 

1 3164 51 2585 101 1366 151 722 
2 3164 52 2560 102 1348 152 713 
3 3164 53 2534 103 1329 153 -705-
4 3164 54 2508 104 1311 154 697 
5 3164 55 2482 105 1293 155 689 
6 3164 56 . 2456 106 1276 156 681 
7 3164 57 2429 107 1259 157 674 
8 3164 58 2402 108 1242 ·158 666 
9 3164 59 2376 109 1225 159 659 

10 3164 60 2349 110 1209 160 6~~-
11 3164 61 2322 111 1192 161 644 

·-
12 3162 62 2295 112 11n 162 637 
13 3158 63 2268 113 1161 163 630 
14 3155 64 2241 114 1148 164 623 
15 3150 65 2214 115 1130 165 617 
16 3146 66 2187 116 1115 166 610 
17 3140 67 2160 117 1101 167 603 

22 3105 72 2027 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 123 1018 173 566 
24 3066 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 

31 3000 81 1798 131 919 181 521 
32 2985 82 1n4 132 907 182 516 
33 2969 63 1750 133 896 183 511 

39 2660 89 1612 139 832 189 481 
40 2840 90 1590 140 822 190 476 
41 2819 91 1568 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 487 

47 2684 97 1443 147 756 197 445 
46 2660 98 1424 148 747 198 441 
49 2635 99 1404 149 739 199 437 
50 2611 100 1385 150 730 200 433 
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TABLA 2.5 Miembros en Compres1on Ax1al. NTC del RDF 
Esfuerzo de D1seño RJA, F,=o 9. n=2.0. F,=3515 kgJcm' 

KUR 1 RJA. KUR RJA, KUR RJA. KUR 1 RJA, 
kgtcm2 kgtcm2 kgtcm' kgJcm' 

1 3154 51 2881 101 1548 151 770 
_2___ 3154 52 2881 102 1525 ---:.1§.2__ _76_1_ 

3 3154 53 2841 103-- -· 1502 153 ~~~ 
4 3154 54 2819 104 1480 154 742 
5 3154 55 2798 105 1458 155 733 
6 3154 56 2775 106 1436 156 724 
7 3154 57 2752 107 1415 157 716 
8 3154 58 2728 108 1394 158 707 
9 3154 . 59 2704 109 1373 159 699 
10 3154 60 2679 110 1353 160 690 
11 3154 61 2653 111 1333 161 ¡--682--
12 3163 62 2627 - 112 1314 162 674-
13 3163 63 2600 113 1294 163 666 
14 3162 54 2573 114 1275 154 659 
15 3162 65 2548 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 
17 3160 67 2490 117 1221 167 636 

• 21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 1136 172 601 
23 3151 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2266 124 1104 174 588 
25 3146 75 2257 125 1088 175 581 

--· ~?- . ¡--32_4_2 __ 1- _76 - 2227__ ... 126 1--- 2_0!_~ _176 ·-- .. 575 
___ 27 __ 3139 1--!7 . _21.sa _ _ 127 1osa --~77 __ .ss9·-

28 - ·31:is- ia-- __ ?2.6_s __ 12a· - -,044- · 178 s63 
--·29-- ··-3131--79 2139- 12s-· ··,a2s-- 179·- -· s56 

30 3126 80 2109 130 1015 180 550 
31 3121 81 2080 131 1001 181 545 
32 3115 82 2051 132 988 182 539 
33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 84 1993 134 961 184 527 

-_:_)5 =: :::_·JQ_~= _-_:_:as-· :--,965..:_ :· -i35~ _ 948 :_:_1ss:=_1-_-::5z2..:.-
__ 36 _____ 3_Qll6 __ 86 __ ___1J37 ____ _136 __ 935-· 186 516 

37 3077 87 1909 137 923 ·- ·,·¡¡-¡-··- 511 .. 

36 3068 88 1881 136 911 188 506 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 887 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 884 192 485 
43 3011 . 93 1746 143 853 193 481 . ~-.-44:·~-~ 2997-- -- ·g.¡-- -1720- 144-- ·- 842-· - 194- --476 -
45 2983 95 -1(;"95-- 145 ·-831 . . -195 -- 4ii --
46 2966 96 1669 146 821 196 466 
47 2952 97 1545 147 810 197 462 
48 2935 98 1620 148 800 198 457 
49 2918 99 1596 149 790 199 453 
50 2900 100 1572 150 780 200 448 
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TABLA 2.6 Miembros en Compres¡onAxlal. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de D1seño RdA, Fq:Q 85. F,:2530 kg/cm' 

KUR 

1 

RdA, KUR 

1 

R,!A, KUR RJA. KUR 

1 

RJA. 

kg/cm2 kgJcm' k g/ cm' kgicm' 

1 2150 51 1875 101 1257 ·151 658 
2 2150 52 1865 102 1244 152 649 1--3- -:2149" f--- --- .. 1855- 1-- . -·- --

153 
~--- ---

53 103 1231 641 
---- -2149 

----- ----- -1217- ---- -----. --- - ---
4 54 1845 104 154 633 
5 2148 55 1834 105 1204 155 624 
6 2146 56 1823 106 1191 156 616 
7 2145 57 1813 107 1177 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 1151 159 593 
10 ~!_3!l_ 60 1779 110 1138 160 586 f------ ---r ----- - -- -

1125 
- i6i 

-
-579 ~]- f----~137 __ 61 1768 111 ----- ----- - 112-- ------ --

162 - --si2 -
12 2134 62 1757 1111 
13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 68 1710 116 1059 168 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 

----·- -2110- ---· -----
119 

---
1021 169 525-19 69 1674 ---- - - i1o6-- -- - -- - .. 

20 70 1662 120 1008 170 519 
21 2101 71 1649 121 995 171 513 
22 2096 72 1637 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 501 
24 2086 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 76 1587 126 933 176 464 ------ --zo?o-- -77-- -;- ---· -· - --· ---
27 1574 127 920 177 479 

---28-- ---- ---- ---- -- - -- - - --· - - -· 
2064 78 1561 128 908 178 473 -- -29- -- -.--·-- ---- . --- --- ----- ---··· --- - - -· 
2057 79 1549 129 896 179 468 

30 2051 80 1538 130 884 180 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 

.¡ 

33 2031 83 1497 133 848 183 448 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 

-· --- 2616 - ·-- . ·- - - - --- -- --
35 85 1470 135 823 185 438 - --- - --2009-- -. ·- - - - -- . 
36 86 1457 136 811 186 434 ---- -----

--2001 -- -- --· ·- - - - ---- - -- -- - -37 87 1444 137 799 187 429 
38 1993 88 1431 138 788 188 424 
39 1985 89 1418 139 776 189 420 ·1 
40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 91 1391 141 755 191 411 
42 1960 92 1378 142 744 192 407 
43 1951 93 1364 143 734 193 403 

- -- ---. --- -- --. 
399-44 1942 94 1351 144 723 194 

45 
. -

1933 
- - 395 -95 1338 145 714 195 

46 1924 96 1324 146 704 196 391-
47 1915 97 1311 147 694 197 387 
48 1905 98 1297 148 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
50 1885 100 1271 150 667 200 375 
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TABLA 2.7 Miembros en CompreSion Ax1al. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de D1seño R¿A., F.=0.85. F,=3515 kg/cm' 

KUR' R¿A., KUR R¿A., KUR R¿A., KUR R¿A., 

kgtcm 2 kgtcm' kg/cm2 kg/cm 2 

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 

-- 2 2987 52 2452 102 1396 -~~-~-
1----3-~986 53 2433- -- 103 1376 153 --l----;;s¿_1 -

4 2984 54 2414 104 ·13ss 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56 2376 106 1314 156 616 
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 156 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 

13 2951 83 2235 113 1175 163 565 
14 2945 64 2215 114 1154 164 558 
15 2939 65 2194 115 1134 165 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 

22 2864 72 2045 122 1008 172 507 
23 2874 73 2024 123 992 173 501 
24 2865 74 2002 124 976 174 495 
25 2854 75 1980 125 960 175 490 

31 2785 81 1649 131 874 181 458 
32 2772 82 1828 132 861 182 453 
33 2759 83 1806 133 648 183 448 

39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1653 140 765 190 416 
41 2642 91 1631 141 755 191 411 
42 2626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 403 

··-44-- 2593- -94·----1566-- i44- -723----194----399--
45 - 2577 95 .... "'154'5'' 145--- "'714" ·-195-- .. _ 395 

46 2560 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1502 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 383 
49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 667 200 375 
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados ( 1\ = 
1.0), debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H formada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F, =2530 kg/cm2 

1 
1 

• y. 
1 

J_ .------,~-----­
lpc = 1 . 9 "!....- c_l -----.,.;.,-------~ 

1 ¡:¡ 
h=2158l·-·-·-JL __ _ 

1 ~ i X 

1 

~ i 
~ 1 

1 91 .... __ ,,_,--
1 : le= 1 11 

b = 25 4 

1 

! 

1 
1 d = 25.4 
1 

1 

-'-

Acotac1ones. en cm 

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

Se ensayará una sección H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kglm. que tiene las 
dimensiones que se muestran en la fig. E. 2. 3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes: A, = 120. 77 cm2

, r m'" = r, = 6. 57 cm. 

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

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

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

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

Patines: hj 2t P' = 25.41(2 x 1.91) = 6:65 < 830/ .J2530 = 16.5 

Alma: h/c, = 21.58/1.11 = 19.4-1 < noo/.J2530 = 41.8 

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

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

a tablas y ecuac1ones de la ref. 2.2. Su ongen se estudia en el capitulo 3 
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Resistencia de diseño 

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

-1 = KL ~ ~· = l.Ox 500 2530 , = 0. 853 
r rr- E 6.57 2039000;r-

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

R = F,A,Fn 

e (1 + ),'' - 0.15'" t 
2530 X 120.77 X Ü.9Q X 1 Ü-J 

( 
'S 'S V/ 1 .J 1 +0.853- -0.15- J 

193.5 ton 

F,A¡FR = 2530 X 120.77 X 0.9 X 1 o-J = 275.0 ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, = 193.5ton > P,, = 182.0 ton 

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

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

V 

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

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

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

11 =1.4. 

KL/r = 1.0 x 500/6.57 = 76 

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

La pequeña diferencia en los dos valores de la resistencia de díseño se debe 
a que se entró en la tabla con KL/ r = 76, y la esbeltez real es 76. 1. 

b) La columna está formada por tres placas laminadas: 11 = 1. O. 

2530 
R, = x120.77x0.90x10-J =161.5ton 

1 + 0.853- 0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R)A, =1337 kg/cm 2
, R, =1337x120.77xlü-' 

=161.5ton}. 

En este caso, R, = 161.5 ton < P,, = 182.0 ton. 

46 



70 

. . .. - . ·--- ~ .. - .. 

Miembros en compres1ón (la columna atslada) 

La sección no es adecuada (161.51182.0 = 0.887). 

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

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

Patines: bj'21 ,, = 6.65 < A, = 797/ .J2530 = 15.8 

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

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

Resistencia de diseño. 

;"e = 0.853 < 1.5 :. R, = if',A, (0.658;.' )F, = 0.85 x 120.77 x 0.658° m' x 2.53 

= 191.5ton > P" ·= 182.0 ton 

La sección ensayada es correcta. 

t/1, = 0.85 es el factor de resistencia. 

La resistencia de diseño es casi igual a la que se obtiene con las normas de 
la ref 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxígeno. Esto 
es así porque la ecuación de la ref. 2.2 con "= 1.4 proviene de la curva 2 del 
SSRC, y las ecuaciones de la ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida. 

El problema puede resolverse también utilizando la tabla 2. 6. 

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

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2.3). 

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

(KL/ r )'""' = 76 (se obtuvo arriba). 



M1embros en compres1ón (la columna atslada) 

Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico.· 

e =r·7'E =~2.7'E =126.1 
' ~ 2530 

71 

Como KL/r = 76 < 126.1, el pandeo se inicia en el intervalo inelástico. y el 

esfuerzo permisible se determina con la ec. 2.37: 

F =[1- (KL/r)'JF =[1- 76
: ]2530=2070ka·cm' 

" ?e' ' 1 11 61' '"' - e _x -. 

es=~+ 3(KLir) 
3 sec 

(KL;rY s 3x76 
-'---'-'--;-. '-- = - + --,--se;· 3 s x 116.1 

763 

------,-. = l. 87 
Sx 126.1·' 

F" = 2070/1.87 = 1107 kgícm:. Este valor puede obtenerse directamente de 

una tabla F" -L/ r (re f. 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., = 120.77 x 2.07 = 250.0 ton 

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

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

arriba, pero sigue siendo menor (222.41250.0 = 0.890). 

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

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

) y grado 50 ( F, 

4 8 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5. 30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

COMBINACIONES DE CARGA: 

COMB1 1.4CM + 1.4 CVmax 
COMB2 1.1CM + 1.1 CVred + l.l Sx - 0.33 S y 
COMB3 1.1CM + 1.1 CVred + 0.33 Sx + 1.10 S y 
COMB4 1.1CM T 1.1 CVred - 1.1 Sx - 0.33 S y 
COMB5 1.1CM + 1.1 CVred - 0.33 Sx - 1.10 S y 

---7- COMB6 1.1CM + 1.1 CVred 
COMB7 1. :J Sx 
COMBS - -- S y -·'-"' 
COMB9 1.0 CM 
COMB10 1.0 CVmax 
COMBll 1.0 CVred 

6 

( R) 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5.30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCE S AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

BAY OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
ID ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE l eND-I -31811.20 -16764.75 .00 .00 
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 -31889.90 16778.55 .00 
7 CASe 2 END-I 29571.71 -2814.88 .00 .00 

1/4- PT 29036.82 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 

1/4-PT 10173.69 -3436.76 .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 -75133.69 -21195.95 .00 .00 

1/4-PT -23282.55 -15190.82 .00 
1/2-PT 11453.98 -9185.69 .00 
3/4- PT 29075.91 -3180.57 .00 

END-J 29583.22 2824.56 .00 
7 CAS:O: 5 END-I -37383.61 -14568.94 .00 .00 

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 9451.56 .00 
CASe 6 END-I -22780.99 -12005.41 .00 .00 

1/4-PT 2877.13 -5000.29 .00 
1/2-PT 11420.64 4.84 .00 
3/4-PT 2849.55 5009.96 .00 

END-J -22536.15 12015.09 .00 

7 
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7 CASE 7 END-I 52352.70 9190.53 .00 .00 . e:~· - . o..; 
END-J -52419.38 .00 

7 CASE 8 END-I 14602.62 2563.53 .00 .00 .00 . --
END-J -14621.61 .00 

Ci\SE 9 END-I -15535.17 -8186.18 .00 .00 .00 . o :1 
1/4-P~ 1960.59 -409~.55 .00 
1/2-PC' 7786.68 3.07 .00 
3/4-PT 1943.08 4097.70 .00 

END-J -15570.20 8192.32 .00 

7 CASE lO END-I -7187.11 -3788.64 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 909.78 -1893.39 .00 
1/2-PT 3605.22 l. 86 .00 
3/4-PT 899.19 1897.11 .00 

END-J -7208.30 3792.36 .00 
7 CASEll END-I -5174.82 -2727.83 .00 .00 .00 .00 

1/4-PT 654.98 -1363.25 .00 
1/2-PT 2595.73 l. 33 .00 
3/4-PT 647.42 1365.91 .00 

END-J -5189.94 2730.49 .00 

...... 
l.!'.: 

o 



DTSE:\10 DE TRABE 87 DEL '1/JVEL "i-~: 

Longitud ill: 12.00 m 
S.:cc1ón propuesta: T -1 

H = 700 mm 
B = 300 mm 
tp = 22 mm 
ta = 8 mm 

Utilizar acero .-\-36 fy=2530 kgicm' 

Propiedades geométricas: 

.-\= 2130*2.2) _,_ (70--+.-+)0.8 = 18-+.-+8 cm' 

l ·- 10 8<-o ' 'l'l"I, ·, •¡¡-o*, -¡¡-- 9)'] i'O*, "l'I,, XX - . 1 --t. -t 1 - ~ - 1 _, _ - .) .J. - -:- .J - ·- t - 1 

lxx = 1 S 820- 2: ~5 8-+ 7.86 ~ 26.62 
lxx = 1 70 569cm -+ 

lyy = : [( 2.2*30')112] - (1 70--+-+ )*0.8')1 12 
lyy = 9 900 ~ 2.8 
!y'"= 9 903 cm-+ 

r'\= (lxx/.-\1': 
n = 1170 569; 1 8-+.-+Sl' ó 
rx = 30.-+ 1 cm 

ry = (!y'"'·"'- 1' ·, 
ry = (9 903, IS-+.-+81'.: 
I\' = 7.33 cm 

Sxx = l:n. e 1 
Sxx = 171) 569:"35 =-+ 873 cm·' 

Zx = 1.1-+ *-+ 873 cm' 
Zx = 5 555 cm 3 

S y~ = [\\ "c2 
S:: = lJ lJ03 1 15 = 660 cm' 

Zy ~ l. 1-l * 660 cm·' 
Zy = 752 cm 3 

9 

~· 

1 8 
A 

' -~~--++ T "" ., V ' ..,...... ,, 
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J = (1/3) (2b * rp' + h * ta'l 
J = (1:'3) (2*30*2.2' + 70*0.8') 
J = 225 cm 4 

Obtención de las re!ac10nes anchoigmeso: 

a) en patines: 

bl 2tp = 301(2*2.2) = 6.82 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIPO 2 

Patines: 460/(fyWo = 9.15 540/(fy)Y, = 10.74 

Alma: 3500/(fy)Y, = 69.58 5300/(fy)~ó = 105.37 

Como para patines: 

b/(2*tp)=6.82 < 9.15=460/(fy)':ó -+ TIPO! 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)~S -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

] o 

TIPO 3 

830/(fy)'/, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 



La trabe B7 es un miembro soponado lateralmente. entonces aplicando la fórmula 3.3.1 
de las NTC se obtiene: 

La resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 5 555 cm'* 2 530 kgicm' = 14 05-1 !50 kg-cm. 
Mp = 1-1054 150 kg-cm * 1m /lOO cm= 140 5-11 kg-m. 

Mr = 0.9* 140 541 = 126 487 kg-m. 

Resistencia al conante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

al S1 h/t < 1400(k/fyl'/, -+ Vn = 0.66 fy*Aa 

donde: 
k= 5.0 ~ 5.0/(a/h)' 
a = Separación entre atiesadores transversales 

Considerando que la sección no tiene atiesadores. entonces se considera k= 5 

En almas no atiesadas hit no debe exceder de 260 

h/t = (70- 44)/0.8 = 82 < 260 ok 

hit= 82 < 1400( 5!2 5301>2 = 62.2 !"o cumple 

bi S1 1400(k!fy)V, < h/t < 1600(k!fylc·2 -+ Vn = l[922(fy*k)Y,]/(h/t) :Aa 

62.2 < 82 < 1600(5/2 530)c'o = 71.12 No cumple 

el S1 1600(k/fy)Y, < hit < 2000(kify)'·o -+ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000( Si 2 530)1'2 = 88.9 Si cumple 

1 1 



Subcasos: 

el ) Estado limite de iniciación del pandeo del alma: 

Vnl = :(9:22(fy*k)Y,)/(h/tliAa 

Aa = Area del alma 

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

Vnl = :C922(2530*5)Y,)/(82)i56=70 819 kg. 

c2 ) Estado limite de falla por tensión diagonal: 

V n2 = : (922(fy*k)Y,)/(h/l)* [ 1-(0.87)/( 1 +( alh)')Y, ]+ ( 0.5 fy)/( 1 +(a/h )')Y,: .-\a 

Vn2 = :(922(2 530*5)Y,)/(82)* [ 1-(0.87)1( 1+( 1 200/65.6)')1:] + 
( 0.5 *2530)/( 1 +( 1200/65.6)')Y,: 56 

Vn2 = : 1 204.57 + 69.05: 56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

V n 1 = 70 819 kg <=rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces : Vr = Vn Fr = 70 819 kg * 0.9 = 63 737 kg 

Vr = 6\ 737 kg 

12 



Comparac1ón con elementos mecánicos actuantes va factorizados: 

Combinación de carga que rige 

;L 

Caso J: 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy l 

Momento de diseño (Md): 
Md = 75 255 kg-m 

Momento resistente de la sección (Mr): 
Mr = 126 487 kg-m 

Md < !\Ir ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21 205 kg--

Cortante resistente de la sección (Vr): 
.vr = 63 737 kg-• 

Vd < Vr ok 

1 3 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYScSMS 
VERSION 5. 30 

BY 
ASHRAF PABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMEN~ 

BAY OUTPUT OUTPUT 
) ID POINT 

CASE 1 

24 CASE 2 

24 CASE 3 

24 CASE 4 

24 CASE 5 

CASE 6 

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 
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 
l/2-PT 
3/4-PT 

END-J 

MAJOR 
MOMSNT 

MAJOR 
SHEAR 

-62191.55 -36022.45 
10765.24 -35154.91 
30278.55 -519.38 

9855.57 
-60971.78 
-33347.30 

12977.50 
21552.14 

1880.63 
-53402.63 

34115.16 
3-!983.69 

-22938.28 
-22256.64 

2184.99 
25626.63 
27308.26 

1331.04 -14597.74 
30557.73 -13916.10 
22034.26 

-14735.36 
-87116.73 

10525.53 
34967.17 
35648.80 

-54494.56 -28024.39 
2256.78 -27342.75 

21257.95 -2901.12 
12012.98 21540.51 

-32843.74 22222.15 
-89172.90 -35364.9~ 

-15323.45 -35683.30 
20775.83 -11241.67 
28628.97 13199.97 

870.36 13881.60 
-43920.93 -25481.34 

7617.14 -24799.70 
21405.05 -358.07 

6946.81 24023.57 
-43l23.19 24765.20 

MINOR 
MOMENT 

l 4 

.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 

.00 

MINOR 
SH!::A?-

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

A.:CAL TORSIONAL 
FORCE MOMENT 

.00 .01 

.00 -.19 

.00 .22 

.00 . 20 

.00 -. 21 

.00 .01 



24 CASE 7 END-I 10573.63 2543.06 .00 .00 .OC . --
END-J -10279.44 .00 

24 CASE 8 END-I 45251.97 10883,60 .00 .00 .00 _¿_ 

END-J -43993.55 .00 
CASE 9 END-I -28374.34 -16568.73 .00 .00 .00 

1/4-PT 4956.40 -15949.05 .00 
l/2-PT 13883.22 -209.40 .00 
3/4- PT 4454.12 ~5530.27 .00 

END-J -28018.10 16149.94 .00 
24 CASE10 END-I -16048.20 -9161.59 .00 .00 .00 .00 

l/4-PT 2733.06 -9161.59 .00 
1/2-PT 7744.31 -161.59 .00 
3/4-PT 2585:57 8838.41 .00 

END-J -15533.18 8838.41 .00 
24 CASEll END-I -11553.77 -6596.12 .00 .00 .00 .00 

1/4- ?T 1968.27 -6596.12 .00 
1/2- PT 5575.91 -116.12 .00 
3/4-PT 1861.16 6363.88 .00 

END-J -11184.80 6363.88 .00 

J S 



DfSE'\iQ DE TRABE 824 DEL 'ITVEL '1-2: 

Longitud (1): 9.00 m 
Sección propuesta: T-3 

H = 700 mm 
B = 250 mm 
tp = 12 mm 
ta = S mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kglcm' 

Propiedades geométricas: 

A= 2(25*2.2).,. (70--1.4)0.8 = 162.48 cm' 

Ixx = (0.8(70--1.-l)')il:Z- 2 t(25*2.2)(33.9)'-,- (25*2.2')/12: 
lxx = 1 8820-'- 126-157 ~ 
Ixx = 1-15 277cm.• ' 

lyy = .: : ( 2.2*25')/12: - (( 70--1.-+ )*0.8 3)il2 
lyy = 5729.16.,- 2.8 
Iyy = 5732 cm S" 

r"\ = (lxx/A)~·, 
rx = ( 1-152Ti.'l62A8l', 
n = 29.90 cm. 

ry = (lyy/A)'.: 
ry = (5732.'162 -+Sl': 
ry = 5.9-1 cm. 

Sxx = lxx/e 
Sxx = 1-+5277"35 = -+151 cm·' 

Zx = 1.1-+ * 4151 cm' 
Zx = 4732 cm' 

Syy = Iyy/c 
Syy = 5732! 12.5 =-+59 cm' 

Zy = 1 .1-1 * 459 cm' 
Zy = 523 cmJ 

l 6 
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J = (1/3) (2b • tp'-'- h • ta') 
J = ( l/3 l C*25*2.2' + 70*0.8 3) 

J=l89Aicm4 

Obtenc1ón de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patines: 

bp/2tp = 25/(2*2.2) = 5.68 

b) en almas: 

dlta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO l TIPO 2 

Patines: 460/(fy)~·= = 9.15 540/(fy)/S = 10.74 

Almas: 3500/(fy)~ó = 69.58 5300/(fy)Y, = 105.37 

Como para patines: 

b/(2*tp) = 5.68 < 9.15 = 460/(fy)\, -+ TIPO 1 

y como para almas: 

d/ta=82 < 105.37=5300/(fyW -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TI PO 2 

1 7 

TIPO 3 

830/(l~v)~·, = 16.50 

8000/(fyl': = 159.05 



La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente. entonces aplicando la fóm1ula 
3.3.1 de las NTC tenemos: 

Resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 4732*:2530 = 11 971 960 kg-cm. 
Mp = 1 1 971 960 kg-cm * 1 m 1 100 cm = 119 710 kg-m. 

Mr = 0.9* 119 710 = 107 748 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

1 
al S1 hit < 1400(k/fyJ';S 

b J Si 1400(k/fy)Y, < hll < 1600(k/fy)Y, 

e) Si 1600(k/fy)~; < h/t < 2000(k/fy)Y, 

d¡ si 2000(k/fyJ'i' < hit 

h/t = (70-4.4)/0.8 = 82 

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

1600(k!t~·)~! < hit < 2000(k/fy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 SI cumple 

1 Q 



Subcasos: 

e 1 ) Estado límite de miciación del pandeo del alma: 

Vn 1 = : (922(fy*k) 1/z)/(h/t): Aa 

Aa = 70*0.8 =56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)Y,)/(82):56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado limite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = :(922(fy*k)'lz)/(hit)* [ 1-(0.87)/(l+(a/h)')'.l,]+ (0.5fy)/( l+(alh)')'/,[Aa 

Vn2 = {(922(2530*5):!,)/(82)* [ 1-(0.87)/( l-:-( 1200/65.6)')\·,]­
(0.5*2530)/( 1 +( 65.6)2)1/2: 56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vol= 70 819 kg <= rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr = Vn Fr = 70 819 kg * 0.9 = 63 737 kg 

Vr=617''.7kg 

Comparación con elementos mecamcos actuantes va factonzados: 

Combinación de carga que rige 

Caso 5: 1.1 ( CM+ CVr- Sx- 0.3Sy ) 

Momento de d1seño (Md): 
Md = 89 1 73 kg-m i\ld < Mr ok 

Momento resistente de la secc1ón (ivlr): 

Mr = 107 748 kg-m 

19 



Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 36 364 kg-rn --

Cortante resistente de la secció!J (Vr): 
Vr = 63 737 kg~!Jy 

Vd < Vr ok 
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TABI.A 1.3.1 \'ALORF.S MAXIMOS ADMISIRLES LlE L.\S RELACIONE" ,\~CHO/GRL'ESO 

I!!:SCf.lfCiD!/ Col El:J1!:1/TD 
CLASIF!í~l•]l [1[ UiS sw:10,..r:s 

TIF"O 1 Tlf~ ' T !K! . 
<DJ;;;ra PUGTJCOI fCOttt'tllrl:lJ fMJ Cn."':~r.: ii.Jl 

fi.;i !'r. .-JtGu e·: SD•C::..LCi~ Y r.r 
A'l'hULOS ['!(•~ ~: 0"1 5::~AJ~,.:.(('R~S, 

640/ ¡r; E. N C::Wf<.E 'SJC'1; f_~fr.Wf•:·~ e; .. ,~ .. ----- -----
F'f¡J~I[".JS StiP[;I)/.~O:·i t. LQ Lk"-r.IJ 

' ri •..:'"" SOi..D :..t: ~üj El'..JF.:!".S ~L~i-
6/TU~/:Oiü) . -

MTiE:ADOnt5 V.: Tt.A?:; f,f../",:.V.~f.&_ 
OCIO/ ,~;"¡ S~JG T P:!'OS H Ul Lt&íi ~~ Ull C' O -

Mll!O LOIIGJTUDIN.\L 

1\LP".AS tt SECCm\~5 T ----- 5@ /fY 11(~/ ¡¡; 

F'HTH.i:S ~ SE"ITJC~!C'S IU~I O T, 
Y tf CAl<!.I.ES, [~ fllll ~ 

li/J/ Fr ~MI ['F'; a~·it 0 

Pflllf:ES OC ~ce;.:;·¿; I. 4 t) T~ 
Y f':. Chro;;LF:: ~:1 CCriH ::!J 

SlO/ [FY [FY 83ví Jfr F1;:;,; ~tACns l:J.r.. :.o~~~w ii. B)(•f 
~lé~'!·~:os c~t-.!M:~ ;JI 

f·ATJI,,S 1!!: ~~CC'C'N:S n¡ c·uor:, 
Lo;t1/h':.ú•f5 O SOl~t.;l;. l;H FLt.\!~!;; 

IWO/ {FY lóOO/ {f; :Ioo/ jF; L!.Jli<L~U.CHS nnFf" L!liE.A~ ¡.( H-

' ~'(:t€S. Tr-rv'-IIL'-~: ü ~t:tD~!.¡;,;;,:. 
iH JfS~í.(¡}'[~ :;QfC~ . .'~[.OS, ;, Ul ! ,:¡.üQ 
r'E LO~ DUS :!:CUtS P;J.'ALE!..OS .; ~A 
Ftf.):lfl 

rL.t'::S ~ SEC:.ll)t;t5 l 0 H V ít~ 
/fY 2JrJOt {F; 2llJIJ/ (i; cr,s DE sr:l wr~s w c~JCJJ, Ei~ 2100/ 

CO:H!SJO:; f\JRI\ <JI 

rii.J11',5 ES f!.EI !CU o"::)/)J /fY :~1)0/ [F.; BOOfJ/ {f; 

Si p /P ~ 0.28, (2) Si p /P {., 0.!5, Si p /P >: 0.15, 
u )' u y u )' 

3500 
(1-l.ó p /P ) 

5300 (1-2. 7 p /P ) 80011([-2.7 p /? ) 

fF: u y [F u y IT " y 
y y y 

f.lJIHS rt.f!CCl'1f'ñfH!MS Si P /P 
u y > o. 28, Si p 

u 
/? y > o.!:; 1 Si p /P 

u y > 0.15, 

2100 3/F. (1-0.371 p /P y) 5228( I-0.5'JA p /P ) 
[F u J F 

u y 
y y y 

~fC!IO'tf.::.: U~CL•_!,~!S 1:-..!LC!..S Jl."'OO/fy J9l0Vl/ fy :?J!J-'1/)j/ f; 
!11 ([J¡'iF:bilYl Mi.:.L ! !1 

( 1) En miembros snmrtido" o. compresión axi&l no existe la distinciOu Lasad<~ en cup:a.1dad de rotación. por lo que los límit~ 
de almas r pa1i11e" de perfiles comprimidos axi3lrnente aon los mis rnoc para l3s secc10nes tipo 1 a 3. 

(2) P .. es la fuena a:r.ial de diseño. 

(3) Ver 2.3.5. 



Mp en Se cs. lipa 1 y 2, 
' . 

-My en Secs. tipo 3 

t 
Ec.3.3.9o3.3.10 

- (Secs. tipo 1 o 4) 
A 

~--l-1-Ec. 3.3.7 en Secs. tipo 1 y 2 
2 1----L---"--l Ec. 3.3.19. en Secs. tipo 3y4 
3Mp en Secs. tipo 1 y 2-¡ 1 

~M y en Secs. tipo 3~ 
1 

Follo por 1 
pandeo 1 Follo por 
locar·-tt-1 -pandeo lateral 

1 
Diseño piÓslico _ 1 

1 
1 

Lp Lu 
Vigas l Vigo~ intermedios 

robustos Pandeo lolerol 
Pondeolocol ineiÓslico 

(no hoy pandeo 
lote rol) 

Lr 

1 
Vigas esbeltos 

PnnrlP.o lateral eiÓs tico 

L 

Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de divers! 
longitudes. 

286 

?7 
~ -. ' 1 l . 



I \ . 0>- r.,c. A 1 
-.. ~. ~~ ' 

2.J.li el pandeo lateral no es critico en ningún caso. 

Tipo 2 Tipo 1 

Tipo 4 

Pig 3.3.1 Relaciones momento-deflexión para vigas de diversos 
tipos. El pandeo lateral no es critico. 

23 



Se cs. Se cs. ~ ' ~ 1 ipo 1 o 2 A 1 ipo 3 
Secs. tipo 4 

~ 

540/JfY 

53001../FY 

8 

830/fy 

8000/JFy 

{b/t)patines 

{h/t) alma 

,iq 3.3.2 Momentos resistentes de diseño de vigas con 
tipo 3. El pandeo lateral no es critico. 

• secc1ones 
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KL/r es la rrladón of" L"Shf'itn eftttiva nJ.lxima de la CO· 
lumna y (KJ./r), el ~alar de la relación de csbelttz que 
!'IPpara l•m iutrn·a;lo" rlf' panden eol8stico f" inelástico. 

