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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 transformaao, de manera muy impc;¡rtante, 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 límite 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 a~riba, 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. 



Espero que la confianza que han depositado en mí la SMJE y la Fundación JCA se vea 
recompensada con una abundante venta de mi trabajo, lo que redundará en un incremento 
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 Jos 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 produce esfuerzos constantes en todo el material que lo compone, 
de manera que todo puede trabajar al esfuerzo máximo permisible y, además, que las 
barras en tensión no se pandean, por lo que no hay fenómenos de inestabilidad que 
son críticos, con frecuencia, en elementos estructurales de acero con otras ~ondiciones 
de carga. El diseño consiste en comparar el esfuerzo, igual al cociente de la fuerza de 
trabajo entre el área, constante, de las secciones transversales, con el permisible, o la 
resistencia, producto del .área por el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la acción 
factorizada de diseño. 

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

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

La elección de las conexiones constituye uno de los aspectos más importantes en el 
diseño de estructuras de acero, puesto que definen cómo se transmitirán las acciones 
de unos miembros a otros, lo que influye ce 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 los elementos que componen a algunos de 
ellos, se escogen en las primeras etapas del diseño, para evitar uniones dificiles 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 m<!fcos 
rígidos; resiste el empuje de viento 
en la fachada y lo transmite a las 
armaduras verticales. 

(3). Armaduras verticales: transmiten el 
viento a la cimentación y dan soporte 
lateral a las columnas de los marcos 
rlgidos. 

(4). Columnas de fachada. 
(5). Contraventeo lateral de las columnas 

de fachada. 

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial. 

f Tirante 
(Larguero 

Pórtico 

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales. 
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a) Ttrantes que reducen el claro de los largueros b) Tirante que proporciona apoyo 
horizontales y transmiten el peso de la pared. lateral ante cargas de viento. 

Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales. 
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En edificios urbanos se emplean también, con frecuencia, contraventeos verticales, 
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepiso o de la estructura completa, y 
para resistir fuerzas horizontales. Si la construcción tiene cierta altura y, sobre todo, si 
está situada en una zona sísmica, no conviene que sólo trabajen las diagonales que 
están en tensión, por lo que, si el contrav~nteo es en "X" o en "V", los dos elementos 
que lo componen se diseñan para que resistan, entre los dos, la fuerza horizontaE!· Es 
decir, trabajan en tensión y compresión alternadas. En esas condiciones las 
diagonales resultan bastante robustas, y su diseño queda regido por la fuerza de 
compresión (Fig. 1.4). Lo mismo sucede cuando se usan diagonales sencillas. 

Fig. 1.4 Ejemplos de contraventeos verticales en edificios de varios pisos. 

Las barras en tensión se emplean también en cuerdas, diagonales y montantes de 
armaduras para puentes, techos de bodegas y fábricas, y vigas de alma abierta en 
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edificios urbanos (Fig. 1.5), así como en torres de transmisión de energía eléctrica (Fig. 
1.6). En armaduras ligeras es común el uso de ángulos, generalmente en pares, pero 
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier sección transversal. 

f\/\/\1\11 

Fig. 1.5 Armaduras para puentes 
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 las 
fuerzas que ha de resistir y la mayor o menor facilidad con ·que pueda unirse al resto de 
la estructura. 

Casi todos los perfiles existentes se usan como tirantes (Fig. 1.8): varillas en 
contraventeos de estructuras ligeras y largueros de techo o pared, ángulos sencillos o 
dobles, tés, canales aisladas o en pares, secciones H, laminadas o formadas por 
placas, en armaduras de distintos tipos, cables en puentes colgantes y atirantados y en 
cubiertas colgantes, perfiles de lámina delgada de diversas características geométricas. 

o 

Barra 
redonda 

][ 
Dos canales 

Fig. 1.8 

Barra 
plana 

-----

]_ _ _[ 
Canales 

con celosla 

L 
Ángulo 

I 
Sección H 

Ángulo 
doble 

[ 

Ángulos 
en estrella 

J D 
Secciones 
en cajón 

T 
Te 

Secciones transversales de miembros en tensión. 

o 
Tubo.'~. 

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSIÓN. 

El comportamiento de una barra en tensión se describe con una gráfica acción­
deformación, que relaciona la acción más significativa con un parámetro representativo 
de las deformaciones; la gráfica se traza para cargas crecientes, hasta la falla. La 
curva de interés relaciona los esfuerzos (o las fuerzas) con los alargamientos. 

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

' . 
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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~--~----~----~--~ o 25 50 75 100 

Carga P 

~y~A----
Comportamiento 

elástico l 
Flu¡o plástico no restringido 

Endurecimiento por 
defomnación 

+-+!~~_.,,._ ____ _ 

t Flujo plástico restringido 
OL---~----~----~--~ 
o 1.0 2.0 3.0 4.0 

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

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

Un miembro en tensión sin agujeros alcanza el límite de utilidad estructural cuando 
entra 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 
sec-ción 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. 

1 

1 
¡. 
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1.5 ESTADOS LÍMITE. 

De acuerdo con la filosofía del diseño elástico, la aparición del esfuerzo de fluencia en 
un punto cualquiera de una sección transversal constituye el límite de utilidad 
estructural de una barra en tensión. Sin embargo, si el comportamiento es dúctil, la 
iniciación del flujo plástico en una zona de concentración de esfuerzos ocasionada, por 
ejemplo, por un agujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembro, 
mientras que la fuerza que produce su plastificación total sí constituye un límite de 
utilidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, además, 
pueden precipitar la falla del sistema del que forma parte la barra. Así, aunque la 
resistencia a la ruptura suele ser mayor que el producto del área de la sección 
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principalmente del 
endurecimiento por deformación que precede a la ruptura, el flujo plástico general del 
miembro constituye un estado limite de falla. 

Por otro lado, si la barra en tensión se une al resto de la estructura con remaches o 
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos y, 
dependiendo de la reducción de área ocasionada y de las características mecánicas 
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el área neta bajo una fuerza menor 
que la que ocasionaría el flujo plástico de la sección total. La fractura en la sección 
neta constituye un segundo estado límite de falla. Se presenta una situación semejante 
cuando el miembro en tensión está conectado al resto de la estructura a través de 
algunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexión sea 
soldada. ••· · 

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plástico generalizado 
porque, por las pequeñas dimensiones de la parte del miembro en la que están 
situados, influyen poco en él. Además, en esa zona se llega pronto al endurecimiento 
por deformación, por lo que el flujo plástico del área neta no constituye tampoco un 
estado límite de interés. 

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

La resistencia de diseño R, de un elemento estructural en tensión es el menor de los 
valores que corresponden a los estados límite de flujo plástico en la sección total y de 
fractura en el área neta. 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
FR = 0.90 

R1 = A1 FyFR (1.1) 

b) Estado límite de fractura en la sección neta: 
FR = 0.75 

R1 = A,FuFR (1.2) 

.• .. 
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A1 es el área total de la sección transversal del miembro, A, el área neta efectiva, F,. 

el esfuerzo de fluencia mínimo garantizado del material y Fu su esfuerzo mínimo de 
ruptura en tensión. Tomando A1 y A, en cm2

, y F,. y Fu en kg/cm2
, R1 se obtiene en 

kg. 

La diferencia entre los factores de resistencia F. especificados para las dos formas de 
falla refleja la tendencia general, en el diseño de estructuras, de contar con factores de 
seguridad mayores contra las fallas de tipo frágil que contra las dúctiles .. 

El modo de falla depende de la relación entre el área neta efectiva y el área total y de 
las propiedades mecánicas del acero. La frontera entre los modos queda definida por 
la condición 0.90A,F, = 0.75A,F,, ·(los miembros de la igualdad son las resistencias 

correspondientes a los dos estados límite, ecs. 1.1 y 1.2). Cuando A,j A, ?:.1.2F, 1 F., la 

falla es por flujo plástico general, mientras que si AJA, < 1.2 F, ¡F. el estado límite es el 

de fractura en la sección neta. 

Los dos estados límite mencionados corresponden a barras que tienen un 
comportamiento dúctil hasta la falla; la situación cambia por completo cuando se pierde 
la ductilidad, lo que puede suceder si el miembro trabaja a temperaturas muy bajas, 
bajo cargas que producen impacto, o queda sometido a un número muy elevado de 
ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga. 

En diseño por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F,. 

en el área total ni de O.SOF. en el área neta efectiva (ref. 1.2). 

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de diseño de la placa de 20 cm x 2.5 cm de la 
Fig. E1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 
2530 y 4100 Kg/cm2

, respectivamente. Los· tornillos tienen un diámetro de 
2.22 cm (7/8"), y los agujeros son punzonados . 

. . Are a total: A, =20x2.5=50.0cm' 

Area neta: A, =50.0-2(2.22+0.3)2.5=37.4cm' 
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Fig. E1.1-1 Placa.en tensión. 

En el cálculo del área neta se considera que los 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). 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total (ec. 1.1): 
R, = A,F,FR = 50.0x2530x 0.9x 10"3 = 113.9 Ton 

b) Estado límite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 
R, =A,FJR =37.4x4100x0.75x!0-3 =115.0Ton 

La resistencia de diseño es de 11.3. 9 Ton; es crítico el estado límite de flujo 
plástico en la sección fofa/. 

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; !.20Fyj F.= 1.2x2530/4100 = 0.74 

Como A, 1 A, > 1.20 F, ¡ F, el estado límite es el de flujo plástico en la sección 
total. 

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ. 

La esbeltez no influye en la resistencia de los miembros en tensión por lo que, desde 
ese punto de vista, no es necesario imponer ningún límite; si el elemento es una varilla 
o un cable, puede tener una esbeltez cualquiera. En miembros de otros tipos conviene 
no exceder un límite superior, para obtener cierta rigidez, que facilite su manejo y 

..._. 
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ayude a evitar movimientos laterales o vibraciones indeseables bajo solicitaciones 
variables, como las inducidas por viento, sismo o, en estructuras industriales, por el 
movimiento de grúas u otros equipos. 

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

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

En miembros cuyo diseño está regido por solicitaciones sísmicas pueden ser 
necesarias restricciones más severas en las relaciones de esbeltez, que dependerán- · 
de los requisitos de ductilidad que deba cumplir el sistema estructural que resista las 
fuerzas horizontales. 

1.8 ÁREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

El área total de un miembro, A,, es el área completa de su sección transversal, igual a 
la suma de los productos del grueso por el ancho de todos los elementos (patines, 
almas, alas, placas) que componen la sección, medidos en un plano perpendicular al 
eje del miembro. En ángulos, el ancho se toma igual a la suma de los anchos de las 
dos alas, menos el grueso. 

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

1.8.1 Área neta. 

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

La discusión anterior sólo es válida para miembros sujetos a cargas casi estáticas. 
Bajo condiciones que propicien fallas por fatiga, o cuando las cargas se aplican casi 
instantáneamente, como sucede durante un evento sísmico, el elemento puede 
romperse sin redistribución de esfuerzos; en esos casos han de tomarse todas las 
medidas posibles para minimizar las concentraciones de esfuerzos, además de 
disminuir los esfuerzos de diseño o la amplitud de sus variaciones; sin embargo, 
tampoco se calculan los incrementos de los esfuerzos en la cercanía del agujero. 

El área neta de la sección transversal de un elemento en tensión, o, simplemente, el 
"área neta", es igual al área total de la sección menos la que se pierde por los agujeros.·­
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho 
neto, que se determina como sigue: 
a) El ancho de los agujeros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm. mayor que el 

tamaño nominal del agujero, medido normalmente a la dirección de los 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, correspondiente a cada 
trayectoria, se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los 
agujeros que se encuentran en la trayectoria escogida, y sumando, para cada 
espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s 2 /4g, donde s es la separación 
longitudinal, centro a centro, entre los dos-agujeros considerados (paso) y g es la 
separación transversal, centro a centro, entre ellos (gramil). 

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

Al determinar el área neta a través de soldaduras de tapón o de ranura no se tiene en 
cuenta el metal de aportación. 

Cuando los agujeros están colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la 
sección neta critica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig. 
1.1 O a es la sección AB. 

,. 
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Fig. 1.1 O Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensión. 

En cambio, cuando están dispuestos en diagonal o en zigzag hay varias líneas de falla 
posibles y, en general, a simple vista no se sabe cual es la 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 ABCD, normal a la línea de acción de las fuerzas 
de tensión, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demás se reducen a alguna de ellas. 

Los métodos prácticos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el 
diseño de piezas en tensión son 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 bajo cargas 
de servicio. 

Cuando las cargas son predominanterrente estáticas, el efecto mencionado en el 
párrafo anterior se toma en cuenta calculando el área neta de las piezas en tensión con 
la suposición de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido 
normalmente a la dirección de los esfuerzos. Por consiguiente, en el cálculo de áreas 
netas se supone que los agujeros estándar tienen un diámetro 3 mm mayor que el de 
los remaches o tornillos, puesto que el diámetro real de los agujeros es 1.5 mm más 
grande que el del sujetador. 
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diámetro del tornillo, es difícil 
punzonar agujeros del tamaño necesario sin deformar excesivamente el acero que los 
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diámetro 5 mm menor que el 
requerido, y taladrarse después al tamaño final, con las piezas que van a unirse 
ensambladas. En estos casos, así como cuando los agujeros se taladran desde un 
principio, es muy poco el material que se daña, por lo que no es necesario sustraer los 
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes. 

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

35.0 

7.5 

10.0 

10.0 

7.5 

A 

1 

----$-e 
.~ 1\ 
---~\ 

e~ \ 
' 1 "·,_\' 

---+-* 
/o /F 

Dimensiones en cm. /• 12.0 •/ 

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'/(4x20)= 32.40cm 

La trayectoria critica es la ABCD, luego: 

An = 30.60x 2.0 = 61.2 cm 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 15.2 x 2.2 cm (6" x 718"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (718") de diámetro, colocados en. aglljeros punzonados. 
Determine el área neta crítica. 

3.2 

6.0 
15.2 

6.0 

3.2 

6.0 

2x15.2-2.2=28.2. 

6.0-2.2=9.8 

6.0 

3.2 

Acotaciones en cm. 