~.2.2.2 Estarln limite rtP pandeo local 

Cuando la ll;f"Cción tran!IIH'r!=al ~'ir la t:olumna ~ tipo 4. 
la rrsi!'trncia rl'r diseño Hl. ~ df"termina. cualquiera que 
~ra la forr1a rk la ~('rc:iún, rt~mo <~Í¡!IH': 

Si XL/r } 

SJ KL/r < 

(1'1./r)~ 

(KL/r)• R 

' ' 

(KL/r 1 • R 

' ' 

• 6J!.Oi •~ 
' 

. 

. 

2rJ :20 l'lWI 
At rK (3.2.4) (Ktlr J; 

'-!•\ r 
' 

ll -
(J<l./r) 1 

1 '• 2(1..!./r)~: 

(3.2.5) 

F.n mif"mbros de SPcr-iún tram,·erc;al H o rectanrular 

hueca. loe: \·aJort'~ de H. obtenidos con las ec~. 3.~.-l y 

3.:.!.5 nQ deben ::-n m3yorcs que los oblemdo!" con la ec. 

3.2.1 ~ultipli(·::vlos por Pi· far·tor Q. 

FJ área At y PI r:1riio dr ~iro r de las ~e~. 3.2.4 y 
3.2.5 son los dP. la secci.·m transversal total. 

Q e!" 110 fa("[Qf nt' p<lnJPO Joc;.¡J dado !''": 

f)=Q.Q, 

Q~ y Q~ o:e ralr1dan como~~- 1nrlir:- en 2.:).6: Q~ corre~­
ponr:le al p!f•mf'nto plano no atiPcado que tiPne la mayor 

relaciOn bit. En c.pccionf'~ fnrlll.lrl:tc f'"Cduo:i\"amente por 
t'lrnwntos plano.:: aties.ulo .. Q, .::~ toma i¡zual a la unirlad. 
~ "" secciou•· .. fnrmad..J .. r-:-..rlu .. L\amente por demento::; 
planos no atw ... t,ln~ Q., ... e toma igual a la unidad. 

La rt>~i:;ti"'Of io..~ ele disei1o dt columnas de !"ección trans· 

\er .. al cirr-ular hueca, de paredes dt-l!!aOas, sometidas a 

Colllprl"!"ión axial. que no satisfacen lo~ requisitos del 

in.-iso 2.~-~- !"''''cuya 11·laci6n rliámNro/grueso de pare­

Oc:- no exrr.!r .¡,. 91-1.(){)()/F,. es i!!ual al mf"nor de los 

\'aJores propot ci11nados por las ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q = 
1.0, y por la rxpresiOn: 

R • e ( 
77 300 

-¡=¡-

D f"S el diámet1o extrorior del ruhn y T el grueso rlP la 
parrO. los dos f'n la mi~ma unidad de lnn!!itud: F R = 
0.~0. 

En miemhros comprimirlo:-\ rlr "''t·r;i,·m transv«"rsal cor• 

uno o ningUn ej~ .ie simt"tria. tale5 como áneulos y t~c. 

n con doc ejes cie simetr ia pero m u~· ha_!a rh!iciro: tor~io­

nal, como la· se<"cion~ en f,.,rma de cruz y las fnrmaJ:Js 

por placas muy dPl!!ada~. pue.ie '"l'r nt>r·~sario n·' i!)Sr los 

estados límite de pan.ieo por ne~otor~i·"m o por torsión. 
Lag procedimirontot~ para hac~r la rf'\ i.c;iOn nn s~ incluyen 

en P..:::ta,. normas. 

3.:) M ir·:nl.ms en j[,..xiún (vi gw l trabes ru·ma.das) 

Esta sección t'S apiil·abk a ''i!!as laminadas y a trabf'c 

formada!' por placas soidada.s. dt' sección I ,l t'D ca.ión. 

ron dos t·.ir .. de --imt>lria. C3r!!:atl¡j~ ··n uno dt lo.::: plano .. 

de simetría. y a Larr.dt·s con la!" r::1r~a::. ~ituad::J.~ t>n un 

plano paralelo al alma r¡ue pa.c;<l por el centro de torsiún 

o re.:::trin~idas contra 13 rotaciUn JÍn·rif•clor de-l roje longt 

tudinal en las f.ecciont's t>n 1~ que e5tán aplicad::J.!" In:- r.ar­

:zas y en los apoyos. También r~ aplicable a barra.::: ,j,. 
"-<'cci/,n tranS\'f'!'c:al maciza, cirrubr. r:uadrada o rrctan­

~uiJr. e.:::t.J!" últimas fle\.ionadac ..Jlrrr1.·dor de su Pjr de 

mPnflr momento dr· inl!'rcia. y .:1 b.:J.rl a" df' secciún tram .. 

Vf"T"al circular huf'ra. Tndos los P!t-mt"ntos rnencirmados 

trabaian prinripalmt>n(e e-n flc,iñn, produdda por car­

gas tran .. versalr::; o P''r momf"ntn::. aplicados f'n sus ex· 
tre-moc: la flt•'\¡,·,n ~f' p1 P~enta. C:1"i ci~mprt>, ar·ompañada 

pot fuerza.;; cortante-c. 

::\ .. 1 1 f .. tado~ límitr 

F.n el cJ¡..c·ñn ,.l,. mit-mhro~ en nr\ i."on rle-bf"n romirlr-rar:::e 

l()c:. P!"tarlo .. límit~-d~~~uie-ntr": 

F or_fl!~ci~!!__ dP un m~r·anismo ron artirula('iones plás· 
ticas. 

A~ntamiento de la 1 r-.istencia a la flexión t>n la .c;ección 

críti~~--~n~·n;iembro.;:-que no .ldmit"c;n redistr~~LI:cj(~_ de-
momentos. 

Iniciación del flujo plástico en b ::-.rccibn crítir.a. 

Pandeo local del patín comprimid(\. 

Pandeo local del alma. producido por fiP'tÍÚn. 

Pl:tstificación del alma por cortante. 

25 
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Pand,-o local dd alma por cortante. 

T emión diagonal en d alma. 

Pandeo lateral por flexotor.sión. 

Flexión y fuerza cortante combinados. 

Otraa forrnao de pandeo dd alma, produciclu por fuer­

zas transversales. 

Fatiga. 

Ad•má•, deben considera,... también estados limite de 
servicio, de ddorm.acione3 y de vibraciones excr.sivaa. 

3 .. "i.2 He5istencia de diseño en flexión. 

La r~istencia de diseño en flexión, Ma, de una viga 
o trabe de eje recto y ~ción transversal constante ae 
determina como se indica f'n los inci!IOS siguientes. 

3.3.2.1 Miembros soportados .lateralmente (L ::; L.l 

Cuando d ~iMema de pi.~ proporciona soporte lateral 
al patín superior de las vigas, debe tenerae en cuenta que 
en algunos tramos el pati.n comprimido es el inferior. 
Este punto puf'de ~r de ~ial importancia en diseño 
sísmico. 

LB:__r_~_istenc~~. ~~-di~~~-~~ -~~~z_nb~os ~ .f!~ó_!l cuy_? 
patín comprimirlo está ~portado lateralmente en forma 
c~_!ltinu~. o esta provisto de soportes laterales con separa­
ciones L no mayores que Lo. es igual a: 

a) Para scccion~-~po _1 _o _2:_ __ 

(3.3.1) 

L es la distam:ia entre puntos del patín comprimido de 
una viga soportados lateralmente. 

L. es la longitud máxima no soportada lateralmente pa­
ra la que el miembro puede desarrollar todavía el mo­
mento plástico MP; no se exige capacidad de rotación. 
Se calcula con alguna de las ecuacione! 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. 

Puede utilizar~ la teoría plástica cuando las eecciones 
oon tipo 1 y .la distancia entre puntOll del patín compri­

. do ooportados lateralmente no acede de Lp, en zonao 
ae formación de articulaciones plá.sticas I!OCiadaa con el 
mecanismo de colapso. 

L, ,. la longitud rnaXlma no ooportada lateralmente 
para la que d miembro puede d ... rrollar todavía d mo­

mento plástico M,, y conservarlo durute laa rotaciones 
necesarias para la formación del !Decaniamo de colapso. 

Se calcula como sigue: 

Seccionea I. 

L • 
p 

253 000 + 155 000 (M
1

/H ) 

F 
y 

Seccione! rectangulares, macizas o en cajón. 

r 
y 

(3.3.2) 

2tt 000 r 
L -p 

352 000 + 211 000 (M
1

/M
0

) 

F 
y 

r ~ ---::--....I. 
y Fy 

(3.3.3) 

En la región adyacente a la última articulación •plásti~ 
y en zonas que se conserven en el intervalo elástico al for­
marse el mecanismo de colapso, la separación entre pun­
tos no soportados lateralmente debe ser tal que ee cum­
plan los requisitos de la clausula 3.3.2.2 en vigas y de la 
sección 3.4 en columnas. 

En las expresiones anteriores, 

Mp . = momento plástico resistente del miembro en es­
tudio. 

Mt = el menor de lus momentos en los extremos del 
tramo no soportado lateralmente. 

= radio de giro alrededor del eje de menor mo­
mento de inercia. 

El cociente M¡/M,, es positivo cuando el segmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en 
curvatura doblr, y negath·o cuando lo hace en curvatura 
simple. 

El patín comprimido debe soportarse lateralmente en 
toda lu secciones en que aparezcan articulaciones pláa. 
ticas asociadas con el meeanismo de colapso. 

b) Para aecciones tipo 3: 

(3.3.4) 

S eo el módulo de sección elO.tico dd miembro en fie. 
:<!ón y M, = SF, es d momento correspondient~ a IK 
iniciadón de la fiuencia en la sección en consideración. 

26 
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En secciones 1 o H flexionadas alrededor de cualquiera 

de sus ejes centroidales y principale! puetle tomarse un 
valor de MR comprendido entre F R M, y F R M, calcu· 
lado por interpolacióiiline81, temenOO en cuenta que es~ 
valo~ co~mpon~en:-·resputivamente. a relacione~ an· 
cho/ srur.so de los patines de 

8301 !f' y 540 !.fF:. r "y ~ Y 

Si la flt"tiún es alrededor del eje de mayor momento rle 
inc·ccia ~ comprobará r¡ue la relación ancho/grueso del 
alma nu excede de la que corresponde al valor calculado 
de Mn. pnra lo que se interpolará linealmente entre las 
relaciones 

8000/~ y 5000/~. '{ "y - y 

correspondient~ a F R M,. y F R Mv, respectivamente. 

No hay limite! en la longitud sin soporte lateral, en 
secciones tipo 1, 2 o .}, c~ando la sección transversal es 
rircular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando la vig~ 
cualquiera que sea la forma de su sección tnnsversal, se 
flexiona alrededor drl eje de menor momento de inercia. 
Por con~iguiente, en tstos casos la resistencia de diseño se 
determina con las ecuacionc!'i 3.3.1 o 3.3.4. 

r) Para secc.!_~~~ _ _ti.p~-~ 

Cuando tanto el alma como el patín comprimido co­
rre~ponden al tipo 4, de ac-uerdo con 2.3.1. el valor de MR 
S(' dPtt·rmina con los critr1 in!! pa1 a diserlO" d~Teffiles de 

Jjmi_n~ _d~.·Íg~d~~~b-~~o~~-"" -f~~~-=-~ ·· ·· 
Cuando los patines cumplan los requisitos de las sec­

r.iorws tipo 1, 2 o ::\, y las almas ~~an t:po 4-, el \·alor de 
;\fR se obtendrá de acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas 
normas. 

f.uanfln las alma~ cumplen los n·qutslto~ d~ la~ seccio­
n<"s tipo 1, 2 o 3, y los patines son tipo 4, se- distinguen 
~los casos: 

l. Si el patín comprimido está formado por elemen­
to~ plano!\ no ntie5ado~. 

13.3.5) 

Q, se deiine en 2.~.6. 

2. Si d patín comprimido está formado por elementos 
plano!:i atioado!l, 

MR = FRS.F, (3.3.6) 

S., módulo de sccr.ión t>Íectivo del demento, se calcula 
con el ancho efectho dd patín comprimido, determinado 
ele acuerdo con 2.3.6, en \"rt del ancho total. El módulo de 
sección de perfil~ simétricos respect<' al eje de flexión 
puede calcularse. conservadoramcnte., utilizando el mismo 

ancho efectivo en d patin en tensión. 

Si el valor de Ma c:llculado con alguna de las ecuacio. 

ne 3.~.5 o 3.3.6 es mayor que el daño por la ec. 3.3.4, 
~te será el momento re:.istentf" del elemento. 

En las expresiones anteriores. 

FR = 0.90 

Z = módulo de sección plástico. 

S = módulo de secdón t"lá.stico. 

Se = módulo de sección el.i:,lir.o efectivo. 

MP = ZF 1 = momento pl.Jstico resistente de la ~ección. 

M1 = SF 1 = momento corrc~pondiente a la aparición 
del esfuerzo de fluencia en la sección (sin -con· 
siderar e!!:Íuerzos residuales). 

F 1 = Esfurrzo de fl,,encia. 

3.3.~.2 :Miembros no svportado~ lateralm,.nte 

(L>L,). 

La resist<"nda Je .¡¡~,.{,,, de miembros en flexión cuyo 
patín comprimido está provi!!to 1lc ~aportes laterales con 
sepa. raciones ma~·ort!!l que Lu, e-. igual a: 

a) Para secciones tipo l o ~ con dos ejes de simetri~ 
flexionadas aln:dcrlor del eje de mayor momento 
de inl"rcia: 

M 
u 

pero no mayor que F R ~lp 

M S. 
u 

(2/3) M • p 

0.28 M 
_,_J:.P ) • 

M 
u 

(3.3.7) 

IL•FM -x R u (3.3.8) 
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En viga.s de sección transversal 1 o H, laminadas o he­
chas con tréa placas ~ldndas. M., momento resistente no. 
minal de la eecciOn, cuando el pandeo lateral se inicia en 
el inlel'\'alo elástico, .. igual a: 

M • u 

J (.!)1c l 
2.6 + L a 

• 

(3.3.9) 

En secciones I o H laminadu o hechas con placa.s.. de 
dimensiones semf"jantr.s a las laminadas, puede tomarse: 

M = (1/C) ~ M2

1 + M2z 
1 

u e · e 
(3.3.10) 

donde: 

M 1 • 
EAt (3.3.11) 

e· (L/r ) 
y 

4. 7 EAd (3.3.12) 

M' .. (L/r ) 2 e_ 
y 

En las ecuaciones anteriores F R es d factor de resis· 
lencia, que vale 0.90, A y d son el área total y el peralte 
de la sección con!-iidcrada, 11 y r~ su momento de inercia 
Y radio de giro respecto al eje de simetría situado en d 
plano dd alma, t el gruc!'o dro patín comprimido, L la 
aepara.ción entre puntos ele ese patín fijos lateralme:ute, J 
y C .. las conslanlC'!' tiC' torsión de Saint Venant y por ala. 
beo de la sección y C, que puede tOm&r!e COnservadora• 
mente igual a la unidad, está dado por: 

e= 0.60 + 0.40 M,/M, para tramos que ee Daionan 
en curvatura simple 

e = 0.60 - 0.40 Mt!M, pero no menor que 0.4, para 
tramos que ·sC flexionan en 
curvatura doble 

e= LO cuando el momento flexionan­
le en cualquier sección den· 
tro del tramo no ooportado la­
teralmente es mayor que M1, 

o cuando el patín no está SO· 

portado lateralmeut· de m•· 
ne.ra efectiva en UDO de loe 
airemos del tramo 

M1 y 111, son, !'e.OJ"'<livamente, el menor y el mayor de 
los momentos en lm extremos del tramo en estudio, toma· 
dos en \·alor absoluto. 

En miembros de sección transversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) se toma.C. =O. 

L. e1 la longitud máxima no roporta«<a lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el mo­
mento plástico M, (no se exige capacidad de rotación) , 
y Lr la longitud que separa los intLrvalos df' apHcaciOn 
de las ecs. 3.3.7 y 3.3.8 (la ec. 3.3.7 .. valida para 
L < L, y la 3.3.8 para L > L,) • 

L.. y Lr se calculan con las expresiones siguientes: 

Miembros de sección transversal l : 

L • 
u 

L 
r 

n~ 
X 

u 

(3.3:13) 

(3.3.14) 

E ., d módulo de elasticidad del acero y G su módulo 
de elasticidad al esfuerzo cortante; se tomari.n iguale! a 
2 040 000 kgjcm• y 784 000 kg/cm', r.spectivamente. 

En las ecuaciones antcriore!, 

x - 4.l9J e 
u 

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldada5w 
de proporcione! semejantes a las laminadas, pueden uti· 
lJzarse las expresiones simplliicadas 

6.55 dr 
41 

1 

L - _:¡_ + b + x2' 
u X t u 

(3.3.15) 

u 

dr 
J1 L 

6.55 _:¡_ + 11 + 2' .. X r X t r 
r 

(3.3.16\ 

donde 

'1' ,. :r.- 7.7 e <! J' J. - J 22 x x - 2.4 e <! >' J. t E • r• r t t 

? Q - ,, 

.,. 

,. 
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d .,. el ptralte de la -.ciún y t el grueso de patln com· 

primido. 

Miemhros de sección trarn,\crsal rectangular, maciza o 

hueca: 
E 

r = 0.91 -- v'I,J ..., CZF, 
(3.3.17) 

L, = 2.92 C:F, vT,J = 3.22 L, (3.3.18) 

b) Para secciones tipo 3 o 4 con dos ejes de simetría 
y para canales en las ·que está impedida la rota· 
ción alrededor del ejr. longitudinal, flexionadas· al­
rededor del eje de mayor momento de inercia: 

. 2 
S1 M,<;¡- M,. 

O. 28 M 

M 
u 

) (3_}.19) 

pe1o no may•1r que FR ~,.para secciont:s tipo 3 ni que el 
valor dado por la ec. 3.3.5 o 3.3.6 cuando las almas cum· 
plen los requisitos de la!= ~eccione! 1, 2 o 3 y los patine3 

svn tipo 4. 

2 
Si M,> J M,, 

M_ a F M 
-1\ _ R u (3.3.20) 

M,. se c:~.lcula con la ce. :).:ttJ o, cuando sean aplic:1· 
·hlcs, pueden utiJizarse las t·c~. :t:tlO a 3.3.1::?:. Estas tres 
l'cuacion~ pueden emplf·arse también para las canal~, ha­
cirndo en ellas ~~~ = O. 

Los limite5 de aplicación de las dive1 sac ecuaciones se 
rletcrminan también con las ec:;. 3.3.13 a 3.3.18, pero al 
calcular X. y X, y al aplicar las ces. 3.3.17 y 3.3.18 a 
mirmbros de sección tram,·ersal rectangular hueca debe 
~u::.tituirse Z por S. 

Cuando los patines rumplen lo:!! requas1tos de la! sec· 
rio01-s tipo 1, 2 o ~ y la~ almas son tipo 4, el momento 
rt'Sistente de diseño no debe ucedf'r e-l \'alor obtenido de 
act!crdo con el inci50 4.5.8 de estas n•1rmas. 

ln miembros de Sf"criún transversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) se loma C. =O. 

3.3.3 Resistencia de diseño al cor1af1.!.~ 

Este articulo se aplica al alma (o almas, en el ca.o de 

miembro• de alma múltiple, como w sea:iones en cajón) 
de vigas y trabes de sección tram,·rrW con doa ejes de 
simetría9 ~metidu a fuerzas cortantes alojadas en uno 
de los planos de simt·tria, que coincide con el alma cuan· 
do Ola e! única o es paralelo a ella! en miembros con 
mós de un alma, cuando el diseño queda regido por al· 
guno de loe estados límite dr. resistencia al cortante . 

La n:Wtencia de dise!lo a!s.Q!\&Il_te.__}'¡¡, de_una_viga 
o trabe de ej~ recto y sección transversal constant~ de-­

secciún _1 ~ ~ e:n_ ~j~n es. 

(3.3.21) 

F R = 0.90 y V N et la resistencia nominal, que se de· 
tennina oomo se indica a continuación. 

Al evaluar V N se lendrá en cu~nta si la serción tiene 
una o mú almas. 

a) Si ~ "' 1400 j Fk ' , VN • 0.66 Fy Aa 

------ y __ 

FJ. alma Calla por cortante en ~1 intervalo de endureci­
miento por deformación. 

b) Sl 1400 ~ < 
1 

~ -' 1600/ Fk. ', 
y 

V ,. 912 (f;'k' A 
N h/t a 

(3.3.23) 

La~.!!~ es por -~lastificaciún del alma por cortante. 

e) Si 

se coruidermi dO!I ca.::o:!': 

el) Estado límite de iniciación del pandeo del alma 

V a 
N 

922 .fFYk 
h)t 

A 
a (3.3.24) 

c2) Estado límilr de ralla por tensión diagonal 

922 N' o. a1o 
V • I (l - ) 

11 h/t ~l+{a/h)' 

0.50 F 
+ 1 A 

.Jí+(a/h) z a 

(3.3.25) 

2o 
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J 1 Si 2000 J Fk ' < 
y 

se consideran dos casos: 

h 
t 

dl) Es1ado limite de iniciación del pandeo del alma 

V • 
N 

51:5 000 k 
(h/t) 2 A 

a 
(3.3.26) 

d2) Estado límilr de falla por tensión diagonal 

V • 
N 

[ 1 84 5 000 k 

(h/C) l 

(l _ O.fi70 ) 

41+(o/h) t 

0.50 F 

+ 4F.'• +=:(=~ =:, h,¡,) 9'¡ 

(3.3.27) 

Para podt"r tomar como c~tlldo límite la falla por ten­

sión diagonal ( ecs. 3.:l.25 y 3.3.2i) la sección debe tener 
una ~la al~a (secciones 1 laminadas o formadas por pla· 
cas) y e.c;.tar reforzada con atiesadore!; tranl't>versales, di· 

~ñados de acuerdo con el inciso 4.5.7. 

En las C'\"prcsiones anteriores A,. 1'5 el área del alma, 
igual al producto de ~u grueso, t, por el peralte total de 
la S<'cción, d ¡ h es f'l pf'raltf" dd alma 1 di~lancia libre 

entre patin("s); "a" la separación entre atitsadnrt'f: trans­
versales. y k un cneficientc sin dimen~ione~. qnc ~e Clllcu­
la con la ce. 3.:\.28. d, h y t !-f" toman en cm, y V N se 

· obtiene ("n kg. Cuando la sección tirne dos o más almas, 
A. es la ~uma de la~ árra!' de tudus rllas. 

5.0 -(~/h), (1.3.28) 

k ~ toma igual a 5.0 cuandc la relación a/h es mayor 
que 3.0 o que [260/(h/t) ]', y cuando no se emplean 

atiesadorC's. En almas no atiesadas ~/t. -"~-~e~':.~xceder 
de 2ú0. 

3.3.4 Flexión y cortante combinado~ 

• Cuando se neo.ce~itan atie!adores transversales y d co· 
mente V o/Mo esta c:omprendido entre loa limites 

rlr:hen satisfacer las tres r:ondiciones siguientes: 

M¡¡S~ 

o. 727 
VD 

+ 0.455 v 
R 

1. o 

MR es la resistencia de diseño en flexión, e3.lculada de 
acuerdo con el inciso 3.~.2.1 o 3.3.2.2, V R la resistencia 
de di.oeño al cortante, inciso 3.3.~. y M o y V o son d mo· 
mento flexÍonante y la fuerza cortante de diseño. 

3.4 Miembros flexocomprimülos 

En esta secciOn se estudia el diseño de miembros de eje 
recto y Sttción transverMl corutante., con dos ejes de ai· 
metría, sujetos a compresión y a llel.ión producida por 
momentos que obran alredtdor de uno o de los dos ejea 

de simetría. Se designan, indistintamente, con la.! pala. 
bra.s ucolumna" o "demento flexocomprimido". 

Para los fines de esta st."Cción. las ~tructuras de las que 
forman parte los miembr'os flexocomprimidos se clasifi· 
can en .. regulares" e "irregulares". 

Una estructura "re.,.ular,. se rnracteriza porque está 
formada por un conjunto de marcos planos, provistos o 
no de contra,·t>nleo vertical. con o sin muroc:; ri;!idcoz., para­

lelos o casi paralelos. ligados r.ntre si, en todos los nívt>· 
les. por sistemas de piso de resistencia y ri~idez suficien­
te~ para obligar a que todos los mar~o~~~: y muros trahajen 
en C~>njunto para soportal las fuerzas latt"ralcs. produci· 
das por viento o sismo, y para proporcionar a la estruc4 
tura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo corgB.! verticales. Además, todos 
los n1arco~ planos deben tener características geométricas 
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben 
ser de la misma altura, nunque ésta varíe dC' un entre­
piso a otro. 

Una estructura se considera uirreE!ular" cuando los el~ 
mentas que la componen no constituyen marcos planos, 
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si. 
cuando los sistema:.; de piso no tienen resistencia o rigidez 
adecuadas. cuando zonas importantes de los entrepisos 
careeen de diafrap-maa horizontales. cuando la @'eometria 
de los marcos plano.s difiere auslancialmentc de unos a 
otros, cuando las alturas de la columnas que forman par· 
te de U'l mismo entrepiao son apreciablemente diferentes. 

... , 

J) 
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SIMBOLOGIA 

=Momento de Inercia de la sección de acero (cm4tm). 

Ssup =Módulo de Sección de la sección de acero para la libra supenor (cm3/m). 

Sin! 

L 

1.-

2.· 

3.-

4.-

5.-

6.-

= Módulo de Secc1ón de la sección de acero para la fibra inferior (cm3tm). 

= Peso prop1o de la lamina y el concreto (kglm2). 

=Cortante (kg). 

= Momento de Inercia de la Sección Compuesta (cm4). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra supenor de la 
losa (cm3). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra infenor de la 
losa (cm3). • 

'1 
= Espesor de la losa de co1creto sobre las crestas (cm). 

= Separac1ón entre apoyos (m). 

NOTAS: 

Para el cálculo de las prop1edades de la secc1ón compuesta se consideró 
concreto normal: Peso Volumétnco = 2300 kg/m3 y l'c = 200 kg/cm2. 
La sobrecarga mostrada en las tablas está basada en las condiciones de 
un claro simplemente apoyp.do, actuando la lámina como refuerzo positivo. 
Máximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las 
recomendac1ones del Sieel Deck lnstitute (SDI), y estará limitada por la 
deflexión de U180, pero s1n exceder de 1.9 cm. 
Cntenos y métodos de diseño de acuerdo a la última edición del ·Manual 
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frío", ed1lado por el 
Amanean !ron and Steellnstitute, 1986. 
Lámma galvamzada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado "8" 
(Fy=37 KSI). 
Esfuerzo máximo de trabajo del acero: 1,560 kg/cm2. 
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1.80 ···o~-1346 2902 

"'-' :: ~gg ~- . -1053 2581 
.. 836 1020 2294 

2.40-- 672 -·e22- 1878 ,_._ .. 2.60 ~543---~ 
. ::~~ 1555 

2.80 442 1298 
3.00 360 - :• 448 1091 
320 ·::: -292 .... 367 921 
3.40 237 . 300 780 
3.60 190 --- 244 . 663 
3.80 .151 197 563 
4.00 156 290 478 
4.20 -- 238 405 
4.40 194 
4.60 155 
4.80 - --. 

1408 
2.00 1248 15 3111 
2.20 1116 1352 1835 2316 2795 
2.40 907 1101 1597 2097 2532 
2.60 744 906 1321 ..,.1884 2310 
2.60 614 751 1102 1582 2119 
3.00 510 625 926 1338 1874 
3.20 ,_-~- 424 --·· 523 782 1138 1604 
3.40- 353 438 662 972 1380 
3.60 294 367 562 833 1192 
3.80 243 307 4n 716 1033 
4.00 200 255 404 616 897 
420 163 211 342 529 781 

131 173 288 455 
103 139 241 389 

110 199 

20 1.80 
2.00 
2.20 
2.40 1 2095 
2 60 909 1910 
2.80 756 1751 
3.00 633 1530 
3.20 532 1307 
3.40 449 1122 
3 60 379 967 
3.80 320 835 
4.00 269 723 
4.20 225 627 
4 40 188 543 
4.60 155 
4.80 

1404 1702 2298 
2.00 1243 1509 2041 
2.20 1112 1351 1831 2791 
2.40 1002 1220 1656 2528 
2.60 910 1109 1507 2305 
2.80 830 1014 1380 2115 
3.00 761 931 1270 1950 
3 20 701 847 1174 1805 
340 584 725 1014 1678 
3.60 492 620 875 1564 
3.80 418 527 757 1417 
4.00 359 452 657 1244 
4 20 " ·ato 390 571 1094 
4 40 269 340 496 965 
4.60 236 294 431 852 

204 753 
665 

NOTA: 

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro. 
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Perfil 
Laminado b, 

(m mi 

W410X39 2 000 

W16X26 1 650 
b; 140 1 300 
1; 8.8 qso 

" ; 39q 600 

Wl60X33 1 980 

W14X22 1 620 

b; 127 1 270 

t" R.5 910 

d; 349 550 

Wl10X39 2 020 

W12X26 1 640 

b = 165 1 260 

t = 9 7 880 

d = 310 500 
~-. 

·-
Sección Com 

·----~-...... ··-----------· ,--- -
lt~la. _______ _ Sección no Compuesta 

Resistenclaa F•ct!!!lil 111 
ffi_l 
lid 

,lRNr 
~ 

1, s, Datos del Condición no Arriostrada 

M" (k N mi 

100% 75% 
380 359 

380 342 
:ng 325 
:j 18 301 

285 269 

296 276 

286 270 

266 253 

245 233 

218 205 

318 298 

297 280 

275 261 

252 242 

226 215 

50% 
332 

317 

208 

27f> 

248 

252 

248 

233 

213 

188 

271 

.257 

243 

225 

201 

1 

1 

1 

ara 
00% 
330 

090 

882 

630 

398 

130 

070 

842 

603 

365 

330 

090 

!l3!i 

683 

;l31 

Perfil M,'kN L' M' 
106mm4 10'onm' l.' mm ' Laminado m mm kNm 

425 1 040 M, 197 2 000 193 6 000 55 2 
409 1 030 V, 448 3 000 155 7 000 44 1 
387 1 010 Lu 1 860 4 000 105 8 000 36 6 
356 989 1, 127 4 500 66.7 9 000 31.3 
310 94b S, 634 5 000 73.1 10 000 27.4 

300 80"1 M, 146 2 000 139 5 500 43 2 
269 707 V, 361 3 000 108 6 000 38 1 
27-1 784 1 u 1 720 4 000 70 3 7 000 30 8 
252 764 1, 82 7 4 500 58.4 6 000 26 9 
216 727 S, 474 5 000 49.7 

297 898 M, 165 3 000 153 6 600 691 
285 887 V, 320 4 000 130 7 000 62 2 
267 871 lu 2 440 5 ílOO 103 7 600 56 ti 
242 845 1, 85.1 5 500 88 5 a ooo 518 
202 798 S, 549 6 000 77.7 8 500 47.8 ··-···--·· -----

Tabla ublenida delltbto "Composile floor Syslems" de E Y l. Chten y .J K Rilchie 
Ed Canadian lnsltlule of Sleel Conslntclton 

o '· 
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a) Viga no compuesta b) Vigo compuesta 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas defoimadas, con y sin acción 
compuesta. 
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1 

1 ~-~-~·--

M (loso) M llosa 1 

{ ~ e' 
1 e 

7 ( ""7 e _._.,.T 1 7 

M(vlyo) M (vlgo) 

- ---

Daollznrnlen lo D A311 zarnien lo 

Eje neulr~l -Eje neulr~-~ 
de la loso-- --- de la loso__ _ __ Eje neulro 

de la secciÓn 
Eje neulro compuesla-- ---

Ejo neulro de la viga--'-
de lo vlgo --- ·---

e" 

" e 

t 

No hoy ~ 
desllzomienlo 

f 

.. 
' • 

a) No hay inloracclón e) lnloracciÓn compleJa l 

b) Interacción Parcial 
\ 

Fig 3.6.5 Distribuciones de deformaciones en vigas 
,_ &' ""' p u"'" s·h:\ s 
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1 
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l. 
a) Scccwn tr.ll1sversal b) Deformaciones 

tm i r::ui as 

1 
,._ ¡· 

Toe: 

...,~.-_ , 
q-1 ·~C 

-1 1 ·---
1 1 

~ 

e) Esfuerzos y fuerz:1s 
eqUivaie:ues 

Ftg. 3 6.6 De!orna~iones unitarias y esfuerzos cuando la se~::ófl desarroila ;u 
resrsre:1c1a mixrr:1a. ( d ¡!_:e nt:~cro p!:isrico esti de:1tro de la losJ. de ~onc:-::!~0) 

Bloque de compresión e~ e! ,;onc:-e:o: e= f''c'*:¡ *bt:: 

LJ. fue:-:a de te:lSiÓn e:1 la vig:1 : 

-7 f' e * :.1 * be = A t * t~; 

DespeJando "a": 

e= T 

" = (At~ry)/(be*f'~) 
'1 

Momento res1stente nom1nal: J 

De la ti gura: 

Mn = Cd1 = Td1 

' d'" ( '") 01 = _ ~ te - a,~ 

-7 ·\In= Td1 = At''fv !dí:!+ te -3/2) 
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~· • w = a ( C\tf c-CV) 

E:1 donde: 
l = claro 
W = Carg:l!ine:J.i 
a = ancho tribut:Jrio 
CM= Carga muerm 
cv = e arg:l viva m:i:tima 

w = 3.0 (42&'--"'"'0)kg:'m' 

w = 2 O lO kg:irn 

'vfomemo máximo: 
iYlm:i."t = wF/3 
:Vlm:i., = 2 o lo *12'18 
~tm.:ix = 36 l SO kg-m 

\lfomemo de di<do· 
Me= l . ..!'36 ISO kg-m 
Md =50 65:: kg-m 

_,_;,) 

·\_., 

}' 
~ce e .... .--oc:-c..-...-....-..-.- -..< 

.<!. ~ 

,l:,. ;'.!..::: ,,, 

Perril propuesw: w: IX ..l.! 1 IR 533:'<65.3 kg•m) 

Are:¡ de! pe.-::1! ( .-\t) = SJ 9 cm' 

d = 525 mm 
b = 165 mm 
tp = ll.-+ mm 
t:t = 8.9 mm 

h, -.:;o.:; '039 -'i39 < .:;;6' ' ... - --66'{ 0 --1)''' 106-Jta- ____ cm1. cm-.. __ o'(t,tl.:- )_, , _)J ¡..-:= · .1 o k 

~ Distribución de esfuerzos en se:ciones compuesr:ts completamente plastificadas: 

Determinación del ancho et~ctivo" be : 

a) 2*1/S = 2*( 1200/8) = 300 cm 
b) 2'si2 = 2*(300i2) = 301) cm · 
e) Dist:tncia al borde ck 'osa 
d) 2*Sc = 2*8*9 cm= J.!.¡ c~1 +- rige 
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Sea 
',~ • f*: = 0.3*250 = 200 kg.'cm' 

f'c = [!.05- (f*c/l250)]f*c = [!.05- (20011250)]200 = !73 kg¡cm' 

Pe::alte del bloque de compresión en la I<Jsa: 

a= (At*tv)/(be*t"c) 
a= (33.9*2530)/(1-4*170) = 3.67 cm < 9·.0cm 

Entonces el eJe neurrc pi:isrico esci en la losa ie concre:o. 