'-- ri\ 1 r~ 
' '-V -~- '-V 

1 

-1 
1 1 1 1 

,_-¡-ty-:--t 
1 11 
1 1 

1 11 
1 1 

1 1 
1 1 

1 11 
1 1 

'· 5.0 .¡. 5.0 .¡. 5.0 ·' 

1 lE lA 

F 
-1 

1 1 1 1 

-¡-ty-:--tr 
1 1 1 1 

4-~~-1 
1 1 1 1 

-1- -1- e 

H D 

a) Ángulo del ejemplo. 

b) Ángulo "desarrollado". 

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: 15.2 x 2-2.2 = 28.2 cm. 
El diámetro de cada agujero se toma igual a 2.2 + 0.3 = 2.5 cm. 

Anchos netos: 
ABCD: 28.2-2 x 2.5 = 23.20 cm 

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

EFBGCD: 28.2-4x2.5+2x52/4x6.0 +52/4x9.8 = 20.92cm 

1 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

A.= 20.92x 2.2 =46.03 cm2 

1.8.2 Área neta efectiva. 

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

Los factores principales de los que depende la eficiencia de la sección neta son la 
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del 
gramil, g. entre el diámetro, d. del tornillo o remache, la relación entre el área neta y el 
área de apoyo sobre el sujetador y, sobre todo, la distribución del material de la sección 
transversal de la barra, con respecto a las placas de unión, u otros elementos que se 
utilicen para conectarla (ref. 1.5). 

La mayor parte de los aspectos anteriores se tienen en cuenta de una manera implícita; 
por ejemplo, los aceros que se emplean en construcción son suficientemente dúctiles 
para que su eficiencia, respecto a esta propiedad, sea del 100 por ciento, y los 
esfuerzos permisibles de contacto entre el material y los sujetadores se escogen de 
manera que ese fenómeno tampoco influya en la eficiencia de la sección neta. 

El último factor, que es el más importante, sí se considera explícitamente en las . 
especificaciones para diseño (refs. 1.1 a 1.4); la posición de los planos de corte de los 
tornillos o remaches respecto a la sección transversal del miembro influye 
significativamente en la eficiencia. 

La importancia de este factor se ha demostrado experimentalmente ensayando 
miembros de acero en tensión, del tipo de los que se usan en diagonales y montantes 
de armaduras, como el que se muestra en la Fig. 1.11 (refs. 1.6 y 1. 7; la ref. 1.5 
contiene un resumen de las investigaciones reportadas en ellas). La sección "H" está 
unida al resto de la estructura a través de los patines. 
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Placa de conexión 

1· •1 
L= Longitud de 
la conexión 

Placa de conexión 

Fig. 1.11 Distribución de esfuerzos en una sección "H" 
conectada por los patines. 

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

La distribución no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminución en la 
eficiencia de la sección neta, ya que algunas de las partes que componen el miembro 
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia última antes de que se 
desarrolle la de la sección completa; la importancia de este fenómeno depende de la 
geometría de la junta y de las características del material. 

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

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

La pérdida de eficiencia en la sección neta está relacionada con el cociente de la 
longitud L de la conexión entre la distancia x del centro de gravedad de la sección 
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de unión (Fig. 1.12) 
(refs. 1.6 y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas x se determina como si 
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11 ). 



Parte del ángulo 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 J 
·A. es el área neta del miembro, L la longitud de la junta y x la distancia entre el pliino 
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado. 

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, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a cada 

uno de los elementos que constituyen la sección transversal del miembro, 
proporcionalmente a sus áreas respectivas, el área neta efectiva A, es igual al área 

neta A •. 

,, -
·•• 1;.: 

.. 
" 
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2: Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a 
través de algunos de los elementos que constituyen la sección transversal del 
miembro, pero no de todos, el área neta efectiva A, es: 

A,=AU (1.4) 
En esta expresión, 
A =Area que se define más adelante. 
U=Coeficiente de reducción =l-(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 tornillos: 
¿ = 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: 

A = A, =área total del miembro. 
e) Cuando la transmisión se hace sólo con soldaduras transversales: 

A= área de los elementos conectados directamente. 
u =1.0 

Esta condición sólo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetración 
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se 
empleen filetes del mayor tamaño posible (el grueso de la placa), cualquiera que 
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9). 

d) Cuando la fuerza de tensión se transmite a una placa por medio de soldaduras 
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si 
L "2 w: 

A =área de la placa. 
Si L"22w U=I.OO 
Si 2w>L"21.5w U=0.87 
Si !.5w>L"2w 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 
geCJ.f_llétrica; es igual a la distancia entre el plano de conexión, que es una cara del 
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.'13); en casos particulares, el "miembro" puede 
ser una porción de la sección transversal. La longitud de la conexión, L , depende del 
número de sujetadores mecánicos, o de la longitud de la soldadura, que se requieran 
para transmitir la fuerza de tensión. En uniones remachadas o atornilladas L es la 
distancia, paralela a la línea de acción de la fuerza, entre el primero y el último de los 
sujetadores colocados en la hilera que tenga el número mayor de remaches o tornillos; 
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensión exterior (Fig. 1.14). En conexiones 
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la. 
línea de acción de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal 
además de las longitudinales, pues la· resistencia a la ruptura no se modifica 
substancialmente (Fig. 1.15). 

(a) 

(b) 

Se trata como una T 

~· 11 

" :..·==::~. 

Se trata como 
un ángulo 

Se emplea la X más grande 

c:::f:;f;::::::~ Se trata la m1tad 
X del patín y el alma 

1 J hasta el pnmer 

" 11 agujero como un 
c=='.!==J ='!=::::~ángulo 

(e) 
Se emplea la X más grande 

Fig. 1.13 Determinación de x. 

T 

/ 

Se emplea la x mas grande 

Fig. 1.14 Ángulo con agujeros en 
tresbolillo. 

Fig. 1.15 Determinación de L en 
uniones soldadas. 

En conexiones remachadas o atornilladas de secciones "H" o "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 

;; 

.if.i 
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soldadas, conectadas por los 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 despatinadas, conectadas, 
para transmitir fuerza cortante, por medio de tornillos y ángulos adosados al alma (ref. 
1.1 O); en la Fig. 1.16a se muestra el extremo de una viga de ese tipo. La resistencia de 
la conexión proviene de una combinación de la capacidad para resistir tensión en un 
plano y cortante en otro, perpendicular al primero. 

El modo de falla mencionado se ha vuelto más crítico desde 1978, pues en sus 
especificaciones de ese año el AISC incrementó considerablemente los valores 
permisibles de los esfuerzos de aplastamiento entre tornillos y placas, con lo que 
disminuye el número de tornillos y la longitud del alma a través de la que se transmite 
la fuerza cortante, a menos que se aumente la distancia entre centros de tornillos. 

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



La falla se presenta·pordesprendimiento 
del área sombreada 

(a} 

(b} 

Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensión combinadas. 

21 

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 conseJVador, y que concuerda de 
manera muy aceptable con resultados experimentales, sumando la resistencia al 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 ei 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 FUAnl ;::: 0.6FuAnc: 

FA0.6FyATc +Fu A.,) (1.5) 

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

FR (o.6F,,Anc + FyATt) 

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. 

(1.6) 

.. , 
·' '· 
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0.6FY es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoría de Henky-Von Mises: 

-r Y= FY j J3 = 0.58FY ""0.6FY. 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 filosofia del diseño de miembros en tensión, en 
el que se emplea la sección total para revisar el estado límite de flujo plástico y la neta 
para el estado límite de fractura. 

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

La expresión que controla el diseño es la que proporciona la resistencia más elevada 
como se ve estudiando los dos casos extremos de la Fig. 1.17. En el caso (a) la fuerza 
P es resistida principalmente por cortante; debe considerarse la resistencia a la 
fractura en los planos de corte, por lo que se utiliza la expresión 1.6. En el caso (b), en 
cambio, la falla se presenta cuando se fractura el área en tensión, condición descrita 
por 1.5; si se emplease 1.6, que correspondería a fractura por cortante -en el área 
pequeña y flujo plástico por tensión en la grande, se obtendría un valor menor de la 
resistencia, y algo semejante sucedería si se aplicase la expresión 1.5 ai primer caso. 

Fuerza de 
tensión 
pequeña 

(a) 

Fuerza cortante 
grande 

Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura. 

\ 

Fuerza de 
Tensión 
grande 

Fuerza 
cortante 
pequeña 
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De hecho, cuando el área de cortante de la Fig. 1.17b tiende a cero, la ec. 1.6 
proporciona una resistencia basada únicamente en el flujo plástico del área total en 
tensión. Sin embargo, la falla por cortante y tensión combinadas es un fenómeno de 
fractura, no un estado límite de flujo plástico, por lo que en cada caso debe emplearse 
la fórmula que tiene el término más grande correspondiente a la fractura. 

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de diseño en tensión del ángulo de la Fig. 
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 

1 
... 

"'' : 
+ + ?Fs! 

+ ~~e! 

-x=2.39 

- '-¡+ 6x4=24 
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E J 

Acotaciones en cm 

Fig. E.1.4-1 Ángulo en tensión del ejemplo 1.4. 

Area total: A, = 23.29 cm 2 

Cálculo del área neta efectiva: A = UA -·-
• n 

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

Ec. 1.4 

En la re f. 1. 1 se indica que U es igual a O. 85, y en la re f. 1. 18 se proporciona la 
ec. 1. 4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la re f. 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 + 
O. 15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en O. 15 cm 
adicionales. 

' ,. 

' . 
., 
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Trayectoria ABC: Ancho neto = (15.24 + 10.16-0.95)- 2.52 = 24.45-2.52 
= 21.93 cm 

Trayectoria ABDE: Ancho neto = 24.45-2.52 x2+6.0 2 /(4x 6 0)= 20.91 cm 

La trayectoiia crítica es la ABDE. Área neta: A. = 20.91 x 0.95 = 19.86 cm 2 

Área neta efectiva: A. =0.90xl9.86=17.87cm 2 Ec. 1.4 

Resistencia de diseño 

Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
R, = 0.9 x 23.29 x 2.53 = 53.03 ton Ec. 1.1 

Estado límite de fractura en la sección neta: 
R, =0.75xl7.87x4.10=54.95ton Ec. 1.2 

Cortante y tensión combinados 
Haciendo la suposición usual de que la tensión se reparte de manera uniforme 
entre todos /os tornillos, cada uno transmite 115 de la fuerza total. 

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

-- •· t~ 
(a) (b) . (e) 

Fig. E.1.4-2 Revisión por cortante y tensión combinados. 

En el caso e) la fuerza que puede ocasionar la falla es 415 de la total. 

Caso a. A"' =(6.0+3.2-05x2.52}o.95=7.54cm 2
. Este caso no es crítico, pues 

el área neta en tensión es mayor que en el caso b, y /as áreas restantes son 
iguales. 

Caso b. A.,= (6.0+3.2-1.5 x 2.52 +6.0 2 /(4 x6.oyp 95 = 6.57 cm' 

A.c = (28.0- 2.5-x 2 52 )o 95 = 20.62 cm' 

Ar, =(6 0+3 2+60'/(4>:6.0)~ 95=10.17cm 2 

Are = 28.0 x 0.95 = 26.60 cm 2 

F,A., = 4.1 x6.57 = 26.94 Ton< 0.6F,A.c = 0.6x 4.1 x20.62 = 50.73 Ton 

Se aplica la ec. 1. 6. 
FR (o.6F,A.c + FyAr,)= O. 75(0.6 x 41 x 20.62+ 2.53 x 1 O 17)= 57.34 Ton 



' i 
1 

1 
1 
1 
¡ 

Caso c. A",= 6.57 cm' 

Anc = (16.0-1.5x2 52)).95 = 11.61 cm2 

A,,= 10.17 cm' 

Are= 16.0x0.95 =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. 
F. (0.6F .. Anc + FyAn )=O. 75(0.6x 4.1 x 11.61 + 2.53 x 1 0.17)= 40.72 Ton 
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Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe multiplicarse 
por514: 40.72x5/4=50.90Ton. 

La resistencia es R, = 50.90 Ton; queda regida por el caso 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 resista las fuerzas ·de 
tensión siguientes: 

Por cargas muertas y vivas: 100 ton. Por sismo: 30 ton. Los esfuerzos de 
fluencia y de ruptura en tensión del acero, FY y F,,, son 2530 Kglcm2 y 

4100 Kglcm2
, 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 
____ T~=3. 

31.7 

L.___-_-_,--I Y=3. 
Acotaciones en cm. 

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

Acciones de diseño. P" 1 = 1 4 x 100 = 140.0 Ton 

Pu 2 = 1.1(100+30)=143 O Ton 

Rige la combinación de cargas que incluye los efectos del sismo. 
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Se ensayará un perfil W12" x 35 lblft (30.5 cm x 52.1 Kglm), tomado de la ref. 
1. 16, Vol. 1, cuya sección transversal tiene un área total: 

A1 = 66.5 cm2 

Area neta efectiva. Como la sección es soldada, 
A, =VA1 

Para determinar x, la sección se trata como dos tés (Fig. E1.5-1): 
x =3.3cm . 

. De la ec. 1.3: U =1-x/L=I-3.3/20=0.84<0.9 

A,= 0.84x66.5 = 55.53 cm 2 

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

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

Estado límite de fractura en la sección neta(Ec. 1.2): 
R1 =0.75x55.53x4.10=170.8ton 

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

R, =151.4ton>P. =143.0ton :.El perfil ensayado es correcto (Está sobrado en 
5.9%). 

Revisión de la esbeltez. Supóngase que el elemento en estudio tiene 6 m de 
_longitud y que es un miembro principal. 

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

1.10 PLACAS DE NUDO. 

Las placas de nudo se emplean para conectar entre sí elementos estructurales que 
trabajan principalmente en tensión o compresión axial, como en los nudos de 
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los 
miembros impiden las uniones directas entre ellos, o en conexiones entre vigas, 
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs~ 1.18 y 
1.19). 



9.2T. 

39.6T 

3.8 20.3 
(a) 

(e) 

6.2 T 

3.8 

3.8 

8.9 

8.9 

l---l~46.4 T 
3.8 

6.2/2=3.1 T 

9.2/3=3.1 T 10.2 

• '~----~----,_, 
' 
" , N 

", 1 

, , 2.~uT 17.8 

2.3 T•---~ 
(b) 

Acotaciones en cm. 