\<lome~ro resisreme DDffitn;J.I 

Mn = At*fy [d/2 ~ rc-{a/2)] ' . 
Mn = 83.9*2530 [\52.5:2)- 9-(8.67/2)] 

Mn = 6 562 23-l k3- cm 

Mn = 6 562 234 kg- cm ( 1 m/1 OOcm) = 65 622 kz-m 

o.~~ 

1-'~ o ""> >< i\ln = 65 612 kg- cm > ·"Id= 50 652 kg-m ok 
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1 vi ENP 
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d 

_!__ __ 1,__ __ _,1 

b 1 

a) SecciÓn transverso! b) Esfuerzos y tuerzas equivalentes 

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plástico (EHP) est~ 
en patin de la ~iga de acero ~ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N.A. M. 

FALLAS TÍPICAS EN ESTRUCTURAS DE ACERO. 

1) GRANIZO. 

Que es una acción ambiental accidental, que es una sobrecarga que cuando no se considera 
en el proyecto estructural causa pandeos en los elementos y por tanto fulJas o inclusive 
colapsos. 

Las causas que provocan las fulJas pueden ser: 

a) Generalmente es porque se tapan las bajadas de aguas pluviales. 
b) Porque no se considera el peso del granizo en el diseño estructural. 
e) Poca pendiente lo cual hace que no resbale el granizo y entonces se acumula en la 

techumbre. 

2) VIENTO. 

En zonas costeras las estructuras ligeras se colapsan o dañan por huracanes. De acuerdo con 
la clasificación de ciclones Saffir-Simpson, la depresión tropical tiene vientos menores a 63 
kilómetros por hora; la tormenta tropical· entre 63 y 118 y los . huracanes mayores a 119 
kilómetros. 

Categoria de huracanes. 

Los huracanes se dividen en cinco categorías, según la intensidad de sus vientos: 

1 n ID IV V 
Van de Van de Van de Van de Van de 

118.1 Km 154.1 Km 178.1 Km 201.1 Km 250.1 Km 
a a a a en 

154.0 Km 178 Km 201.0 Km 250.0 Km Adelante 

El viento causa sub-presión, es decir, levanta a la estructura venciendo el peso propio, por lo 
que es importante que el estructurista considere la inversión de esfuerzos y en zonas 
costeras de formación de huracanes se puede pensar en hacer techumbres más pesadas, para 
equilibrar la subpresión. 

Las causas comunes en las fallas pueden ser: 

a) Separaciones grandes de largueros lo que hace que fallen o vuelen las láminas. 
b) Un diseño equivocado de las barras o elementos al provocar pandeos ocurran fallas o 

colapsos. 

3) LETREROS ESPECTACULARES. 

Los letreros espectaculares pueden fallar también por viento (ráfaga). 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 



DMSIÓN DE WUCACIÓN CONTINUA F. l. U. N.A. M. 

Las causas pueden ser: 

a) Un diseño estructural deficiente. 
b) Secciones demasiado económicas. 

4) CAMBIO DE ESTRUCTURA. 

Al fabricar la estructura en ocasiones ocurre lo siguiente: 

a) Se llega a cambiar la geometria o secciones en obra contra las de proyecto de manera 
arbitraria en secciones menores. 

b) Se cambian las cargas colocando por ejemplo aire acondicionado o cambio de techumbre 
más pesada. 

e) Es común cambiar las conexiones buscando el fabricante la facilidad constructiva y esto 
no siempre es conveniente. 

5) SISMOS. 

En sismos arriba de 6.5 Richter ocurren daños en elementos no estructurales y estructurales. 

Los colapsos de estructuras rigidas en general cuando fallan o se colapsan son por sismos 
intensos debido a falta de rigidez o resistencia o ambas, las causas más comunes en las 
fallas o colapsos son por pandeos generales o locales. 

6) INCENDIOS. 

También el fuego es causa de fallas, las cuales causan daños y en algunas ocasiones son 
pérdida total. El daño depende del material que esta contenido, como muebles, cortiriaS, pape( 
telas combustibles, pintura, etc, es decir, que tan flamables o inflamables y en que-:cantidad 
están, también incide en el daño, el tiempo de duración del incendio o sea que el cuerpo de 
bomberos llegue a tiempo y sea eficiente. También es importante la disipación del calor en 
base a la rotura de ventanas. 

Como acciones preventivas los edificios deben tener extintores, censores de humo y calor y 
además las estructuras metálicas se deben recubrir o pintar con materiales que retardan el daño 
por calor. 

7) TERRORISMO. 

Terrorismo es otra causa de falla por impacto, explosión o implosión, este tipo de fallas es 
muy dificil de prever. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 2 
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No 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

PROORAMADR 
CBRIJI!riCACIOR DB 

CAI'•IDAD 

SUPERVISIÓN DE ESTRUCTURAS DE ACERO 

CONCEPTO 

o MEMORIA 

o PLANOS ESTRUCTURALES 

o PLANOS DE TALLER 
~ . 

o FABRICACIÓN 

o COLUMNAS 

o TRABES 

o CONEXIONES 

o SOLDADURA 

o TORNILLOS 

o MONTAJE 

o PINTURA ANTIFUEGO 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A.M. 

1) MEMORIA. 

En un proyecto estructural generalmente se elabora una memoria descriptiva y una memoria 
de cálculo. 

LA MEMORIA DESCRIPTIVA su nombre lo indica en general se da una descripción del 
proyecto arquitectónico, una descripción del proyecto estructural, las solicitaciones 
consideradas en el proyecto estructural como son: Cargas muertas y vivas. sismo con su 
respectivo coeficiente sísmico C en función del tipo de suelo donde va a estar edificada la 
obra y el factor de comportamiento sísmico Q, viento, granizo, asentamientos diferenciales, 
etc. El tipo de análísis el cual actualmente se hace con paquete de computo como el SAP-
2000, ST AAD III, ST AAD-PRO, RAM ANAL YSIS, etc. Estos paquetes pueden realizar 
análísís elásticos, análisis P-ó y análísis no lineal. 

En la memoria descriptiva también se introducen las fórmulas de diseño básicas en flexión. 
cortante, torsión y fuerza axial tanto para concreto reforzado como para acero estructural en 
base a las No~ Técnicas Complementarias de Concreto y Acero o bien con ACI, el AISC 
y el AISI vigentes. 

Es necesario se indiquen los desplazamientos tanto verticales como horizontales obtenidos en el análisis de la 
estructura y que estos sean menores a los permitidos en el Reglamento de Construcción vigente. 

LA MEMORIA DE CÁLCULO es en realidad todo el trahajo de gabinete que se debe de hacer para poder 
realizar el análisis, el diseño estructural y por consiguiente las conexiones y todos los detalles necesarios : 
constructivos que se utilizaron para elaborar el proyecto estructural ejecutivo. 

2) PLANOS ESTRUCTURALES. 

Los planos estructurales son los que nos van a servir de base para que en estructuras 
metálicas se puedan realizar los planos de taller, por lo tanto, deben de tener claridad en la 
indicación de los elementos, el tipo de secciones y las conexiones apropiadas para el trabajo 
estructural que fue contemplado en el análisis y diseño estructural. 

3) PLANOS DE TALLER. 

Los planos de taller son los dibujos que sirven para la fabricación de los elementos 
estructurales mostrados en los planos estructurales de diseño, sobretodo cuando su 
construcción en campo requiere de una adecuada precisión. 

Los planos de taller deben incluir la información necesaria para la fabricación de cada parte componente de 
una estructura. elementos estructurales, placas, anclas (si se especifica), tipo y tamaño de tomillos o remaches 
(si se especifica), tipo de electrodos y dimensiones de soldadura. 

Los planos de taller al elaborarse deben de contener lo siguiente: 

» Los detalles de las piezas por fabricar, transportar y montar. 
» La lista de materiales correspondiente a cada elemento estructural indicado convenientemente el 

elemento, pieza, dimensiones, peso unitario, peso parcial y peso total. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 2 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTJ1oi"UA F. J. U. N.A. M. 

a) Unidades, tipo de materiales y especificaciones. 
b) Número y titulo del plano de diseño generador. 
e) Número del plano de montaje con el que deben ensamblarse y elegirse las piezas detalladas. 
d) Número del plano o de la lista donde aparezcan tornillos, electrodos, etc. 
e) Número del plano o taller, fecha de elaboración, nombre y firma del diseñador y del revisor, titulo 

del plano. 
t) Un sello de aprobación para fabricación y montaje. 

4) FABRICACIÓN. 

El objetivo es que sea lógica, segura y económica y depende de los recursos como son 
personal instalaciones, equipo, herramienta, herramental (cables, polipastos, mesas de 
trabajo), material de consumo y equipo de seguridad. 

Trabajos preliminares: plano de proyecto, planos de fubricación o taller, planos de montar, programación, 
swninistro de materiales, sustitución de perfiles (si se requiere) y elaboración de plantillas. 

Los pasos de un sistema de fabricación son: 

Enderezado, se puede hacer con una prensa que trabaje el material a temperatura ambiente o bien calentar 
con soplete y golpear con marro, aunque esta forma no se recomienda, porque origina esfuerzos residuales en 
el elemento. 

La segunda operación que se efectúa es el del trazo y se marca cualquier instrucción especial diferente al 
proceso de fabricación. 

La tercera operación es el corte que se puede hacer con discos abrasivos, soldadura eléctrica o autógena o 
bien pantógrafo electrónico para cortes de alta precisión. 

La cuarta es el punzado si es que se requieren taladros. 

La quinta es el armado de elementos con puntos de soldadura o con tomillos. 

La sexta, soldado definitivo de elementos. 

La séptima es limpieza (cepillo de alambre, cincel y chiflón de arena). 

La octava, pintura generalmente anticorrosiva a base de oxido de hierro. 

La novena, almacenamiento, embarque e inspección. 

S) COLUMNAS 

En la fabricación de columnas a base de placas o también en el sunnrustro de perfiles 
laminados que se usan como columnas se tienen tolerancias de desviaciones del material así 
como tolerancias en la colocación de las columnas en el campo, dichas tolerancias las limitan 
las NTC-Estructuras Metálicas o el AISC. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 3 
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6) TRABES. 

En la fubricación de trabes a base de placas o también en el suministro de perfiles laminados que se usan 
como columnas se tienen tolerancias de desviaciones del material así como tolerancias en la colocación de las 
trabes en el campo. dichas tolerancias las limitan las NTC-Estructuras Metálicas o el AISC. 

7) CONEXIONES. 
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7.1 CLASIFICACION DE LAS CONEXIONES RESISTENTES A MOMENTO. 

Rigida 
Simple 
Semi-Rígida 

Momento 

ASD (OVA) 
Tipo 1 
Tipo 11 
Tipo lil 

FIG. 7.1 
ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

LRFD(DFCR) 
Totalmente Restringida TR 
Parcialmente Restringida PR 
Parcialmente Restringida PR 

Conexiones Restringidas 

Semi-Rígida 

Simple 

4 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

2.1.1 CONEXIONES TIPICAS 

(1) CONElUON A MOMENTO (T'R) 

Trabt 
Secundarta 
Sece.c.-

ELEYAC!ON 

F.L 

151 CONEXIÓN A CORTANn; II'RI 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

U. N.A. M. 

o o 

B.EVACJON ESTe 

o o 
o o 

L2.~ --

~, ~=== 
1 

"'7' "' 
,...... 

/ ==== 

1 )-

foil CONEXIÓN A loiOMENTO (PR) 

Allesedor 
de arliJII 

(6) l.O<ION COLUMNA ·TRABE (PR) 
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(7) CONEXIÓN A CORTANTE (PR) 

- .... .. 
" 

o o -1 ~ -i 1-

o o -1 ~ -i 1-

o o -1 ~ -i 1-

~ 

.. 
" " 191 BIPAUIE COLIMNA (TR) 

,_ 
f11) BASE COLIJMNA CON ATESADOR:EB I'TRl 

(12) COtEC'TORES (PERNOS) NELBON 
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(10) EMPALME COLUMNA SOLDADA (TR) 

~ 

f11) BASE COLlMNACON ATIESAOORE9(TR) 

• 'l 

L:"'" 

' 

A 
• 

(13) CONEXIÓN A CORTANTE Y MOMENTO (TR) 6 
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• 
' 

1 

• 1 

(1~) CONEXIóN A CORTANTE {PR) 

o 
o 

F. l. 

(16) CONEXIONA CORTANTE (PR) 

(18) CONEXIÓN A CORTANTE 

¡= 
o 
o 

~ 

;:::: o 

o 

(20) CONEXIÓN A CORTAtffi¡ ATORNLLADA Y SOLDADA (PR) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

U. N. A.M . 

(15) CONEXIÓN AR*DC.RA- COl.LMrrtA (PR) 

_t.. 

• ~ 
' ~ 

1 1 
1 1 

1 r-1 
1 o 

1 1 1 
1 1 
1 1 

..... 1 
1 

1 1 1 
1 

- ¡ 1 
1 o 1 

.{ /j .,. 
(17) CONEXIÓN A MOMENTO CON CUBRE PLACAS (TRI 
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'4 (11) COfEXJÓN A CORTNITE Y MOMENTO 
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8) SOLDADURA. 

8.1 CONEXIONES SOLDADAS, TIPOS DE SOLDADURA, ELECfRODOS, TIPOS DE JUNTAS, 
SIMBO LOGIA 

La soldadura eléctrica al arco se hace a base de calor fundiendo un metal de aportación llamado electrodo, el cual 
va a unir elementos llamados material base. Los tipos más comunes de soldadura son los siguientes: 

FIG. 8.1 TIPOS DE SOLDADURA 
(•) El tipo de preparación de las placas "no aumenta la resistencia", del tipo penetración sólo es para 

obtener una mejor calidad de soldadura. 

(o)Piono(P) 

(d) Sobn uben (SC) 

FIG. 8.2 POSICIONES PARA SOLDAR 

8.2 PROCESOS DE SOLDADURA 

l.- Soldadura de arco (A W). Are Weld. 
l. l.- Soldadura con arco metálico y gas. 

Electrogas. 
Soldadura de arco con plasma. 
Soldadura de arco metálico protegido (•) el más usado 
Soldadura de arco de espárragos 
Soldadura de arco sumergido 
En serie 

1.2.- Soldadura de arco con núcleo de fundente 

JNG. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

GMAW 
GMAW-EG 

PAW 
SMAW 

SW 
SAW 

SAW-B 
FCAW 

8 
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11.- Procesos de soldadura. 

11.1.- Soldadura por resistencia (RW) 
Soldadura por arco con presión 
Soldadura por percusión 
Soldadura de costura por resistencia 
Soldadura de puntos por resistencia 

lll.- Corte térmico (TC). 

lll.l.- Corte con oxigeno (OC) 
Corte con gas combustible y oxigeno 
Corte oxiacetilénico 

111.2.- Corte con arco (AC) 
Corte con arco metálico 
Corte con arco y plasma 
Corte con arco metálico protegido 

IV.- Otros tipos de corte 

!Y. l.- Corte con haz de electrones 
Corte con haz de rayos laser 

U. N.A. M. 

FW 
PEW 

RSEW 
RSW 

OFC 
OFC-A 

MAC 
PAC 

SMAC 

EBC 
LBC 

TIPOS DE CORRIENTE EN SOLDADURA DE ARCO ELECTRICO 

+ 

+ 

' 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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8.3 MARCAS DE IDENTIFICACIÓN DE LOS ELECTRODOS DE ACERO AL CARBONO 

Fig. 8.4 
Tabla 2-10 Sistema AWS de dosificación de electrndos 

DIGITO SIGNIFICADO EJEMPLO 

Resistencia minima a la tensión (alivio 
E-60XX - 60.000 lblpulg' 

Primeros dos o primeros tres (mín.) 
de esfuerzos) 

E-IIOXX =J 10,000 lb/pulg' (min.) 
E-XXIX - todas las posiciones 

Anterior al último Posición de aplicación 
E-XX2X = horizontal y 

E-XX3X =plana 
Tipo de energía, tipo de escoria, tipo de 

Último 
arco, magnitud de la penetración, pre-
sencia de polvo de hierro en el recubri-
miento 

Tabla 2-11 Interpretación del último dil!ito en la clasificación de electrndos A WS 
ÚLTIMO DIGITO 

o 1 2 3 4 

Tipo de CAoCD 
a Polaridad CAoCD CAoCD CAoCD energía 

invertida 

Tipo de 
escoria b Orgánica Rutilo Rutilo Rutilo 

Tipo de Excavado Excavado Regular Blando Blando aroo ra ra 
Penetración e Profunda Regular Ligera Ligera 

Polvo de 
hierro en el 

0-10% Nada 0-10% 0-10% 30- 500/o 
recubrimien 

to 

a E-60 1 O es de CD, polaridad invertida; E-6020 es de CA o CD 
b E-60 1 O es orgánica; E-6020 es mineral 

S 6 
CD CAoCD 

Polaridad Polaridad 
invertida invertida 

Bajo Bajo 
hidrógeno hidrógeno 

Regular Regular 

Regular Regular 

Nada Nada 

e E-60 1 O es de penetración profunda; E-6020 es de penetración mediana o regular 

7 8 
CAoCD 

CAoCD Polaridad 
invertida 

Bajo 
Mineral Hidrógen 

o 

Blando Regular 

Regular Regular 

500/o 30- 500/o 

Origen: Metals and How to Weld Them (Cieveland, Ohio: James F. Lincoln Are Welding Foundation), p. 94 

Nota: El prefijo "E" (a la izquierda de un número de 4 o 5 digitos) significa electrodo para soldadura de arco. 
Origen: Metals and How to Weld Them (Cieveland, Ohio: James F. Lincoln Are Welding Foundation), p. 94 

ING. JOSÉ LffiS FLORES RUIZ JO 
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CLASIFICACIÓN 
AWS-ASTM 

TABLA 2-12 
CLASIFICACIÓN DE LOS ELECTRODOS. 

POSICIONES PARA 
TIPO DE PRODUCIR 

RECUBRIMIENTO SOLDADURAS 
SATISFACTORIAS 

TIPO DE CORRIENTE 

E-6010 Celulosa· Sodio P.YH.SC 
Continua. Polaridad. Inversa. (Polo Posi-
ti\'o) 

E-6011 Celulosa- Sodio P.VH.SC Al lema o continua polaridad inversa 
E-6012 Titanio - Potasio P.VH.SC Alterna o continua polaridad directa (polo-) 
E-6013 Titanio - Potasio P.YH.SC Alterna o continua cua1quier polaridad 
E-6020 Oxido de hierro P,H-Filetes Alterna o continua polaridad directa 

E-6027 Polvo de hierro ox. hierro P.H-Filetes Alterna o continua polaridad directa 
E-7014 Polvo de hierro y titania P.V.H.SC Alterna o continua cualquier polaridad 
E-7015 Bajo hidrogeno y sodio P.V.H.SC Continua polaridad inversa 
E-7018 Polvo de hierro. bajo hidr. P.V.H.SC Alterna o continua polaridad inversa 
E-7024 Polvo de hierro H, Filetes. P Alterna o oontinua cualquier polaridad 

TABLA 2-13 
ELECTRODOS QUE FIJA LA NORMA SMAW SOLDADURA DE 

ACERO METÁLICO PROTEGIDO 
ACEROASTM ELECTRODO PROPIEDADES DEL Fv MÍNIMO 

Fy (Kg/cm') Fy (F EXXl (Kg/cm') ELECTRODO Fu (Kg/cm') Lblpg' _Kg/cm' 

A-36· 36(2530) 
E-60XX 60.000: (4228) 72.800(5131) 50.000 (3.522) 
E-70XX 70.000:J4933) 76.000( 5356) 60.000 _(4.227) 

A-572 50(3500) 
E-7015.16; (4933) 

76.000(5356) 
Alargamiento 60,000 (4.227) 

E-7018.28: ( 4933) 30% 60.000 (4.227) 

A-588 50(3500) 
E-7015.16: (4933) 

76.000(5356) 
60.000 (4.227) 

E-70 18.28: ( 4933) 60.000 _i4.227) 

Cuando se abre un paquete de electrodos habrá que terminarlos de usar de no ser así los sobrantes deberán meterse. 
a un horno, hasta su nuevo uso. 

TABLA 2-14, AISC J2.3 
TAMAÑO MÍNIMO EFECTIVO DE LA GARGANTA EN SOLDADURAS 

DE PENETRACION PARCIAL (SOLDADURA A TOPE) 
ESPESOR MÁS GRUESO DE LAS PARTES ESPESOR MINIMO EFECTIVO DE 

UNIDAS EN MM. GARGANTA EN MM. 
Hasta 6 inclusive 1 14'" 3 118'" 

Másde6a 13 1/4'" a 1/2" 5 3/J 6" 
Másdel3al9 J/2" a 3/4" 6 1/4" 
Más de 19 a 38 3/4" a 1 J/2" 8 5116" 
Más de 38 a 57 1 J/2" a 2 1/4" JO 318" 

Más de 57 a 150 2 1/4" a 6" 13 112" 
Más de 150 >6'~ 16 5/8" 

TABLA 2-15, AISC J2.4 
TAMAÑO MINIMO EFECTIVO DE LA SOLDADURA DE FILETE 
ESPESOR MÁS GRUESO DE TAMAÑO MÍNIMO DE LAS 

LAS PARTES UNIDAS EN mm. SOLDADURAS DE FILETE EN mm. 
hasta 6 indusive t < 1/4 3 1/8" 
másde6a 13 V..::;;t:5% 5 3/16" 
másdel3al9 112:5t:5 :y,. 6 1 /4" 

más de 19 t > ~ 8 5116'" 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 11 
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8.4 INSPECCIÓN DE LAS SOLDADURAS. 

Para asegurarse de una buena soldadura en un trabajo determinado, deben seguirse tres pasos: 1) establecer buenos 
procedimientos de soldadura, 2) usar soldadores calificados, y 3) emplear inspectores competentes en el taller y en 
el campo. 
Cuando se siguen los procedimientos establecidos por la A WS y la AISC para buenas soldaduras y cuando se 
utilizan los servicios de buenos soldadores (calificados). es seguro que se obtendrán buenos resultados: sin embargo. 
la seguridad absoluta sólo se tendrá cuando se utilicen inspectores capaces y calificados. 

Para lograr una buena soldadura existe una serie de factores entre los que pueden mencionarse la selección 
apropiada de electrodos, corriente y voltaje; propiedades del metal base y de aportación; posición de la soldadura. 

INSPECCIÓN VISUAL. 

Un factor que ayudará a los soldadores a realizar un mejor trabajo, es justamente la presencia de un inspector que 
ellos consideren que sabrá apreciar un buen trabajo cuando lo vea. Para hacer de un hombre un buen inspector, es 
conveniente que él mismo haya soldado y que haya dedicado bastante tiempo a observar el trabajo de buenos 
soldadores. A partir de esta experiencia, él será capaz de saber si un soldador está logrando la fusión y penetración 
satisfactoria. También debe reconocer buenas soldaduras en su forma, dimensiones y apariencia. Por ejemplo, el 
metal en una buena soladura se aproximará a su color original después de enfriarse. Si se ha calentado demasiado. 
tendrá un tono mohoso o apariencia rojiza. Puede utilizar diversas escalas y escantillones para verificar las 
dimensiones y formas de la soldadura. 
La inspección visual de un hombre capaz, probablemente dará una buena indicación de la calidad de las soldaduras, 
pero no es una fuente de información perfecta por lo que hace a la condición interior de la soldadura. Existen 
diversos métodos p~ra determinar la calidad interna o sanidad de una soldadura. Estos métodos incluyen: tinturas 
penetrantes y partículas magnéticas, ensayos con ultrasonido y procedimientos radiográficos, los cuales permiten 
descubrir defectos internos tales como porosidades, faltas de fusión o presencia de escorias. 

LÍQUIDOS PENETRANTES. 

Diversos tipos de tinturas pueden extenderse sobre las superficies de soldadura; estos líquidos penetrarán en ·,,,.,, 
cualquier defecto como grietas que se encuentren en la superficie y sean visibles: después de que la tintura ha 
penetrado en las grietas, se limpia el exceso de ésta y se aplica un polvo absorbente, el cual hará que la tintura salga 
a la superficie y revelará la existencia de la grieta, delineándola en forma visible al ojo humano. Una variante de 
este método consiste en usar un líquido fluorescente, que una vez absorbido se hace brillantemente visible bajo el 
examen con luz ilegra. 

PARTÍCULAS MAGNETICAS. 

En este proceso, la soldadura por inspeccionar se magnetiza eléctricamente, los bordes de las grietas superficiales o 
cercanas a la superficie se vuelven polos magnéticos (none y sur a cada lado de la grieta) y si se esparce polvo seco 
de hierro o un liquido con polvo en suspensión, el fantasma magnético es tal que queda detectada la ubicación, 
forma y aun tamaño de la grieta. La desventaja del método es que en caso de una soldadura realizada con cordones 
múltiples, el método debe aplicarse para cada cordón. 

PRUEBA ULTRASÓNICA. 

En años recientes, la industria del acero ha aplicado el ultrasonido a la manufactura del acero; si bien el equipo es 
costoso, el método es bastante útil también en la inspección de soldadura. Las ondas sónicas se envían a través del 
material que va a probarse y se reflejan desde el lado opuesto de éste; la onda reflejada se detecta en un tubo de 
rayos catódicos; los defectos en la soldadura afectan el tiempo de transmisión del sonido y el operador puede leer el 
cuadro del tubo, localizar las fallas y conocer qué tan imponantes son. Es necesario pedir interpretación de 
resultados. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 12 
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PROCEDIMIENTOS RADIOGRÁFICOS. 

Los métodos radiográficos, que son más costosos, pueden utilizarse para verificar soldaduras ocasionales en 
estructuras importantes. Mediante estas pruebas es posible realizar una buena estimación del porcentaje de 
soldaduras malas en una estructura. El uso de máquinas de rnyos-X portátiles, donde el acceso no es un problema y 
el uso de radio o cobalto radioactiva para tornar fotografias, son métodos de prueba excelentes pero costosos. 
Resultan satisfuctorios en soldaduras a tope (por ejemplo; soldadura de tuberías importantes de acero inoxidable en 
los proyectos de energía atómica) pero no son satisfuctorios para soldaduras de filete, ya que las fotografias son 
dificiles de interpretar. Una desventaja adicional de estos métodos es el peligro de la radiactividad. Deben utilizarse 
procedimientos cuidadosos para proteger tanto a los técnicos corno a los trabajadores cercanos. En el trabajo de las 
construcciones normales, este peligro posiblemente requiera la inspección nocturna cuando sólo unos pocos 
trabajadores se encuentren cerca del área de inspección. (Por lo general se requerirá una estructura muy grande o 
importante antes de que el uso extremadamente costoso del material radiactivo puede justificarse). 

Una conexión soldada. bien hecha, puede resultar mucho más resistente (tal vez 1 y, ó 2 veces) que las partes 
conectadas. Corno consecuencia, LA RESISTENCIA REAL ES MUCHO MAYOR QUE LA REQUERIDA 
POR LAS ESPECIFICACIONES. 

8.5 FALLAS COMUNES EN LAS SOLDADURAS 

Fallas en soldaduras debidas a procedimientos o técnicas inadecuadas para la colocación del material de aportación 
(electrodo) o debidas a una limpieza incorrecta de la escoria que recubre cada cordón de soldadura antes de 
depositar la siguiente. 

Fig. 8.5 CALIBRADOR DE SOLDADURAS DE FILETE, ÚNICAMENTE 

8.6 CAUSAS Y REMEDIOS DE SOLDADURAS FALLADAS. 

Pueden aceptarse soldaduras que contengan pequeñas cantidades de poro o inclusiones de escoria de tamaño 
reducido, las que ocasionan reducciones tolerables en la resistencia estática y en la resistencia a la futiga de las 
juntas, pero las inclusiones grandes y angulosas y las concentraciones de escorias o bolsas de gas en áreas 
reducidas constituyen defectos importantes. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 13 
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FALLAS EN CUANTO AL SOLDADOR 

Grieta c1t Gr1tta tn ti mttof 
penetroc1dn bOM OCiyocenn 

~ b_ ~ ~ ~ 
Tamaño Tamaño Tamaño Tamaño Tamaño 

~ 
,....._._ -Gilrganla COIM!xldad SociMICión 

Tr~ 
Pie< na 

lnslfi:lenle excesiva excesiva insUiicienle 

PERFILES DEFECTUOSOS DE SOLDADURAS DE FILm 

¡ ::::e:: : B retuerzo, R, no-
se<.._rle3nwn 

PERFil ACEPTABLE EN SOLDADURA A TOPE DE PENETRAOÓN COMPLETA 

1 1 ( 1 1 ~ ; 1 ~ ; ' L J ... 1 ( . 1 ~ 
Garganta Conwxidad Socavación 

Tr~ ln5ullcienle axcesNa excesiva 

PERFILES DEFECTUOSOS EN SOLDADURAS A TOPE DE PENETRAOÓN COMPLETA 

Fig, 8.7 
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Las causas de la porosidad (P) pueden ser: 
1.- Arco corto 
2.- Charco insuficiente 

3.- Metal base defectuoso 
4.- Electrodo inadecuado 

Penetración incompleta (F.P.) falta de penetración 
causas: 
1.- Mucha velocidad 

2.- Electrodo muy grande 
3.- Corriente muy baja 
4.- Preparación inadecuada 

Soldadura agrietada causas: 

Remedios: 
1.- Revisar las impurezas en el metal base 
2.- Mantener el charco lo suficiente para 

eliminar los gases 
3.- Usar corriente apropiada 
4.- Mover el electrodo en zig - zag 
5.- Usar el electrodo apropiado 
6 .. - Mantener un arco mas largo 

Remedios 

1.- Usar suficiente corriente para asegurar 
penetración 

2.- Mover el arco mas despacio 
3.- Seleccionar el electrodo apropiado 
4.- Dejar espacio libre en el fondo 

Remedios 

1.- Electrodo erróneo 1.-
2.- Tamaño de la soldadura en desbalance de las 2.­

Precalentar las piezas antes de soldar 
Evitar los cordones en cadena 

piezas 
3.- Cordones defectuosos 

4.- Preparación ineficiente 
5.- Unión rígida 

Fusión incompleta (FF') falta de fusión causas: 

1.- Velocidad errónea 

2.- Preparación defectuosa 

3.- Electrodo inapropiado 

4.- Selección de corriente errónea 

Otros posibles defectos en soldaduras 

1.- (CB) Corona baja 
2.- (CR) Concavidad en la raíz 
3.- (DEL) Doble linea de escoria 
4.- (DP) Desalineamiento de las placas 
5.- (DS) Desalineamiento de la soldadura 
6.- (DT) Desalineamiento de los tubos 
7.- (lE) Inclusiones de escoria 
8.- (LE) Línea de escoria 
9.- (PC) Poro cilíndrico 
10.- (PE) Penetración excesiva 
11.- (Q) Quemada a través de la raíz 

JNG. JOSÉ LUlS FLORES RUIZ 

3.- El tamaño de la soldadura debe ser ajustado 
al tamaño de las piezas 

Remedios 

1.- Escoger cuidadosamente el tamaño y tipo de 
electrodo 

2.- El zig-zag debe ser suficiente para fusionar 
ambos lados de la punta 

3.- La corriente apropiada asegura buen 
deposito del metal y penetración adecuada. 
No permitir que el metal depositado sobre 
salga de los bordes. 

12.- (RC) Rotura de cráter 
13.- (RD) Rotura diagonal 
14.- (RE) Refuerzo excesivo 
15.- (RL) Rotura longitudinal 
16.- (RP) Rotura de placa 
17.- (RT) Rotura transversal 
18.- (S) Socavado en la orílla de la soldadura 
19.- (SC) Socavadura entre cordones 
20.- (SI) Socavado interno en uno o ambos lados 

del primer cordón 
21.- (SP) Socavadura en la placa 
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9) TORNILLOS 

9.1 TIPO DE SUJETADORES 

CALIDAD 

At~ro 

A.S. T.M A-449 
s.A.E 5 

A.S. T.M. A-354 88 
A.S. T.M. A-325 

F. l. 

• de marcas de tuercas "2", uD" ó 
•• Alternativas de marcas_de tuercas "2ff' ó "Dff' 
Las tuercas pueden tener roldana o doble chaflán. 

U. N.A. M. 

M\1 @ ~ g carbón. 
•• 

Actro 
rarbóo o birn. 
baja alucióa 
tnbmitoto tfr· 
miro. 