Fig. 1.18 Placa de nudo: secciones críticas. 
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Las dimensiones laterales de las placas son las necesarias para que puedan colocarse 
los tornillos o soldaduras que les transmiten las fuerzas de las barras, cumpliendo 
requisitos de separaciones entre agujeros, distancia al borde, holguras para colocar 
tornillos o soldaduras; en general, sólo el grueso se basa en consideraciones de 
resistencia. En armaduras ordinarias suele fijarse por experiencia; conviene que no 
sea menor que el de la placa conectada de mayor espesor. 

Se cuenta con relativamente pocos estudios, analíticos 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 numéricos recientes han permitido desarrollar un 
método semiempírico que se adapta mejor a la filosofía de diseño por estados límite 
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas 
en tensión, atornilladas o soldadas; se tiene poca información cuando la fuerza es 
compresión. 

1 
h ., 

"" ' 1 Placa de nudo 

Columna 

Tf 

i Fig.1.19 Placa de nudo. 

Placa de nud::> 

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 cortar una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos 
de la última hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es 
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20). 

La falla por cortante y tensión combinadas se estudia en la sección 1.9. 

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tensión formada por dos 
ángulos de 10.2 x 10.2 x 1.27 cm (4" x 4" x Y,") conectada, mediante soldadura, 
a una placa. Obtenga la resistencia de diseño en tensión de la barra y 
determine el espesor mínimo de la placa necesario para transmitir esa fuerza; 
revise la posible falla por cortante y tensión combinadas y la tensión en la 
sección de Whitmore. F, =3515 kg/cm2

, F. =4900 kg/cm2
, para los ángulos, y 

2530 y 4100 kg/cm2
, para la placa. 

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

Area neta efectiva: 
Ec. 1.3: U=!-xjL=!-2.99/11.2=0.73 

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

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

Resistencia de diseño de los ángulos. 

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

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



30 

1) 

' 10.4 ,," \ 

' ' ' ' ' ' 
' ' ' 

18\ 

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

' 

~/',,, 
,~10.2·~ 

' ' ' . 
' ' 

Acotaciones ert.c;m. 
' ' ' 

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

La resistencia de diseño de los ángulos es R, = 129.73 ton ; queda regida por 
fractura en la sección neta. 

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

F,A., = 4.1 X 12.4/ = 50.81 < 0.6F,Anc = 0.6x 4.1(18.0 +4.5}' = 55.41 

Ec. 1.6: FR(0.6F,Anc +FyAn)= 0.75(0.6x4.1(18.0+4.5}' +2.53x12.41)= 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 = 65.041 :. :. t = 1.99 cm. Se 
utilizaría una placa de 2.22 cm (718"). 

Tensión en la sección de·Whifmore. 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 di sello de los ángulos. 

0.9x2.53x25.4t=129.73 :.t=2.24cm 

Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tensión combinadas, de 
manera que el diseño de la placa queda 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 rígidos. 

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

b) Resistencia de diseño de elementos de conexión en tensión. La resistencia de 
diseño, R, = FRRn, de elementos de conexión soldados, remachados o atornillados, 
sometidos a cargas estáticas de tensión (placas de conexión y de nudo, por 
ejemplo), es igual al más pequeño de los valores correspondientes a los estados 
límite de flujo plástico, ruptura y ruptura por cortante y tensión combinados. 

1. Flujo plástico en tensión del elemento de conexión: 
FR =0.9 

Rn = A,F, (1.7) 

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

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

Rn = AJ. (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, FRRn, correspondiente al estado límite aplicable, 

para asegurarse de que es igual o mayor que la resistencia requerida; R" es la 
resistencia nominal que corresponde a la geometría y tipo de carga del elemento de 
conexión. Para flujo plástico por cortante, 

FR =0.9 

R" = 0.60A, F, (1.9) 



Si el elemento está en compresión debe estudiarse el estado límite 
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico de pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de/" 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 longitudinales, o longitudinales 
y transversales, colocadas en una sola ala del ángulo, el área neta es: 

Donde: 

Ref. 1.20: A, = 0.85A, 

Ref. 1.21: A, =UA, 

A, =área total del ángulo. 

U=l-x/L$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. 

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

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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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 límites 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 acciones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos, los esfuerzos 

.!.. 
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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 el cálculo de esfuerzos, sino en la investigación de su estado de 
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores 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 una estructura completa, que acompaña el 
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y 
la aparición de fuertes deformaciones, de 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 pandean en el 
intervalo elástico, fueron resueltos por Euler, en 1744; sin embargo, a pesar de que 
su solución es correcta cuando las columnas fallan por pandeo, por flexión en un 
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresión menores 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 
aclarada por Lamarle, .en 1845, al establecer el límite de proporcionalidad como 
límite de aplicación de la fórmula de Euler. 

Engesser, Considére y von Karman extendieron la teoría al intervalo ínelástico, en 
trabajos realizados a fines del siglo XIX y principios del XX, y los últimos puntos 
dudosos fueron aclarados 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 utilización de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las 
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por lo que los fenómenos de 
inestabilidad adquieren una enorme importancia que hace aumentar la 
trascendencia del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la 
base del estudio de todos los casos de inestabilidad. 
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

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

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

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

a) Diagonales de contravenleo de 
edificios que trabajan en canpresút 

b) Columnas que soportan sólo cargas 
vetta~les. 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

Otros casos frecuentes son las plumas de gruas y las torres atirantadas para 
transmisión de energía eléctrica, que suelen hacerse con ángulos o tubos (Fig. 1.6); 
además de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos 
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las 
torres de transmisión autosoportadas (Fíg. 1.6). 

·- Algunas columnas de edificios se diseñan para resistir sólo cargas verticales; tienen 
una rigidez mucho menor que la del resto, o están ligadas a la estructura con 
uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresión axial (Fig. 
2.1b). 

Son comunes las columnas que, bajo carga vertical, trabajan en compresión pura, 
porque los momentos que les transmiten las vigas se equilibran entre sí; sin 
embargo, la flexión aparece tan pronto como actúan sobre el edificio fuerzas 
horizontales, de viento o sismo, por lo que esas columnas han de diseñarse, en 
general, como elementos flexocomprimidos. 

,. 

•• ~. ,, 
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2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESIÓN 

La resistencia de una columna de material y condiciones de apoyo definidos 
depende del área de las secciones transversales y de la esbeltez, cociente de la 
longitud libre de pandeo entre el radio de giro correspondiente de la sección 
transversal. Son una excepción las columnas muy cortas, en las que la capacidad 
de carga es función, sólo, del área y de las propiedades del acero. 

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

Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son difíciles 
de realizar, por lo que su uso no era frecuente hasta hace pocos años; hasta la 
fecha, no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a 
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricación, cortes y soldaduras, y en 
los métodos de diseño, en la actualidad se utilizan cada vez más, tanto en 
estructuras especiales, como las plataformas 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 Secciones Tubo 

con celosía en cajón 

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

Los ángulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en 
diagonales o montantes con fuerzas pequeiias, espalda con espalda, o en cajón, 
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de 
contraventeo en techos y paredes (Fig. 2.2c). 

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

\ .. -_ ' 

\\:· 
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS 

El comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez, es 
decir, de la relación entre su longitud y las dimensiones de las secciones 
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse en cortas. intermedias 
y largas. (Se está suponiendo. por ahora, que el pandeo local no es critico). 

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

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

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

El colapso de columnas más largas se presenta acompañado por un rápido aumento 
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinación de ambas; es una -· 
falla por inestabilidad. 

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresión, no llegan todavía al 
limite de proporcionalidad, en ningún punto, en el instante en que empieza el 
pandeo. La resistencia máxima es función de las rigideces en flexión, El, y El,, y 

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

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportamiento más complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para pos¡:¡oner la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del material que las compone está plastificado; la falla es por inestabilidad 
inelástica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo 
de fluencia del material, así como de la fonma y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la magnitud y distribución de los esfuerzos residuales. 

2.4.1 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes que fallan por 
pandeo por flexión 

El comportamiento de las columnas se describe con las 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 
aplastamiento cuando la carga alcanza el valor de fluencia P, = A,F,. . (Bajo ciertas 
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condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a A1F,. ). Los desplazamientos laterales de 

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P- w es-la gráfica 
carga axial-deformación longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la 
influencia de los esfuerzos residuales y de la variación del límite de fluencia en los 

-distintos puntos del perfil. 

p p 

P, ------ P, 

pp ff (a) 

tp 

w V 

p (1) p 
(1) 

PY----- P, 
~ . (11) PM- -- PM-

PT - -- PT K-, pp - ' {b) -
1 Punto de bifurcación 

del equilibrio 

p 

w V 

p 
p 

P, 
(1) 

P, 
(1) 

----. (11) (e) 
(11) / 

Punto de bifurcación 1 

del equilibrio 

p 
w V 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el 
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales máximos han sobrepasado el limite 
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia. es decir, en el 
intervalo inelástico. Como se verá más adelante, el pandeo comienza cuando la 
carga alcanza el valor predicho por la teoría del módulo tangente, P, , y la columna 

·' 
'\li 
,, 

.~· 

.. " . .. . 
' 

-
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeño, sin llegar 
a P,. 

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza bajo esfuerzos menores que el límite de proporcionalidad, y la carga crítica 
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 las columnas intermedias como las largas pueden, en teoría, permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor crítico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexiones laterales (curvas 1, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas 11), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de ·los 
desplazamientos w. La carga de colapso, PM , es muy poco mayor que la de 
pandeo. 

En las Figs. 2.3b y 2.3c, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con 
línea punteada las curvas carga axial-deflexión que se obtendrían si hubiese 
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con línea llena describen el 
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo propiamente· 
dicho, sino las deformaciones laterales que existen desde que se inicia el proceso de 
carga, crecen primero lentamente y después en forma rápida, hasta que se produce 
la falla de la pieza. 

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas 
perfectas, que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexión, en función de sus 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métodos experimentales (para el acero A36, el punto B corresponde a una relación 
L/r de alrededor de 20). 

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

que se endurezcan por deformación antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa 
sobrerresistencia no se considera nunca en el diseño. 

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

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

E 

\, 8 - ,¡Pcr1 

Py A- ....... 
1 

Pyt2 

1 
1 
1 
1 

' ' ' " 
-~-------

1 
1 
1 

1 
1 

. 11 

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 las condiciones de apoyo de la columna; se cuenta con fórmulas 
"exactas" para determinarla; la posición del punto B se conoce también con buena 
precisión. 

Los métodos para determinar la carga crítica de pandeo inelástico son, en cambio, 
laboriosos y poco precisos; sin embargo, la curva que relaciona esas cargas con la 
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos B y C: el diseño de las 
columnas que fallan por pandeo inelástico se basa en una curva semiempírica que 
une esos dos puntos; en algunos casos se utiliza la curva más sencilla, que es la 
recta BC. 

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

P,. cuando la esbeltez de la columna es nula; no aparece el tramo horizontal AB, 

pero la curva coincide prácticamente con él. 

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

.-
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2.5 PANDEO ELÁSTICO 

2.5.1 Caso general 

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

El, vi>' + Pv"- Px0¡p• =O 

Elyul>' + Pu" + Py0 ¡p" =O 

EC.IPI>' -(GJ -P r0
2-}/>" + Py0u"- Px0v" =O 

C. centro de gravedad 
T. centro de torsión 

u 

1 
1 

1 
1 

1 

1 
1 

1 
1 

1 

Fig. 2.5 Desplazamiento de secciones transversales de 
columnas que no tienen ningún eje de simetría. 

(2.1) 

(2.2) 

(2.3) 

P es la fuerza de compresión en la columna, y los demás símbolos tienen los 
significados siguientes: 

El,, El y: rigideces por flexión alrededor de los ejes centroidales y 

principales de las secciones transversales, constantes, de la 
columna. 

GJ: rigidez por torsión de Saint Venant. 
EC.: rigidez a la torsión por alabeo. 

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

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

~=~+~+~+~~A=~+~+~+~ 
· Ix, l,., A: momentos centroidales y principales y área de la sección. 

rx , r,. : radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales. 

radio polar de giro, respecto al centro de torsión. 
E: módulo de elasticidad. 
G: módulo de elasticidad al esfuerzo cortante. 

Todas las derivadas son respecto a z, que se mide a lo largo del eje longitudinal. 

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera. las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la 
ecuación característica siguiente, cuyas raíces son las cargas críticas de pandeo 
elástico (ref. 2.1 ): 

r0'(PE -P=XPE -~.JPE -~J-y~Pf(PE -P=)-x~Pf(PE -~.,.)= 0 (2.4) 
donde: 

p = 1r
2
Efx . 

"' (KJJ'. 
carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de x. (2.5) 
~r'EI 

P y • 

cry = (K,L) . carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de y. (2.6) 

~n =[('E~~ + GJ] 
1
, : carga crítica de pandeo elástico por K,L, r0 

torsión (alrededor del eje z ). (2. 7) 
KL : Longitud efectiva de la columna. 

Cada uno de los tres valores de PE que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una 
función de P"'. P"'. y ~n, lo que indica que las columnas con secciones 

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

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas críticas obtenidas al resolver la 
ec. 2.4, que corresponde a una interacción de los tres modos de pandeo, y es la que 
realmente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que la más pequeña de 
las cargas críticas individuales P"', Pe.,· y Pm . 
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las 
estructuras; sin embargo, de la solución general obtenida para ellas pueden 
deducirse resultados aplicables a las secciones usuales, que tienen uno o dos ejes 
de simetría. 

2.5.2 Secciones con un eje de simetría 

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

--E T lr -·-[ --E~ -·<· 
Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetría. 

T (Xo.O) e (O,O) X 

X o ·-·· 

y 

Fig. 2.7 Sección con un eje de simetría. 

Si el eje de simetría es el x (Fig. 2.7), y, =O, y la ecuación característica se reduce 
a: 
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que puede escribirse en la forma: 

(2.8) 

Esta ecuación tiene tres soluciones; la primera, PE = P"', corresponde a flexión 

alrededor del eje normal al de simetría, que en este caso es el y, lo que indica que 
una de las formas de pandeo es por flexión, sin que la columna se salga del plano 
de simetría, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Si los extremos 
están articulados, la carga crítica se calcula con la fórmula de Euler para pandeo por 
flexión alrededor del eje y (Ec. 2.6): 

n 2 El,. 
p =-.----=~ 

m (K.r'P 
y y} 

Las otras dos soluciones son las raíces de la ecuación de segundo grado que se 
obtiene el igualar a cero la expresión contenida en el paréntesis rectangular; son dos 
cargas críticas de pandeo por flexotorsión; la menor de ellas, que es siempre más 
pequeña que Pm y Pm, pero puede ser mayor o menor que Pcry· , se calcula con la 

ec. (2.9)~ 

PFT = 2~ [(~'" +~J-~(Pm +~J' -4H~,J:.~ J (2.9) 

donde H = 1 - (x0 / r0 )' y P FT es la menor de las cargas críticas de pandeo por 
flexotorsión. 

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetría puede 
pandearse por flexión alrededor del eje normal al de simetría, o por flexotorsión, 
flexíonándose alrededor del otro eje centroidal y principal, y retorciéndose; que sea 
crítica una u otra forma de pandeo depende de las dimensiones y forma de las 
secciones transversales y de la longitud y condiciones de apoyo de la columna. 

EJEMPLO 2.1 Calcule las cargas críticas de pandeo elástico de tres columnas, de 
3.00 m, 6.00 m y 1.50 m de longitud, articuladas en los extremos; las tres 
tienen la sección transversal que se muestra en la Fig. E2.1-1 1• Suponga, sin 
demostrarlo, que el pandeo local no es crítico. 

Propiedades geométricas 

A = (a + 2B'} = (28.0 + 2 x 1 O) .O= 48 cm 2 

1 Las esquinas de los perfiles hechos con lámina doblada en frío, que constituyen una buena parte de 
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por fiexotorsión, son siempre 
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el cálculo de las propiedades geométricas. En este 
ejemplo se han considerado en ángulo recto para simplificar los cálculos numéricos. 
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma: 
2x10x4.5=48.0x :.X=l.88cm 

b=90 

'y 

m i C> ~ o "' N 
oi -··-·-X• " " N ·•· -· '< " T ,e • ,. 

1 = 1 o 

11 
T=1.0 

b=95 

1 8'- 100 Otmenstones en cm. 

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

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

m= 38'' 3x 10' =3.37cm 
68'+a 6x10+29.0 

Distancia entre los centros de gra·tedad y torsión: 
X 0 =X+m=5.25cm 

Momentos de inercia: 
1 X 283 

!, = + 2 x 10.0x 14.5 2 = 6034 cm 4 

. 12 

' [ 10.0
3 

( )2] 4 [y = 28.0 X J. O X 1.88' + 2 J.Qx lz + 1 X 10.0 4.5-1.88 = 402.9 cm 

No se han incluido los términos B't 3 /12 y at 3 /12 porque su contribución es 
siempre muy pequeña en secciones de paredes delgadas. 

Constante de torsión de Saint Venant: 
t

3 1 03 

J = -(28' +a)= -·-(2 x 10.0+ 28.0) = 16.0 cm 4 

3 3 

Constante de torsión por alabeo: 



t 
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e = rBaa 2 3B' + 2a 
0 12 6B'+a 

!.Ox10.03 x29.02 3x10.0+2x29.0 

12 6x10.0+29.0 

Las expresiones para m, J y c. se han tomado de la ref. 2.2. 

Radios de giro: rx =JI) A= J6034/48.0 = 11.21 cm 

r, = ~I, /A= J402.9/48.0 = 2.90 cm 

69,296cm 4 

, , , Ix+I,. 
525

, 
0

, 6034+402.9 
1617 

, 
ro = Xo +Yo + . = . + + = . cm 

. A 48.0 

H = 1- (x0 /r0 )
2 = 1-5.25 2/161.7 = 0.83 

19 

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

L=3.0m 

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

Pcry =;r'EIY/(K,L,.f =(402.9~r'E/(1x300}')10-3 =90.1 ton 

Ec: 2.6 

Carga crítica de pandeo por flexotorsión. 

Pm = IT
2 EI)(KxLJ' = (6034;r 2 E/(!.Ox 300)' )o-3 = 1349.2 ton 

Ec. 2.5 

[ 

1r
2 
EC ] 1 [ 69296~r2 

E ] 10-
3 

?,,.,= ( ~+GJ-2 = ( \2 +787500x16.0--=173.8ton 
K,L,¡ 'ó 1 X 300¡ 161.7 

Ec. 2.7 

pFI = 2~ [ (Pw + pcr. )- ~(P,n + pm )' - 4HPmPcry J 
= 

1 [{1349.2+173.8)-~(1349.2+173.8}' -4x0.83x1349.2x173.8] 
2 X 0.83 

= 169.7 ton 
Ec. 2.9 

Esta fuerza es mayor que ?,"', lo que indica que el pandeo por flexotorsión no 

es crítico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y. 
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L=6.0 m 

~" = 22.5 ton 

~" = 337.3 ton; ~" = 101.9 ton; PFT = 97.3 ton 

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

L=1.5 m 

~ry = 360.4 ton 

~'" =5396.8ton; ~n =461.2Ton; PFT =454.1 ton 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión-alrededor de y. Cuando la longitud 
disminuye, P FT se acerca a ~ry; /as barras muy cortas fallan por pandeo por 

flexotorsión. Sin embargo, esa condición no tiene importancia práctica en 
columnas como la de este ejemplo, pues es poco probable que una sección 
como la de la Fig. E2.1-1 se utilice en miembros de longitud bastante menor 
que 1.50 m. 

La carga crítica calculada para la columna de 6. 00 m es, seguramente, la real, 
pues dada su esbeltez, fal/aria en el intervalo elástico. Sin embargo, /os 
resultados obtenidos para las columnas más cortas deben corregirse por 
inelasticidad, para obtener su resistencia real. (La esbeltez que separa el 
comportamiento elástico del inelá::.tico depende del tipo de acero, que no se 
conoce en este ejemplo). 

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetría 

Son las más utilizadas en estructuras: secciones 1, H, en cajón, tubulares (Fig. 2.2), y 
muchas de lámina delgada (Fig. 2.8). 

m 

Fig. 2.8 Secciones de lámina delgada con dos ejes de simetría. 
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Los centros de gravedad y de torsión coinciden, x 0 =Yo =O, y como r0 es diferente 
de cero, la ec. 2.4 se reduce a: 

(2.10) 

Las tres cargas criticas son Ped = ?,", P"' =Pe.-,· y Pe,3 = Pm; el modo de pandeo 
queda determinado por la menor de ellas. No hay interacción; la columna falla por 
pandeo por flexión o torsión puras. 

El uso casi exclusivo de la fórmula de Euler (con la que se determinan Pw y Pcn, 

pero no Pm) para columnas de acero laminado en caliente, de sección 1 o H. o en 

cajón, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P"" y 

Pe..,· son casi siempre menores que Pcn y, en· el peor de los casos, la menor de las 

dos está muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsión puede 
controlar la . resistencia de columnas de baja resistencia a la torsión, como_ las 
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones · · 
del Instituto Americano del Hierro y el Acero (AISI, por sus iniciales en inglés), que 
se refieren al diseño de estructuras hechas con lámina delgada han incluido, desde 
1968, la revisión de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto 
Americano de la Construcción en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el 
diseño de estructuras de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el 
problema hasta 1986 (ref. 2.8). 

EJEMPLO 2.2 Calcule las cargas críticas de pandeo elástico de des columnas, de 
4.00 y 7.00 m de longitud, articuladas en los extremos, que tienen la sección 
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local 
no es crítico. 

16.5 

16 5 

' 
' 

--! h.o 

--,-------------
' 
' 

16.5 

: Acotaciones en cm. 

16.5 

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

.· .. 



Propiedades geométricas. 

A=65.0cm'; I, =l, =2997.4cm 4
; r, =r, =6.79cm 

x0 =Yo= O (Coinciden los centros de gravedad y de torsión). 

r0
2 = (¡, + 1,. )j A= 2 x 2997.4/65 = 92.2 cm' 

J=~(33.0x1 3 +2x16.0x1')=21.7cm 4 

3 
c. =o (La rigidez al alabeo de las secciones cruciformes es despreciable). 

Cargas críticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de 
simetría, la columna falla por pandeo por flexión o torsión puras. Puesto que 
(KL). = (KL ), , e I, = I,, las dos cargas críticas de pandeo por flexión son 

iguales. 

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

Pandeo por flexión: P = P = 2997·41l'

2 

Ex 10-3 = 377.0 ton. 
m "Y 4002 

Pandeo por torsión: p = GJ = 787500x21.7 x10-' =185.3ton. 
"' r0

2 92.2 

En la ecuación para calcular P,~ desaparece el término correspondiente al 
efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsión; la carga crítica de 
pandeo elástico es P"' = 185.3ton. 

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

Pandeo por flexión: Pm = P"" = 123.1 ton. 

Pandeo por torsión: P"' = 185.3 ton. 

Como c. =O, ?,~ es independiente de la longitud de la columna. 

Ahora la falla es por pandeo por flexión: P" = P"' = P"" = 123.1 ton. 

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la 
posibilidad de falla por pandeo por torsión en columnas de secciones 
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsión por 
alabeo es baja y están formadas por placas de paredes delgadas; en este 
ejemplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsión (en la ref. 2.6 se 
muestra que para la sección estudiada el pandeo por torsión es crítico para 
O-:; L/ r-:; 82, aproximadamente). 
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2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

El pandeo por flexión, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de 
columnas de sección transversal con dos ejes de simetría, es el que reviste mayor 
interés en el diseño de estructuras. 

2.6.1 Pandeo elástico 

Se tiene una columna esbelta de sección transversal constante doblemente 
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y 
desplazamientos lineales a lo largo de su eje en el otro, sujeta a la acción de fuerzas 
axiales de compresión P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el 
material de que está compuesta es homogéneo y elástico, y que en las 
articulaciones no hay ninguna fricción (Fig. 2.9a). 
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Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada. 

En esas condiciones la forma recta corresponde a un estado de equilibrio entre las 
fuerzas exteriores e interiores, puesto que en cualquier sección transversal hay un 
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la 
misma intensidad y línea de acción que P . 

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en la 
sección central de la columna una fuerza lateral pequeña que la coloca en una 
posición ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta, 
aumenta la deflexión lateral del eje, o se conserva la configuración deformada, sin 
modificarse. 

"' 

• 

'· 
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En la discusión que sigue, la columna se flexiona en el plano "yoz". 

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuración "ligeramente flexionada; la 
fuerza exterior P, cuya línea de acción no pasa ya por los centros de gravedad de 
las secciones transversales, ocasiona momentos flexionantes, de magnitud Pv, que 
tienden a aumentar la curvatura del eje. 

En cada sección transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que 
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a 
la forma recta original. El par interior El/R es función de la curvatura 1/R del eje de 
la pieza en la sección, o sea de la magnitud de la deformación de la columna, pero 
no depende de la intensidad de la fuerza P. 

En cada sección transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, función de la 
geometría del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, El/ R, que depende 
sólo de la configuración del eje de la pieza, de manera que al llevarla a una posición 
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de 
los tres casos siguientes, según la magnitud de la fuerza exterior: 

Si Pes pequeña, Pv <El/ R 

Si Pes grande, Pv >El/ R 

Para un cierto valor intermedio de P, Pv =El/ R 

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es 
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se 
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relación entre los 
momentos, lo que indica que la curvatura crece aún después de quitar la fuerza 
lateral, condición característica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los 
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles 
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy 
pequeña, además de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condición de 
equilibrio indiferente es la carga 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 pandeo la 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente axi<;~l, 
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que P alcance el 
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valor crítico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y 
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable, en forma gradual, a 
diferencia del pandeo, que es un fenómeno instantáneo). Esto no quiere decir que la 
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos 
los casos de equilibrio inestable es improbable que 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, 
PM . En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en 
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con 
línea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida 
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformación, sin 
que haya pandeo propiamente dicho: la compresión alcanza su intensidad máxima 
sin pasar por un valor crítico, que se caracteriza (curva con línea llena) por una 
"bifurcación del equilibrio". (Cuando la carga alcanza el valor crítico se llega a un 
punto de bifurcación del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse 
recta, 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 crítica 

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

suficientemente pequeños para que la curvatura 1/ R pueda considerarse igual a 

d 2v/ dz 2 = v", se llega a: 
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 =n27!2ElT 
crx L2 

n es un número positivo cualquiera. 

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

La carga crítica más pequeña es la única que tiene interés práctico (a menos que se 
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el 
desplazamiento lateral de una o más de sus secciones transversales, por medio de 
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse: 

p =7!
2
EI, 

crx L2 

Pcrx es la carga crítica de Euler para pandeo alrededor del eje x . 

. ' 
Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexión, si 
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuación anterior puede escribirse 
en una forma más general: 

7! 2EI 
pu =-2- (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 
vuelve inestable; no se alcanza nunca en columnas reales, que no son 
absolutamente rectas, ni con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eje 
centroidal, como se supone en la teoría. Sin embargo, en ensayos cuidadosos con 
especímenes pequeños, en los que se eliminan al máximo las excentricidades y las 
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teóricas que el error 
experimental resulta insignificante. 

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

donde 

n;r 
v = C1sen}.,z = C1sen-¡:z 

}., = J P"'j El = ~(n 2;r 2 El j L )/El = n:rj L 

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

;rL ;r 
v . =C1sen--=C1sen-=C1 max L 2 2 

La deflexión lateral es indeterminada, pues C1 es una constante arbitraria·: lo que 
indica que la teoría desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se 
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se 
pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen 
indeterminados. 

La limitación anterior se origina en el empleo de la fórmula 1j R = d 2 yj dz 2 
, que es 

suficientemente precisa para desplazamientos pequeños, pero deja de serlo cuando 
aumentan; si se desea ampliar la teoría del p3ndeo 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 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 m.u = Pv m.u =M pe, 

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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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 Pcr/ A es el esfuerzo correspondiente a la 

iniciación del pandeo, sustituyendo el momento de inercia I por Ar2 y efectuando 
simplificaciones, se obtiene la expresión: 

~r'E 
a"=(L/rY (2.12) 

en la que ac, es el esfuerzo crítico de Euler para pandeo elástico; el cociente L/r 
recibe el nombre de relación de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las 
secciones transversales respecto al eje de flexión. 

2.6.1.3 Longitud efectiva 

Como la fórmula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la 
columna están articulados, sólo proporciona la carga o el esfuerzo crítico de 
columnas con esas condiciones de apoyo; si cambian las restricciones en los 
extremos, se modifica su capacidad para resistir fuerza axial. 