Debe vigilarse el que no se aflojen las tuercas, ya que se reduce la resistencia de la conexión; para evitar esto las 
tuercas deben asegurarse definitivamente en su posición. Para esto se usan ampliamente tuercas acastilladas con 
tornillos con un agujero taladro en el vástago, a través del cual se hace pasar una chaveta, que evita que la tuerca 
gire y se afloje. Las tuercas de cuña (jarnnuts) con la tuerca pesada por la parte exterior realizan el mismo 
propósito. Se dispone comercialmente de varios tipos especiales de tuercas llamadas generalmente tuercas de cierre 
(locknuts) que evitan el aflojamiento de la conexión; también se usa un sistema típico de tuercas de cierre; conocido 
como tornillo estriado. Una alta tensión inicial en los tornillos sirve también para evitar que se aflojen las tuercas, 
como en el caso de los de alta resistencia. 

Los tornillos de alta resistencia basan su capacidad en la acción de apriete producida al ajustar el tornillo o la tuerca 
hasta producir una fuerza de tensión predeterminada, según se indica en la Tabla 2-l.Esta tensión se desarrolla al 
apretar la tuerca con llaves de torsión calibradas, o bien por el método del giro de la tuerca. Pueden usarse también 
llaves de impacto, las cuales deben ser de capacidad adecuada y con el suministro de aire suficiente para llevar a 
cabo el apriete requerido de cada tornillo en aproximadamente 1 O seg. La especificación para Juntas Estructurales a 
base de Tornillos ASTM A325 o A490 fija los siguientes requisitos para los procedimientos de apriete: 

Tabla 2-1 Tensión mínima en tornillos (T.) 
(Tabla J3.1 se_g_ún AISC- LRFD) 

DIAMETRO DEL TORNILLO TENSION M!NIMA DEL TORNILLO' EN TONELADAS METRICAS 

PLGS. mm Tornillos A-325 Tornillos A-490 
y, 13 5.43 6.80 

5/8 16 8.62 10.90 
'!. 19 12.70 15.90 
7/8 22 17.65 22.25 

1 25 23.15 29.10 
1 1/8 29 25.40 36.30 
1!1. 32 32.20 47.30 

1 3/8 35 38.60 54.90 
1 1/2 38 46.80 67.10 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 16 
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'Igual a 0.7 de la resistencia mínima a la tensión de los tomilloo, redondeadas a Ton como se determina en la· 
especificaciones ASTM para A325 Y A490. 

Apriete con llaves calibradas. Cuando se usan llaves calibradas para suministrar al tornillo la tensión especificada 
en la tabla 2-1, deben ajustarse de manera tal que la tensión inducida en el tomillo sea de 5 a 10% mayor que el 
valor en cuestión. Estas deben calibrarse cuando menos una vez por cada día de trabajo, apretando no menos de tres 
tomillos típicos de cada diámetro por instalar en un dispositivo capaz de indicar la tensión real del tornillo. Las 
llaves operadas mecánicamente deben ajustarse para que se detengan o dejen de funcionar al llegar a la tensión 
seleccionada; si se usan llaves manuales. debe anotarse la indicación de la torsión correspondiente a la tensión 
calibrada, para usarse en la instalación de todos los tomillos del lote probado. Cuando se mide la torsión las tuercas 
deben estar en movimiento de apriete. Cuando se usan llaves calibradas para instalar varios tornillos en una misma 
junta. deben volverse a apretar los que se colocaron inicialmente, ya que pueden aflojarse durante la colocación de 
los siguientes hasta lograr que todos queden apretados a la tensión especificada. 

Apriete por el método del giro de la tuerca. Cuando se usa este método para suministrar la tensión especificada 
en la tabla 2-1, primeramente debe tenerse en condición de "apriete ajustado" una cantidad suficiente de tomillos 
para asegurar que todas las partes de la junta están en pleno contacto unas con otras. La condición de apriete 
ajustado se definirá como la que se obtiene con unos cuantos golpes de una llave de impacto o con el esfuerzo total 
de un hombre que use una llave de tuercas ordinaria. Enseguida de esta operación inicial. se colocarán tomillos en 
cada uno de los agujeros restantes, apretándolos hasta la condición de apriete ajustado. Deben entonces apretarse 
adicionalmente todos los tornillos de la junta, haciendo girar a la tuerca la cantidad especificada en la tabla 2-2, 
empezando a apretar los tornillos que estén colocados en la parte más rígida de la junta y progresando 
sistemáticamente. 

Tabla 2-2 Rotación de la tuerca' a partir de la condición de apriete ajustado. 

DISPOSICIÓN DE LAS CARAS EXTERIORES DE LAS PARTES ATORNILLADAS 

Ambas caras normales al eje del tornillo, o una cara normal al 
Ambas caras in el inadas 1 :20 con respecto 
a la norrnal al eje del tornillo (sin usar 

eje y la otra inclinada 1:20 (sin usar rondanas achaflanadas) 
rondanas achaflanadas) 

Longitud del tomillo• no mayor Longitud del tomillo• mayor 
de 8 diámetros u 8 plgs. de 8 diámetros u 8 plgs. 

Para todas las longitudes de tornillos 'X de 

1;í vuelta 213 de vuelta vuelta 

'La rotac1ón de la tuerca es la rotac1ón relativa con respecto al tomillo, sm que 1m porte a cual de los dos (tuerca o 
tornillo) se le aplica el giro. La tolerancia en la rotación es de 1/6 de giro (60°) en más. y nada en menos. Para 
tornillos pesados estructuralmente de cabeza hexagonal y rosca estándar de todos los tamaños y longitudes. y para 
tuercas hexagonales pesadas semiterminadas. 

•La longitud del tornillo se mide desde la parte inferior de la cabeza hasta el vástago . 

... ~-"'-Ai~ ~ ."1 
Cabeza ::-- ~ AJt. Excentricidad 

(a) Llave acodada (b) Llave de mango recto 

Fig. 9.1 LLAVES PARA TRABAJO PESADO /GOLPETEO 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 17 
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o ,¡, 

........ ...:_ 

,.,'t. 

A 

A ACODADAS 
B RECTAS 
e LLAVES DE BOCA 
D MANGOS TUBULARES 
E LLAVES PARA GOLPES, MANGO RECTO 
F DADOS INSERTOS (6 PUNTAS) 
G LLAVES PARA GOLPES, ACODADAS (12 PUNTAS) 
H LLAVES DE GOLPE 

Fig. 9.2 LLAVES DE GOLPE 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 18 
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Pasadores. Algunas veces se usa un solo pasador cilíndrico de a=o.para conectar miembros que deben tener un 
rotación relativa entre uno y otro. Se supone que el pasador gira libremente en la conexión; por tanto. no • 
deseable la acción de apriete debida a la tensión inicial. Como se emplea un solo pasador en una conexión que de 
otro modo requeriria varios tornillos o remaches, su tamafto es generalmente mayor que el de los tornillos o 
remaches mencionados. 

Los pasadores para propósitos estructurales se hacen de a=o estructural al carbón, forjado y maquinado a 
dimensiones exactas; a veces se emplean pasadores laminados en frío con superficies adecuadas, especialmente en 
acero de aleación. Los diámetros comunes de los pasadores estructurales varían de 1 y, a 2 pulgadas, aunque hay 
tamaños mayores disponibles, hasta de 24 pulgadas. Cuando los pasadores se maquinan especialmente, no se -¡ , .. _, ... ~ W .,.,.,m~ ·~'··00 ~'OOF'~'· .. r~:~ ~ 

(a) (b) (e) 
Fig. 9.3 Tipos de pasadores; a) con tuercas remetidas, b)con tapas y perno, y e) con chaveta 

El tipo más común de pasador tiene extremos roscados y dos tuercas remetidas, atornilladas en los extremos para 
mantenerlo en su sitio (Fig.9.3a). Para pasadores mayores de 10 pulgadas de diámetro es preferible usar un perno 
largo que pase a través de él y de unas tapas remetidas, fijándolos de esta manera entre si (Fig. 9.3b). Esto 
elimina el uso de grandes tuercas de cierre. 

9.2 SUJETADORES "AUTO CONTROLABLES DE APRIETE. 

Existen en la actualidad dos tipos de dispositivos para auto-controlar ,el apriete de tomillos y asi garantizar la 
tensión mínima en las tuercas y tomillos y son los siguientes: 

1) INDICADOR DE TENSIÓN DIRECTA (ITD) 

Es una rondana simple con capacidad de carga mecánica. Son manufacturadas con protuberancias en una cara, la 
cual se aplastan en una forma pronosticable de tensión en el tomillo. Se para de apretar al tomillo cuando las 
protuberancias~ aplanan al punto donde un calibrador metálico de prueba no puede ser insertado en el hueco entre 
la cabeza del tomillo y la superficie superior de e!ITD, en ese momento se garantiza que el tomillo tiene la tensión 
requerida para un buen funcionamiento. 

El sistema consiste solamente en comprimir las protuberancias y ya está hecho, así se mide únicamente la 
TENSIÓN EN EL TORNILLO. Este tipo de rondanas 1TD ya se consiguen en México. 

/ " Placas 

~ 

(a) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

Poner la ITD baJo la 
cabeu del to1nillo 

Poner fa ITD sobre la 
rondana en la tuerca 
final del tornillo ----

Fig. 9.4 
(b) 
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Fig. 9.5 (a) 

F.L U. N.A. M. 

rro Motr1ca, ,..,....,.. 
oAm rro 

(b) 

2) TORNILLOS CON CONTROL DE TENSIÓN (TCT). 

(e) 

Se sabe que la tensión especificada ha sido alcanzada cuando la punta especial del tomillo se corta en el surco por 
lo que se tiene una inspección visual sencilla ya que cuando la punta se rompe la tensión en el tomillo es la 
correcta. Este tipo de tomillos ya se puede con..<.eguir en México. 

H 

TCT =Tomillo control de torque. 
. , • Fig. 9.6 TORNaLOSCONTORQUE-CONTROL 

Determinación de la longitud apropiada del tornillo 

Diámetro tomillo L, - agarre + valores 
(pg) (mm) Jp10 (mm~. 

518 16 718 22 . 
3/4 19 1 25 
7/8 22 1- 1/8 28.6 
1 25 1- 1/4 32 

Fig. 9.7 

El costo de estos tornillos en el 2002 considerando a SIO.OO el dólar es el siguiente para tornillos ASTM A-325 
y ANSI BIS. 2.1 

MEDIDA PRECIO MEDID.~ PRECIO ~IEDID.~ PRECIO 
P/PIEZA PIPIEZA PIPIEZA 

J/4 X 1" J/4" Sl9.27 7/8 X 2" S27J8 1 X 2" S40.2J 
3/4 X 2" SJ9.89 7!8X 2" l/4 .. 528.53 1 X 2" 1/4" S41.19 
3/4 X 2" 1/4'" 520.51 7/8 X 2" 112" S29.67 1 X 2" 112" S42.14 
3/4 X 2" 112" 521J9 7/8 X 2" 3/4" 531.07 IX 2" 314" 543.41 
3/4 X 2" 314" 522.01 7/8 X 3" SJ2.24 IX 3" S44.44 
3/4 X 3" S22.84 7/8 X J" 1/4" SJJ.47 IX J" 1/4" S43.66 
314 X 3" 1/4" 523.73 7/8 X 3" 112" SJ4.66 1 X J" 1/2" S46.97 
J/4 X J" 112" 524.57 7/8 X 3" 3/4" 533.62 1 X 3" J/4" 547.99 
3/4 X J• 3/4" S25.44 7!8X 4" 536.80 1 X 4" 549.09 
J/4 X 4" S26.49 7/8 X 4" 112" SJ9JO 1 X 4" 112" S51.41 
3/4 X 4" 112" 528.26 .. Otros d1ámetros y largos, sohc1tar cot1Z8c1ón, preciOS no Incluyen IV A, prec1os lab. D.F. la mercanc1a viaja 

por cuenta y riesgo del romprador. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 20 
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{a) Forma de trabajo para el 
apriete del tornillo 

1 O) MONTAJE. 

U. N.A. M. 

Fig. 9.7 

(b) El apriete esta garantizado al 
separarse la parte desprendible 

Aquí lo importante es la seguridad de los trabajadores y de los materiales, así como la economía, facilidad y 
la rapidez del montaje. 

Montaje de edificios de varios pisos, generalmente estos edificios se montan en tramos de 2 a 4 pisos; una vez 
term ínada la cimentación se levantan las columnas y se colocan sobre las placas de base que se sueldan o 
atornillan en su lugar. Es importante contraventear lateralmente las columnas durante el montaje hasta que 
se completa la estructura, una vez instaladas las columnas se izan las trabes para conectarlas a estas y se 
atornillan o puntean provisionalmente. 

Una vez colocadas todas las trabes de una planta se plomean las columnas. se nivelan y se alinean las trabes y 
se conectan permanentemente entre si mediante soldadura, tomillos o remaches. 

11) PINTURA ANTIFUEGO. 

En caso de requerir una protección antifuego a base de pintura esta deberá ser "ESMALTE 
INTUMESCENTE EPÓXICO"de 12 a 16 mis que da una protección para 4 horas de fuego. 
En México lo surte SAFE GUARD FJRE, S.A. DE C.V. 

Existen otros productos para proteger a las estructuras metálicas ante el fuego a base de recubrimientos como 
son: 

a) Fibras rociadas. 
b) Listones de yeso. 
e) Concreto ligero (vermiculita o perlita). 
d) Tableros de yeso (tabla roca). 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 21 
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CEDULA DE INSPECCIÓN E~~!J.(;T~ QE PROYECTO 

CEDULA DE INSPECCION 
ESTRUCTURAL de 

PROYECTO 

"\' .•. 
.. ,·~· 

CA"''BOOIUA • ACBRO B*i'RU'C'l'VRAII 

'I'IPO 1 IIDiriCACJ:OIII 

OBRA• 
DDUICC 1 ----------

DIBPBC'I'OR • ----------­
PBCRA• 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 22 
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PROGRAMA Dll CBR'i'U"ICACIOB Dll CALmAD 

BDU"ICIO 1 

U&IDAD a 

PRO"'''ICII'III'I'A 1 ---------------­

DIIUICCIOR 1 
__________ IIJIBLI ____ _ 

CL1 B&11'8 a 
DIRIICC 1 

IRI"ORliiiiACIOR DIBPOBIBLII 

CORCiiP'I'O COM P*'l'ARIOB • R 

PLANOS ARQUITECTONIC o o 
PLANOS ESTRUCTURALES o o 
ESTUDIO MEC. DE SUELO o o 
MEMORIA DE CALCULO o o 

OBBBRVACIOBIIB 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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CONCEPTO: MEMORIA 

ARTICULO COMENTARIOS 

( 1 ) ¿ Se incluye memoria descriptiva "1-------------- D D 

( 2 ) ¿ Se incluye índice, y contenido 
de la memoria ? D D 

( 3 ) ¿ Las hojas vienen numeradas ? D D 

( 4) ¿ Contiene quien elaboró, 

D ,D revisó y aprobó ? .. ,. 

( 5 ) ¿ Contiene fechas de elaboración, D D revisión y aprobación ? 

( 6) ¿ Contiene bibliografia , indicand 
·:::t 

D D 'el o los reglamentos de apoyo ? 

( 7 ¿ Se incluyen datos de resistenci 

D D y rigidez de materiales usados 
f"c , E, Clase. etc .. especifique. 

Tipo de acero A-36 u otro. 

( 8) ¿ Se incluyen factores de carga y 
D resistencia ? para f"mes de diseil D 

( 9) ¿ Se incluyen datos de la estructu 
grupo , especifique. D D 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 24 
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ARTICULO COMENTARIOS 

( 1 O ) ¿ Se incluye datos del suelo com,.-------------­
tipo, Ftu, F.S, etc .. especifimr..--------------

( 11 ) ¿ Los datos de cargas son claras~ . ..-------------­
cargas nominales y de diseño 

( 12 ) ¿ incluyen esquemas de áreas 
tributarias ? 

( 13 ) ¿ Los parámetros utilizados par 
sismo, están in!licados y son 
correctos ? especifique 

( 14) ¿ El análisis se realizó empleando 
algún programa reconocido? 

especifique 

( 15 ) ¿ El diseño se realizó empleando 
algún programa reconocido 0 

especifique 

( 16) ¿ Se incluyen las corridas de aná 
y diseño, para su cabal 
comprensión ? 

( 17) ¿ Las fzas sísmicas , rigideces , 
centros de torsión , etc ... 
se calcularon a través de un 
programa ? especifique 

( 18) ¿ De no ser así , se encuentran 
los cálculos correspondientes . 

( 19 ) 0 En términos generales , se 
considera completa la memoria•-r. -------------

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Dn1SIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. S.A. M. 

CONCEPTO: PLANOS 

ARTICULO COMENTARIOS 

( 1 ) ¿ Están dibujados a mano? o o 
( 2) ¿ Están dibujados en Autocad ? o o especifique versión. 

( 3 ) ¿ Son de 60cm x 90cm de tamañ o o especitique. 

( 4) ¿ Son planos en ~lbanene? o o especifique 

( 5) ¿ Se entregaron con respaldo en o ·O ... 
disket de 3 Y, ... 

( 6) ¿ El cuadro de referencia. conti o o titulo , obra , No de plano , 
direcc. de obra y propietario ? l ,; .. 

( 7) ¿ Así mismo datos como: quien di o o diseño, revisó y aprobó ? 

( 8) ¿ Fecha, escala, revisiones, No d o o obra, No de archivo ry 

( 9) ¿ Incluyen las notas necesarias y o o especificaciones correspondient 
especifique 
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No ARTICULO COMENTARIOS g_ NO 

( 1 o ) Son las anteriores , claras y si ¿ D D ambigüedades ? especifique. 

( JI ) ¿ Se encuentran a escala los dibuj D D 
( 12) ¿ Se indico la escala en cada dibu 

D D 

( 13 ) 6 La calidad de dibujo es del tip D D estructural especifique? 

( 14) ¿ El acomodo de cortes y detalles 

D D es claro y lógico ? 

( 15 ) ¿ Existe correspondencia clara y D D lógica en la nomenclatura de 
cortes y detalles ? 

( 16) Los planos contienen los corte ¿ 
D D ·Y detalles necesarios para. la 

cabal comprensión de lo que 
se pide? especifique. 

( 17 ) Tales cortes y detalles ¿ se D D encuentran completos y bien 
definidos? especifique 

( 18) En térrn in os genera les se 

D D considera la calidad de dibujo 
¿ buena ? especifique 

( 19 ) En términos generaies se ¿ 

D D consideran los planos complet 
y legibles ? especifique. 
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PROGRAMA Dll CRR'I1Ds¡q&CIO• DB C•!dDAD 

RESULTADO DE EVALUACION 

SATISFACTORIO 0 INSATISFACTORIO 0 
OBSERVACIONES 
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· '·DISEÑO DE COLUMNAS SEGÚN (LRFD) 
. ' 

l. MIEMBROS SIMÉTRICOS SUJETOS A FLEXIÓN Y FUERZA AXIAL. 

1) Miembros simple y doblemente simétricos con flexión y torsión. 

La interacción de flexión y tensión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas HI-la y Hl-lb. 

p 
a) Para -· ~ 0.2 ,P. 

--+- + < P, 8 [ M"" M, ]. l O 
~P. 9 ~.M.,. ~.M., - . 

(HI-la) 

p 
b) Para -" < 0.2 

~P. 

(HI-la) 

En donde: 

X 

y 

Resistencia de tensión requerida, en Kg. 
Resistencia de tensión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección DI, en Kg. 
Resistencia de flexión requerida, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Sección C2, 
en Kg-m. 
Resistencia de flexión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección Fl, en Kg­
m. 
Subíndice que indica un simbolo se refiere a flexión alrededor del eje mayor momento de inercia. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de menor momento de 
inercia. 

= Factor de resistencia para tensión (véase la Sección DI). 
= Factor de resistencia para flexión = O. 90. 

Se podrá hacer un análisis más detallado de la interacción de flexión y tensión, en lugar de usar las fórmulas HI­
la y Hl-lb. 

2) Miembros simple y doblemente simétricos a flexión y compresión. 

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas Hl-1 a y Hl-lb, en 
donde: 

P, Resistencia requerida ante compresión, en Kg 

P, Resistencia nominal a la compresión, determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección E2, en 
Kg. 

Resistencia a la flexión requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la Sección C 1, en 
Kg-m. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Resistencia a la flexión nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Sección Fl, 
en Kg-m. · 

x = Subindice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de mayor momento de 
inercia. 

y Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje menor momento de 
inercia. 

q, = +, Factor de resistencia para compresión,= 0.85 (véase la Sección E2) . 

.¡., Factor de resistencia para flexión= 0.90. 

11. DISEÑO DE ELEMENTOS A COMPRESIÓN AXIAL 

l. ELEMENTOS DE LA TEOIÚA DE LA INESTABILIDAD ELÁSTICA E INELÁSTICA. 

A diferencia de los elementos en tensión el problema de las estructuras metálicas es que debido a su esbeltez los 
miembros pueden pandearse, que es un fenómeno de estabilidad y no de resistencia, es un fenómeno que cuando 
ocurre generalmente causa colapsos en la estructura. 

El AISC limita a que la relación de esbeltez KL (200 
r 

O LJL 
(a) (e) (d) (e) 

TI 
(g) (h) (i} 

FIGURA 1.1 SECCIONES TÍPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

:r'EI 
La carga inicial de Euler, Pe = --

2
-

L 

; 1 
Dividiendo los dos lados de la ecuación (10) entre A y sustituyendo r = \A; 

l 1 r = ~ 
A 

(lO) 

:. 1 = A r', siendo r el 

radio de giro de la sección transversal, se expresa la carga de pandeo en términos del esfuerzo de pandeo, Fe: 

P n 2EI n 2E 
F =F =-=-=-~ 

a ' A AL
2 

(~y 
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La ecuación anterior para ser aplicada a 01n1s condiciones de extremo, como los libres o los empotrados, es necesario 
utili"':ll':_~l factor ,~e 101's!tud efectiva K. 

·: . 
{12) 

Al ténnino (KU r) se le denomina relación de esbeltez y es usado generalmente como un parámetro en cuyos 
términos se puede expresar en forma gráfica o analitica 

En el diseño de factor de carga y resistencia LRFD se normaliza el parámetro de esbeltez con respecto a la 
resistencia de fluencia del material. 

Fcr Jr
2 E 

=-.,.....--~ 

Fy Fy(KL1r)2 

Graficaodo el esfuerzo <ríli<o 

F- P/A 

Fyfl. 

Fy 

Fyll. 

Por definición 
Fy 

Fcr=-­
k' 

1 _ KL /Fy 
"C - 111' I/ E Parámetro de esbeltez 

c:orumr- '-111• 

Fcr - [o.658~~ Fy 

05 1.0 1.5 2.0 25 3.0 

La resistencia a compresión será: 

<j>c Po = <j>c Fcr Ag 
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TABLA 85.1 

RELACIONES LiMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

RELACION 
RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR ., DESCRIPCION DEL A.p A.r 

~ ANCHO-
ELEMENTO ESPESOR (sección compacta) (sección no .. compacta) 

~ Patines de vigas laminadas o 038 iE [e] 0.83 :~ [eJ z de perfiles de sección 1 y b 1 t 
8 canales en flexión. ·~ fy '¡\ FL 

!E .. Patines de vigas soldadas o SIN SISMO CON SISMO ,. 
095 • E [fJ, [eJ .. híbridas de perfiles de b 1 t 038 i!:. 'E -' .. 031 ;_ . ~FL/k, 

sección 1 en flexión. 'lf~ VF ' . 
Para P,!<l>oP,"í 0.125(c], [g] 

SIN SISMO CON SISMO 

Almas con flexión y 3 761 ~(1- 27!i'.) 'E( JW) s 1oJ!. (1-0.7~) [hJ 
3.05- 1---· 

compresión axial h 1 tw jF, +..E: 'i F, ;,P, 

combinadas. ParaP.I<jliJ'y :;-O.I25[c], [g] 
V F. +t,P, 

''( P,) E 1.12,'- 233-- 2': 149,:-¡r, .,P, ;r, 

Todos los otros elementos --
<ll atiesados en compresión b 1 t 1.49 .~ g uniforme i, e., apoyados a lo h 1 t,. 

NA .,F 
< largo de dos bordes. 

: y 

<ll 
w Secciones circulares huecas 
~ 
<ll En compresión axiaL 

DI t NA 0.11 E/Fy ... o ... z 
0.07 E 1 Fy [dJ 0.31 E/Fy w En flexión. :E 

w {a] Para vtgas híbridas. usar el esfuerzo de: Ouencia del patio FJf en lugar de F~. 
...1 (b] Suponed área""" de la placo en el agujero más ancho. w 

[e] Supone una capacidad de rotación lDC'Iásrica de 3 radianes. Para estructuras en zonas de alta si.snticidad, una capac1dad de 
rotac1ón más grande debe ser requerida. 

[d] Para diseilo plástico usar 0.045 E 1 F, 
[e] Fl = El mayor de ( F :rr- F,) o F,._, kglan2 

F,= Esfuerzo residual de compres1ón en el patin 
• 700 kg!cm' !""" perfiles laminados. 
• 1160 kg/cm pano perfiles armados soldados 

[ij K, = 4 pero no menos que 0.35st.so 763 

-Jhll .. 
[g] Para m1embros con patines diferentes. usar hp en lugar de h aJ comparar a A.o 

1 jbj Para rruembros con patines d;fercnrcs, ver Ajx;nd~e< BS.I F 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 4 



DMSIÓN DE-EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A. M. 

FÓRMULAS DE DISE~O RELACIONES ANCHO ESPESOR. 

• 1' . , 
-

·[ 
1 

" 

b 
r r b t• .,J ... - --~L r 

= -r- -
" .A 

~ 

COMPRESIÓN AXIAL 

lE 
A =0.56 ¡-

' i F 
-- y 

(E 
A, =1.49 1-

V Fy 

'E 
A, =1.86 1-

li F, 

lE 
A, = 1.40 ~­

-~~ F, 
' . 

~-' E 
A =0.64 1--

, ·¡ F k 
1; y. e 

A = 1.49 ;_!__ 
' .. F \i y 

ll
b !E 

A, =1.40,:-
F~--¡--- V Fy 

:[~-
1' 1 

:[0-
Si la relación A < A, La sección es compacta 

Si la relación A, < A < ).., La sección no es compacta. 

A = 1.40 /E 
r ",IF 

V y 

!E 
A, =1.49¡­

v Fy 

iE A,= 1.49 ¡-
'i F, 

A= ancho 
grueso 

Si la relación A>).., Es un elemento esbelto en compresión, puede tener un pandeo local. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 5 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N.A. M. 

CONSTANTES RELACIÓN DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FUNCIÓN DE Fy 

Fy Ksl (Kglcm1
) 

Relación 

1 1 1 1 1 
36 (2533) 42 (2956) 48 (3237) so (3519) 60 (4222) 65(4574) 