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

Si la columna está aislada y tiene condiciones de apoyo bien definidas, su carga 
crítica, y la configuración del eje deformado, pueden determinarse utilizando la 
ecuación de equilibrio de segundo orden, en la que se introducen las condiciones de 
frontera propias del tipo de apoyo. ' 

Por ejemplo, si los dos extremos están empotrados (las rotaciones y los 
desplazamientos laterales están impedidos, pero un extremo puede acercarse al 
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solución 
matemática del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos 
cargas críticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.1 0: 

?,, = 4;r 2 El/ L2
, para el modo simétrico, y Pe,= 80.766EI/ L2 

, para el antisimétrico. 
Puesto que la carga crítica del primer modo es menor que la del segundo, la 
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columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento 
lateral de su punto medio, y puede escribirse: 

p = 4:r
2
El 

a Lz 

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. 

pl ¡ PJ 
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U4 1 ' 1 ' ---~ U2 

' 1 
1 1 

L Lf2 = Kl: 1 

~ 1 
1 ' 1 ' 1 1 

V 
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' 
,¡, 

pl : p¡ 
• Puntos de inftexión 

a) Pandeo simétnco b) Pandeo anllstmétrico 

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

La carga crítica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede 
determinar utilizando la fórmula deducida para la articulada en ambos extremos, 
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas 
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real: 

:r2 El 4:r2 El 
p = = -:.---

cr (L/2f 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 crítico de pandeo de columnas con otras condiciones de apoyo, por lo que 
conviene escribirla en la forma general siguiente: 

:r'El 
p" = (KL)' 

:r'E 
a" = (KL/r )' 

(2.13) 

(2.14) 

,. 
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una 
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga 
crítica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y. para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos 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) 

"' fu ~ 1¡¡ ~ ... J. ~ 1¡¡ t 
1 1 1 

La línea punteada 1 1 1 1 1 

indica la forma de 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 

1 1 

"' ~ "' " "l ~ dÍ ?>- "' ~ 

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 

"fU Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en V Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

rz¡z> 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. 
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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 cimentacióA 
rígida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexión diseñada 
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para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y 
anclas, o ahogando la columna en el cimiento una longitud adecuada; si el 
comportamiento del extremo inferior es incierto, respecto a la existencia de 
rotaciones, debe suponerse articulado (casos d y f). 

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

2EI PE 

p"' = (KLY = 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- {K VP: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

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

-
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio 
aparece el módulo de elasticidad E, que se conserva en las fórmulas finales; como 
una consecuencia, la teoría de Euler. y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 2.13 
y 2.14 ), no son aplicables a columnas cortas o de longitud intermedia, en las que se 
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo 
elástico. 

La fórmula uer = 1r
2 E/(L/r 'j es válida para los valores de la relación de esbeltez a 

los que corresponden esfuerzos críticos no mayores que el limite de 
proporcionalidad ( uer ~ CT¿p) o sea hasta que: 

1r
2E 

CTer = (Ljr'j = CT¿p 

Despejando L/r se -65tiene: 

~ = Tr) CT~p (2.15) 

uLP es el esfuerzo en el límite de proporcionalidad. , 
Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mínima para la que es 
aplicable la fórmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para 
ellas crcr > CT¿p, 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 con los que se obtenían 
experimentalmente; esto se debía a que las columnas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron, durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas, 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
cien años hasta que Lamarle, en 1845, advirtió que el error no estaba en la fórmula, 
sino en su aplicación a casos para los que no es válida. 

La teoría del pandeo elástico de columnas estaba bien establecida desde entonces, 
pero no se contaba con ningún procedimiento para predecir la carga critica fuera de 
ese intervalo, por lo que se siguieron empleando fórmulas empíricas. 

Engesser y Considere fueron los primeros en advertir la posibilidad de modif1car la 
fórmula de Euler para calcular la carga critica de pandeo inelástico, introduciendo en 
ella un módulo variable, función del esfuerzo crítico. 

Engesser presentó su teoría del módulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la 
resistencia máxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo 
inelástico se obtiene sustituyendo en la fórmula de Euler el módulo de elasticidad E 
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por el módulo tangente E,. En el mismo año, Considere hizo notar que al comenzar 
la flexión de una columna cargada más allá del limite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo­
deformación, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de 
manera que su resistencia máxima no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E,. sino de un módulo E comprendido 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 presentó una 
nueva solución del problema, conocida con el nombre de teoría del módulo reducido 
o del módulo doble. 

A partir de entonces se aceptó la teoría del módulo reducido como la solución 
correcta del problema del pandeo ínelástico de columnas; desde el punto de·vista del 
concepto clásico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona 
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener, 
además, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, más 
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos, 
obtenidos con especímenes de secciones transversales de diversas formas, 
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las 
dos teorías, del módulo tangente y del módulo reducido, más cerca casi siempre de 
las primeras que de las segundas. 

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

En la discusión que se presenta en seguida se admiten las hipótesis siguientes: 

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

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

3. El diagrama esfuerzo-deformación del material de la columna proporciona la 
relación entre esfuerzo y deformación en cualquiera de sus fibras 
longitudinales. 

4. El plano de flexión es un plano de 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 

.\ ... 

-



34 Miembros en compresión (la columna aislada) 

proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente 
para las que la deformación es controlada por el módulo de elasticidad tangente E, . 

que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresión-deformación del 
material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4, 
2.5, 2.6 y 2.1 O) (Fig. 2.12). . 

ó 
~1 

1 

1 
1 
1 

P¡ 
a) 

"ti-----

Et=tana 

o!------;¡; o~------E 

b) e) 

Fig. 2.12 Teoría del módulo tangente. 

La ecuación diferencial del eje deformado es: 
• P, v +-v=O 

El ' t 

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

p = "
2 

E¡I (2.16) 
' L2 

a,= (Ljrf (2.17) 

2.6.2.2 Teoría del módulo reducido 

De acuerdo con esta teoría, la carga critica de una columna de longitud intermedia, 
sobre la que obra una fuerza de compresión Pr, tal que ar = Prf A excede el limite 
de proporcionalidad, es: 

p = 7r2Erf 
r L2 

El esfuerzo critico correspondiente es: 
;r2E 

a = ,. 
r (Ljr )2 

(2.18) 

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

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

Si la curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresión­
deformación del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo crítico, 
los esfuerzos y deformaciones en el lado cóncavo están relacionados entre sí, 
durante pequeñas deformaciones, por el módulo tangente E, (pendiente de la 
tangente CC'), y en el lado convexo, por el módulo de elasticidad ordinario, E, que 
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elástico, de la curva. El 
momento resistente es proporcional al módulo reducido E,, que es función de E, 

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

Mm,=E,I/R 

Pr 

li 
---+1 

1 
1 
1 
1 

Pr 
a) 

cr 

crr 

o 

b) 

cr 1 

1 

1 
1 

1 C' 
crr -/-- - _.s;_~;..--

o 

1 
1 

1 

E 

e) 

Fig. 2.13 Teoría del módulo reducido. 

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

Como E, es siempre mayor que E, , la teoría del módulo reducido proporciona 

cargas criticas algo más altas que la del módulo tangente. 

Durante bastantes años se consideró que la teoría del módulo reducido era la más 
precisa, pues tiene en cuenta la reducción de esfuerzos en el lado convexo. 
producida por la flexión; sin embargo. las cargas críticas obtenidas 
experimentalmente se encuentran entre ..las predichas por las dos teorías. más 

-
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cerca, en general, de las que corresponden al módulo tangente que al reducido; por 
este motivo, se utilizó cada vez más la teoría del módulo tangente, a pesar de ser 
aparentemente incorrecta; tiene, además, las ventajas de proporcionar resultados 
del lado de la seguridad y ser más fácil de aplicar, pues E, no depende de la forma 

de las secciones transversales. 

Esta situación, aparentemente ilógica, existió hasta que Shanley aclaró el 
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el 
intervalo inelástico. 

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

Según la teoría del módulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la 
carga vale P, = n' E,!/ L' , y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio 

indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones están relacionados por el módulo 
E, , en todos los puntos. 

Para que esto sea cierto, el paso de la configuración recta a una deformada 
adyacente ha de presentarse sin que disminuyan los esfuerzos en ningún punto de 
la sección, lo que sólo es posible si los desplazamientos laterales se inician cuando 
la carga axial aumenta todavía, de manera que la tendencia a que disminuyan los 
esfuerzos en el lado convexo se compensa por el incremento ocasionado por la 
fuerza axial adicional. 

La carga P, predicha por la teoría del rr,ódulo 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 de una columna; al alcanzarla, la barra recta se flexiona, mientras crece 
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la teoría del módulo reducido es el 
límite superior, pues es la compresión máxima que resistiría la columna si 
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia máxima se encuentra entre los 
límites correspondientes a las dos teorías (Fig. 2.14). 

2.6.3 Esfuerzos residuales 

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos 
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el 
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminación hasta la ambiente. 
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Los extremos de 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 
que éstas a la temperatura ambiente (refs. 2.6, 2.11; en cualquiera de ellas hay una 
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de Jos 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, 

Pr ----------------------------· 

o ó 

Fig. 2.14 Comparación de Jos resultados de las teorías del 
módulo tangente y del módulo reducido con la resistencia 
máxima de una columna. 

Como una consecuencia de Jos fenómenos mencionados, cuando el perfil laminado 
llega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines 
y el alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tensión, que ejercen 
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez, 
soportan compresiones a lo largo de Jos bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equilibrio. 

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plásticas ocasionadas 
por operaciones efectuadas durante la fabricación de la estructura, como el 
enderezado de los perfiles, en frío o en caliente, y la soldadura, que genera 
esfuerzos residuales muy importantes, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación, desde la temperatura ambiente 

,., 

. \"•. 

r '· 
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hasta la de fusión; los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes 
a los de la soldadura. 

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, las partes que 
tardan más en enfriarse quedan, en general, en tensión, pues su longitud final es 
mayor que la que tendrian si se enfriasen libremente, y las que se enfrian primero, 
en compresión (Fig. 2.15a). 
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Fig. 2-15 Esfuerzos residuales en perfiles laminados. 

En las secciones 1 y H los esfuerzos residuales máximos aparecen en los extremos 
de los patines; en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 'goo 
Kg/cm , prácticamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que 
influyen menos en la capácidad de carga de columnas de acero de alta resistencia, 
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b ). En 
secciones 1 y H hechas con placas soldadas son, en general, más elevados; su 
magnitud y distribución dependen del tipo de placas que forman el alma y los 
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos 
(Fig. 2.15b). 

Los esfuerzos residuales de tensión en las soldaduras y en zonas angostas 
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el 
limite de fluencia de las placas, pues aunque el metal base no resiste, inicialmente, 
esfuerzos mayores que F, , los ciclos térmicos producidos por la soldadura y los 

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16). 

T 

e 

(a) 

Antes de soldar 

C= compresión 
T= tens1ón 

Después de depos1tar 
la soldadura 
(en la cara superior) 

T T 

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 Jos 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en Jos bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas 
laminadas, la soldadura incrementa la compresión en los bordes de Jos patines Y 
agranda la región comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la 
columna; en cambio, si 1as placas han sido cortadas con soplete, se forman 
esfuerzos residuales de tensión en Jos extremos de Jos patines, y aumenta la 
resistencia (Fig. 2.17). 
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones 
en cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que había antes (Fig. 2.18). 
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una sección H soldada, hecha 
con placas cortadas con soplete. 

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

Su efecto principal es hacer que descienda el límite de proporcionalidad del acero, a 
partir del cual su diagrama esfuerzo-deformación deja de ser recto; se llega a ese 
límite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales más los producidos por 
las cargas iguala a aY en algún punto de la sección. Si la barra está en tensión, el 

esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales 
eran máximas; si está en compresión, se alcanza, por primera vez, en la zona de 
esfuerzos residuales de compresión de mayor intensidad. 

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 interiores se equilibran mutuamente, 
por lo que no influyen en la resistencia última de las barras en tensión (en las zonas 
en que hay tensiones residuales se llega a a, antes que si no las hubiera, pero la 

plastificación se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por 
razones análogas. en la de barras comprimidas muy cortas. que fallan por 
aplastamiento. 

Sección de 10" x 10" 

O~BOO ~an2 
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 en cuenta que el área efectiva, en 
cualquier etapa, es sólo la de la porción de la sección que permanece en el intervalo 
elástico, pues el resto se deforma plásticamente bajo esfuerzo constante. Así, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/ A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo 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 producidos por las cargas exteriores con los 
residuales, se puede seguir utilizando la fórmula de Euler, pero debe considerarse 
sólo la porción de las secciones transversales que está aún en el intervalo elástico 
(refs. 2.12 y 2.13): 
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~p 
I E 

(2.20) 

I e es el momento de inercia de la parte de la sección transversal que está en el­

intervalo elástico cuando se inicia el pandeo, y PE es la carga crítica de Euler. Se 
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna, de manera que le es constante. 
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Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 
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Fíg. 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: 

pcr ,T2EI, ;r2Ef, ;r2E(i,/I) (2 21) 
acr=A= AL2 =(¡jr'~2 (L/r'f . 

acr 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 crítica la que ocasiona la 
iniciación de la flexión lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que 
se descargue ninguna fibra; de no ser así. volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarían al campo 
elástico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento de 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 1, 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: 

(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 u a, en funCión de la relación de esbeltez y 

. teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

um se calcula aplicando directamente la teoría del módulo tangente (ec. 2.22), pero 

no sucede lo mismo con u e, , que no depende directamente de E,, sino de una 

función del cociente E,/ E (ec. 2.23). 

El módulo tangente de la sección transversal completa, E,, puede determinarse 

analíticamente, partiendo de una distribución conocida de esfuerzos residuales, o 
experimentalmente, por medio de ensayes de compresión de perfiles completos, de 
poca longitud (ref. 2.11 ). 

Las ecs. 2.22 y 2.23 son válidas también para columnas de sección H o 1 idealizadas 
como dos placas paralelas entre sí, despreciando el efecto del alma sobre la rigidez 

••• ,.1 
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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 
0.30 a Y, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.30 aY 
es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de 
tamaño pequeño o mediano). 

y¡/ 
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1 del eje de menor 
1 momento de inercia 
(o = 0.3 o )(Ec. 2.23) . ' 
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1
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1 {o = 0.3 o )(Ec. 2.22) 
" ' \ 

\ (Ec. 2.27) 

Pandeo elástico 
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo crítico-relación de esbeltez para una 
columna 1 con esfuerzos residuales. 