0.38 .~ 10.80 9.99 9.54 9.15 8.35 8.03 
¡Fy 

iE 
0.45 .- 12.80 11.8 11.3 10.8 9.89 9.51 

··'F ; y 
-. , E 

0.56 .- 15.90 14.7 14.1 13.5 12.3 11.8 
''F ,l y 

-
'E 0.75 ,_ 21.30 19.7 18.8 18.1 16.5 15.8 

\fy 

fE 
1.12 r- 31.80 29.4 28.1 27 24.6 23.7 

\ Fy -
-
'E 1.40 ,_ 39.70 36.8 35.2 33.7 30.8 29.6 

~~~ Fy 
' -

1.49 ·~ 42.30 39.2 37.4 35.9 32.8 31.5 
;Fy 

1.86 : E 52.80 48.9 46.7 44.8 40.9 39.3 
''}Fy 

-

3.76 ~~ 107 98.8 94.4 90.6 82.7 79.4 i Fy 

5.70 i E 162 150 143 137 125 120 1j Fy 

0.045~ 36.3 31.0 28.4 26.1 21.8 20 
Fy 

O.o7~ 56.4 48.3 44.1 40.6 33.8 31.2 
Fy 

0.11~ 88.6 76.0 69.3 63.8 53.2 49.1 
Fy 

0.31~ 250 214 195 180 150 138 
Fy 

Nota: Los valores calculados son basados en unidades habituales americanas. Las unidades métricas dan los 
valor dentro de 1 por ciento de aquellos listados. 
E~ 2,040, 730 kgicm' 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N.A. M. 

:Z. LONGITUDES EFECflV AS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PARTE 
MARCOS. 

r= Radio de giro = /{ 
1r

2El 
Pcr = (KL)' 

la lana ,., 1 te de (e) ib) ............... _ • ' -IIDea de ..,... 

o 
o . • • • • • • . • • • • • . • . • . 

t t 
o.s 0.1 

Yob ...... ntadodu pon 
e.,_. • _. caa CI.6S 0.10 
de '"" eondleiona ideales 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

Jr'E 
Fcr= ( )' KL/ r 

IC/·21 . 
\ . 
. 
t 
~ 

(e) (di (e) 

• • ' ' ' ~ 

~ 
, 

o . • o • • 
o • o 

• . . . o • . • • . : . . . • o • • o • . . . . . . 
: 

t t 
1.0 1.0 2.0 

1.2 1.0 1.10 

Roloci6ft impodidl 
1'rlolldole '"' 

Uo 

Rouci6ft libie TNsllci&l •• 'da 

R"CCCXXo ¡~ Ta . i6o &1ft 

Roloci6ft libic '!'rool.ol:ü lin 

(1) 

• • 

. . 

..... ...... 
• o 
• • . . . 

o 
• • . 

, 

2.0 
Valores reco-

2.0.--mendables­
para dlsel\o 

7 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A.M. 

GA K Gs GA K Gs 
'O 'O 'O 

60.0 1.0 60.0 
10.0 10.0 

i:8 6.D 
3.0 u a.o 

'O : ~8:8 
'O 

100.0. 100.0 
60.0 60.0 
ao.o 6.0 ~ 80.0 
20.0- 4.0 - 20.0 

2.0 2.0 

o .a 
aj 1.D 

OJI 0.8 o .a 
0.7 0.7 

1t - - a.o 
111 

1- 7.0 
1.0- 1- e.o 
6.0 1- 6.0 

0.8 0.7 o.o 
0.6 0.6 

4.0 2.0 1- 4.0 

OA OA .1.0 1- 3.0 

0.3 0.3 2.0 2.0 
0.1 

0.2 0.2 
1.6 

1.0 - 1.0 
0.1 0.1 

o .... o o. .L 1.0 L o 

(a} Movifrientoe leterafee iq)ecfidoa (b) Mow-imi~Wi:ot lat.-.1 .. fD imp«tido& ., 
·-

GA j 

ENTREPISO ¡/ 1 f CRITICO-, 
lfGs ~ 

.. lp .. lp .. lp 

EN NUDOS EN APOYOS 

VALORES RECOMENDABLES PARA DISEÑO 

GA = 1 EMPOTRE 

G. = 10 ARTICULACIÓN 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 8 



DMSIÓN 0[ [DUCACIÓN CONTINUA .. -F.L u. N. A.M. 

~ 
Prof .. slonal 

...... 1c ·Abril, 2002 
CALCULO DE LA CAPACilAD DE CARGA EN 
COMPRESION AXIAL DE SECCJON W IIHAPE 
MoniNII of STEEL CONSTRUCTION • Thlrd Edltlon 
(~ tnstrtuD ot ._. Coastntctlon) .YTM AH or ,t,50 

l!ltl~ ¡¡¡,-ciD: SI o M61rtco' s.Jiclocla-: SI 

,, fr:-0.57 .,. :10.3 ~ .. ,:. 1.9 ¡;;;;;. ¡;;.;ioo 

t,:-U ,.. =-26.1 rs:-5.?0 \:-3611 ~':,-""2'30 

'r=-10.1 -•=-s.M .• :=0.83 k:-1 B:-2040000 

0-
? 

AISC 
W-Shapes 

¿ 

Cálculo de la - de esbeltez en la columna ( Pandeo general ): 

L=200 

r ,., r, 

•y 

r= 1.9 

k·L 
-~ 105.263 

r 

Nota:>= 
k·L 

"'.K.." 11 - < 200 
r 

"AumcDW 1e sccx:icXJ" odM:t .... 

Nobo = "O.K." 

Cálculo de la relación de esbeltez en los miembros ( Pandeo local ). 

Patin: 

l.p:= 0.3& [!_ 
4FY 

l.p= 10.79 

b 
l.:=-

'r 

). = 8.86 l.r = 15.902 

a... := 1 "La oocción .. OCJIII!'8da • Ir ). < ). p 

"La sección no es compada" lf' A p < ). < A r 

"EicmcniD eobel!o. ~ ( Qo ) • Ir ). > ). r 

C.. = "La aeocióo es compacta " 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 9 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

~ 
Profe11ional 

f:'AfSC7(]:tF0 
le<··.,.·., .. ._ .. · ... -." .. o ,,· " "1999·· .. ? - . . . 
f . . . . 
¡Jng._~ L Flor.es Rulz 

Obtener ( Qs ) y ( Qa ): 

Área no efectiva 

@f?iiif@ Área efectr.-a 

lNG. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

F.L U. N.A. M. 

rwv.1c- Abril, 2002 

CALCULO DE LA CAPACIDAD DE CARGA EN 
COMPRESION AXIAL DE SECCION W SHAPE 
Manual o1 STEEL CONSTRUCTlON • Tlllrd EdHion 
(AIDetiQn IMtttvt. ol st:MI Cco::di wc:tton) ASTil A3l cw A59 

Alma: 

b 
l.:=-

.... . ~ A.r:= 149- -
fy 

l.p= 106.484 1. = S8.32 l.r = 42.31 

a... := "Le tcecióo es compacta • 11 1. < l.p 

"Letcecióoooosoompocta" 11 1.p<1. <l.r 

"EEemco1D Olbel1o, Ob1rllor ( Qo ) • 11 1. > l.r 

Patín: 

Qo := 1.0 

Alma: 

b<= 19lt,..{ffr}[ 1-( on ~] 
At := Ag - t,..·(b -b<l 

At 
Qo:=-

Ag 

-
Qo = 0.11711 

JO 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N.A. M. 

~ 
Professional 

rw. 1c. AbrU, 2002 

CALCULO DE LA CAPACIDAD DE CARGA EN 
COMPRESION AXlALDE SECCION W SHAPE 
Manu.l of STEEL CON8TRUC110N - Thlrd Edlllon 
(Ameltcan 1n1tttut1 otltiMI ConltructlonJ ASTM AH or A59 

Si no es esbelto Qs = 1. O 

Si no es esbelto Qa = 1. O 

Q:=Qs-Qa 

1.c a 1.18 

Qo :-1.0 

Qa:=0.878 

Q-0.878 

Fcr:z [ Q.[0.65~{><J'].r.YJ 1( 'lo.e·.JQ< 1.5 

[ O.l77]·r.J odterwloe 
('lo.r)' Yj . 

Esfuerzo de d1sel\o Ferc 1331.686 

Resistencia de diseflo + rPa := + -Frr·Ac 

IU. FLEXIÓN SIMPLE, MOMENTO ELÁSTICO Y PLÁSTICO. 

La resistencia de las vigas a flexión depende de manera muy importante del soporte lateral del patín de compresión 
distínguiéndose básicamente 3 clases de soporte. 

1.· Se supondrá que las vigas tienen soporte lateral continuo en sus patines de compresión. 

2.- Luego se supondni que las vigas están soportadas lateralmente en sus patínes de compresión a íntervalos cortos. 

3.- Por último se supondrá que las vigas están soportadas en sus patines de compresión íntervalos cada vez más 
grandes. 

ING. JOSt LUIS FLORES RUIZ 11 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A. lit. 

FLEXIÓN SEGÚN AISC (LFRD) 

E.N.-+--t---' 

(a) (b) (e) 
VIGA "1" ELÁSTICO INELÁSTICO PLÁsncJd) 

Figura la Distribución del esfuerzo normal debido a flexión en los rangos elástico e inelástico 

.P., M,: RESISTENCIA A LA FLEXIÓN: .P.,= 0.90 

1 MIEMBROS EN FLEXIÓN 1 

0 
Lp l.r 

(Fl-4) Lb (Fl~ 
(FI-5) (F-10) 

Figura lb 

RESISTENCIA NOMINAL A FLEXIÓN M, 

Zona <D M,- M,- Z, F, S 1.5 M, 
Momento Plástico M,=F,S,. 

Lt.<J.., 1 ""= 0.9 

M.= Cb[ M• -(M. -M,{~:=~:)]$ MP Zona a> 
Momento Inelástico 

J..,<Lt,SL, r,. s, 
""= 0.9 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

(Fl.l) 

(Fl-2) 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. J. U. N. A.M. 

. . - .. 
a) Para secciones 1 doblemente simétricas y canales. . . 

- 2 
. - 1t 7!- E . [ ]- -

M. =M,. = Cb L:"' EI,GJ +( r::-) I, Cw ::;; M• 

M =M = cbs.x,,·2 
! 2 

Zona$ 1
1 

X, ·X2 :s: M• Pandeo Elástico por . " 

(~:) ~ + ,~,b r Tor.;ión Lateral 
L,>L, 

b) Para placas y secciones cajón simétricas. 

M = 4'007,670 Cb ;' JA 
" Lb 

r, 

Z,. Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide menor (o y), cm' 
Z. Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm' 
S,. Módulo de la sección elástica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm3 

C., Constante de alabeo cm 6 

J Constante de torsión cm' 

Módulo de sección elástico 
Ix 

Sx=­c 
Módulo de sección plástico (Z) 

(Fl-13) 

(Fl-14) 

El módulo de sección plástico divide a la sección en 2 partes de áreas iguales siendo entonces la suma de los 
momentos estáticos de estas áreas respecto al centro de áreas de la sección el módulo de sección plástico. 

~\ 1~~ A,=A, Z=A,YCG.I+A,YCG.2 
_s 

b 

bh 3 

S=j2=bh' 
h 6 

2 

Z=(bhx~)x2=bh' 
2 4 4 

Las longitudes Lp y L, se definen en la sec. Fl.2 de la especificación AlSC LRFD como sigue: 

Para secciones de perfiles 1 y canales sometidos a flexión alrededor de su eje mayor 

/E L =1.76r ,_ 
• 'VF)f 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

(Fl-4) 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINlJA F.L U. N. A.M. 

Para vigas de barras rectAngulares sólidas y cajones: 

(Fl-5) 

donde: 

ry Radio de giro con respecto al eje centroide menor (o y), cm. 
A Área de la sección transversal, cm'. 
J Constante de torsión, cm'. 

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

a) Para las secciones de perfiles en 1, doble o uní-simétricas con el ala de compresión mayor que o igual al ala de 
tracción, y canales cargados en el plano del alma. 

(Fl-6) 

(Fl-7) 

donde X =~~EGJA 
1 S 2 

' 

(FI-8) 

X =4~(~J2 

2 l GJ y 

(Fl-9) 
.,, 

donde 

S, Módulo de sección alrededor del eje mayor, en cm' 
E Módulo de elasticidad del acero= 2040000 (Kg!cm') 
G Módulo de elasticidad al cone del acero = 787054 (Kg!cm') 
ly - Momento de inercia alrededor del eje centroide (o y, cm') 
e,. Constante de alabeo, cm6

• 

FL (F,;- F,) ó F,... se toma el menor (Kg!cm') 
F,. Esfuerzo de tluencia en el patio (Kg!cm') 
F,... Esfuerzo de tluencia en el alma (Kg!cm') 

b) Para placas y secciones cajón. 

(Fl-10) 

(FI-11) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 14 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

' Dtseo&.• 
liii:Um : 

' ' 

F.L U. N. A.M. 

~~·--,_----------r----~ 
Lj.. Lp L, 

Figura 2 Determinación de la resistencia de diseño a la flexión 4>t, M. (C, = 1.0) 

COEFICIENTE DE FLEXIÓN e,. 

El coeficiente de flexión se define como: 

c. =[1.75+1.05 ~: +0.3(~J]s2.3 
En donde M1 y M2 son los momentos de los segmentos no arriostrados de la viga en consideración, correspondientes 
al extremo más pequeño y al más grande respectivamente. Si las rotaciones debidas a los momentos de los extremos 
M1 y M, están en dirección opuesta M¡/M2 es negativa; de otra forma, M ¡1M2 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 más grande (p.ej. vigas sobre dos apoyos, donde M1 = M2 = 0). 

" El coeficiente C, da cuenta del efecto del gradiente de momento sobre el pandeo por torsión lateraL Las ecuaciones 
de capacidad de momento LRFD" 

12.5 M..., e, = ---------""'------
2.5 M..., + 3 M A + 4 M 8 + 3 Me 

L 

Figura 3 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 15 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A.M. 

t t 1.67 

Sin arrioUramlanto laMrallatarmedio 

~ ~ ~ + 
t Cb•1.14 t t Cb•1.67 1.00 1.67 t 

Sin arriOiftamlento lm.rallmermedlo(1) AniOitramianto en punta. Ciltgados("') 

~ ~ ~ ~ 
* i t f Cb•1.14 t fc••1.&7u 1.11 1.11 1.67 

Sin arriosrramlanto laterallntermedlof1) ArriO'IIJamlento en puntos cargados(t) 

llilll!lll!lllilll ~ 11 1 1 1 11 11 1 ~J 11 111111 111 ~!! 

f t ,_ 
Sin arrioslramiento lateral intermedio Aniosnamiento en al cantto da la luz 

.... 
. ,. "!.:' . 

(1) L• cargas están igualmente espaciadas 

VALORES DE c. PARA VARIOS CASOS 

··"'· 

c,+.N, 
f,M.~ll C,> 1.0 ....... 

........ 
....... ....... 

'""·1----+c:-----1.:..::0.,~ --. 
c,+,.M. ........ ........ 

...... >-+ • r:~.ra e, • 1.0 

...... 1""" 
'----+-------1!--t-----¡, 

L, L.. L. 

Figura 4 Determinación de la resistencia de diseño a la flexión '-M, (C• > 1.0) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 16 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A.M. 

IV. ELEMENTOS ESBELTOS EN COMPRESIÓN. 

o A, 

Figura S Clasificación de secciones transversales por pandeo local de placa. 

Cuando A. excede de A., es una sección esbelta, entonces el M. se calcula de la siguiente manera: 

a) Para A. s; A, (A-Fl-1) 

b) Para A,< A.< A.,; para el estado límite de pandeo lateral- torsional 

M. ;,cb[M.-(M.-M,{~~~Jl~M. (A-Fl-2) 

Para A, < A. < A.,; para el estado limite de pandeo local del patín 

M =M -(M -M {A-A•) " • • ' A -A 
' p 

(A-Fl-3) 

e) Para A. > A.,; para el estado limite de pandeo lateral- torsional y pandeo local del patín. 

(A-Fl-4) 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUJZ 17 



DIVISIÓN DE EDUCAOÓN CONTINUA __ F. l. U. N.A. M. 

V. PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS. 

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

lt 

!E 
AP =0.38 :-. 

'rF 1 y 

'E 
Ap = 3.75¡-, 

1 F, 
' -

Perforada 

rE 
AP = 0.38 ,-, 

"\iF 
' y 

n (;::=~ .. ....--- AP = 1.12;: , 

hb[ V -' 

A = 3.76 ._E 
P ·~ F , 

' y 

b 
,. ' 1 

:[0-
ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

FLEXIÓN 

A = 0.83 : __§____ 
r '¡/ F 

'1 l. 

A = 5. 70 ¡__§____ 
' '-.iF 

'; ) 

A,=I.86_1E 
V F_\. 

- iE 
A,= 1.40)­

\i Fr 
' -

!E 
A, = 0.95 ;-F -

j [..' 

•,' , *e 

:E 
A, =0.56!-¡-

~~ y 

:E 
A,= 11.40 ,­

\; F,. 
' -

A =5.70! E 
' -- F V _. 

;E 
A,= 1.49¡­

lr F,. 

íE A, =5.70¡-
V F-' 
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ESTRUCTURAS VIl ES~ IPN 

CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

.... 
•, 11.1' 

170 
3 70 
seo 
710 
117 21 o .. ,. 201 
22.5 "'" 22.5 203 
no "'" <U 21.0 
su ...,_ 21.0 

~ 1310 ....... 222 
211.0 4741Cle 220 
250 120887 251 053 
420 138751 25< 069 
6 70 158660 257 064 
980 173714 260 100 
1000 154390 250 091 
1680 179050 262 112 
2580 266 1 30 

'2C.10" 247. "1.10' ...... 2&.2 .... 
·112.110 2&.7 1.10 

57.oo:. 26.3 U2 
7810• .. 26.0 uo 
103.0 26.0 '1.73 
141.0 .... 1.De. 

• 21S.O 2U 2.21 ;. ', 
• 3130 :17.1 ' 2.81 · .. 
• ..... . 28.2 2.04 

• .,.. 5071117 2&0 3.11 :· 
305 ' 21.1 244 290 103555 303 057 21854 9 9 40E.Q6 278 71 721050 925900 ...... , 413363 721050 

23. 304 260 420 """" 305 067 2963 117 26027 5 5 94E-06 29665 832370 1062600 749133 500143 832370 45(1229 

' 262 104951 359 349 750 134756 309 009 3001 157 353486 2 93E-06 32077 1024650 1324455 922165 874243 1024650 """"" 328 109 949 410 416 12 o 154306 31 3 106 3022 194 44292.5 1 65E-06 350 35 1214400 1578720 1092060 854539 1214400 7611C65 
306 ' 367 189911 494 547 12 50 130205 310 097 3003 720 162324 2 59E-06 54926 1543300 20758165 1388970 1376329 1543300 1236600 

' "' 19<009 567 633 1910 149005 313 112 30 18 845 192413 1 SOE .()6 591 47 1768HIO 2402235 1807562 1816973 1186180 1457076 

' 522 19<009 ... "' 3080 173645 318 132 3048 1020 23e903 8 21E-07 635 42 639 2122670 2634ll85 1910403 1941505 2122870 1747364 
305 ' 59 8 4.9 244686 761 650 3950 184871 303 131 2899 1836 365753 5 84E-07 81811 942 2363260 3225750 2144i34 2303264 2363260 2072936 ... •• 244686 852 952 5450 205153 306 148 2914 2061 441765 3 89E.()7 87358 1060 2661800 3812840 2413820 25990011 2661800 2330106 
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esrn .svn 

CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

d x peso 

JI 220.4 
' 2532 
)( 2828 

3130 
3<20 

x: 375.3 
x:· 4143 

•• • )1' 1 453.8 
;· ··1(· ·500· 

• · :. nU' 

319851 
3841121 
3&4.821 
384.821 
Sfl8.818 
•. 818 
5U18 
3CMU14 
308.814 
404.811 

""'1100 .. ,. er:n 
.. , .. tJ07 
419 804 
UU102 . ..,.8 
.... 707 
·ae.Ne 
,1211.0011 
_134.0!7 

INQ JOS~ LUtS FLORES RUIZ 

.1278 

'""" 1 ... 
17M 
11134 
2147 

:2378 
.2871 ..,.. .... 
... 1 
4310 .,. 
5280 
57 .. ...., . 

87.40 
0<1.70 
1220 
1800 
1120 
2800 
080.0 
!537.0' 
7700 
1074.0 
1-0 
2031 o -· ..... ..... 
6002.0 
7700.0 
10114.0 

8.70 
15.00 

. '. 115.80 
:¡3,70 
ouo 

210* 310 Ul3. 
210308 :108 1 ... ,.,.,,. 31.1 1.70 
203038 .,. Ul1 
201583 31.8 2.08. - 02.0 ~20 ....,. 02.7 2.51 ' . ,.., ... 2.11 
41...., 04.1 S.18 :. 
_,1 048 . ... 
51"811 ... S.Cie ! 
.... 24 085 4.41 
020002 37.4 4 ... 
812574 382 5.28. 
720301 00.1 o.n ,_ 

ACI:S; ...., ...... '41.5 . ee1· 
111417 .-,H ·. ,751 
11!1204 .... . .... ·- ..... ' 1.07 
128128 08.2 .... 
140770 ... 1.18 
157102 ... 1.S1 : 
168""' 347 135 
185061 350 151 
202645 354 168 
111111te . .., ,_ .. 
2111215 ... , .... 
238447 300 1 ... 
287820 .... 2.17 ; 
20711113 088 1.80 
225400 ... 1.08 , ..... .... 
274 ... '38.1 
21100n S7.2 

""""" 37.8 
... 120 .... ..,... .. , 
.C11011 H.3· ...... '388· 

40.1 
41.0 
tte .... ... ... 

:•.5 

"'·' 

.;SIA. IPN 

118D.87 1418 ...,..., 
1387 22 '1!08 <012080 
1485.11 1770 4478100 
1M.13 ,.., -1388.47 .2183 ; 5472300 , ..... 2<00 ! 8CIIiN770 ,.._ .. 

""" 
.,.., . 

23111108 1048 . .. 1711.., 
2811'17 1807 '1872710 
au.te ..... 1007<480 ..... . .... . 11«0110 
3elf7'.78 - ·-4000.27 0700 1-....... ..... 180112200 
47SA7 7014 

.IU1S<le 
,U!&08 
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e 05E-07 
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ESTRUCTURAS VIl ES~'\ IPN 

CALCULO DE Lp Y Lr PAAA PERFILES RECTANGULARES IR 

:1:M2!51 . 1.t2 
225 121o424 109 3 91E-06 
328 13529!5 1 28 2 42E-06 
... 2 1!51513 410 1« 1 06E-06 
63 3 167314 413 160 1.04E.OO 
au·· '1- '.t1.7 1.82 Ull&m ' '-Nt'l"lf'• " 

1011 005 1e813& 41.5 1 ... U3E-OT 21SO. 
2108 1 ... 0 18'2111 <2.0 1.00 l5.27E.o7 . 22110 - 2200 ~ <2.0 222 0.00641 ··-· - 321.7 2«1814 . <31 2.00 !.OTE-01 .. :-· . ... 21.2 1.13Dele <5.0 , .. -5.7E-Oe :{~~= !·~ '"" 33.1 120410 .. o 1.33 

., __ 
1201 000 147578 ... , .. -1.t'IE-Oe 1-
1<10'1 51.8 11TMS <51 ..... ~.¡18155 

. 1811 00.1 151181 ... o 1.00. ·•.11$. 
IT7U 103 , ..... .... 1.17 : 1.1E-OS ·31118 
1917 114 o 177187 ... 1.1i11 8 48E.07 2171il 
2061 14!50 19212!5 4880 206 e 22e.01 2378 
1331" - !12.0' IU --· ·;":flll¡"' , ... 41.0 124184 020 .. - ·. 1eae: 
1818 l'li.T 1.00000 53.5 ·:z.- -.-:1114 '• 

.. 2081 102 1ll0008 .... ue· :s.ooe.ce -·-·; ..... 1020 143317 03.1 1.74 2.001;00 
•247 .. 128.0 153151 03.0 1.00 1.57e.o8 

111102 111.0 ·= .. 4 2.12 e.&E.o7 
~· 314e 2$10 101030 .... '2.30. U11147 

· .1o:z.s· .'me '217.0 157303 ... 3 203 1.21&00 
. 7 .... 211.0 • 4000 2040 '"* ... o 2.22 a.SOE-07 

7.4. .231.8. 
1
.4474 374.0 100041 .... 2.44 O.oee-01 

1.4 2$0.3 - 410.0 - 004 2.e3 U2Eo01 
1.0 374.125 2101 - 841.0 224711 000 282 2.-

0!0 • 3.4 188.821 1040 ·1000 40.0 100103 50.0 1.20 1006<>1 ,. 17 ... 818 117.4 2147 71.0 12187Q 003 1.00 C.75E-08 
010 • 4.1 ...... 1201 2024 78.0 11015 00.3 1.41' 0.441!-06 

• 40 24400$ 144.5 2004 112.0 , ..... 00.0 1.l'll $.41&00 
r , 125 1 so 240003 1504 3212 , .. o ,_,. 01.2 1.lill . 2.201!-06 

1403 0.0 248.1S83 178.7' - 2100 , ..... 01.7 222; 1.47&08 
·7.4 .· ,.._ ... 1014 422jl. 100" 1Sl341 .,_, 1.01 :z..ee-oo 
7.5 ': ,. ..... 221.0 ·- 01.8 1.0<E-06 

. 1.0 IITU2! 2414· 111001S3 0>2 O.llll&<>T 
•. 1.8 1110.023 mA·:· -1- . 112.1 e.A5<l7 

';;~ :,7,7 ;, ....... 107.0 11104 - ·eu .__.,. 
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ESTh , .<AS VIl 

CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

1118.0 •• 103 ~075- 220.0' 131!:102 088 
218 1 ·"""" 0060 1110108 ..... 
2788 mo 480.0 ,_, 808 
301.8 ,..7488 01~0 1- 701 ..... ·8228 '. 812.0 112372 708 
187.8 ...... 1010 111548 ... 
20U """" 2080 1201!38 75.8 
2:107 ·0301· .2880· "'"""' 782 
238.5 . t!817 3330 .1S1WII 788 
2510 .... -0 1487!11 77.0 

; 3278 ...... 837.0 ,,. 
• .. 302.0: """" 087.0 n8 ..... 788 

2238 ...... 221.0 101137> ... 
247.1· ..... 307.0 

,_ 
840 ..,~ ..... 7341 .... 0 128085 848 . ....... .... 71180 510.0 138553 081 .2.446411 

,3&1.3 1 112011 -· 1411!27 . ... :1.7764:18 
·4111U 12405 H-450 11101011 882 •1.216<>8 
457.4 ·- 1480.0 174112 ·au eeoem 
2t!8.1 '"' 281.0 108712 803 7.15E.Q8 

·28&.2 8Z!e 420.0 120107 81.1 .... 57648 
3032 .... 5180 1271138 81.5 ·-!!:22.8 8504 

.,.. 1311848 81.8 ·o.r.zs.oe 
341.8 102011 788.0 1 ..... 823 2.1!&.00 

10M1, . tQ<.O 153087 82.7 1.87E48 ,,.. :118!50 108Te2 832 1.24E4!1 
150551 812 1.5BE-Oe 

8U 1.2fE-Oa 
82.1 

NOTA LOS PERFILES SOMBREADOS NO SON DE FABRICACION COMÚN. POR LO QUE SE RECOMIENDA CONSULTAR CON El PROVEEDOR 
SU OISPONIBU.IOAO 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA· F. l. U. N. A.M. 

MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN 

Si Wl elemento está sometido a momentos y carga axial de compresión, aparecerán en el momentos fiexionantes y 
deflexiones laterales adicionales a las iniciales. Cuando analizamos Wl marco con algWio de los métodos elásticos 
comWies, los resultados se denominan momentos y fuerzas primarias o de primer orden. Aún si el marco está 
soportado lateralmente, se presentarán algWios momentos secW!darios debidos a la flexión lateral en las columnas. 
Un efecto de SegW~do orden puede ser determinado por Wl análisis P-1\, o bien las especificaciones LFRD. Propone 
W!a amplificación para las cargas de gravedad y W!a amplificación para las cargas laterales. 

Para diseñar las columnas Mu =resistencia a flexión requerida (basado en cargas factorizadas) incluyendo efectos de 
segWido orden. 

Estos efectos se pueden obtetier con Wl paquete de computo como el SAP-2000 o ST AAD lii y así ya se tienen a los 
momentos amplificados. 

Otro camino es amplificar los momentos. 

M u= 8 1 Mn, + B1 MI, 

p 

l Columna con marco 
arriostrado lateralmente 

Mn. + Pll = B1 Mn. 

H 

L 

A P Columna con marco no 
arriostrado lateralmente 

MI,+ PI\ = B1 MI, 

8 1 = Magnifica el momento (Mn.) para incluir el momento secundario.· El momentos secundario P-á se incluye al 
multiplicar el momento primario (MI,) x B2 . · 

V: 
p 

V: 

V: V 

V, v, 

Estructura Original 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

Para Mn, estructura con 
corrimiento lateral impedido 

+ 

[CI-2) 
M, 

Cm= 0.6- 0.4-
M, 

MI, para estructura con 
movimiento lateral no 

impedido 

[Cl-3) 

19 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

AgFy 1t
2El 

Pe, = --,- = --2 Ac (KL) 

B = 1 
2 

[~ h/ J 1-~:>. ./WL 

F.L 

[CI-4] 

U. N. A. M. 

Ac= KL {Fy 
r~tVT 

[CI-5] 

El proyectista puede usar cualquiera de las 2 expresiones proporcionadas por LRFD para B2, la primera contiene el 
índice de corrimiento lateral, por tanto, es más conveniente para el diseño práctico. 

:tPu 

:tH 

Cm=O.SS 

Representa la resistencia axial necesaria de todas las columnas del piso en cuestión. 

Representa el índice de corrimiento lateral del piso, en México se limita a 0.006 y 0.012. 
En Canadá se acepta hasta 0.0018. 

Es la suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen !>., h. 

Para miembros con extremos restringidos y 1.0 para miembros no restril)gidos. 

= Resistencia al pandeo de Euler, con en factor K de longitud efectivo en el plano de flexión 

1t
2EI 

determinado de acuerdo con la sección C2.1 para con marco arriostrado Pe1 = (KL )1 . 

EJEMPLOS DE APLICACIÓN 

Ejemplo (1) Diseñar una columna de un marco metálico en donde su análisis se hizo considerando el éfecto P-.:1 ~~ 
~d~~B=l.O. ~~ 

1.- Elementos mecánicos de la barra "últimos" son los siguientes: 

_1_ 

1 

H~35ohm. 
i 
i 

85.00 ton. 
Mx=18.55 

K,=2.06 

-~ Mx=15.49 

2.- Para columnas secc. lla carga equivalente será: 

P en Ton 

M en Ton-cm 

f
My= 

K y 

M= y 

Peq ~ P + 0.045 M, + 0.14 M, (Carga equivalente para secciones 1 propuesta por el lng. Flores) 

Peq~85+0.045x 1855+0.14x 1791 ~419.215Ton 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 20 



DMSIÓN DE EDUCAOÓN CONTINUA F.L 

A= 
419

·
215 

235.19 cm2;Áreanecesaria. 
1782.45 

U. N. A.M. 

KL - = 60 ; aprox., conviene entre 60 y 100 en estructuras de edificios. 
r, 

r =1.16x350=6.76cm 
y 60 

3.- En base a lo anterior la sección propuesta W = 18 X 119 (IR 45 7 1 77. 8) a revisar. 

A = 226.5 cm' Iy = 10,531 cm• d = 
b = 91,154 cm• S y = 736 cm' tw = 
Sx = 3,785 cm' Zy = 1,132 cm' bf = 
Zx = 4,277 cm' ry = 6.8 cm t, = 
nt = 20 cm 

Considerando movimientos laterales no impedidos, se tiene: 

Kx=2.06 Ky = 1.16 

4.- Compresión por carga axial 

Py = AfY = 226.5 x 2,530 = 573,045 Kg 

ci>Py = 0.9 x 573,045 = 515,740.5 Kg 

45.72 
1.66 
28.6 
2.69 

5.- Revisarnos si la sección es o no compacta de la Tabla 85.1. 

PATiN 

_bf_ = 28·6 = 5.32 < 10.84:. 
2x2.69 21¡ 

TABLA 

La sección es compacta 

cm J = 441 
cm Cw 5'451,278 
cm F,.=F,.. 2,530 
cm 

ALMA 

he = 42.82 = 
25

_
8 

tw 1.66 

cm• 
cm' 
Kgicm2 

!E 0.38 ,_ = 10.80 
;y 

VS 0.31.i- =8.80 
\f Fy 

_Pu <0.125= 
85

•
000 

=0.165>0.125 
\¡Fy cjiPy 515,740.5 

SIN SISMO CON SISMO 

1.12 i- 2.33--- 2:1.49 i- =42.30 ry( Pu) :T 
1
•/ Fy B,Py 'Í Fy 

31.80 (2.33 - o. 1 65) = 68.84 

68.84 > 25.8 :. La sección es compacta. 

Calculo de Ac 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 21 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

A.cx = KL {FY = 2.06 x 350 
nr VE 20 x ;r 

F.L U. N. A.M. 

2 530 ... 
, -040 

2'040,000 - . 

KL fiy IJ 6 X 350 2,530 
Acy = - - = = 0.67 ; éste es el más desfavorable 

r;r E 6.8 x ;r 2'040,000 

Ac :S 1.5 Fcr = ( 0.658,¡,-' )Fy 

Por lo tanto 

Fcr, = (0.658°"'' )2,530 = 2,366.12 Kg/cm' 

l. o 67 1 \.. 2 Fcr, = \0.658 )',530 = 2,097 Kglcm ; se toma el menor esfuerzo 

4>Fcr = 0.85 x 2,097 = 1,782.45 Kglcm' 

4>Pn = Aq. Fcr = 226.5 x I,782.45 = 403.72 Ton 

COMPRESIÓN POR FLEXIÓN Mx y My. 

Pu = J!5•000 . = 0.211)0.20 :. 
tPPn 403,720 · 

M u= 8 1 Mn, + B, MI, Encontramos 8 1 

(
15.49) 

Cm x = 0.6- 0.4 
18

.5
5 

= 0266 (
17 .83) Cm,. = 0.6- 0.4 
17

_
91 

= 0202 

CALCULAMOS LA CARGA CRITICA DE EULER 

AgFy 
Pe=-­Acl 

B = Cm >1 
1 Pu-

1-­
Pe 

Pe x =A,~ = 
226:.;~·530 = 3'581,531.25 Kg 

Ac,· 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 22 



DMSIÓN 0[ [DIJCAOÓN CONTINUA F.t U.N.A.M.~ 

B1x = [ ] = 0.272 :. = 1.0; como dá menor que uno, tomamos como base 1 
1- 85,000 

3'581,531.25 

0.266 

• ., = r 0
·
20 r 0214 ... ~.. 

1- 85,000 
1'276,553.8 

8 2, y B,, = 1, ya que se consideró en el análisis el efecto P~A 

Tomando el momento más grande en la columna 

Mux = 1.0 ( 18.55) = 18.55 Ton-m Muy= 1.0 ( 17.91 ) = 17.91 Ton-m 

Requisitos de sección compacta para flexión 

a) Patines unidos continuamente al alma con soldadura. 

¡::======::¡Soldadura corrida si puede ser compacta 
Si cumple )1. < ),p 

_______ • Soldadura interrumpida, no 01 compacta 
~-, _______ ..... Aunque cumpla :X< )l.p 

b) Panaeo ael paun elementos no auesaaos 

b1 !E 28.6 
A.=-$ 0.38 1- = - 5.32(1 0.80 :. cumple y la sección es compacta 

2t f y Fy 2 X 2.69 . 

e) Pandeo del alma, elementos atiesados 

1 he 42.82 
8 4 

f E 
2 30 "' =- = -- = 25. O< l. 9 ¡- = 4 . :. cumple y la sección es compacta. 

fw 1.66 \¡ Fy 

d) Longitud libre sin arriostrar el patio en compresión. 

J=441 cm' 
Cw = 5,451278 cm6 

Fr = 706 Kglcm' 

fE 12040000 
Lp = 1.76r, 1- = 1.76x 6.8. ¡ = 339.84 cm= 340 cm 

V Fy 1 2530 

Como Lb > Lp Calculamos Lr 
350 340 

G = 0.4E = 0.4 X 2'040,000 = 816,000 

Fyw = 2530 Kg 1 cm' 

r,.x, : , ( )' 6.8 x 239,321 : ( )' 
Lr=-( )·,¡1+-vi+X, FL = \!l+-11+X2 1824 =1,361.16cml3.61m 

FL ' 1824 . 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 23 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN COI\Til'o'UA F.L U. N.A. M. 

X =!!_ !EGJA = _!!_____ /2'040,000x816,000x44Ix226.5 = 239321.96 Kglcml 
1 Sx V 2 3, 785 V 2 , o 

X= 4Cw(Sx)2 = 4x5'451,278[ 3,785 ]2 =0.000000229ó2.29x!O-'cm'/Kg2 2 !y GJ 10,531 816,000x441 

Lp <Lb< Lr =3.4 < 3.5 < 13.61 

ZONA 11 

~Mn = Cb[tPAfp-¡pb(Mp- Mr{ Lb- LpJ] $ ~bMp 
\Lr-Lp 

!855m2 

lM,•l5A9 
(

15.49) (15.49)
3 

Cbx = 1.75 + 1.05 -- + 0.3 -- = 2.802 ::::> se- pasa:. 2.3 
18.55 18.55 o 

M2 =17.91 

i M,.mJ 

17.83 ( 17.83 )' Cby = l. 75 + 1.05-- + 0.3 -- = 3.09 ::::> se- pasa :. 2.3; no puede ser más grande 
17.91 17.91 

.P, Mp = .P, Fy Zx 

.P, Mpx = 0.9 X 2,530 X 4,277 = 9'738,729 Kg-cm 

.P, Mpy= 0.9 x 2,530 x 1,132 = 2'577,564 Kg-cm 

.P, Mr = .P, Sx FL 

.P, Mrx = 009 x 3,785(1824) = 6'213,456 Kg-cm 

.P, Mry = 0.9 x 736( 1824) = 1 '208,217 .60 Kg-cm 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 24 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA., F.L 

4.- Compresión por carga axial: 

Py= 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Ton 

4j>Py=0.9x 1786.18= 1607.56Ton 

U. N.A. M. 

h 

P, = 1.1 x (299.7 + 4.9 + 0.3(21.9)) = (311.7) x 1.1 = 342.87 Ton (CV + S.+ 0.3 Sy) 

5.- Condiciones de sección compacta para miembros en compresión según tabla 81.5. 

a) Patines. 

bf !E 
A=-!>0.3I¡-

2tf -,1 Fy 

A=bf = 60 6 _8 ~ 0 _3 J.i2040000= 8 .80 ; 
2tj 2 X 4.4 i 2530 

sección Cumple la 

wcOMPACTA~. 

b) Alma. 

A = }¡_ < 3. 76 ¡_E (1- _2._75_P_,_, J 
tw- 1/ Fy tfJ.P, 

p 
Para -•- > 0.125 

tfJ.P, 
r=-( J -h ; E P :E 

A=-~1.12.¡- 2.33--"- ;:o:I.49.:-
tw y Fy . tfJ.P, ··¡ Fy 

h =d-2tr= 80-2(4.4)= 71.2 cm 

__!.;_ = 
342

·
87 

= 0.213 > 0.125 
tfJ.P, 1607.56 

A=}¡_= 7
1.

2 = 28.03 
fw 2.54 

1.12. •
2040000 

(2.33- 0.213)= 66.37 
V 2530 

'Y 1.49 ¡_ = 42.30 
·¡ Fy 

28.03 < 42.30 < 66.37 :. el alma es "COMPACTA". 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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en sus patines es 

26 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N. A.M. 

6.- Pandeo tlexionante. 

1..=KL{FY 
, rnV"E (LRFD E2-4) 

Kx = 0.97 (caso a) K,= 0.90 (caso a) 
Kx = 3.48 (caso b) K,= 1.88 (caso b) 
• Desplazamiento lateral impedido. 
•• Desplazamiento lateral no impedido. 

• 
•• 

DISEÑAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO. 

7.- Calculo" P,. 

1.. = 3.48x350 
"' 34.3lx7t 

2530 = 0.398; 
2040000 . 

1., = J.88 X 350 2530 = 0.492 . 
"' I5.0x 1t 2040000 ' 

El esfuerzo critico de pandeo será: 

KL 
-=35.5 
rr 

KL =43.86 
r, 

Si A.,< 1.5 Fa = (o.658'/) Fy: Pandeo inelástico. 

Sí).> L5 F = ( 
0

·
877

) Fy: Pandeo elástico. 
a 1., 2 

' 
Se toma el valor mayor de A.,. 

Fa~ {0.658 !0 "'1) x 2530 = 2286.23 Kglcrn' 

"P, ="F., A= 0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg = 1371.97 Ton. 

8.- Compresión por flexión M, y My· 

_P_._ = 342·87 = 0.249 > 0.2; Se aplica la siguiente fórmula. 
1/J,Pn 1371.97 

CONDICIÓNSISMOX; P,= 1.1 x(299.7+4.9+0.3 (21.9))=311.7x 1.1 =342.87Ton 

DIRECCION X DIRECCION Y 
M,.., 1- 1 7.06 + 63.8- 70.86 Ton - m 1~ I-10.05+0.3(3Ll)-9.38Ton-m 
Mum. J-11 1.18 + 88.1-99.28 Ton- m IM.." I-IO.I9+0.3(109.6)-33.07Ton-m 
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DJVLSJÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. J. U. N.A. M. 

CONDICIÓN SISMO Y; P, = 1.1 x [299.7 + 0.3 (4.9) + 21.9) = 323.07 x 1.1 = 355.38 Ton 

DIRECCION X 
1M.- 1- 1 7.06 + 0.3 (63.8) ~ 26.2 Ton -m 
M.,.. 1- 111.18 + 0.3 (88.1)- 37.61 Ton-m 

9.- Cálculo de los momentos M.. y M.,. 

M,= 8 1 M.,+ 8 2 Me, 

B, = Cm ~1.0 
1-~ 

P,, 

SISMO X 

c.... = 0.6-0.,
70

·
86

) = 0.31 
99.28 

c.., = 0.6-o.{ 
9

·
38 

)=0.48 
33.07 

Ag Fy 
Cálculo de P, . = --

2
-

, "-
' 

DIRECCION Y 
M,..., 1- 10.05 + 31.1-31.15 Ton- m 

_M;,g, i= LO.J9+ 109.6-109.79Ton-m 

(LRFD Hl-2) 

(LRFD Hl-3) 

SISMO Y 

c.... = o.6- o.{ 
26

·
20

) = 0.32 
37.61 

c.., = 0.6 -o.{ 
3

1.1
5 

) = 0.48 
109.79 

P = 706x 2530 
• ,, (0.398)' 

1 1276104.14 Kg; Carga critica de Euler . 

P = 
706 

x 
2530 

73 78957.63 Kg; Carga critica de Euler. 
... (0.492)' 

10.- Cálculo de 8 1• 

SISMO X SISMO Y 

8 0.31 o 3 o 
Jx = 3 1 J. 7 = . l ;;:: J. 

1----
8 11 = ~~;.07 = 0.32 :.1.0 

I----
11276104 JI276104 

B,Y = 1- OJ~~.7 0.48 = 1.0 B,Y = 
1 

_ ~;:.o7 0.48 :. 1.0 

7378957 7378957 
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11.- Cálculo de B2 ; B2 = 1.0 en un marco arriostrado. 

B, = ----.~--,.. 
1-í:P [~] 

" í: H-L 

B, = [ í: p ] 
1- --"­

L Pe, 

Donde: 

(CI-4) 

(Cl-5) 

Desplazamiento relativo del entrepiso. 
Altura columna. 

Datos: 

r P, 

rH 

La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestión. 

La suma de todas las fuerzas horizontales del piso que producen .1..,. 

0.0110 

4800 Ton. 

579.2 Ton, cortante sísmico en el edificio en el nivel considerado. 

1 
B, = ----= 1.09 

- 1- 480J O.OI !] 
VL579.2 . 
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4.- ÁREA COLUMNA. 

A=~= 90000 
= 52.59 cm2 

cji,Fcr 0.85 x 2013.02 

A 52.59 
9 2 

Entre 2 canales, ( L = -- = 26.2 cm 
21"anales 2 

5.- PROPIEDADES GEOMÉTRICAS DE UNA CANAL CE 254 X 22.76 Kglm 

DEL MANUAL IMCA. 

A = 28.97 cm' Zy 38.50 cm' 
r, = 9.83 cm ly 94.9 cm' 
Ix 2805.4 cm' S y 19.01 cm' 
Sx = 221.2 cm' X 1.616cm 

ry = 1.81 cm 

6.- MOMENTOS DE INERCIA SECCIÓN COMPUESTA. 

Usando el teorema de los ejes paralelos. 

I=J.+I:Ad' 
la= 2(1J = 2(2805.4) = 5610.8 cm' 
lyy = 2(1y) + 2(Ad') 
lrr = 2(94.9) + 2(28.97 x 9.814') = 5770.26 cm' 
Ar = 2A = 28.97 x 2 =57.94 cm' 

7.- RADIOS DE GIRO SECCIÓN COMPUESTA. 

r = il, = /5610.8= 9.84 cm 
' V AT V 57.94 

= !I, = !5770.26 = 9 979 rY , 1 • : • cm 
\ AT ' 57.94 

8.- RELACIÓN DE ESBELTEZ SECCIÓN COMPUESTA. 

(
KL)= lx600 = 60_97 
r, 9.84 

(
KLJ= lx600 = 60_12 
r, 9.979 

Se elige el mayor 
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"i= 1.616 

y 
1.6169.81-tl 11.43 .. ... ... .. 

22.86 

~ 
Sección compuesta 
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9.- SEPARACIÓN PLACAS DE UNIÓN Y DIMENSIONAMIENTO. 

ler. tanteo para calcular a: (Separación de placas de unión) 

a <0.6,.{ KL) ;ri=rydeunacanal; (KL) =60.97 
~ ~ r o r o 

:. a= 0.6~ ~ ).r, = 0.60x 60.97x 1.81 = 66:21 cm 
Usar como valor propuesto a= 25" = 63.50 cm 

d,=0.75b 
= 0.75 x 22.86 = 17.15 cm 

= 6. 75" 
:. dejamos: 

d 1 = 15.24 cm (6") 
6.3 
IJ 

10.- CALCULO LA CAPACIDAD DE CARGA DE LA COLUMNA COMPUESTA. 

Obtenemos el K' modificado por ser columna compuesta. 

! 
1 1t2 

K'=K JI+--

~ 12 

r, 

a 

(~ ). 

( a) = 
63

·
50 

= 35.08 cm 
r, 1.81 

(~J. =61 

:.K'=I.0\;'1+¡¡
2

(
35

·
08

)
2 

=1.128 ~ K'L=J.l28x600=676.80 cm 
. 12 61 

K'L = 
676

·
80 

= 68.78 (Usamos el radio de giro menor de la sección compuesta) 
r, 9.84 
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b 

16.24 F'" 

~ 
a¡- 48.26 

.., 
CD 
1 

• 
..... 
~ .., 
CD 
1 

• ... 

11. 
9.66 
22.86 
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Fcr = (0.658(0 m)' )x 2530 = 1972.71 Kg 1 cm 2 

+Pn = 0.85 x 1972.71 x 57.94 = 97153.99 Kg > 90000 Kg Requerido; 
90000 = 0.93 , es decir trabaja al 93% de 
97154 

eficiencia. 

11.- DISEÑO A FLEXOCOMPRESIÓN DE UNA CANAL 

Cortante 

Fu = 2.5%Pu 

Fu = 0.025 x 90 = 2.25 Ton; para las dos canales 

La fuerza por canal será: 

Fu = 2.25 = 1.125 Ton 
2 2 

Mu/canal =Fu d = 1.125 x 24.13 = 27.14 Ton-cm 

Pu Pu 90 
--=-=-=45 Ton 
canal 2 2 

12.- REVISIÓN DE UNA CANAL A FLEXO-COMPRESIÓN. 

a) COMPRESIÓN POR CARGA AXIAL. 

P u = 45,000 Kg 

Py x A F, = 28.97 x 2530 = 73,294.1 Kg 

• 'Py = 0.9 X 73294.1 = 65964.69 Kg 

b) REVISIÓN SI LA SECCIÓN ES O NO COMPACTA. 

Patín. 

bf 6.604 
- = -- = 5.96 < 10.80, sección compacta. 
tf 1.107 

:E 
0.38 i- = 10.8 

Alma 

"'F ·.¡ y 

he {25.4-2.214) 
38 52 48 

.. - = = < . ; seccoon compacta 
tw 0.61 
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Fu/2 rh rh Fu/2 
: ,. _______ - .. 1 

1"" 

[
: 'r-------f: 

dll .,~ 
ol 1 1") 
i • 1 U) 

1 i 1 1 1 

~ ,L------.1.: • 
~ ;---- ---r 1 ~ 
lo 111") 

1 1 ~ CD 
1 1 1 1 1 
1 1 1 1 • 
lol-------1¡1 
•--+---1111" ... 1'1'------.,. 1 
1 1 1 1 
Lt-1 'i" 

" 
b 

22.86 
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ry( Pu) fE 1.12:- 2.33--- 2:1.49 ¡-=42.3 
ij FY ;.Py ·v FY 

1.12f2040000(2.33 45000 ) = 52.40 
\ 2530 65964.69 

31.8(2.33 - 0.68) = 52.40 > 42.3 :. E. B.; La sección es compacta. 

<) FLEXO COMPRESIÓN, EL PANDEO SE REVISA EN LA LONGITUD (a1). 

Pu = 45000 = 0.68 > 0.125 
;Py 65464.69 

(Ka, J = (l.Ox 48.26) = 26_66 
r,. 1.81 

(Ka,)= (l.Ox 48.26) = 4_909 
r, 9.83 

Tomando la mayor esbeltez. 

A. = 26.66. i 2530 = 0.298 < 1.5 
<Y 7r ., 2040000 

Fcry = (o.658(o29Sf )x 2530 = 2437.68 Kg!cm2 

ojtPn = ojtFcry A= 0.85 X 2437.68 X 28.97 = 60026.65 Kg 

Pu 45000 
- = = 0.749 > 0.2 :. usamos 
;Pn 60026.65 

-+---<10 ( Pu) (8 Muy ) 
(!Pn 9 (J.Mny - · 

Muy= 27.14 Ton-cm 

+.,=0.9 

Mny = F, Zy < 1.5 Myy 

L, =a= 63.5 cm 
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!E 12040000 
Ln=J.76ry 

1
r- =1.76x1.81.: =90.45.cm · · · 

" · ·v F"' \ 253o 

L. < Lp :. Mn = Mp 

Myy = FyrSy= 2530 x 19.01 = 48095.3 Kg-cm 

1.5 Myy = 1.5 x 48095.3 = 72142.95 Kg-<:m = 0.72 Ton-m . 

Mny = 2530 x 38.5 = 97405 = 0.97 Ton-m :. 

Mny = 0.72 Ton-m 

q,.Mny = 0.9 x 0.72 = 0.648 Ton-m 

+- = 0.794 + 0.372 = 1.166 > 1.0 :. NO PASA, POR LO TANTO ( 
45000 ) 8(27140) 

60026.65 9 64800 

Cerramos las placas de unión, de la siguiente manera: 

!( Mu J = 0.206 
9 ,P6 Mny 

9 
.. Mu=-x0.206x64800=15017.4 Kg-cm 

8 

Mu = Fud :. d = 
1501 7

·
4 

= 13.348 cm 
1 125 

a= 2d + d, = 26.69 + 15.24 = 41.93 cm 

Quedando: 

( 
45000 

)+!(
15017

.4)=0.794+0.206=1.0 :. E.B. exacta 
60026.65 9 64800 

13.- DISEÑO PLACAS DE UNIÓN 
1 1 1 1 

Fu/2- 1 Fu/2- 1 
1 • 1 

: LJ~ _ _¡¡ 
1 ·- !L_,. 1 n = número de placas de unión en la columna; en este caso n = 2 
1 : 1 1 

lo- Fu/2 1 1 - Fu/2 
• • 1 (b) 22.86 M, =Q6 2 =1.032x-

2
-=11.795 Ton-cm 

z = td,
2 

= 0.4762(15.24)' = 27.65 cm' 
X 4 4 
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Ejemplo(3) 

Diseñar la columna compuesta doblemente articulada con placas de unión, a base de dos canales CE, si L = 6.00 m 
y P = 60 Ton. Usando acero A-36, movimientos laterales impedidos, estructura del Grupo A. 

1.- CARGA ÚLTIMA. 

Pu = 1.5 x 60 = 90 Ton 

2.- DIMENSIONES COLUMNA. 

Suponemos ( ~) = 65 

K = 1.0 (por estar articulada) 

Radios de giro aproximados 

r, =0.36 h ry = 0.45 b 

:. Le = KL = 1.0 X 600 = 600 cm 

KL = 65 ~ 600 = 65 
r, 0.36h 

L= 600 

. . h = 
600 

= 25.64 cm 
0.36x65 

b 
r---·--- .. 

L--- .. ---..1 
Placas de unión 

Sección Tipo 

h = 25.64 cm"' 1 O" (usar 25.40 cm) 

KL = 65 ~ 600 
= 65 

rY 0.45b 
. . b = 

600 = 20.51 cm 
0.45 X 65 

b = 20.51 cm"' 8" 

b = 22.86 cm"' 9"< usar 

r, = 0.36 h = 0.36 x 25.40 = 9.14 cm 
ry = 0.45 b = 0.45 x 22.86 = 10.29 cm 

3.- ESFUERZO CRITICO DE PANDEO. 

KL = 
600 

= 66 (usar radio de giro menor) 
r, 9.14 

A.= KL _:Fy =66_; 2530 =0.739 <1.5 
1r r, ; E 1r ·; 2040000 

Fcr = (0.658(0 739 f )x 2530 = 2013.02 Kg 1 cm' 
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MOMENTOS ÚL TIMOS DE DISE O(foa-m} 
SISMO X 

DIRECCION X DIRECCION Y 
M.. - [7.06(1.0}+63.8(1.09)]xl.l-84.26 Ton-m M., - [0.05(1.0}+0.3(31.1 )(1.09))xi.I-II24 Ton-

m 

M.. - [11.18(1.0}+88.1(1.09)]xl.l-117.92 Too- M., - [0.19( 1.0}+0.3( 109.6)(1.09)]xl.l-39.63 Ton-
m m 

SISMO Y 
DIRECCION X DIRECCION Y 

M.. - [7.06( 1.0}+0.3(63.8)(1.09))xl.l-30.71 Ton- M., - [0.05(1.0}+ 31.1( 1.09)]xl.l-37.34 Ton-m 
m 

M.. - (11.18(1.0}+0.3(88.1)(1.09)]xl.l ""43.98 Too- M., - [0.19(1.0}+ 109.6(1.09)]xl.l-131.61 Ton-
m m 

12.- Flexión. 

Longitud sin arriostrar del patio de compresión (L,) = 350 cm 

:T 12040730 
Lp=1.76r,. ,- =1.76x15.1 =749.78 cm>350 

· \¡ Fy 1 V 2530 

Se tiene un flexión plástica, Zona [. 

q, M,= e¡,. Mp ; q, = 0.9 
Mp = Fy Z,;; 1.5 My = 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 
q, Mn, = 0.9 x 585.11 = 526.60 Ton- m 
My, = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton- m 
1.5 My, = 1.5 x 133.66 = 200.49 Ton- m 
Mp, Fy Zy = 2530 x 8031 = 20318430 = 203.18 :. Tomamos 200.49 Ton- m 
q,Mn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton- m 

13.-lnteracción, ecuación (HI.Ia). 

Sismo X 

Pu = 342.87 Ton; Mux = 117.92 Ton-m; Muy= 39.63 Ton-m 

342.87 + ~ (117792000J + ~ ( 3963000 J = 0_249 + 0_195 + 0.196 = 0.643 < I.O:.E.B. 
1371.97 9 52660000 9 18044000 

Sismo Y 

Pu = 355.38 Ton; Mux = 43.98Ton-m; Muy= 131.61 Ton-m 

35538 + ~ ( 4398000 J + ~ (13161000J = 0259 + 0.074 + 0.648 = 0.981 < l.O:.E. . 
13 71.97 9 52660000 9 18044000 B 

Fue más desfavorable la dirección Y, trabaja la columna al 98.1% en eficiencia, es decir, está correcta y optima 
la sección propuesta. 
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SUSTITUYENOO 

~Mnx = 2.3[9'738,729 -(9'738,729-6'213,456{ 
350

-
340 JJ = 22'319,663 Kg-cm 

. \1,361-340 

Como es mayor +Mnx va a ser iguala 9'738,729 Kg-cm 

rftMny = 2.3[2'577 ,564- (2'577 ,564 -1'208,217.6o/
350

-
340 JJ = 5'897 ,550 Kg-cm 

\1,361-340 

Como es mayor tomamos ( q.. Mpy) quedando. 

4>. Mny= 2'577,564 Kg-cm 

5.- Revisión de la ecuación de interacción 

Pu 8 Mux 8 Muv 
~-+- +---·-
~CPn 9 ~,Mn, 9 ~Mny 

85,000 + !( 1'855,000 J + ~( 1'791,000) = 0.211 + 0.169 + 0.617 = 0.997 < 1 
403,724 9 9'738,729 9 2'577,564 

POR LO TANTO PASA 

(2) REVISIÓN COLUMNA (C1); CRITERIO AISC (LRFD). 

1.- Columna sección "1" de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A-36). 

Altura de la columna L = 350 cm 

2.- Elementos mecánicos "NO ÚLTIMOS". 

ESTÁTICA SISMO X 
p 299.7 Ton 4.90 Ton 

M, """""' 7.06 Ton- m 63.8 Ton- m 

M,"""" 11.18Ton-m 88.1 Ton- m 

SISMO Y 
21.90 Ton 

My superwr 

Mymfcnor 

0.05 Ton- m 
0.19 Ton- m 

31.1 Ton-m 
109.60 Ton- m 

3.- Propiedades geométricas de la sección propuestas. 

PERF D br t,. Ir A 1, ~ z, r, ly Sy z,., ry 
IL cm cm cm cm cm' cm' cm' cm' cm cm' cm' cm cm 

C-2 80 60 2.54 4.4 706 83047 20762 23127 34.3 15849 5283 8031 15.0 
6 1 3 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 25 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L 

Mp = Z, F, = 27.65 x 2530 = 69954.5 Kg-an 

t = 1 1795: 4 = 0.089 cm 
0.9x(15.24) x2530 

Por especificación t mm = !i = 2030 = 0.34 cm 
60 60 

Dejamos t =3/16" = 0.4762 cm 
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~ 

b 

1 
11524 

~-20.30 

9.66 
~ 

n 
22.86 •• 

37 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U. N.A. M. 

.... I ~ 
co .... 

.,.. 
33.02 r-.. 

¡;¡.. "-lt.13" 
~ 

X 3116" (33.02 X 0.47) 

¡ 

16.24 .... 

Q) 

~ 
20.30 o 

"" 
NOTA MATERIALES 

;- ACERO A-36; Fy = 2530 Kg!cm2 

Q) 

~ SOLDADURA E-70XX 
¡ 
;-

Q) 

~ oq; 
o 

"" 
... ;-

~ >-o 
;!-

fl6" X 3116" (16.24 X 0.47) 

. ,-

Q) 
oq; 
o 
"" 
;-

Q) 

~ 
o 
"" 
;-

Q) 

9.66 oq; 
o 
"" .... -ll13' 'X 3116" (33.02 X 0.47) 

~I ""' .... 
j l 

DISEÑO FINAL COLUMNA COMPUESTA 

22.86 
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TABLA3-36 
ESFUERZO DE DISEÑO PARA MIEMBROS EN COMPRESION DE ACERO CON UN 

ESFUERZO DE FLUENCIA ESPECIFICADO DE 2533 kglcml, +e= O.ssl•l 

kl cpc Fcr kl cpc Fcr kl cpc Fcr kl cpc F., kl cpc Fcr 
- - - - -
r kg/cñ- r kg/cñ- r kg/cñ- r kg/cñ- r kg/cñ-

1 2153.32 41 1971.06 81 1524.21 121 996.44 161 579.15 
2 2152.62 42 1962.62 82 1511.55 122 983.77 162 572.11 
3 2152.62 43 1953.47 83 1498.18. 123 971.11 163 565.07 
4 2151.21 44 1945.03 84 1485.51 124 958.44 164 558.03 
5 2150.51 45 1935.88 85 1472.14 125 945.77 165 551.70 

6 2149.10 46 1926.03 86 1458.77 126 933.81 166 544.66 
7 2147.69 47 1916.88 87 1445.40 127 921.14 167 538.33 
8 2146.29 48 1907.73 88 1432.73 128 909.18 168 532.00 
9 2144.17 49 1897.88 89 1419.36140 129 896.51 169 525.66 
10 2142.06 50 1888.03 90 5.99 130 884.55 170 519.33 

11 2139.95 51 1877.47 91 1392.62 131 872.59 171 513.70 
12 2137.14 52 1867.62 92 1379.25 132 860.63 172 507.37 
13 2134.32 53 1857.06 93 1365.88 133 848.66 173 501:74 
14 2131.51 54 1847.21 94 1352.51 134 836.00 174 496.11 
15 2127.99 55 1836.66 95 1339.14 135 824.03 175 490.48 

16 2124.47 56 1825.40 96 1325.77 136 812.07 176 484.85 
17 2120.95 57 1814.84 97 1312.40 137 800.11. 177 479.22 
18 2116.73 58 1803.58 98 1299.03 138 788.14 178 473.59 
19 2112.51 59 1793.03 99 1285.66 139 776.88 179 468.66 
20 2108.29 60 1781.77 100 1272.29 140 766.33 180 463.74 

21 2104.06 61 1770.51 101 1258.92 141 755.o? 181 458.11 
22 2099.14 62 1758.55 102 1245.55 142 744.51 182 453.18 
23 2094.21 63 1747.29 103 1232.18 143 733.96 183 448.26 
24 1878.18 64 1736.03 104 1218.81 144 724.11 184 443.33 
25 2083.66 65 1724.07 105 1205.44 145 714.26 185 438.41 

26 2078.03 66 1712.10 106 1192.07 146 704.40 186 434.18 
27 2072.40 67 1700.14 107 1178.70 147 694.55 187 429.26 
28 2066.06 68 1688.18 108 1165.33 148 685.40 188 425.03 
29 2060.43 69 1676.21 109 1151.96 149 676.26 189 420.11 
30 2053.40 70 1663.55 110 1139.29 150 667.11 190 415.89 

31 2047.06 71 1651.58 111 1125.92 151 658.66 191 411.66 
32 2040.03 72 1638.92 112 1112.55 152 649.52 192 407.44 
33 2033.69 73 1626.95 113 1099.88 153 641.07 193 403.22 
34 2025.95 74 1614.29 114 1086.51 154 633.33 194 399.00 
35 2018.92 75 1601.62 115 1073.85 155 624.89 195 394.78 

36 2011.17 76 1588.95 116 1060.48 156 617.14 196 390.55 
37 2003.43 77 1576.29 117 1047.81 157 609.40 197 387.04 
38 1995.69 78 1563.62 118 1034.44 158 601.66 198 382.81 
39 1987.95 79 1550.25 119 1021.77 159 593.92 199 379.29 
40 1979.51 80 1537.58 120 1009.11 160 586.18 200 375.07 

[a] Cuando la relación ancho-espesor del elemento exceda A.,, va Apéndjce 85.3. 
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TITULO VI 
SEGURIDAD ESTRUCTURAL 
DE LAS CONSTRUCCIONES 

(revisión de artículos comprendidos entre 
el172 y 240) 

NORMAS TÉCNICAS 
COMPLEMENTARIAS 

NTC-RCDF-2002 

NORMAS NUEVAS 
NTC-D1seño y Construcción de Puentes 

Urbanos 
NTC- Criterios y Acciones para el Diseño 

Estructural de las Edificaciones 

j Normas comunes a cualquier estructura 
' 

NTC 
Viento INTC 

1 Cimentaciones 
NTC 
Concreto 

Disposiciones generales 
Características generales de 
las edificaciones 
Criterios de diseño 
estructural 
Cargas muertas 
Cargas vivas 
Diseño por sismo 
Diseño por viento 
Diseño de Cimentaciones 
Construcciones dañadas 
Obras provisionales y 
modificaciones 
Pruebas de carga 

Materiales 

1 

NTC f NTC . 1 NTC 
Acero 1 Mampostería Madera 

i 
1 

1 

1 
1 

1 

1 

Propuesta somet1da al Gobierno del Drstrito Federal para su aprobación of1cial. El responsables de la 1 

actualrzac1ón del RCDF y las NTC correspondientes es el Comité Técmco Asesor de Seguridad 1 

: Estructural del Gobierno del Distrito Federal r 

Fig. Normatividad disponible en la Ciudad de México para el diseño y 
construcción de estructuras para edificios (RCDF y NTC-2002). 
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RCDF-NTC-2002 

DISEÑO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES, SEGÚN 
LAS NTC-RCDF-2002 

El dimensionamiento de los miembros estructurales y conexiones de edificios de J 

acero se efectuará conforme a los estados limite de falla y de servicio. 

Estados límite de falla 

Tensión 
Compresión 
Flexión 
Cortante 
Flexocompresión 
Flexotensión 
Etc. 

Deformaciones y desplazamientos laterales 
Agrietamientos 
Vibraciones 

Estados limite de servicio Expansiones y contracciones 
Corrosión J 

· Fatiga l 
1 Etc. 

1 

•. --

1 Estados límite de falla. 1 

De acuerdo con el criterio de estados lim;te de falla. las estructuras deben 1 
dimens1onarse de modo que la resistencia de d1seño de toda sección con respecto a 

1 

cada fuerza o momento interno que en ella actúe. sea igual o mayor que el valor de 1 

diseño de dicha fuerza o momentos mternos 
' 
i 

Las resistencias de diseño deben incluir el factor de res1stencia FR. las fuerzas y 1 
momentos internos de diseño se obtienen multiplicando por el factor de carga 
correspondiente los valores de d1chas fuerzas y momentos internos calculados bajo 
las acciones espec1f1cadas en el T1tulo Sexto del RCDF y NTC sobre Critenos y 
Acciones para el Diseño Estructural de las Edificaciones 

Estados limite de servicio. 
Las NTC-2002 mcluyen tablas con Jos desplazamientos vert1cales y laterales 
máximos permisibles en edifiCIOS industnales, bodegas y otras construcciones 

1 s1milares. incluyendo los casos en que hay grúas viajeras. 

1 

1 Así mismo, se ind1can los para metros principales que deben tenerse en cuenta al 

1 

efectuar un estudio de v1brac1ones en sistemas de piso compuestos acero-concreto. 
Las vibraciones dependen. fundamentalmente. de las acc1ones que las producen y 

i de las características dinámicas del sistema de p1so· frecuencia natural. 1 
1 amortiguamiento, masa y rigidez. Las respuestas de la estructura quedarán limitadas 1 

1 

a valores tales que su func1onam1ento en condiciones de serv1cio sea satisfactorio. 1 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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f=IGURAS ILUSTRATIVAS 

Viento 

/ 

... 

T rayectona de cargas laterales 

Columna 

Sistema de contraventeo 

1 Fig. Requisitos básicos de una construcción 
1 

' 

Trabe 

'¡ Toda construcción debe contar con una estructura que tenga caracteristicas adecuadas para asegunar su 
estabilidad bajo cargas verticales y que le proporcione resistencia y rigidez suficientes pana resistir 

¡
los efectos combinados de las cargas verticales y de las horizontales (sismo o viento) que actuen en 
cualquier dirección. 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Heccor Soto Roar¡guez 

5 



'IGURAS ILUSTRATIVAS 

Acción/Medida Sistema Métrico Decimal Sistema Internacional 
SMD SI 

Fuerza Kg (kilogramos) N (newtons) 

Longitud cm (centímetros) mm (milímetros) 

Momento Kg-cm N-.mm 

Esfuerzo Kg/cm' MPa (megapascales) 

1N=0.102Kg 

1 N mm= 102 kg-mm 

1MPa= 10.19Kg/cm2 

Fig. Unidades empleadas en las NTC·2002 

En las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras Metálicas 
del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal-2002, se conservan las unidades del 
Sistema Métrico Decimai-(SMD) ordinario, pero se incluyen, además, las del Sistema Internacional (SI), 
como unidades principales. 

Siempre que es posible, las ecuaciones están escritas en forma adimensional; cuando no lo es, junto a las 
expresiones en sistema métrico decimal usual se escribe. entre paréntesis. las expresiones equival!llltes 
en sistema internacional (SI); en este caso. las unidades son las indicadas en la tabla ante:ior. 

Tabla. Valores de E F, para diferentes aceros estructurales 

Tipo de acero F' ' 
y E F, 

NO M' ! ASTM0 
~le m' MPa k si ( adimensional) 

B-254 A36 2 530 250 1 36 28 4 
B-99 A529 2 950 290 ' 42 26 3 

B-282 
1 A242 2 950 290 ' 42 26 3 
! 3 235 320 i 46 25 1 
' 3515 345 50 24 1 

2 950 290 
1 

42 
' 

26.3 
3 515 345 1 50 24 1 

B-284 A572 4 220 415 
1 

60 ' 22 o 
4 570 i 450 65 21 1 1 

1 A992 3 515 ' 345 i 50 24 1 
B-177 1 A53 2 460 : 240 i 35 28 8 
B-199 1 A500 3 235 ! 320 1 46 25 1 
B-200 i A501 2 530 : 250 1 36 i 28 4 

: A588 3 515 ! 345 1 50 ' 24 1 
! A913 3515-4920. 345-483 

NOTAS: 
1 50-70 1 24 1-20.4 

a NOM es Norma Of1c1a/ Mex1cana 
b ASTM es A menean Soc1ety for Tesr•ng and Matena/s 

·e Valor minlfC10 garantizado del esfuerzo correspondiente allim1te mferior de fluenc1a del matenal. 
E; 2 039x10' Kglcm'; 200 000 MPa; 29 000 ks1 

-- --- ---~---- --- . - -·-···- - -- - --- ------ --
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FIGURAS ILLJSTRJ.li\1-'..S 

Trabe 
Viga 

Columna 
Sistema de contraventeo 

Fig. Alcance de las normas modelo para diseño de estructuras de acero 

i En las normas modelo se presentan disposiciones para diseño y construcción de estructuras de acero 
j para edificios urbanos y fabriles 

i El campo de aplicación de las Normas abarca todas las estructuras de acero para edificaciones entre las 
! que se encuentran edificios para habitación y oficinas, salones de espectáculo y otros lugares de reunión, 

1 

1 ¡ 

1 
1 
' 1 

1 

estructuras fabriles, almacenes, supermercados. Buena parte ae las construcciones mencionadas es de 
. alguno de los dos tipos siguientes: uno o dos niveles, y grandes claros, o de varios p:sos, con claros 1 

: reducidos. 

7 
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Fig. Campo de aplicación de las NTC·2002 
Estructuras de mediana y gran altura. 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Estructuras espaciales o tridimensionales para grandes claros. 
Campo de aplicación de las NTC-2002. 

9 
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Fig. Alcance de las normas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructura de acero para edificios fabriles 

Fig. Campo de aplicación de las normas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructuras especiales (no ordinarias) 

l o 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Armadura 

Contra venteo 
de cubrerta 

Armadurá 
intermedia A 

......14.....-"::..._~ 

Columna 

Cabezal 

Larguerc 
mtermed1o 

Contraventeo 

de c~b~ena 1 
Larguero 
de cumbrera 

de marcan-:::::~~=~~-: 
Conexión 
de marco 

Columna 

ConextO!l 
ae cumbrera 

Arm_¡¡dura 
de cumbrera Lamtna 

de cubtena 

Armadura 
Jongttudmal 

Ttrantes 

Larguero de pared 
ael muro lateral 

T1rantes del muro 
lateral 

Fig. Alcance de las normas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructura de acero para edificios fabriles 

Las nonmas también se aplican a naves industriales, con o trabes carril para grúas, con areas grandes : 
libres, donde se efectúan procesos tip1cos de una linea de producc1ón industrial. ' 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Campo de aplicación de las normas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructuras especiales (no ordinarias) 

1 Para el dtseño y construcción de estructuras de acero especiales. o de caracteristicas poco comunes, 
i pueden requerirse reglas o recomendaciones adtcronales. 

1 
L 

al Canales 

L 
di Angula 

II 
J~ Zetas e) Seccrones T formadas por dos canales 

e) Seccrones omega 

Fig. Diversos perfiles de lámina delgada formados en fria 

· Para el drseño de periiles de lámrna delgada formados en fria. se recomrenda las "Specifications for the! 
: Design of Cold Formed Steel Structura/'· del American /ron and Steellnstitute (AISJ) Estos perfiles se i

1 

· emplean en estructuras de claros cortos y cargas mferiores a las de estructuras convencionales, y l1enen i 
' un campo de aplicación en diversos proyecros de ingenieria estructuras ligeras, puentes peatonales. ; 
1 casetas. etc ' 
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Fig. Estructura tubular para edificio de oficinas 

, Las normas rncluyen modelo disposrcrones para el drseño de estnJcturas formadas por miembros huecos, 
i de sección transversal cuadrada, rectangular o circular, su uso es muy frecuente en nuestro medio, por 
, sus propiedades estructurales convenrentes y su aspecto arquitectónico, 

1 

¡En noviembre de 2000, el American lnstitute of Stee/ Construct10n (AISC) edrtó la prrmera versión de las 

1

1 "Load and Resistan ce Factor Design Specificatíon for Steel Hol/ow Structura/ Sectíons" 
(Especificaciones para Diseño por Factores de Carga y Resistencia de Secciones de Acero 
Estructurales Huecas). 

1 

i 
' 

.r 
t.__ 

1 
1 

d. 1 

1 
1 -¡ d 

1 

1 1 

Fig. Secciones estructurales huecas (Hol/ow Structura/ Sections) 
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FIGUR!,S ILUSTRAT!VA.S 
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Fig. Materiales para estruct,Jras de acero 

1 Los matenales que se utilizan en estructuras de acero están sujetos a normas y especificaciones precisas 
\ de fabricación. las cuales se verifican a través de un sistema riguroso de control de calidad. que permite la 
1 clasificación del producto. la identificación de su composición quimica y la co!Tespondencia con la norma 
[particular correspondiente 

' 
[En esta sección se incluyen los tipos de acero estructural, remaches, tornillos. matenales de aportación y 
1 fundentes para soldadura. y conectores de cortante de balTa con cabeza para construcción compuesta, 
1 que pueden emplearse en estructuras de acero; se 1nd1can sus propiedades mecánicas mas Importantes. 
' Se señala en cada caso. la nomna de la American Society of Testing Materia/s (ASTM) o de la 
American Welding Society (AWS). 

__________ __¡ 
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FIGURAS ILUSíR.A.TiVAS 

5000 

4000 

1 --- 1 ~ ~ ......--- ASTM A36 

3000 ~1 ---j,_.¿.=--+----+---t---+---+ r---~ 
o 

/ 
1 ~ 

'1l r ?,...,...., 
:.J : .... vul.· 

'iñ '1 '-' 

lf----

A 

1 

1 

1 
1 

1 i 
1 ! 

1 

1 

1 

0.20 0.25 o 30 

Deformoc1Ón unitaria 

Fig. Curva esfuerzo·defonnación para el acero estructural NOM·B-254 (ASTM A36) 
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Fig. Detalle A. Curva parcial esfuen:o deformación para el acero NOM-B-254 (ASTM A36). 
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Fig. Efecto de la temperatura en la resistencia del acero. 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 
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Fig. Mecanismo deseable en una estructura. 

Es deseable diseñar estructuras para que se forme un mecanismo de fluencia en las vigas y poder disipar 
gran parte de la energía generada por una excitación sísmica, a través de gran ductilidad y deformación 
inelástica de la estructura. 

Las deformaciones inelásticas se presentan en zonas puntuales de la estructura, generalmente en los 
extremos de las vigas. Se pretende que se formen ahí las llamadas articulaciones plásticas, con cuya 
rotación más allá de la que corresponde al rango de comportamiento elástico del material permite lagar 
disipación de energía. 