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensó que para simplificar el diseño 
convenía sustituirlas por una sola, válida para pandeo en x o en y. 
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelástico, por flexión 
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva 
de ecuación (ref. 2.5): 

Z )
2 

a¿p L 
acr =a>.--, -(ar -O¿p -

;r-E · r 
(2.24) 

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

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

G¿p = C!y -are (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales max1mos de compresión se toman, arbitrariamente, 
iguales a a>'/2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados 

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexión en cualquiera 
de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que acr = a)2. 

a;. (L)2 

acr =ay-
4

Tr2 E ; (2.27) 

aY/2 es un valor cercano al máximo que se ha medido en perfiles H laminados. 

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

acre es la carga crítica de pandeo elástico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige 
ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que are= ay/2, de la ec. 2.25 se obtiene, a¿p = ay/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 critico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario, 
el pandeo se inicia en el intervalo elástico, y se utiliza la fórmula de Euler. 

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
obtener la resistencia al pandeo inelástico de columnas de acero estructural, y sirvió 
de base para las fórmulas contenidas en las especificaciones del AISC de 1961, que 
siguen en vigor, después de varias revisiones, en las normas para diseño por 
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural, laminados en caliente, 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hechas con placas 
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las laminadas, o para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio, 
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa 
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como ángulos, canales, tubos o 
secciones en cajón. 

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

A.= KL/(KL)u,=u, = (KL/r},jayj 7r
2 E, y las ordenadas los esfuerzos criticas, divididos 

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

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

elástico es igual a aY. 

Pcr 

Py 
1.0 OH 

o 

• Sección en cajón soldada 
H Sección H soldada 

Curva básica 
del CRC 
(Ec. 2.27) 

0.2 o Sección W laminada 

o 

A Sección W laminada tratada térmicamente 
o Sección en cajón laminada 

50 100 150 

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 
soldadas están debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las 
predichas. 

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos ·residuales en la 
resistencia de las columnas;-tanto desde el punto de vista de su magnitud como de 
la manera en que están distribuidos en la sección. Li:í resistencia aumenta cuando 
crece el esfuerzo de fluencia del acero y cuando se eliminan los esfuerzos 
residuales por medio de tratamientos térmicos, y las secciones en cajón laminadas, 
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga 
elevada. En cambio, las columnas formadas por placas soldadas resisten menos 
que los perfiles laminados de igual geometría, y la resistencia de las secciones en 
cajón es mayor que la de las H, porque tienen una distribución de esfuerzos 
residuales más favorable. 

La considerable dispersión de los resultados experimentales refleja la influencia de 
la forma de las secciones transversales, de las distribuciones de esfuerzos 
residuales, y de la variación de los esfuerzC's de fluencia; también influyen las 
imperfecciones geométricas iniciales de las columnas. 

Es discutible si deben especificarse curvas de diseño diferentes para situaciones 
diferentes (columnas laminadas, soldadas, de alta resistencia, etc.), o utilizar una 
curva única; en este caso, el grado de seguridad varia 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.OO!L, en la sección media. Las resistencias no se han determinado 

resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la gráfica acción-deflexión de todo el 
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia máxima es la ordenada del punto 
más alto de la gráfica. 

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

o 

Envolvente tnfencr 

!2..,_1_ 
L 1000 

0.5 1 S 20 

Fig. 2.23 Límites de las curvas de resistencia máxima de 
columnas (112 curvas). 

.. 

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

Las incertidumbres pueden reducirse definiendo subgrupos, y representando cada 
uno con una curva media única, con lo que se obtiene un gnupo de curvas múltiples 
para diseño. 

Curvas europeas. Debido a la dispersión en las propiedades del material y en las 
imperfecciones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas 
experimentalmente para una relación de esbeltez dada están repartidas en una faja 
de un cierto ancho. Conociendo un número suficiente de resultados experimentales, 
puede determinarse el valor probable de la carga de falla cuyo límite estadístico de 
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los 
resultados de alrededor de 1100 ensayos llevados a cabo en siete paises de Europa 
occidental, la Convención Europea de la Construcción Metálica (ref. 2.16) obtuvo 
una curva experimental, sin ecuación determinada, definida por parejas de valores 
ere, -L/r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, estaban 
hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos países, y se probaron en 
seis laboratorios diferentes. 
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en 
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidió establecer varias 
curvas de diseño, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para 
obtenerlas se hicieron estudios de simulación, basados en valores supuestos de las 
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se 
obtuvieron así las curvas a, by e de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de 
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas. a0 y 
d. 

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convención Europea elaboró 
tablas L/r- a., para los perfiles más utilizados y los aceros comunes en Europa (ref. 
2.17), teniendo en cuenta los valores característicos del límite de elasticidad, en 
función del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas 
comprimidas, la característica más importante es el límite de elasticidad de la parte 
más gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se 
han utilizado expresiones analíticas que aproximan los resultados proporcionados 
por las curvas (ref. 2.18). 

2.6.5 Resistencia de diseño 

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un 
principio, deflexiones laterales y momentos flexionantes, que crecen con más 
rapidez que la carga y ocasionan, eventualmente, la falla del miembro por la acción 
combinada de compresión y flexión. Sin embargo, durante muchos años el 
problema se trató como si las columnas fuesen perfectas y fallasen por pandeo, 
conservándose rectas hasta que se agota su rigidez lateral (ref. 2.12). Las 
especificaciones del AISC para el diseño por esfuerzos permisibles de columnas en 
compresión axial siguen basadas, hasta la fecha, en este criterio (ref. 2.3). 

En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar la resistencia máxima 
de las columnas que fallan por pandeo por flexión (ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con 
uno, es la menor de las cargas críticas de pandeo, elástico o inelástico. de la 
columna perfecta; según el otro, es igual a la resistencia última de columnas con 
imperfecciones iniciales, que se introducen en el problema suponiendo que su eje no 
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga crítica, 
que corresponde a un estado de bifurcación del equilibrio; debe resolverse un 
problema de valores característicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema 
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva acción-desplazamiento y 
determinando la carga correspondiente a su punto más alto. 

Los dos métodos son aplicables, en teoría, a cualquier forma de falla, pero sólo se 
cuenta con la información necesaria para utilizar el segundo, más preciso, en el caso 
más común, la falla por flexión alrededor de alguno de los ejes centroidales y 
principales de columnas con secciones transversales de simetría doble. 
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explícita. todos los factores que 
influyen en la resistencia de las columnas, sólo se incluyen en cada método los más 
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el diseño un factor 
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados, 
cuando el diseño se hace por estados límite. 

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

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la 
esbeltez son función de factores geométricos (forma y tamaño de las secciones 
transversales, desviaciones del eje respecto a la línea recta que une los centroides 
de las secciones extremas, excentricidades en la aplicación de la carga, eje de las 
secciones transversales alrededor del que se presenta la flexión durante el pandeo), 
de factores que dependen del material (tipo de acero, caracterizado por el esfuerzo 
de fluencia y la gráfica esfuerzo-deformación, magnitud y distribución de los 
esfuerzos residuales) y del proceso de fabricación (columnas laminadas en caliente, 
fabricadas con placas soldadas, o formadas en frío, métodos empleados para 
enderezarlas). Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de diseño 
se determina experimentalmente, puesto que se ensayan columnas reales, pero es 
difícil incluirlos en modelos analíticos por lo que, como se mencionó arriba, sólo los 
más importantes se consideran de manera explícita. 

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

Se han determinado analíticamente las curvas para columnas de diversos.tipos; en 
su obtención se han tenido en cuenta la forma de la sección transversal, las 
propiedades mecánicas del acero, el procedimiento de fabricación, el tamaño de los 
perfiles, y el eje de flexión; además, se han considerado esfuerzos residuales con 
valores y distribuciones medidos experimentalmente, y curvaturas iniciales definidas 
por la forma del eje de la columna y la deflexión máxima, en el centro. 

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

La magnitud de e está limitada por los requisitos que deben satisfacer, por 
especificación, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acuerdo 
con la práctica estadounidense, el eje de los miembros de sección H no puede 
separar¡¡e de la recta teórica que une sus extremos más de 1/8" por cada 10 pies de 
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de la longitud L del miembro, lo que se 
considera, en general, como U1000. 

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

Para reducir a límites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola 
curva de diseño, pero sin complicar demasiado la solución del problema, como 
sucedería si se utilizase un número excesivo de curvas, el Consejo de Investigación 
sobre Estabilidad Estructural ("Structural Stabílity Research Council", SSRC) ha 
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que 
incluyen columnas de sección H laminadas en caliente y enderezadas en frío, barras 
de sección transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas 
soldadas, de sección H y en cajón. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se 
consideró e = U1 000, mientras que en la deducción de las designadas cciñ la letra P 
(de "probabilístico") se tomó el valor medio, U1470; cada una de las curvas P está, 
siempre, ligeramente arriba de la curva "determinística" correspondiente (Fig. 2.28). 

o 

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

o 5 1.0 

), =J.. ¡ay~ ¡¡YT, 

Curva 1 

Curva de Euler 

1.5 

Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural. 

Las ecuaciones que reproducen analíticamente los sesultados de las curvas 
múltiples son bastante complejas (refs. 2.11, 2.15, 2.19); por ello, se ha propuesto el 
uso de expresiones simplificadas. con las que se obtienen, de manera mucho más 
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas 
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Nonmas Técnicas 
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Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y de las 
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el diseño de columnas de sección 
transversal H o en cajón. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las 
columnas en función de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes 
cuando se emplean directamente en los cálculos y cuando se incluyen en programas 
de computadora. 

05 

o 05 

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

te=U1000 
1 o 15 

k = _1_ ro; ..:.. ·VEr 

Curva de Euler 

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

Pmax 
Py 

05 

Ancno de la banda de curvas 
que forman la base 
de la curva 3 (12 curvas) 

Curva de Euler 

05 10 15 

. 1 fO:¡ L <=-;:vt, 

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

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs. 
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente a las 
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utiliza para 
columnas con secciones transversales de cualquier forma, incluyendo ángulos 
sencillos o dobles. 
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Curva a 

O O Tubos formados en caliente 

f-:1 Laminada, hlb > 1.2 

1 Laminada, con cubreplacas soldadas 
T 

·Él Soldada, relevada de esfuerzos 

8 Relevada de esfuerzos 

Curva e + Laminada, hlb !ó 1.2 

I Soldada, placas laminadas 

-:-1 Te 

~Canal 
O O Tubos acabados en caliente, 

con paredes de grueso 
no mayor de 6 mm 

Curva aO {tentativa) 

Aceros de alta resistencia 

Curva b 

·O· Cajón soldado 

I Laminada, hlb > 1.2 

f-:1 Laminada, hlb ~ 1.2 

· ~- Soldada, placas cortadas con soplete 

f7J Soldada, placas laminadas 

181 Laminada, con cubreplacas soldadas 

I Laminada, relevada de esfuerzos 

Curva d {tentativa) 

Perfiles pesados 

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

Curva 2-P del SSRC 
SSRC # 1 

Curva 3-P del SSRC 

17 8 35.7 44 6 

8.9 268 0.5 535 713 1.0 107.0 1.5 142.7 

tKur. acero A36 

A=-1 {Fy KL 
nYEr 

h 
(para acero A36, KUr = 89.186 A) 

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

__ Curvas múltiples determmisticas 
(e/L = 1/1000) 

e/L = 1/1470, valor medio medido 

e/L = 1/1000, valor méximo permisible por especificación 

Fig. 2.28 Conjuntos de cu-vas múltiples para el diseño de 
columnas (SSRC y SSRC·P). 

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformación 

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo inelástico de columnas en 
compresión axial, se acepta que se pandean cuando el esfuerzo llega al límite de 
fluencia, y el módulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las 
curvas y fórmulas para diseño, con las que se obtiene un esfuerzo crítico máximo (o 
un esfuerzo último, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales), 
correspondiente a longitudes nulas, igual a uY (Figs. 2.21 y 2.24 a 2.26, ec. 2.27). 

Aparentemente sería imposible llevar los elementos comprimidos de acero 
estructural al intervalo de comportamiento plástico, en el que las deformaciones 
unitarias son mayores que e_.., sin que se pandeasen, lo que invalidaría la hipótesis 

principal del análisis y diseño plástico, pues los patines de las barras en flexión se 
pandearían localmente cuando la compresión fuese en ellos APuY, y no podría 

plastificarse la sección completa, ni formarse articulaciones plásticas. 
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Tabla 2.1 Selección de curvas para el diseño de columnas* 

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

2600 3500 4200 
a a a P6300 

<2530 3450 
Perfiles H Perfiles H ligeros y med1os Mayor 
laminados en momento 
caliente de inercia 2 2 

Menor 
momento 
de inercia 2 2 

Perfiles H pesados (Pat1nes Mavor 3 2 
de más de 5 cm de arueso) Menor 3 3 

Secc1ones H Placas cortadas con soplete Mavor 2 2 
hechas con placas Menor 2 2 
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 

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

Formadas en frío Mavor N/A 2 
Menor N/A 2 

Tubos cuadrados Formados en caliente o Mavor 1 1 
o rectangulares formados en frío y tratados 

térmicamente Menor 1 1 
Tubos circulares Forma dos en frío 2 2 

Formados en caliente 1 1 
Todos los perfiles que hayan sido relevados de Mayor o 
esfuerzos Menor 1 1 

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

4150 6250 .. 

1 1 

2 1 
2 2 
2 2 
2 1 
2 2 
2 2 
3 2 
2 1 
2 1 
2 2 
2 2 
1 1 

1 1 
2 2 
1 1 

1 1 

La conclusión anterior no concuerda ni con los resultados de gran número de 
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reales, pues 
piezas pequeñas y robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten 
deformaciones mayores que e,. sin pandearse e incluso, si su relación de esbeltez 

es menor que un cierto límite, el pandeo se pospone hasta que todo el material está 
endurecido por deformación, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia 
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorías clásicas describen correctamente el fenómeno en el 
intervalo elástico y en el inelástico entre el límite de proporcionalidad y el esfuerzo 
de fluencia, hasta que la deformación unitaria vale e,.. pero son inaplicables más allá 

de este punto. 