Puede pensarse que cada articulación plástica seria un disipador y, dada la limitada cantidad de energía 
que cada una de ellas es capaz de desarrollar, suele requerirse un buen número de articulaciones para 
disipar la energía necesaria, número que, sin embargo, esta limitado por la formación del mecanismo que 
conduce al colapso de la edificación. 

Con la condición anterior, se busca que los marcos rígidos estén formados por vigas débiles y columnas 
fuertes; al satisfacer esta condición no se asegura que no haya columnas individuales que puedan fluir 
plásticamente, pero sí que predominen las deformaciones plásticas en las vigas. 
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FIGUMS ILUSTRATIVAS 

N.T.N 

Fig. Mecanismo indeseable en una estructura. 
Articulaciones plásticas en las columnas 

Las columnas soportan el peso de un edificio. Un daño severo en estos miembros estructurales, 
conducirá directamente al colapso del edificio 

Se pretende que se eviten en las columnas las articulaciones plásticas, de ahi el concepto de vigas· 
débiles-columnas fuertes. 

Al formarse las articulaciones plásticas en las columnas se propician respuestas indeseables asociados 
con columnas débiles, particularmente la formación de mecanismos de entrepiso. 

Puesto que las coh.Jmnas están sujetas normalmente a grandes cargas axiales, generalmente resulta 
dificil que puedan desanrollar una gran capacidad de deformación plástica y, por Jo tanto, de disipación de 
energia. 

El beneficio real que se obtiene es que las columnas sean, en general, suficientemente resistentes para 
forzar que las vigas fluyan en flexión en varios mveles de un marco rígido, tratando de lograr que la 
cantidad de energía disipada aumente. 
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FIGURAS ILUSTRA.TIVAS 

(a) 

Marco a 
momento 
espacial 

lb) 

Marco a 
Momento 
Perimetral 

ICI 

Marcos 
con pocas 
crujías 
rígidas 

Fig. Marco espacial, marco perimetra/ y una estructura con pocas crujías 
rígidas. 

L/1"- 1/ í',i/''-.J/:' .,;.· . ' 1 j / 
' I/ .,:/ ' 

~,,, /1"-..! /1',:/: ',J/ •. / :/ 

[21"-J_,"j,~_/:',1/i'· 1/' /.•._/ 1/. ' /-., 1 1 

a) Armaaura b) V1ga V1erenaeel e¡ /.¡madura d'Jct1J 

Fig. Marcos a momento con armaduras 

Fig. Estructuras regulares 

1 

1 

1 

1 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Marco 
contra venteado 

(a) 

Fig Ejemplos de sistemas estructurales con columnas tipo árbol, usados en 
ma~cos resistentes a momento perimetra/es y marcos resistentes a momento 

planos. 

' ¡ 
' 
i 

Fig. Estructuras regulares ! 
i 

. Estructura formada por un conJunto de marcos rig1dos planos. prov1stos o no de contraventeo vert1cal. con ! 
! o sin muros de rigidez, paralelos o casi paralelos. un1dos entre si. en todos los n1veles. med1ante sistemas 1 

de piso de resistencia y rigidez suficientes para obl1gar a que todos los marcos y muros trabajen en· 
conJunto para res1stir las fuerzas laterales produc1das por v1ento o s1smo, y para proporcionar a la 
estructura la rigidez lateral necesana para evitar problemas de pandeo de conJunto bajo cargas verticales 
Además, todos los marcos planos deben tener caracterist1cas geométricas semejantes y todas las¡ 
columnas de cada entrepiso deben ser de la m1sma altura. aunque ésta varie de un entrep1so a otro. i 

i 
_j 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 
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Fig. Estructuras irregulares 

i Estructuras formadas por elementos que no forman marcos planos. cuando éstos no pueden considerarse 
:paralelos entre SI. cuando los s1stemas de piso no t1enen suficiente rigidez o res1stencia adecuadas, 
; cuando zonas 1mponantes de los entrepisos carecen de diafragmas honzontales. cuando la geometria de 
i los marcos planos difiere substancialmente de unos a otros. cuando las alturas de las columnas que 
! forman parte de un m1smo entrepiso son apreciablemente diferentes. o cuando se pnesentan 
1 simultáneamente dos o mas de estas cond1c1ones. 

i EJemplos de estructuras Irregulares· 

i Cines 
: Teatros 
'¡Audito nos 
! Construcciones industriales 
: Ed1fic1os modernos 

--------------------------------~----------~--------~ 
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Fig. Efectos geométricos de segundo orden en columnas con extremos fijos 
linealmente (efecto p. o). A) Columnas y cargas, b) momentos de primer orden 
(primarios), e) momentos de segundo orden (secundarios) y d) momentos totales 
(momentos primarios más secundarios). · 

Pl!./2 
~ 

Oh +PI!. 
2 2 

Pl!./2 Oh/2 

1 ( o ) ( b ) ( e ) ( d ) ( e ) 

Fig. Efectos geométricos de segundo orden en columnas cuyos extremos se 
1 • 

1 desplazan linealmente (efectos P·il· y p. o). A) Columnas y cargas, b) momentos de 
'primer orden (producidos por fuerzas horizontales exclusivamente), e) momentos 

j 

producidos por el efecto P·il (de segundo orden) , d) momentos producidos por el 
efecto p •• () (de segundo orden) y e) momentos totales .. 

Métodos de análisis. 

',. 

! Se incluyen en este capitulo las recomendaciones para el análisis elaslico de segundo orden (efectos P-, 
! "·y P- ó ), que estaban en otra parte de las Normas NTC-1993. / 

1 ¡ 
GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS OE ACERO 

•Hector Soco Rodnguez 

.•. 
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1 
H 

~ 

Fig. Marco rígido 

1 

[Factores de carga considerados 
1 

1 

Combinaciones de caraa Factor de carqa 
Cargas gravitacionales (muerta y viva) 1 4 1 

Cargas accidentales (sismo) 1.1 1 

~C~a~a~~;as~gra~v~i~~c~io~n~a~le~s~m~á~s~a~~~id~e~nta~le~s----~--------~1~.1~-------~ 
CG=CM+~ 1 

es es carga debida a sismo 
! 
! Determinación de las fuerzas ficticias honzontales 

i 
1 CM+ CV = p, + Wa L + Pz + We L = p, + P2 + (w, + We) L 
i es = ~H = H, ... Hz 

1 

1 

' 

FFH 1 = 0.005 (wal + P1) F.C. 
FFHz = 0.005 (w,L + Pz) F.C. 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

i Las fuerzas ficticias se aplican en cada uno de ios niveles de la estructura y en todas las combmaciones 
1 de cargas; se toman iguales a 0.005veces la carga vertical de diseño (factorizada) que actúa 
1 en el nivel. correspondiente a la combinación de cargas en estudio. 
1 

1 Cuando se emplean esas fuerzas el diseño de las columnas se hace con K 5 1.0, lo que evita todos los 
1 cálculos necesarios para determinar los factores de longitud efectiva que. de todos modos. no constituyen 1 

1 más que una manera complicada y poco precisa. de incluir en el diseño la esbe~ez de las columnas y su 
[mteracción con el resto de la estructura. 
1 

' ' 1 

[ Fig. Fuerzas ficticias horizontales (FFH) actuantes en un marco rigido. 
1 
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i donde: 
' i 

.fl. w ... 
1 1 1 1 '- 1 1 1 , 

1t IVco 
l_ _l 

,-a • ., ..,.... 
.~----------------------~~ ¿ 

1 = :::.PuO:C.oH 
(:::.H)L 

(adimensional) 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

~ 

: :i:Pu = Suma de las fuerzas axiales de diseño en toda las columnas del entrepiso en consideración, en 
:Ton. ~· 

Q =Factor de cCJmportamiento sísmico (ad1mensionai).Se define en las NTC-Sismo-2002 
: -">oH= Desplazamiento horizontal relativo de primer orden de los niveles que limitan un entrepiso, en cm 
: H = Fuerza cortante de diseño, en un entrepiso (suma de todas las fuerzas horizontales de diseño que 
: obran encima de el), en Ton 
; L = Altura del entrepiso, en m 

; En este ejemplo: 

L:Pu = (we L + P2) F.C. 

: Supongase: 

.W,=10Ton/m Q=2 LloH=2.5cm=0.025m H,=±15Ton H2=±2STon P2=40Ton y L= 
7 O m 

i 

l = 196 .• 2x0.025 = 0.03S 
115+25)7 o 

! Si 1 S 0.08, y la estructura es regular, pueden despreciarse los efectos de Segundo orden; sí 1 > 0.3 en 
; algún entrepiso. debe aumentarse la rigidez de la estructura, o de parte de ella. 
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FIGUR.\S ILUSTRATIVAS 
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¡ 1 

i i '1 
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_J +- lw tw~ :-

lw~ +- 1 1 
¡ 1 

! 1 
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• -: ..... ! 
1 

~~ 
--"-- • 
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' 

b¡ 
-b¡ -b¡ - b-

... .... 

T - b -¡' T + 1 

1 
'1' ' t¡ ' b = b¡- 3!¡ i 
1. 

b ---.1 ¡ 
1 

1 
1 , : ! 
1 1 d h 
1 1 d ' 

i 
_. -tw 

1 
-+• +-t = tw = t¡ l 

__.; +- tw 
: ! 

t f \ i ,. : ... 

T./>~ 
: \ 1 

r~-_/:r '; 1 
' 1 

,_U 

Fig. Definición de ancho. Elementos planos no atiesados y atiesados. Secciones 2.3.3.1 y 2.3.3.2 
NTC·2002 

Los elementos planos no atiesados son aquellos que tienen un borde libre paralelo a la dirección de la 
fuerza de compresión. 
Los elementos planos atiesados son aquellos que están soportados lateralmente a lo largo de los dos 
bordes paralelos a la dirección de la fuerza de compresión 
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FIGURAS ILUSTRA.TIVAS 

y tJ b, •1 

r rw--H--- J 
~--- ¡ _i_ 1 / r~ , "~~-~ .~., .. ,.. ,., 

' + J ~ ' ) ~a~~1dez por flexión (El) del 

\_Tendencia al pandeo paralelo 

x--·+---x 

al e¡e Y-Y 

(a) 

¡· b, 

.,. 

~ 
.e: 

fw 

pt 
(d) (e) 

Fig. Pandeo local 

Fenómeno de inestabilidad en el estado elástico o inelást1co que afecta los elementos que fonman la 
secc1ón transversal de un miembro estructural (placas) comprimidos en sus planos. El pandeo produce 
deformaciones importantes que tienen el aspecto de un torc1m1ento o forma de ondulaciones según el 
elemento solicitado 

l.as secciones estructurales se clasifican en vanos bpos en func1ón de las relaciones ancho/grueso 
máximas de sus elementos planos que trabajan en compresión ax1al. en compresión debida a flexión o en 
flexocompres1on 
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AYUDAS DE DISEÑO 

TABLA 2.3.1 

VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO 

Acero estructural NOM·B-254 (ASTM A36) 

(F, = 2 530 Kglcm1, 250 MPa o 36 ksi) 

. Clasificación de las Secciones 
Tipo/ Tipo 2 Tipo 3 

(Diseño P/istico (Compactas) (No Compactas) 
Descripción del Elemento y D1seño Sismico (Diseño Plástico 

con a= 3 6 4) y Diseño Sísm1co 
con a< 2.0) 

Alas ce angulas sencillos y de ángulos 
dobles con seoaradores. en compres1on: 
elemen:os comorimidos soponados a lo . 
Jara o a e uno solo de los bordes 12.8 
lon"Q¡tuc:males 
At1esaaores a e trabes armadas, 
sooonados a lo largo de un solo borae --·-···-·· 15.9 

llonmtuc•nal. 
\ 1 

1 

1 

l! .:..lmas .:e secc1ones T 
1 
1 

·······--·-··-· 10.8 21.9 
1 

i! ~armes :e secc1o:-:es 1. H o T, en ilex1or. 9.1 

1 

10.8 ,. 
16.5 ,¡ 

:~ ;:la;;ne~ :e secc::1es Jo H. en COiT1:JíCSiOr'i 
1 ¡'1 ~u<a. C· a:as aue sobresaJer¡ ae m1err.orcs 16.5 16.5 
1 

16.5 
·i cor..ori""'':JOS :;: 

1 1 

' 1 r 
=-a¡:;-:::~ :e cana!es 

¡ 
16 5 ' ······-···-······· 1 --····-·-······ 1 

::;a::nes -:;e sew:~es en ca.'OI"l, larr1:naoas 1 

J s:Jid:=::.::s. en ::sx:on cubreplacas enrre 1 

' 1 .. , !rneas ~= -emacne:s tornrllos o solcaauras 31.8 

1 

31.8 41.7 
· a;•esac:·~s soo:-ados a lo larga ae los 
:os oo-:e:s oarale:os a la fuerza 
..:.1:-;;as :e: seccrc~es 1 o H v olacas oe ¡ 

1 
1 sec:rOí·E:5 en ca¡~·~ en comores10n oura ! 41 7 41.7 41.7 
1 

1 ' : 1 : .:..-as~- '·e,.¡:~. 69 6 '¡ 105.4 
1 

159.0 
1 

1 
1 

i ~ ( p ' 
159(1-074:: J .:.1::-:as ;,:; •oco:no~:·-:-udas i21 

1 

o. - ·.-.J.!___;:_) 106511-06-"- 1 o 
1 p}') 

3e.::c::or.=s crr:..:rares huecas en 1 
52 4 

1 

72.5 92.6 
::·~:·::~ ::; axra' 
Se::·:Jr::~ :•::·..::a·==~ ;o.uecas en fle.,..,o- : 33.3 1 57.2 1 249.0 

Ó e "'~' O»~-" -···· "00CC '' 0' > O '0000 _,, 00 _, • O ~"00 00' e O. C. ••• " , •• ' 00~> ¡ 
:~ oennes compnmraos a~.1armente son i~s n:rs- ~~~.:;-'!ras seccro."es tr:.') 1 a:;, 
=_es ra rueo-za a:<ral ae drseño = AF. 
~r 2 :; : 
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AYUDAS DE DIS'ÑO -
TABLA 2.3.1 1 

VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO \ 
1 

Aceros de .alta resistencia ASTM A242, AS72, A992, ASBB y A913 1 

1 
(F, = 3 51 S Kglcm 2, 345 MPa o 50 ksi) 1 

1 

1 

Clasificación de las Secciones 
Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3 

(Diseño Plástico (Compactas) (No Compactas) 
1 Descripción del Elemento y Diseño Sísmico (Diseño Plástico 1 

con Q = 3 o 4) y Diseño S1smico i 

' con Q ~ 2.0) i 

1 

i 
Alas ae angulas sencillos y ae angulas i 

i 

dobles con separadores, en compres1on ' 1 
elementos compnm1dos soportados a lo 1 1 
largo de uno solo de los bordes ---- 10.8 ¡ 
lor.g~tudinales 

1 
1 

Aliesadores de t1abes ar:11aaas. 1 
soportados a lo largo de un solo borde ------- 13.5 

1 lonalludmal. 

i 
Almas de se~ciones T 9.2 18.6 

1 ·---·- ' 
Paunes de se::ctones J H o 1, en íiex1on ' 

¡ 

7.7 9.2 14.0 1 

1 

' Paunes de sewones 1 o H. en comores1on 1 L 
pura. placas aue sobresaJej", de m1emoros 14.0 16.5 14.0 l 
compnm1dOS ··: 

~lmes de r.anales ----·---------- ----------··· 14.0 

1 PaHnes oe s0:C1ones en c:;;p;; ia~~racas ¡ 1 
1 

1 o solo ea es "-"· lleYIOt. cc:C<oOié:2S '""" · 
1 : l1neas ae ;~~acr.es. tor:lrlros:. sJ:aa:J'J'as 27 o 27.0 35.4 

: atresac:ores sc21ortados a le rareo ae lo~ 
1 ' -

' aos ooraes cera lelos ara íue;za 1 

' ' 
."'.lmas a e se:crones e e y :'·rac:as oe 

1 1 
1 

secoones e:- :a!ól"l en ·:o:nc~es:cn aura r:; 35.4 35.4 35.4 1 
! 

1 

1 

' ' 
t..lmas en fleY;:::;:¡ 59.0 89.4 135.0 1 

' 
1 

1 
1 

i 
-o . O ' P, ) D 

1 

{ p ) ' 
Almas flexoc:G.ilDrlmJaas :'! :0,(.- -- 90 4. 1-06:..':.. 135J 1-0 74_!1_ 

i 
i P., p 1 \ Py y / 

Secc1ones (;lr::ui2C25 nue::cs en 37.7 
1 

52.2 
1 

.. 66.7 
comores1on a. 121 (~! 

SecCiones c;rcurares huecas en t>3xJOi1 26.1 1 41.2 179.2 

(1 ·, ::.1 ~.em:Jr::>s scmetJClJs a comoresron ax1al :-: el•Ste la :.snnc1on basaaa en caoa::JaCI de rotac1on. oor lo oue los IJmJ!es oe almas y pal!nes 
G.;: :Jo;:i11es c.Jm::;r,:nrcos Bl1a1men1e soi11os rr.s11o5 :.ara •.:!5 secciones !roe i a 3 

(2i ? . e3 ·a fl!erza Cllai J.; OJS.;-:10 = :.;, 
; ]) '.'e:~ :: : 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Varillas contraffambeo 
Armadura de techo ....._, 

o 
E' ;¡; 

Largueros 
., " " E" 
E" "' "' --' 
--' 

Va;illa va!illa Armadura 

contra contra dercho 
fiambeo fiambeo 

Elevación V1sta en planta 

' 
1" l Armadura de techo 

Larguero ae pared 

A 
~ 

Larguero 
./ T1rante 

rods/ 

1 

¡ 1 Columna Larguero 

¡......_./ A, -~ 

( b J. S1stema muro 

.. 

, 

.. .. .. .. .. .. .. 

,_ 

.... 
, , 

.... 
,• .. 

.,..,""''.,." , 

1, 

1 ,1 

il 
11 
;\ 

_j ~ Colu~na 
Secc1on :...-:... 

, 
, , 

• , , 
, , 

, , T 
.. h .. .. .. .. .. .. .. .. 1 

Fig. Uso de miembros en tensión 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCiURAS UE ACERO 
•n,!c:or ~.at:J Koar1gue:: 

29 

Balcón 



FIGURAS ILUSTR~TIVAS 

ISISNZVlZ1 
• '''' '+ 
VV:V'NSJSJ 
+'''' '. 

L:f~KV 

r ' 

- Miembros en compresión 

- M¡embros en tensión 

---- Sin fuerza 

Fig. Uso de miembros en tensión y compresión en estructuras simples. 

En la figura se muestra varios casos comunes. que permiten seleccionar los miembros en estructuras 
simples. de acuerdo con su trabajo en tensión y compresión. 

La estructura más simple de un miembro en tensión es el tirante o barra ver!Jcal de eje recto de la Fig. a). 
La carga de tensión se apl1ca en un extremo de la barra, el eje de! miembro coincide con la linea de 
aCCión de la carga aplicada. Como los dos extremos tienen conexiones articuladas en el e1e centroidal del 

. miembro, el cortante transversal no puede ocas1onar cargas en los extremos. • 

Cuando haya excentricidades importantes en las conexiones, sus efectos deben tomarse en cuenta en el 
diseño del miembro. 1 

/ Eje centroidal originalmente recto 

i,.C~ú-~-·-·-{ T= _ e..;l•,_¡_ 
1 ,------ --"'- ! 
Linea de acción de la iuerza T El momento flex1onante, Te. causa que el eje 

• > •· ! 
0 del m1embro se deforme como una viga. 

Fig. Efecto de excentricidades en miembros en tensión 

Todas las fuerzas externas e mternas actúan en la linea que une las ar!Jculac1ones. El miembro está 
cargado en tensión axial. 

·En la F1g. b) la fuerza . F. no es axial en el miembro y en las articulaciones se divide en dos componentes 
cada una de ellas causa una fuerza axial en el miembro. 

·Las Figs. e) y d) ilustran varios m1embros que forman parte de estructuras trianguladas, armadura de una 
nave industnal y e rujia contraventeada de un edific1o para oficinas ordinario. Los miembros en tensión se 
identifican fácilmente para las cargas que obran en estas estructuras. La tensión o compresión en las 

. diagonales depende de la dirección del cortante. El cortante puede invertirse cuando la carga viva se 
: apl1ca en una sola parte del claro. 
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S 
S "1 ¡ 1 '1 

1 1 1 

-g_rt± ·--·r. _.J "' +--· -~ 
"' 1 . ¡_.t-t- .. 

"'-..._ Agujeros para tomillos 

(a) 

Fig. Placas en tensión 

Base de la máquina f?7Jt '-- Punzonadora (Parte hembra) 

~ Matenal removrdo de la placa 

1' <b '1 
(b) 

tf;c =Tamaño nominal de lornrllos o remaches 
,¡.,=Tamaño nomrnal del aguJero= tf;c + 1.6 mm 
~ = Tamaño efectivo del agujero 
LlA = -(JI por agujero 

Fig. Pérdida de material por el punzo nado de agujeros 
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(a) 

f/T 

(b) 

(e) 

Se trata la mitad del patín y el alma 
hasta el primer agujero como un ángulo 
Se utiliza la x más grande 

X 

En un perfil detenminado, unido al resto de la estructura de una manera dada, x es igual a la distancia 
entre el plano de conexión, que es una cara del miembro, y el centroide de éste. En casos particulares, el 
miembro puede ser una porción de la sección transversal. 

Fig. Definición de x para calcular el coeficiente de reducción U 
Miembros en tensión. Área neta efectiva 

3 :2 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 
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Dos canales CPS, CE oC en espalda 

Fig. Ejemplos de x y L 
Área neta efectiva. Miembros en tensión 
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Dos ángulos de lados iguales APS, o Ll en espalda 

Fig. Ejemplos de x y L 
Área neta efectiva. Miembros en tensión 

\ 

1 
' 

1 
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t t 
(al Vigas continuas 

2: 
-
1 

t 

,r- Puntal 

Crujia 

contraventeada 

1
_ Carga gravitacional 

f u otro tipo de acción 

(b) Puntal articulado en 
ambos extremos 

f:S:''r ierra o agua 

1--
~ 

F/-<-.W/ 

(d) 

Puntal 

<l Temp.- <lP 

(e) 

Fig. Diversos miembros en compresión 
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= Compresión 

Tensión zs)vs ---- Stn carga 

t t 
{fl Armadura 

- - -
{g) Torre 

{h) Marco 

~·-~ / c:!i, ' 
Idealmente, la ccmpresión es axial 
en todas las secciones transversales 

{j) Arco 

Fig. Diversos miembros en compresión 
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RGURAS ~USTRATIVAS 

o o JL + 
(o) (b) (e) (d) (e} (f} 

I I II 
(g} (h} 

( ;) 

D 
1 (j) (k) 

1 

/ En la figura se muestra una gran variedad de secciones estructurales que se utilizan frecuentemente 
1 como columnas. No todas tienen características favorables, pero tienen alguna otra que las hace 
i convenientes para usos especificas . 
1 

1 

La secciones estructurales huecas (tubos circulares, cuadrados o rectangulares) se usan con mucha 
frecuencia en la actualidad, por sus propiedades geométricas favorables y su aspecto arquitectónico; su 

1 inconveniente son las conexiones con el resto de la estructura. 
1, 

1 La sección que se usa con mayor frecuencia en armaduras de techo, es la fonmada por dos ángulos de 
liados 1guales en espalda, esta sección es particularmente económica cuando se utilizan placas de 
conexión sencillas. 

: Ocasionalmente se usan secciones formadas por dos canales en espalda, su desventaja es que tienen un 
/radio de giro pequeño alrededor del eje Y-Y. Una sección formada por dos canales en cajón constituye 
! una elección conveniente, debido a que llenen características geométricas favorables alrededor de sus 
: dos ejes pnncipales y centroidales, igual que la sección en cajón hecha con cuatro placas soldadas. 

Fig. Secciones típicas utilizadas como miembros en compresión. 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 
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! Fig. Columna corta sujeta a carga de compresión axial creciente. 

1 La longitud de la columna es un factor determinante en el comportamiento de miembros sometidos a 
! compresión axial. 
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1 ' \ 
1 

1 
1, 

1 
' ¡ 

! 
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'¡ 1 
y 
• 

1 
1 
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?~~~ 
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1 1 

1 
1 1 

1 1 i 
1 1 ! ,:. ' 
1 ! ' 1 ' 1 
1 

i 1 1 
' 1 ' 1 1 1 1 1 

il V T 1 
Fig. Columna larga sujeta a compresión axial creciente. 

La columna pierde su estado imcial de equilibrio A la carga para la que se inicia la falla de la columna se 
denomina carga critica y a la falla en si. falla por pandeo de la columna. 
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( h 1 Marco no contraventeado, apoyos articulados / 

~ ' 

! lp 
~~"==---=-:/=-=ooi 
L ' "x/ 

O SL < KL < O 7L 

j_ 
L 

ll 1 

// "" 
1-

1 1 ,., l Marco contraventeado, apoyos fijos 

1 

L < KL < 2L 

,'" 1 'd 
1 J 1 Marco ~o contraventeado, apoyos fiJOS 

1 1 

1 Fig. Factores de longitud efectiva KL de columnas que fonnan parte de marcos rígidos. 

i Longitud efectiva: 
! Longitud d ela porción de una columna con condiciones de apoyo determinadas que tiene la misma 
¡ resistencia que si sus dos extremos estuviesen articulado. Se obtiene multiplicando la longitud no 
:soportada por un factor de longitud efectiva K. 1 

' i 
i Marcos contraventeados: ,. 
· Sistema estructural que trabaja en parte como una armadura vertical, de tipo concéntrico o excéntrico, 
diseñada para resistir fuerzas laterales, principalmente viento o sismo. . ! 
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1

1 

En esta sección, que es nueva en las NTC-2002, se proporcionan las ecuaciones necesarias para 1 

determinar, en esos casos, las resistencias de diseño de columnas comprimidas axialmente. 

Por ejemplo, para secciones tipo 1, 2 o 3, Re se determina con la ecuación 3.2.1, con n= 1.4. sustituyendo l 
por e = Fy/Fe, donde Fe es ahora el menor de los esfuerzos críticos de· pandeo elástico por torsión o 1 
flexotorsión. ¡ 

En la tabla siguiente se indican los estados limite que rigen normalmente el diseño de miembros en 
compresión, para diversos pertiles utilizados como para esta solicitación. 

Tabla. Estados limite aplicables para miembros en compresión 

Sección 

Angulo de lados iguales 
o desiguales, APS, L1 o 
LO 

1 Tes 

1 

1 

Cruz 

Canales laminadas en 
caliente 

1 Canales hechas con 
lámina doblada, con 

¡ paredes muy delgadas 
i 11 

1 ¡ Perfiles 1 o H (secciones 
¡laminadas IPR, IR o W) 
1 

1 

j Perfiles armados, de 
! ! sección transversal "1" 
11 fabricados con tres 
l! soldadas 

Características Estados límite que Estado límite que 
geométrícasde la deben investigarse suele regir el diseño 

sección 

1 Perfil sin ningún eje de 1 Pandeo por torsión Es critico el pandeo por 
s1metria Pandeo por flexo torsión flexión alrededor del eje 

1 Y-Y 
El pandeo por 

Perfil con un solo eje de Pandeo por torsión Pandeo por flexión 
simetría (eje Y-Y) Pandeo por flexotorsión alrededor del eje X -X 

Sección con dos ejes de Pandeo por torsión F alfa por torsión para 
simetría. Resistencia a Pandeo por flexotorsión relaciones de esbe~ez 
la torsión por alabeo 1 de O< L 1 r < 80 
baja 

1 

Sección con un eje de Pandeo por torsión Es critico el pandeo por 
simetría Pandeo por flexotorsión flexión alrededor del eje 

' 
Y-Y-Los miembros muy 

1 cortos (L = 1.5 m) fallan 
Cuenta con un eje de 1 Pandeo por torsión Es critico el pandeo por 
simetría (eje X-X) ¡ Pandeo por flexotorsión flexión alrededor del eje 

1 

Y-Y -Los miembros muy 
cortos (L = 1.5 m) fallan 

Poseen dos ejes de Pandeo por flexión Estado lim1te de 
simetría Pandeo por torsión inestabilidad por flexión 

Pandeo por flexotorsión 
1 y pandeo local 

· Tienen dos ejes de 1 Pandeo por flexión Estado limite de 
si me tria 1 inestabilidad por flexión 

1 

1 1 

---------------· 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

[ 
(o) (b) 

(e) 

'·' \' f 

(f) 

I 
. (e) 

I 
(d) 

( g) 

.,... 1" 
í ! 

u 

( 1) 

Fig. Secciones estructurales ti picas para miembros en flexión. 
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FIGURAS IL1JSTRA. TIVAS 

Patin comprimido 

---- ...: 

' 
Planta 

) 

Fig. Pandeo local del patin 
(Fiange Local Buckling, FLB) 

Fig. Pandeo local del alma 
(Web Local Buc:kling, WLB) 

Contraventeo lateral 
~ 

' 

Fig. Pandeo porflexotorsión 
(Lateral Torsional Buc:kling, L TB) 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

La resistencia de diseño de vigas de sección transversal circular hueca se calcula como sigue: 

1 
i y 
i 
1 

1 ~\éi 1 (! 
1 

1 

i ~ \ Ji" \ ' 

1 
~ 

i 
1 
1 
1 

Tubo circular 
1 

Relación 

J 
Resistencia de diseño 

D lt MR 
1 

1 
! 

l¡ D/t < 0.071 E/F 1 
1 

MP = Fo Mo = FRZ F, 
i i (57.2 para acero NOM-B-25<!) 

1 

¡j Para diseño plástico este limite se reduce a 

1 
/i 0.0448E/F, '' 
11 (36.1) ! 
1' 

' 

'j 1 

0.071 E/F1 < Dit < 0.309 E/F, 
1 

M- _ F _ :. o 0207 E ls _ 
1 1 (57.2) (249) r-.- ....._: 1---- r, 
1 

i . O 1 t F, . · 
: i - . ~ 

1 ' --
1 

'. 0.309EIF1 < Dlt< 0.448EiF, Mo. = F 0 O 330E S 
(249) (361) i 

' Olt 
1 

Los números entre paréntesis corresponden a acero 

En las expresiones anteriores: 

FR = 0.9, en todos los casos 
S = Módulo de sección elástico de la seccion transVf'!rsal 
D =Diámetro extenordel tubo 
t = Grueso de la pared del tubo 
0/t = Relación diámetro entre grueso de pared del tubo 

' E O Módulo de elasticidad del acero 
Fy = Esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero 

No se admiten relaciones mayores que O 448 EíF. = 361 para acero NOM-B-254 o ASTM A36 

Resistencia de diseño en flexión 
3.3.2.3 Vigas tubulares de sección transversal circular 

GUIA PRACTICA NACIONAl PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACER\) 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

En esta sección se trata el diseño de miembros estructurales fonmados por perfiles de acero que trabajan 
en conjunto con elementos de concreto reforzado, o con recubrimientos o rellenos de este material. 

-

m \ ~ 
_,_ 

. ·¡l.¡ 
:l:·~ : j·¡ 
. . . 11 

·: : .. ·J l 
:·41 .. · ... . . . . .. . 

. . ·. . .... . . . . 
o e ... 

. .. ' ..... 
. . .. 
. -. ' ... 

Columnas compuestas, fonmadas por perfiles de acero laminados tipo IPR, IR o W 

@ . 
. . 

Tubos circulares, cuadrados o rectangulares rellenos de concreto 

/Oe concreto 

te.· Ec 

,; 

r· Perfil de acero 
;!~-
iv 
" :: ,, 

Vigas o trabes que soportan una losa de concreto, interconectados de manera que Jos dos 
materiales trabajan en conjunto. 

Vigas o trabes de acero ahogadas en concreto reforzado 

3.6 Construcción compuesta 
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( 
1 

. : -... ; - ·-

( 

Losa de concreto 

------
(a) 

··.- ·. - ·-

(b) 

Viga y losa de concreto 
anles de la carga 

· ...... -. - · . 

Fig. Vigas en flexión. a) viga no compuesta y b) viga compuesta. 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

En la Fig. a) se muestra las deflexión en la viga de acero, cuando esta soporta una losa de concreto y los 
dos materiales trabajan por separado, sin ninguna conexión o anclaje mecánico. 

, Cuando la viga de acero y la losa de concreto se unen, comparten las cargas apl1cadas en proporción a 
' su rigidez, El. 

1 

1 

be bcln , .. ~¡ 

. . . ·y 
a a 1 l • .. .,; 

·" a • • ... ------q, e :J 
a 

Conci• ~~o ___.. 
Acero 

iai Jb) (e) (d) 

Fig. Sección compuLsta. a) Viga que soporta un alosa de concreto, b) Sección transformada, e) 
Flujo de cortante en la sección a·a y d) Conectores de cortante para formar la sección compuesta. 

1 

Cuando se une el concreto con el acero para trabajar en conjunto, los esfuerzos en la sección de acero 
serán n veces Jos del concreto. 

: Para propósitos de analisis estructural. se transforma el concreto en su equivalente en acero y se 
; considera la sección compuesta como un miembro hecho completamente de acero estructural. Esta 
transformación se muestra en la Fig. b). Se sustituye un ancho eqwvalente de concreto por su equivalente 
en acero, de ancho be/ n. La sección transformada tendra el modulo de elasticidad del acero. 

Se establece la condición de que en el nivel a-a, Fig. e), cualquier deformación en la superficie superior 
del acero es compatible mediante una deformación 1gual en la superficie infenor del elemento de concreto. 
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RGURAS ILUSTRATNAS 

Losa de concreto reforzado 

• , • • 1>, 
... ,.. .. ... . . 

Conectores de barra con cabeza soldados 

. '.-J....' 

Losa de concreto 

Lám1na 
acanalada 

·-11: ·, 

Fig. Detalles que proporcionan soporte lateral continuo a vigas compuestas que forman parte de 
sistemas de piso y de cubiert~ en edificios y puentes. 

l
. Muchas vigas que se u~lizan en estructuras convencionales y en puentes soportan losas de concreto o 
sistemas de piso a base de losas de concreto con láminas de acero acanalada. 

' 
·

1

1 L a figura muestra la manera en que las losas y sistemas de piso por sí mismas pueden proporcionar, con 
detalles sencillos, soporte lateral continuo a las vigas. Esto es especialmente válido para vigas libremente 

1 apoyadas. (En estructuras continuas, en la zonas de los apoyos, el patín en compresión es el inferior). En 
1 estas condiciones, la distancia entre secciones de una viga soportadas lateralmente 1, puede tomarse 
jiguala~ro · 
1 

1 Para símbolos de soldadura, véase la norma NOM-H-111 'Símbolos para soldadura y pruebas no 
1 • " 
1 destrucf¡vas . 

! 
GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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ENP 

T 
L 

1 

H--~-s-~--H......- Colurrinás 
1 . 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

H---:::---H 
Trabes/ fb~ 

Vigas compuestas 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. a) Planta ti pica de un sistema de piso compuesto acero-concreto. 

10.91" 
1 

.l...--------
EN (v1ga) 

Losa de concreto 

Lámina acanalada de acero 

Fig. b) Secclón transversal de la viga compuesta 

An.:flo ele:~vo. b / 

b'~b~b' ·' ---;¡-- 1 ~ ·-- --,., 

Fig. c. Distribución de esfuerzos de compresión en la losa de concreto. 
Fig. Sistema de piso estructural utilizando vigas compuesta. 

¿ 7 
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FIGURAS ILUST'!A TIVAS 

Losa de concreto Losa de concreto 

;e 1 

fl 
\1 

! 1 

JL 

11 

! 1 
! ' 

1 

11 
b 

Armadura Joist 
Armaduras y largueros de alma abierta ("joisf') que soportan una Josa de concreto reforzado 

I ----T 
T-1 T-1 

T-5 _; 

T-5_, 

T-2 

I 
Conectores a·coilante 

1 
i 

/' / 

Losa de co:1creto 
i reforzado 

; ------- ---i-2 T-2 

Vigas compu~stas libremente apoyadas, unidas a la Josa de concreto con conectores de cortante 

11 1 i 111 1 1 i 1 i 1 i ' ! ! : 11 :. ! i 
L U 

VIga conti~ompuesta 

i 
/\ 

Losa de concreto 
. . . 

"' 1'4 • 

¡¡ 
' !i ,. 
,1 ,, 

-S 

Vigas compuestas continuas. ligadas a la losa de concreto con conectores de cortante 

3.6 Construcción compuesta 
(Continuación) 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

ó 

At> 4% A 
At > 4% b h 

Columna compuesta 
PerfiiiPR, IR o W ahogado en concreto 

E stri~os transversales 

r --,''-----,,----\-
.~~ 
.: -----. r---' ¡: 

·' ':;·' ,, 
·' o 

.---y-- -
í-~~..:~-=--" 

h 

---··---- ·--- -· -- """""" 

o ------ _/ 

._v'lrtt8 grado 5C 

40mm 
/-7 

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

A <ó_0.09 cm2 por cada 5 cm de separación entre barras 

Requisitos del acero de refue12o en columnas compuestas 

Tabla . Requisitos del concreto 

Resistencia a la compresión 
especificada del concreto 

f'c (Kg/cm2) 

200 (20 MPa) < f'c < 550 (54) 

f', > 300 

Peso volumétrico del concreto 

Normal 

Ligero 

3.6.6.1 Miembros comprimidos. 
Limitaciones 
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FIGURAS ILUSiRATIVAS 

' 
1 Este artículo se aplica a las siguientes miembros en flexión : 

Vigas 1, armaduras o. largueros de alma abierta que soportan una losa de concreto 

: 
' 
1 

: 

Losa de concreto 

Lamina 
acanalada 

-~ 

Losa de concreto 

1 

\Lamina acanalada 

Vigas 1 con lámina de acero acanalada que soportan una losa de concreto 

: Las armaduras y largueros de alma ab1erta compuestos únicamente pueden utilizarse como elementos 
· libremente apoyados. No deben formar parte del sistema resistente a cargas laterales. 

> 
Acc1ónes 
laterales 
(SISmO Ó 
v1ento) 

Elemento libremente apoyado 

I --+-------1 

1 ¡ 

1 

' , 
1 A-1 óT-5 
i 
1 i 
-------I I 

3.6.2 Miembros en flexión. 
Alcance 

_lL 
A-1 

Armadura 

TH? 

--------------------------------------------------------------~ 
GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Sí el sistema de piso proporciona soporte lateral al patín superior de las vigas, debe tenerse en cuenta 
que en algunos tramos el patín comprimido es el inferior. 

H 
1! 
11 .. 
li ,. ,, ,, 

_)e__ 

;--:----

Losa de concreto 
e Pat1n supenor 

. . -
-:---_J-~_ ..... __ 

T 

Viga libremente apoyada. El patín en compresión es el superior 
Momento flexionante positivo en todo el claro 

; 

\ 

=========-= ! \~ e 

Tramo 2 

Viga continua. El patin en compresión es el inferior. 
Momentos flexíonantes negativos en los apoyos 

3.3.2 Resistencia de diseño en flexión 
Miembros en los que el pandeo lateral no es critico 

\ 
\Patín inferior 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS. 

Resistencia de diseño 
En vigas cuyo patin comprimido está soportado lateralmente en forma continua, o está provisto de 

soportes laterales con separación L 110 mayor que Lu: 

¡,~//~ 

~~ 
. \~~ ''\ 

:: • :. Secdón en :0: x cajon 

: b) Para secc1ones tipo 3: 

·Y Fy 

_____ / 

). 

Fy 

i En secciones T o H cuyos paun·es t1enen relaciones bit comprendidas entre las correspondientes a 
:secciones bpo 2 y 3. flexionadas alrededor de cualquiera de su e¡es centroidales y principales, puede 
! tomarse un valor de Me comprendido entre Fo. MP y F R M, calculado por mterpolación lineal. 

3.3.2 Resistencia de diseño en flexión 
Miembros en los q~e el pandeo lateral no es critico 

GUIA PRACTICA NACIONAl PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Losa de concreto Losa de concreto . Losa de concreto 
1 1 1 1 1 1 .. . 
i· . t . ...... i" . .-;. .. . 

1 -

1 

Viga Armadura Joist 

Fig. Viga, armadura y larguero de alma abierta que soportan una losa de concreto 
colada sobre una lámina de acero acanalada. 

1 

j Resistencia de diseño : 

1 
i M Re= FR Mn 
1 1 

1 La resistencia de diseño se determina según las disposiciones de los articules 3.6.2.1 a 3.6.2.3. con las 
i modificaciones siguientes: 
i 
\ Esta sección se aplica a láminas de acero acanaladas que tienen las siguientes dimensiones 
i . 
. 

; 

1 Requisitos de la lámina de acero acanalada 
1 

1 hr =Altura nominal de las nervaduras 1 

i wr = ancho medio de las nervaduras ¡ 
:Los conectores de cortante de barras de acero con cabeza tendrán un diámetro no mayor de 19 mm (3/4! 
; pulg.), y se soldarán a la viga directamente o a traves de la lámina. y una vez mstalados. sobresaldran no) 
¡menos de 38 mm ( 1/12 pulg) del borde superior de la lámina. J 

' 1 

3. 6.2.4 Losa con lámina de acero acanalada 

53 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

1 

Cuando las almas cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 ó 3, y los patines son tipo 4, 

_Tipo4 

=~=-=~:::S/ 
, Ti¡¡o 1.2 6 3 

/ 

Se = Módulo de sección elástico efectivo del elemento. Véase 2.3.6. También puede detenninarse 
utilizando el ancho efectivo indicado en la siguiente tabla. 
F1 = Esfuerzo de fluencia 

Tabla. Valores del módulo de sección ehistico efectivo 

Módulo de sección elástico 
efectivo 

Se 
(cm3 ) 

1.47t ~E!F, 

0.58 t~f 1 Fy 

Apoyo de los patines 

: Patines soportados a lo largo 
i de los dos borde paralelos a la 
¡dirección del esfuerzo 
' 

! Patines apoyados a lo largo de 
: uno de los bordes 

Tipo de acero 1 

¡ l 
[ NOM-8·254 1 ASTM A572: 
: (ASTM A36) : • 

41.7 t 35.4 t 

16.5 t 14 t 

1 En el segundo caso, la relación ancho/grueso no debe exceder de 60. 

3.3.2 Resistencia de diseño en flexión 
Miembros en los que el pandeo lateral no es crítico 

(Continuación) 
1 

~--------------------------------------__j 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Nervaduras de la lámina de acero acanalada perpendiculares a la viga de acero 

Cuando las nervaduras de la lámina de acero acanalada están orientadas perpendicularmente a la viga 
de acero, en el cálculo de las propiedades de la sección y de A, se desprecia el concreto situado debajo 

/ de la parte superior de la lámina. 
Nervadura 

. (¡ 
1 ¡ Ac 

! •1 t~TT.y--j-
• ' 1 ¡ 

Concreto que 
se dispersa 

1 

+ 
! 

1 

t 
i La separación de los conectores de cortante colocados a lo largo de la v1ga no debe ser mayor de 900 
:mm 

1 • • . \ 

• 1 ¡ 
"~ ... 

o • , 

IT 
Q._ 
1 
1 
1 

t 
' La res1stencia nominal de un conector de cortante de barra con cabeza se obtiene multiplicando el valor 
·estipulado en 3.6.5 por el factor de reducción siguiente. 
' 

3.6.2.4 Losa con lamina de acero acanalada. 
Nervaduras perpendiculares a la viga de acero 
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;:¡GURAS '..IJSTRATIVAS 

En las expresiones anteriores: 

fe = Resistencoa especificada del concreto en compresión 
A:= Área efectiva d ela losa de concreto 
As = Área de la sección transversal del perfil de acero 
F, =Esfuerzo de fluencia espeificado del acero del perfil 
Q,, =Suma de las resistencias nominales de los conectores de cortante colocados entre los puntos de 
momento máximo positivo y de momento nulo 

I----I----I 
1 

1 

1 1

¡ 

l ----I----I 

¡¡¡:1/iliil!l/1 
7 

Viga conti~ompuesta 

\. 

' 1 

Fuerza cortante horizontal en vigas continuas 1 

1 

1 
En vigas continuas compuestas en !as que él acero de refuerzo longitudinal de las zonas de momento 1 

negativo ::rabaja junto con el perfil de acero. la fuerza cortante horizontal que debe ser res:stida entre los 
puntos de momento negativo máximo y de momento nulo se toma :gua/ al menor de los valores: 1 

Acero de refuerzo 
longitud:nal-, 

- ' 

1 ' 

' 
\ 
' 

El Segundo valor es aplicable únicamente a v:gas que trabaja en construccion compuesta parcial 

;., = área de las barras de refuerzo long:rudinal en el ancho efectivo de la de la losa 
• .• = Esfuerzo de fiuencia min:mo especificado de las barras de refuerzo longitud:nal 

2. Fuerza cortante horizontal 
3.6.5 Conectores de cortante 

(Continuación) 

üUJA PRACnCA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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'· ' 

Conectare de cortante 

Losa de concreto Ac 
j_ 

1. 

. Sección transversal 

\ 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Conectores a cortante Q Su~eriicie de contacto 
1 concreto acero 

~ .~ $ 
, ~ .. 1 

Vh- J 

Corte longitudinal 

'Toda la fuerza cortante horizontal que se desarrolla en la superficie de contacto entre la viga de acero y .

1

1 

la losa de concreto debe ser transmitida por los conectores de cortante. 

Cuando el concreto traba¡a en compresión producida por flexión. la fuerza cortante horizontal que debe 1 

: ser resistida entre el punto de momento positivo máximo y el punto donde el momento es nulo se toma 
igual al menor de los valores siguientes: 

I I 

I 1-----------------

... 
' ' 

-~ / . 

Vh 

w 

L 
L 

rs: 
i : i "" 

1 

' .. ' 
' ' . ) 

Vh 

' ~ 
'/ 

< -

~ 

Mmáx 

M=o 

2. Fuerza cortante horizontal 
3.6.5 Cone.ctores de cortante 

Losa de concreto 

' t 
e 1 

~ . ·. 

' 
0 

T 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

La resistencia de diseño R, se determina con las ecuaciones 3.2.1, con n = 1.4, y 3.2.2 de la sección 3.2 

[] L il 
1 

1 

l' 
1 

• ~ i 1 . EB 
Miembros de sección transversal l. H o rectangular hueca 

[donde: 

1 F, y E se sustituyen por los valores modificados Fmy y Em 

1 

1 

1 

1 A,= Área de conc;eto 

A 
Em =E +C¡ E, -'­

A, 

i A= área del elemento de acero estructural 
i A,= Área de las barras de refuerzo longrtudinales 
l E = Módulo de elasticidad del acero 

(3.2.1) 

(3.6.1) 

(3.6 .. 2) 

n 
1 1 1 ~ 
11 • • Ji 
i • 1 

i F.= Esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero o del perfil o sección tubular 
i fyr = Esfuerzo de fluencia minimo especificado de las barras de refuerzo longitudinal 
1 f, = Resistencia especificada dei concreto en compresión 
Í f', = Resistencia nominal del concreto en compresión= 0.851', 
j e,. e2 y e, son coeficientes numéricos ad1mensionales. cuyos valores son: 
' 

o . . 
~ 

. 
T.'··¡ 

·. ·: . ~ ::· .. "1 
. i!' 1 

~·· '. 1 

c. ' <7·7 ' / 

Valores de los coeficientes e,, C2 y e, 

1 •• • 

¡,c~c 

l. [ . V • ¡: 
¡, ·~ • 11· 

!· i. ••• • ; • •. 1: .. 

: r = . ¡1 l 
! ·:· •. ~- .< 1 

11·¡~!·: .. 

3.6.1.2 Resistencia de diseño de columnas compuestas comprimidas axialmente. 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Se trata aquí el diseño de miembros de eje recto y sección transversal constante, con dos ejes de 
simetría, sujetos a compresión axial y a flexión biaxíal. 

" 

! . 
1 1 

. \ \ r-u /'----l. 
1 : 
1 • 

¡1 
: 1 ~ 

1 ¡ 
1/ 
~ 

Compresión axial Flexión alrededor del eje X-X Flexión alrededor del eJe Y-Y 

j También se incluye el diseño de miembros flexocomprimidos del tipo de las cuerdas en compresión en 

1 

armaduras sobre las que actúan cargas transversales aplicadas entre los nudos. aunque tengan un solo 
eje de simetría. 

t 1 ¡ 
. [~--;-/-,--,, /-:->--,--.\:~\-/~-:x--,--~--r--.\./--.>~, \ u ir 
¡ 
1, 

• 
1 Armadura sujeta a cargas que ocas1onan fiexocompresión 
¡ 
1 Estados limite 
j Deben considerarse los SigUientes estados limite de falla. 
' 
1 Pandeo de conjunto de un entrepiSO. baJO carga vert1cal 
! Pandeo mdividual de una o algunas columnas. bajo carga vertical 
~ Inestabilidad de conjunto de un entrepiso ba10 cargas ve111cales y honzontales combinadas 
1 Falla Individual de una o vanas columnas baJO cargas verticales y honzontales combinadas. por 
¡inestabilidad o porque se agote la res1stenc1a de alg~na de sus secciones extremas. 
! Pandeo local 
1 

1 

' ' 
j 

1 Debe considerarse también un estado limite de se!Vicio de deformaciones laterales de entrepiso. 
i 
1 

3. 4 Miembros flexocomprimidos 
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En las expresiones anteriores: 
Ase" Área de la sección transversal del vástago del conector 
f, " Resistencia especificada del <:9ncreto en compresión 
Fu " Esfuerzo mínimo especificado de ruplllra en tensión del acero del conector 
E,= módulo de elasticidad del concreto 

3. Resistencia de coneclores de barra de acero con cabeza 
("headed steel studs") 

Continuación 

Conectore de canal 

r 1 

Conector de cortante de una canal embebida en una losa de concreto 

Q, = 0.3 (t, + 0.51.) L, 

'te= Grueso del pat1n de la canal 
; t; = Grueso del alma de la canal 
\ L., = Longitud de la canal 

y;¡;z; 
tao/ 

Canal 

La resistencia de la soldadura que une los conectores con el patín de la viga de acero, será cuando 
menos. igual a la resistencia del conector. 

V 

Soldadura canal-viga de acero 

4. Resistencia de conectores de cortante de canal 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Vh 

Perfil de acero 
/ 

Sección transversal 

Número de conectores de cortante en una viga compuesta 

:El numero de conectores de cortante que se colocarán entre la sección de momento máximo. positivo o 1 

i negativo, y la sección adyacente de momento nulo, será igual a la fuerza cortante horizontal calculada 1 

j de acuerdo con la subsección 2 de esta sección dividida entre la resistencia nominal de cada 
' conector. Véase subsección 3 O 4 y secciones by e de: articulo 3.6.2.4., 

N= 

• 
1' 

i• 
-=11 4 • ii' .. ' . . . ·. 

Armadura r-· 
1 

Sección transversal \Aci 

Número de conectores de cortante en una armadura o larguero 

Í En una armadura o larguero de alma abierta. deben colocarse los conectores de cortante necesarios para j 
¡obtener un trabajo en construcción compuesta completa. de acuerdo con la formula: / 
. 1 

·donde 
On =NOn= 1.3 Ac; Fy ¡· 

1 N = Número de conectores colocados entre el punto de momento máximo y el punto más cercano de\ 
, momento nulo 
i On = Resistencia al corte de un conector 
1 Ao. =Área dela sección transversal de la cuerda inferior de la armadura o larguero 
1 

' 
4. Número de conectores de cortante 

6 1 
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FIGURAS ilUSTRATIVAS 

' o o 11 o 1 ¡;- e .,___, e 
! •' 

~ ¡, 
__ , 

i lo it o 1 e o e o 
i i " ! ~ 

1 11 ,, 
1 o .--JL, .al__:_ 
1 ' ' 

e JL e c ..r-1... e 

Viga, armadura y joist ahogado por completo en conreto. 

Las vigas, armaduras y largueros de alma abierta { joist), ahogados por completo en concreto colado al 
mismo tiempo que la losa están interconectados con él por adherencia natural. de manera que trabajan 
en construcción compuesta sin necesidad de conectores de cortante. 

Para que esta suposición sea correcta han de cumplirse los requisitos siguientes: 

1. Estos elementos no están pintados. 

2. El recubrimiento de concreto en los lados y en la parte infenor del elemento de acero debe ser, 
como minimo, de 50 mm. 

3. El borde superior del elemento de acero. está cuando menos. 40 mm. debaJo á el borde superior y 
50 mm encima del borde inferior de la losa . 

. El concreto que rodea al elemento de acero está provisto de una malla u otro acero de refuerzo 
adecuado para evitar que se desconche. 

Acero de refue~z.:-

Condiciones que deben cumplir las vigas, armaduras y largueros de alma abierta para que trabajen 
1 en construcción compuesta, sin conectores de cortante. 

Vigas, armaduras y largueros de alma abierta ( joist) ahogados en concreto. 

GUIA PRÁCTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

w, 38 mm (1 Y, Pulg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

38 mm (1 Y, Pulg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

r ~ t:=ír~ F .. ~· ~ ! 50mm(2Pulg.)min. 

fHib·~¿h[lJ ij r ~ r· h,s 75mm(3Pulg.) 

l. w, , 1 38 mm (1 Y, Pulg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

50 mm (2 Pulg.) m in 

¡,.:=~~;.,.,~='j~,l,19'~~~~==:1=] h,s 75 mm (3 Pulg.) 

50 mm (2 Pulg.) min 

[ 
50 mm (2 Pulg ) min 

Fig. Requisitos de las láminas de acero acanaladas utilizadas con vigas compuestas. 

Las láminas de acero acanaladas tendrán una altura nomrna, h,. no mayor de 75 mm (3 pulg.). 

! El ancho pro medro de la nervadura w,, no será menor de 50 mm (2 pulg.), pero para el cálculo se tomará 
i un vaior no mayor que el ancho real de la nervadura en la parte alta de la lámrna. 

1 
¡ 

! Los conectores de cortante después de su instalación deberán sobresalir cuando menos 40 mm (1 Y, 1 

J pulg.) por arriba de la parte alta de la lámina de acero acanalada. ! 

. El grueso de la losa. arriba de la parte alta de la lámina de acero acanalada, no será menor de 50 mm ( 21 
pulg.). 
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FIGURAS ILUSTRATNAS 

~ 
1 

' ... 

Sistema de piso compuesto acero-concreto ordinario para edificios 

El ancho efectivo be de la losa de concreto. medido a cada lado del eje de la viga de acero. se toma igual 
al menor de ias distancias s;gwentes: 

a) Un octavo del claro de la viga. med1do entre centros de apoyos. 

b) La mitad de la d1stanc1a al eje de la viga adyacente. 

e) La distancia al borde de la losa. 

El art1culo 3.6.2.2 Ancho efectivo de las NTC-2002 omite el valor limite del ancho efectivo b,, con 
base en el grueso de la losa de concreto reio12ado. Los valores recomendados se basan en estudios 
teóricos y experimentales. asi como en los códigos de construcción de· otros paises. que cubren el 
diseño de miembros compuestos. 

Las mismas regla:; de ancho efectivo son aplicables a vigas compuestas que soportan una losa de 
concreto refo12ado que se extJende a ambos lados de la v1ga de acero. 

Para simplificar el diseño. el ancho efectivo se basa en el claro total de la v1ga. entre centros de 
apoyos, para vigas libremente apoyadas o conMuas 

3.6.2.2. Ancho electivo de la losa de concreto. 
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Perno de 
cortante 
Tipo Nelson \ '-------' 

= = 
_:_!_'_ 
~-

Conector en 
espiral 

Conector de ~ ~ n ~ __/ le --· Estnbo de barra ~ -¡¡ cortante 
~1 1, 

1 

Conector·en T l l l ,-A ' . 
barra --""='"- Conector H llt1 .'.:\ 

\ 
-- colocado en _ __; pares 

------

Conector con [ r ~[ 
canales ==-~~~==="=-= ~ 

1 1 

,. 

-------

Fig. Conectores usuales en. construcción compuesta por 
Enrique Martinez Romero, S.A 

.. 
il_ :1 

¡ 
:..! 

' 1 T ' ; 

-, 
11 1 

-? 
it 

1 y 

¡Los conectores de cortante reconocidos en las NTC- 2002 serán canales de aceros-estructurales 
i laminados en caliente, o barras de acero con cabeza cuya long1tud, después de su instalación, o será/ 
! menor de cuatro diámetros del vástago. . . . . 

i Ex1sten otros tipos de conectores que han empleadv especialistas en el diseño de estructuras 
· compuestas acero-{;oncreto y que se muestran en la iigura. Cortesía del M. C. Enrique Martínez -1 
i Romero. Estos conectores han demostrado un func1onam1ento adecuado ¡ 

1 Los conectores de cortante deberán estar ahogados en losas hechas con un concreto de peso 
volumétnco no menor que 1500 Kgim3 

3.6.5 Conectores de cortante 
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-.~l ~ll ~: :~\-

Perfii/PR, IR ó W 

o o 
o o, 
o o 

Perfil le 

~ 

1 

-
-

r--

) ¿ 
-

1 
- -
- --

Fig. Conexiones tipicas atornilladas. 

Las conexiones con sujetadores mecánicos 
fuerzas a que quedan sometidos. 

(¡::nlllcs o remaches) se clas1flcar de acuerdo con el tipo de! 
i 

Se t1enen tres tipos de conex1ones: en cortante. en tensión y en tensión y cortante combinadas. 
! 
i 
i 

. . ' 
Las más comunes son· las conexiones en cortante. de las que son e¡emplo tiolcos los empalmes con 1 

placas adosadas y las placas de nudo ~n armaduras . 1 

Los su¡etadores pueden estar sometidos a cortante axial o excentrica. dependiendo de que la resultante 11 

1 

de la carga que· obra sobre la ¡unta pase o no ~or el centro de gravedad del grupo; en el segundo caso 
aparece un momento de torsión que mcremer,;a los esfuerzos cortantes en algunos su¡etadores; puede 1 

! haber uno o varios planos de corte ! 
1 : 

! Los sujetadores utilizados en tirantes verticales so~ ejemplo de uno de los pocos casos en que traba¡an; 
1 en tensión directa 
1 

1 

i Los su¡etadores quedan somet1dos cas1 s1em:·e a tensión y cortante combinadas. como ocurre en! 
i conexiones trabe-columna rigidas. 1 
1 
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-""--
-~ 

/--::s.__ /Column 
--J.~--# 

-~·· <S-?_/ 

i 1 

Column Flange-----; ·· Shear Tab 

; 1 

i 1 

i 1 

¡, 
¡ t 

1 i 1 
, , ,, r 1 
• 1 ¡¡ 1 

. i . ' 1 

.i~l 

-~V 

V¡, i , /·-,-

~ ! , ~· ¡Weld Access Hale 
1 : 1 

1 ¡ 1 , !M §§;~,------;s 
+ i . ¡t-" Lseam 'sottom Flange 
~-----.l_\ 

~sack;ng Bar 

Detall at Bottom Flange Weld 

Fig. Conexión ti pica trabe-columna usada en California, antes del sismo de Northridge ·-
Patines de la trabe soldados a la columna y alma atornillada 

(a) 

~~ 
! 
' 

(e) 

Fig. Fracturas tipicas.en la conexión-trabe·columna 
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1 

Puntos criticos 

(a) 

Conexión típica trabe-<:olumna utilizada en EUA 
antes del sismo de Northridge 

.. , 
\ 
1\ 

¡::' 
. : ,. 
- {~', 

1 
. /.11 ' ' ~ 

(b) 

. ¡ 

' 

FIGURAS ILUSTRATNAS 

n ~Puntos criticos 

.~! 0i> ) l 

" 11 

1 i 
¡¡ 
!1 ' 

;y·· ( ,._ 
'' 1 ~ 1, 1 

!' 1 
¡¡ 1 
¡: 

0 
'' 
~ 

j 
1 

Conexión típica trabe columna utilizada 
en México 

-.·--

1 ! Conexión trabe-columna tipo árbol usada en Japón Conexión ti pica trabe columna usual 
en México Puntos criÜCOS 

,-,-;,- ''-:-T 1 1 ,·:. __ : ¡' 
i lbd' .. ·_· : · ~Puntos críticos 
1 ·, :·_ ------ 1 1 CKif 1 

1 i d ':~ / 

-·:-. A 
, , ...--- / Y/¡1 

¡ rf~' ¡ 11 
1
1! 1 

1' 1 1' 1' 1 
1 

1' ( 
1 

• G 1" / 

¡, G~~· === 
1

1 1 

1 .. ' i 
1

' i ·. - 1· -
!.1) _,_,~ 

-· .. ~ 

L_j 1 / j¡f,' . 

r----' ®=t2i1<J?= 
' 1 ' 1 ,, 

1 1 ¡ 1 
1 ¡' ! J 

(01 l __ ._,_: 

'• 

Conexión con placa de extremo usada en EUA y México Conexión tipo arbol con muñón y 
placas de conexión 

Fig. Puntos críticos en conexiones trabe-columna utilizadas frecuentemente en paises ubicados en 
zonas de alta sismicidad. 
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... 

~i 
1

1 1 :=¡ ~~ =f--f-¡ 

Patin superior 

: 1 ==! >?.==/ ~~---____J 

f!·~ ~ 
1'! li/~, 
\ 11 ¡ 17 / ' 

l '¡~ 1 

1 1 1 ~ s 
1 1 ¿_ \ J 
1 ¡ 1 \ i 
' 1 ' 1 
' 1 .... 
1 ' ' 
1 : J 1....-------.:----< 

' 1 ¡ "' i 
' 

' 1 

! i 
. ·___J_J 

. ... '-··-----~ ----- -- -~---

.. 

Tubo cuadrado 
(sección estructural hueca cuadrada) 

Fig. Conexiones ti picas trabe-columna empleadás·oomúnniente.en paises localizados en zonas de 
alto riesgo sísmico: a) México, b) parte Oeste de EUA y e) Japón. 
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'"," 

Columnas 

Placa superior adicional 
(Alterna) · ·· · · 

Viga 

~ 

\ Nervadura inferior 
hecha con un perfil WT 

Columna 

Placas laterales 

Placas de relleno 

Viga 

Fig. Diversos tipos de conexiones trabe-columna . 
• • J '. 

'-·-· .... ·. 

.: . . ,_ 

". 
----- ------------
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Columna 

Columna 

Cubreplaca superior 
de_sección variable 

Región de articulación 
'Plástica 

Viga 

Cubreplaca inferior 
De sección rectangular 

Nervadura 
superior 

. CONFIGURACIÓN AL TERNA 
... ·-

Viga 

Nervadura inferior 

Fig. Diversos tipos de conexiones trabe-columna. 

L---------------------------------·-----------------~· 
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GrollV!weles 
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6 i 1 
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Sois ~ rrrn AJ~ 2l5 rrrn C·C : 
l-loles 27rrrn DIA 1 
~ S5x152d62 

.. 
8 '\. Al'ler Root1s 

Cleaneo ano lnspee~eo 

~;;o--\('"""' BU '" " ~o 
1 1!!151TVT1 Railus 

'" 
a) Detal.le de ~anexión "hueso de perro" para ensaye en laboratorio. 

~,---~------------------------, 

~+-~~--~~--~--~---+---+--~ 
-4.04 -0.03 ..() 02 . -0.01 o ) o 01 0.02 0.03 0.04 

Plastic Rolatron (rad) 

b) Respuesta dél especimen 

Fig. Conexión trabe-co.lumna Üpo hueso de perro usual en California, EUA. 

" • " ' 1 •• -. 
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FIGUR.~S ILUSTRATIVAS 

'P lk 
.Plano Horizontal Piona Ved real 

'len:ccr .' ·-. i: 

, .. 

m 
u 

~ •: ·~ " ' :: ! 
~ 

Sc~re o:aoezc So:Jre C.Jteza 

(u) (b) 

POS<éiONO:S 0~RA SOLDAR. (o).- SC~DA::URAS DE FILETE 
(o).- SOLD.:.~uKAS A TOPE 

'·'· ,: •·,.,·, '' ''' .. 

Vertical 

• ¡ :~; • 

Tabla. Rendimiento de soldaduras, según la posición en q'ue se depositan 
• 1 • • • 

1 '· ,. 
' ., , ...... •' 
1 

Posición de la soldadura Rendimiento 
1 (Kittúmo) 1 
¡ 
: , ... . '" .. 
1 Plana ' 12'14. 
1 .. ' Horizontal· · ..... .. 8-10 
1 

•. Vertical . .. 
" " ..... , .. ·' 6=8 .. ' . .. .. 

1 Sobrecabeza· ·," :.1 
' . 4'6. 

' 1 

INOTA: . . ,, . . ' 
Las posiciones de,soldadt,Íra se .·h'im ihdicattó de acuerdo. con el orden de 

1 dificultad. Se recomienda, siempre' q~e 'sea :Pé~\ble, i!ii.íiiinar las soladuras 
sobrecabeza por su alto grado de dificultad y_ deficiente calidad. ' 
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