1 

1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 

1 
2 
1 

1 
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En la Fig. 2.29 se muestra, en forma ligeramente simplificada, la primera parte de la 
curva esfuerzo-deformación unitaria de una probeta de acero A36, en tensión o 
compresión. 

Al llegar el esfuerzo a aY se inicia el flujo plástico, de manera brusca, sin la curva de 

transición de los perfiles ccmpletos, pues ésta se debe a los esfuerzos residuales 
que desaparecen en las probetas; las deformaciones crecen bajo esfuerzo 
constante, y el módulo tangente E1 parece reducirse a cero. Sin embargo, e es una 
deformación media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la 
probeta y, en realidad, no hay ningún material cuya deformación unitaria esté 
comprendida entre la iniciación del flujo plástico e Y y el comienzo del endurecimiento 

por deformación c,d, pues el acero fluye de manera discontinua en pequeñas fajas 

inclinadas, orientadas según los planos de esfuerzo cortante máximo, en las que la 
deformación local pasa instantáneamente de e Y a c,d (refs. 2.26, 2.27, 2.29). E1 no 

se anula nunca porque cuando parte del material está aún en el intervalo elástico, el 
resto ha entrado ya en el endurecimiento por deformación. 

cr. (kg/cm2) 

3000 

cry = 2530 kgicm2 

2000 

1000 

-------r----
Tan a1 = E = 2 100 000 kgicm2 
Tan a2 = Eed = 63 000 kgicm2 
Eect=Eih .. h=33 
Eed =sey .. s = 1,.7 

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

c,d es unas 12 veces mayor que Eiy (Fig. 2.29). 

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas 
comprimidas de acero A7 o A36, en relación con esbeltez menor de 20, exceden el 
limite de fluencia y entran en el endurecimiento por deformación; los valores 
experimentales están entre los predichos por las teorías del módulo tangente y del 
módulo reducido (refs. 2.6, 2.30). 
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2.6.7 Fórmulas para diseño 

A continuación se presentan las ecuaciones para diseño de columnas en 
compresión axial recomendadas en el Reglamento de Construcciones para el 
Distrito Federal, en las dos especificaciones del Instituto Americano de la 
Construcción en Acero, y en las normas canadienses. 

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

La resistencia de diseño R, de un elemento estructural de eje recto y de sección 

transversal constante sometido a compresión axial, que falla por pandeo por flexión, 
y en el que el pandeo local no es crítico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a 
2.31. Tomando A, en cm2 y FJ en kg/cm2

, R, se obtiene en kg. 

a) Miembros de sección transversal H, 1, o rectangular hueca. 

FR = 0.9 

(2.29) 

A, es el área total de la sección transversal de la columna. 

;, = KL ~ ~" , donde KL/ r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la 
r :r E 

columna. 

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes: 
• Columnas de sección transversal H o 1, laminadas o hechas con tres 

placas soldadas, obtenidas cortándolas con oxígeno de placas más 
anchas, y columnas de sección transversal rectangular hueca, laminadas 
o hechas con cuatro placas soldadas: n = 1.4 . 

• Columnas de sección transversal H o 1, hechas con tres placas laminadas 
soldadas entre sí: n = 1.0. 

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

En las Normas Técnicas se utilizan sólo las curvas 2 y 3; es decir, n igual a 1.4 y 
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm2

, pero se permiten 
otros valores de n si se demuestra que su empleo está justificado. 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; así. en Estados Unidos se emplean cada vez más, aceros con 
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg2 (3515 kg/cm2

), sustituyendo al acero A36 (F,. = 
2530 kg/cm 2

); 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 n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1 
señala que debe utilizarse la curva 1. 

b) Miembros cuya sección transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en 
a) 
FR = 0.85 

Si KL/r?. (KL/r)e • R = 20,120,000 J F: 
e (KL/r Y ''t R 

(2.30) 

. ( ) [ (KL/rY ] S1 KLjr :5 KL/r , Re= A,Fy 1- ( )2 FR 
e 2 KL/r e 

(2.31) 

(KL/r)e = 6340/ .[F; 

KL/r es la relación de esbeltez efectiva max1ma de la columna, y 

(KL/ r )e = ~2;r2 E/ FY "'6340/ .[F; es la esbeltez que separa el pandeo elástico del 

inelástico. Se obtiene igualando a FY /2 el esfuerzo crítico elástico, dado por la 

fórmula de Euler y despejando KL/r. 

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga crítica de la columna, de pandeo elástico 
(la fórmula de Euler. ec. 2.30) o inelástico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha 
introducido (KL/r)e. multiplicada por A,FR ). Estas ecuaciones, que se conservan de 
normas anteriores. se aplican a ángulos, canales y tes en compresión y, en general, 
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales, 
como las que llevaron a la obtención de las curvas múltiples. Por este motivo, para 
su diseño se recomienda un factor de resistencia menor. 

2.6.7.2 Especificaciones A1SC para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.24) 

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural 
basadas en diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), la resistencia de 
diseño en compresión de columnas cargadas axialmente que no fallan por pandeo 
local ni por pandeo por torsión a flexotorsión, es igual a FRPn, donde: 

FR = 0.85 
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Pn = resistencia nominal en compresión axial =A, Fa 

Para ;,, s 1.5, F,, = (0.658;.; )F, 

Para ;,, > 1.5 , F = (0.877)F 
cr 1 2 _1 

/,, 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 
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Fa es el esfuerzo crítico de pandeo en compresión; }., es el parámetro }, definido 

en el artículo 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: 

Fa = (exp(- 0.41 9}.~ ))FY 

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

Para ~L S 4.711*, Fa= [ exp[- 0.424 i ( ~L r]]Fr (2.35) 

Para KL > 4.71 fi, F = 0·
877

"
2

E (2.36) 
r ~FY a (KL/rY 

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

Las ecs. 2.33 y 2.34 (o 2.35 y 2.36) son una representación analítica de la curva 2P. 
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el diseño de todos los 
miembros en compresión axial, cualquiera que sea la forma de su sección 
transversal o el procedimiento de fabricación. 

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la fórmula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica 
que para esbelteces grandes (mayores que 133. 7, si el acero es A36) la resistencia 
de las columnas con imperfecciones iniciales (e= U1470) es aproximadamente igual 
al 88 por ciento de la predicha por la fórmula de Euler (Fa, 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 



60 Miembros en compres1ón (la columna aislada) 

formado parte de sus especificaciones desde 1961. Las recomendaciones de 
diseño son las siguientes: 

El esfuerzo permisible en la sección transversal total de miembros comprimidos 
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relación de 
esbeltez máxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de Ce, es: 

(
1_ (KL/rY)F. 

2C2 > 
F = e (2.37) 

a 5 3KL/r (KL/r'f 
-+---'-
3 8Ce se: 

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

F = 12Jr
2
E 

a 23(KL/rf 
(2.38) 

Ce 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 la~ columnas esbeltas, que fallan por pandeo 
elástico. El numerador de la ec. 2.37 es el esfuerzo critico de pandeo inelástico de 
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.27, en la que se ha introducido el 
coeficiente Ce), 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 )e. 

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

La resistencia factorizada (o resistencia de diseño), Cr, de un miembro de sección 
transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeo local), en compresión axial, se 
calcula con la expresión: 

e F ( .zn )-1/a 
r=t/JAy1+). (2.39) 

que puede escribirse en la forma: 

FY 
Cr = ( '!fa 1/JA 

1 + ).2n J 
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las características de la columna; cada 
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas. 

, KL ~ 
). = 7~-;;ti 

1/J = factor de resistencia = 0.9. 

Las secciones que tengan sólo un eje de simetría, o mnguno, 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. 

R¿A (Kglem7) 

3500 

3000 

2500 

""'1 0•50 

""' j 
·:J 

o 
20 " 60 80 100 120 1f0 160 160 200 

Rejaoon de esbeltez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (RJA 
- KUr). 
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF 
Esfuerzo de Diseño RJA, F.=0.9, n=1.0, F,=2530 kgicm' 

KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA, KUR RJA, 
kg/cm2 kg/cm2 kgtcm' kgtcm' 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 996 152 587 
3 2277 53 1711 103 985 153 581 -------
4 2277 54 1694 104 974 154 575 
5 2277 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564 
7 2277 57 1643 107 942 157 559 
8 22Tr 58 1626 108 932 158 553 
9 2277 59 1609 109 921 159 548 
10 2277 60 1592 110 911 160 543 
11 2277 61 1575 111 901 161 537 
12 2277 62 1559 112 891 162 532 
13 2277 63 1542 113 882 163 527 
14 2272 64 1526 114 872 164 522 
15 2264 65 1509 115 882 165 517 
16 2255 88 1493 116 853 166 513 
17 2246 67 1477 117 644 167 508 
18 2236 88 1461 118 835 166 503 
19 2226 69 1445 119 826 169 498 
20 2215 70 1429 120 ~-~17 170 494 
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 1387 124 782 174 476 

-25 2158 75 1352 125 774 175 472 
26 2143 76 1337 126 766 176 467 
27 2130 77 1322 127 758 177 463 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 2102 79 12q2 129 742 179 455 ---
30 2086 60 1278 130 734 160 451 
31 2073 81 1263 131 726 181 447 
32 2058 82 1249 132 719 182 443 
33 2043 63 1235 133 711 163 439 
34 2028 64 1221 134 704 184 435 
35 2012 85 1207 135 697 185 431 
36 1997 66 1194 136 889 166 427 
37 1981 87 1160 137 682 187 424 
38 1965 88 1167 138 675 188 420 
39 1948 89 1154 139 668 189 416 
40 1932 90 1141 140 662 190 413 
41 1915 91 1128 141 655 191 409 
42 1899 92 1115 142 648 192 406 
43 1882 93 1103 143 -~ 193 402 
44 1665 94 1090 144 635 194 399 
45 1848 95 1078 145 629 195 395 
46 1831 96 1066 146 623 196 ~~ 47 1814 97 1054 147 616 197 389 
48 1797 98 1042 148 610 198 366 
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 CompresronAxral. NTC del RDF 
Esfuerzo de Drsetio RJA. F.=o.s. n=1 4, F,=2530 kg/cm2 

KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 
3 2277 53 1966 103 1186 153 671 
4 2277 54 1952 104 1172 154 864 
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 
11 2277 61 1847 111 1080 161 617 
12 2277 62 1832 112 1068 162 611 
13 2277 63 1816 113 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1784 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 168 566 
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 1638 124 928 174 540 
25 2240 75 1620 125 918 175 535 
26 2234 76 1603 126 907 176 530 
27 =s 77 1587 127 897 177 524 
28 =3 78 1570 126 867 178 519 
29 2217 79 1554 129 877 179 514 
30 2210 80 1538 130 867 160 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 847 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 163 495 
34 2181 64 1473 134 828 164 490 
35 2173 85 1457 135 819 185 485 
36 2164 86 1441 136 810 186 481 
37 2155 87 1425 137 600 187 476 
38 2148 86 1409 138 792 186 472 
39 2138 89 1393 139 783 189 487 
40 2126 90 1378 140 774 190 483 
41 2115 91 1362 141 765 191 458 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 
43 2094 93 1332 143 749 193 450 
44 2082 94 1316 144 740 194 446 
45 2071 95 1301 145 732 195 442 
46 2058 96 1287 146 724 196 438 
47 2046 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 
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TABLA 2.4 Miembros en CompresJon Axial, NTC del RDF, 
Esfuerzo de D1seño RJA. F.=o.9. n=1.4, F,=3515 kg/cm

2 

KUR k:;~, 
KUR ::-, KUR 

k:;;;, 
KUR k:;~, 

1 3164 -51 2585 161 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 

~ 
108 1242 158 666 

9 3164 i9 109 1225 159 
~ 10 3164 €0 2349 110 1209 160 ,,- 3164 61 2322 ""111 1192 161 644 

12 3162 62 2295 -nz 1177 162 637 
13 3158 63 ~ 

113 1161 163 630 
14 3155 64 114 1146 164 623 
15 3150 65 2214 115 1130 165 617 
16 3146 66 -2187 116 ,,~ 166 610 
17 3140 67 2160 117 1101 167 603 
18 3134 68 2133 118 1086 168 ---- 597 
19 3128 69 2106 119 1072 169 591 
20 3121 70 2079 120 1<J§!! 12_0 584 
21 3113 71 2053 121 1045 171 578 
22 3105 n 2527 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 -123 1018 1"1_3 566 
24 3086 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 
26 3065 76 1923 126 979 176 548 
27 3053 77 1898 127 967 177 543 
28 3041 78 1872 128 954 178 537 
29 3028 79 1847 129 942 179 532 
30 3014 80 1823 130 931 180 526 
31 3000 81 1798 131 919 181 521 
32 2985 82 1774 132 907 182 516 
33 2969 63 1750 133 8_!)§_ 163 511 
34 2952 64 1726 134 885 164 505 
35 2935 85 1703 135 874 185 500 
36 2917 86 168o -,36 863 166 495 
37 2899 87 1657 137 853 187 491 
38 2880 88 1634 138 642 188 466 
39 2860 89 1612 139 832 189 481 
40 2640 90 1590 140 _8~ 190 476 
41 2819 91 1566 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 467 
43 2776 93 1525 143 793 193 463 
44 2754 94 1504 144 7~ 194 4 58 
45 2731 95 1464 145 774 195 4 54 
46 2708 96 1463 146 765 196 419 
47 

~ 84 97 1443 147 756 197 445 
48 60 98 1424 148 747 198 441 
49 2E35 99 1404 149 739 199 437 
50 2611 lOO 1385 150 730 200 433 
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TABLA 2.5 M1embros en Compres10nAxial. NTC del RDF-
Esfuerzo de D1seño RJA. F.=o 9. n=2 O. F,=3515 kg/cm2 

KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA. 
kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 52 2881 102 1525 152 761 
3 3164 53 2841 103 1502 153 752 
4 3164 54 2819 104 1480 154 742 
5 3164 55 2798 105 1458 155 733 
6 3164 58 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 163 668 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3162 65 2546 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 
17 3160 67 2490 117 1221 167 636 
18 3159 68 2461 118 1203 188 629 
19 3158 69 2433 119 1166 169 622 
20 3157 70 2404 120 1169 170 615 
21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 1136 172 601 
23 3151 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2266 124 1104 174 568 
25 3146 75 2257 125 1068 175 581 
26 3142 76 2227 126 1073 176 575 
27 3139 77 2198 127 1058 177 589 
28 3135 78 2168 12d 1044 178 563 
29 3131 79 2139 129 1029 179 558 
30 3126 60 2109 130 1015 160 550 
31 3121 81 2080 131 1001 181 545 
32 3115 82 2051 132 988 182 539 
33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 84 1993 134 961 184 527· 
35 3094 65 1965 135 948 185 522 
36 3086 66 1937 136 935 166 516 
37 3077 87 1909 137 923 187 511 
36 3068 68 1881 138 911 188 506 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 687 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 465 
43 3011 93 1746 143 853 193 481 
44 2997 94 1720 144 842 194 476 
45 2983 95 1695 145 831 195 471 
48 2968 96 1669 146 821 196 468 
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 150 760 200 448 
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TABLA 2.6 Miembros en Compres1on Axial. LRF[).AISC93 
Esfuerzo de 01seño RJA, Fo=O 85. F,=2530 kg/cm2 

KUR R.! A, KUR RJ.A, KUR RJA, KUR RJA, 

kglcm2 kglcm2 kglcm2 kglcm2 

1 2150 51 1875 101 1257 151 658 
2 2150 52 1865 102 1244 152 649 

--3- 2149 53 1855 ·;iJ3 1231 153 641 
4 2149 54 1845 104c_ -fif1' --:¡54 633 
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 2139 60 1779 110 1138 160 586 
11 2137 61 1768 111 1125 161 579 
12 2134 62 1757 112 1111 162 572 
13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 66 1710 116 1059 166 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 
19 2110 69 1674 119 1021 169 525 
20 2106 70 1662 120 1008 170 519 
21 2101 71 1649 121 995 171 513 
22 2096 72 1637 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 501 
24 2066 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 76 1587 126 933 176 484 
27 2070 77 1574 127 920 177 479 
28 2064 78 1561 128 908 178 473 
29 2057 79 1549 129 896 179 468 
30 2051 80 1530 130 884 180 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 
33 2031 83 1497 133 846 183 448 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 
35 2016 65 1470 135 823 185 438 
36 2009 86 1457 .. 136 811 186 434 
37 2001 87 1444 137 799 187 429 
38 1993 68 1431 138 768 188 424 
39 1985 89 1418 139 776 189 420 
40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 91 1391 141 755 191 411 
42 1960 92 1378 142 744 192 407 
43 1951 93 1364 143 734 193 403 
44 1942 94 1351 144 723 194 399 
45 1933 95 1338 145 714 195 395 
46 1924 96 1324 146 704 196 391 
47 1915 97 1311 147 694 197 387 
48 1905 98 1297 148 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
50 1885 100 1271 150 667 200 375 



Miembros en compresión (la columna aJslada) 67 

TABLA 2.7 M1embros en CompresionAxial. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de Diseño R¿A., F.=o.65. F,=3515 kg/cm2 

KUR R¿A., KUR R¿A., KUR R¿A., KUR R¿A., 

kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 
2 2987 52 2452 102 1396 152 649 
3 2988 53 2433 103 1376 153 641 
4 2964 54 2414 104 1355 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56 2376 106 1314 156 616 
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 56 2336 108 1274 156 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 
10 2988 60 2296 110 1234 160 588 
11 2961 61 2276 111 1214 161 579 
12 2956 62 2256 112 1194 162 572 
13 2951 63 2235 113 1175 163 565 
14 2945 64 2215 114 1154 164 556 
15 2939 65 2194 115 1134 165 551 
16 2932 68 2173 116 1115 168 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 
18 2918 68 2131 118 1077 168 ~~ 19 2910 69 2110 119 1059 169 525 
20 2902 70 2088 120 1042 170 519 
21 2893 71 2067 121 1025 171 513 
22 2884 72 2045 122 1008 172 607 
23 2874 73 2024 123 992 173 601 
24 2865 74 2002 124 976 174 495 
25 2854 75 1980 125 960 175 490 
26 2844 76 1959 126 945 176 484 
27 2833 77 1937 127 930 177 479 
28 2821 78 1915 12~ 916 178 473 
29 2810 79 1893 129 901 179 468 
30 2797 60 1871 130 888 180 463 
31 2785 81 1849 131 874 181 456 
32 2772 82 1828 132 881 182 453 
33 2759 83 1806 133 . ··848 163 448 
34 2746 84 1784 134 835 184 443 
35 2732 85 1762 135 823 165 438 
38 2718 68 1740 138 811 188 434 
37 2703 87 1718 137 799 187 429 
38 2688 88 1696 138 788 188 424 
39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1653 140 765 190 416 
41 2642 91 1631 141 755 191 411 
42 2626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 403 
44 2593 94 1566 144 723 194 399 
45 2577 95 1545 145 714 195 395 
46 2560 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1602 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 383 
49 2607 99 1459 149 676 199 379 
60 2489 100 1438 160 687 200 375 
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K = 
1.0), debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H formada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F, =2530 kg/cm2 

. 

1 
tpc = 1.91 

h = 21.58 

1.91 

T 

• y. 
1 

X 

--1"1 te= 1.11 

b = 25.4 

d = 25.4 

1 
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. E2.3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes: A, = 120. 77 cm2

, r min = 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: bj 2t P' = 25.4/(2 x 1.91) = 6.65 < 830/ .J2530 = 16.5 

Alma: h/t, = 21.58/1.11 = 19.44 < 2100/.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 siguen. al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia 
a tablas y ecuactones 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 evalúa con la ec. 2.29: 

}. = KL ~ ~· = l. O X 500 2530 , = 0.853 
r ¡r-E 6.57 2039000n-

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortándolas con 
oxígeno de placas más anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4. 

R, F,A,F, = 2530x120.77x0.90x10-3 =
193 5 

( 
VI ( VII ' • ton 

1 +A.'" - 0.152
" J " 1 + 0.85328 

- 0.1528 J 

F,A1FR =2530x120.77x0.9x10-3 =275.0ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, = 193.5 ton > 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 ( Rr/ 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, Rr/ A, , para relaciones de esbeltez 

comprendidas entre 1 y 200, con F, =0.9, para acero con F, =2530 kglcm2 y 

n =1.4. 

KL/r = l.Ox 500/6.57 = 76 
R , 
-' = 1.603 ton! cm-, R, = 1.603 x 120.77 = 193.6 ton 
A, 

La pequeña diferencia en los dOói 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, = x120.77x0.90x10-3 =161.5ton 

1 + 0.853-0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, Rr/A, =1337 kg/crr?, R, =1337x120.77xl0-3 

= 161.5 ton). 

En este caso, R, = 161.5 ton < P.·= 182.0 ton. 
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La sección no es adecuada (161.51182.0 = 0.887). 

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento 
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.51193.5 
0.835). 

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

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

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

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

Resistencia de diseño. 

l ;,2 \..... 0.853 2 
AC = 0.853 < 1.5 .". R, = 1/!,A, \0.658 e ¡r Y = 0.85 X 120.77 X 0.658 X 2.53 

= 191.5 ton > P, = 182.0 ton 

La sección ensayada es correcta. 

1/1, = 0.85 es el factor de resistencia. 

La resistencia de diseño es casi igual a la que se obtiene con las normas de 
la re f. 2. 2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto 
es así porque la ecuación de la ref. 2.2 con "= 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 ~ti/izando la tabla 2. 6. 

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

Normas AISC-ASD 89 (ief. 2.3). 

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en 
con~iciones de trabajo, no su resistencia de diseño. También se tratan igual 
los"d.os tipos de columnas de este ejemplo. 

(KL/r)máx = 76 (se obtuvo arriba). 
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Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico: 

e =~2r.'E =~2Jr'E =126.1 
' F, 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 = [l- (KLf:·)' ]F,. = [1-
76

' , ]2530 = 2070 kg!cm' 
" 2e; . 2 X 126.1" 

eS=~+3(KL/r) (KL/r'f =~+ 3x76 76
3 

3 se, se: 3 Sxl26.1 Sx126.1 3 
l.S7 

F. = 2070/l.S7 = 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 (re f. 2.3) con las dos que se emplearon 
antes, se determina la carga crítica, con el esfuerzo critico calculado arriba 
(sin coeficiente de seguridad): 

P" = AF" = 120.77 x 2.07 = 250.0 ton 

Esta carga crítica es bastante mayor que las resistencias de diseño 
determinadas con los otros dos métodos, porque la curva correspondiente a 
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,. 
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= 3515 kg/cm2), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con 
placas laminadas. Suponga, sin demostrarlo, que el pandeo local no es 
critico en ningún caso. 

y 

• 

T JE
. _¡_T1.21 
: 0.95 

20.3 cm : 17.76 

1 : l_ 
: T 1.27 

1 
203crn 

1 

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

CASO 

KTEOR. 

KRECOM. 

K Ury 

(1) 

1 

1.0 

1.0 

77 

(2) (3) 

t 

2 3 4 

07 2.0 0.5 

0.8 2.1 0.65 

62 162 50 

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

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

se presenta, siempre, por flexión alrededor del eje y. 

En la Fig. E2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva K 
teóricos y recomendados para diseño (Fig. 2. 11 ), y las relaciones de esbeltez 
criticas, calculadas con los valores recomendados. 

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

Ref 2.2 Ref. 2.24 
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50 

La m' Sold. 2 Lam 1 Sold. 2 

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3 
2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3 
3 40.2 35.0 41.9 69.5 37.6 37.6 
4 132 o 115.9 171.6 137.6 124.0 163.6 

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

En las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del O. F. (ref. 2.2) 
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la 
ref. 2.24 se emplea una sola fórmula para todas las columnas, cualquiera que . 
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sea la forma de sus secciones transversales y el método que se haya seguido 
para fabricarlas. 

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

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de diseño en compresión axial de una 
columna de 6.00 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la fig. 
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para 
flexión alrededor del eje "y" y empotrados respecto al eje "x". El esfuerzo de 
fluencia del acero es F,. = 3500 kglcm2

. 

1

' h2 = 28.1 

y: 
j_ 1 

t = 0.95 ~----~ 

' 
h1 = 58.1' ---~---- ---X· 

d = 60 

o.95 T t:::=~===:J 

1.~95 o.g¿ r 
b = 30 

Acotaciones, en cm. 

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

a) Diseño con las Normas T,écnicas Complementarias del Reglamento 
del D.F. (ref. 2.2) 

Clasificación de la sección (Tabla 2.3.1, ref. 2.2) 

Placas horizontales: h2 /t = 28.1/0.95 = 29.6 < 2100/ .,JF: =35.5 

Placas verticales: h,/t = 58.1/0.95 = 61.2 > 35.5 
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Como no se sabe cómo es la soldadura utilizada para formar la sección, los 
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las 
dimensiones libres teóricas. 

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

Las características geométricas de la sección transversal total son: 
6 2 4 ... A,= 1 7.39 cm , 1, = 80,745 cm , 1, = 27,573 cm , rx = 22.0 cm, r, = 12.8 cm 

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

Como la sección transversal de la columna es en cajón, de paredes no muy 
delgadas, es casi seguro que su forma crítica de pandeo es por flexión, 
alrededor del eje centroidal y principal al que corresponde la mayor relación 
de esbeltez; sin embargo, con fines ilustrativos se estudia la posibilidad de 
que el pandeo sea por torsión (este caso no está incluido en la ref. 2.2). 

J = 4A,
2
t = 4(29.05x59.05jl(0.95) 63,460cm4 

S 2(29.05 + 59.05) 

La contribución de la resistencie al alabeo es despreciable en secciones en 
cajón. 

Ec. 2.5: p :r' El' = 80745:r' ~ X 1 o-J = 18,055ton 
m= (K,L} (0.5x600)-

Ec. 2.6: 
:r'EI, 27573:r'E _, P, 167.39x3500 

Pm = ( '\i = ( )' x 1 O = 1541 ton > = 
K,.L,.¡ 1 X 600 2 2 

X 1 o-J = 292.9 tOn 

Ec. 2.7: P =[:r'EC, +GJJ--1 "' . GJ = 63460xGxl67.39xlO-' 
'" (K,L} r,' (¡, + 1, )j A 80745 + 27573 

= 76908 ton 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. Como se esperaba, P,.., 

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

Relación de esbeltez crítica 

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

tomado los valores teóricos de los factores de longitud efectiva. 

(KL/ r ), = 0.5 x 600/22.0 = 14 

(KL/r),. = l.Ox600/12.8 =47 

Es crítica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabía desde que se 
determinó que la columna se pandea por flexión alrededor de ese eje. 

DETERMINACIÓN DE LA RESISTENCIA DE DISEÑO 

La sección transversal de la columna es tipo 4; en la determinación de su 
resistencia deben tenerse en cuenta Jos estados límite de inestabilidad por , 
flexión y por flexión y pandeo local. 

Obtención del factor de pandeo local Q. La sección está compuesta 
exclusivamente por elementos planos atiesados; por consiguiente, Q, =1.0 y 

Q = Q., que se calcula de acuerdo con el art. 2.8. 1. 1. 

Anchos efectivos 

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

. 27341( 544 ) 
Placas verticales. b, = .Jl 1- (b/t )J7 S b 

En la ref. 2.2 aparece esta misma ecuación, con Jos coeficientes ligeramente 
redondeados; en ella se indica que es aplicable a patines de secciones 
cuadradas o rectangulares huecas, pero, en realidad, Jo es a cualquier placa 
atiesada uniformemente comprimida. 

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en 
compresión axial, para revisar el estado límite de pandeo local y pandeo por 
flexión combinados, el esfuerzo f de la ecuación anterior se sustituye por el 
esfuerzo de fluencia F, del material. 
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b = 2734x0.95(1_· 544 )= 37.3cm < 58 _1 
' .J35oo 61.2-hsoo 

A,1 =A,- ¿(b-b,lt=167.3-2(58.1-37.3)x0.95=127.87cm' 

Q, = A,rf A, = 127.87/167.39 = 0.764, Q = Q, = 0.764 

(KL/r); = 6340/)QF, = 6340/J0.764x3500 = 122.6 

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

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

=0.764x167.39x3500 1- , x0.75x10-3 

[ 
47

2 
] 

2 X 122.6" 

= 311.0 ton 

La resistencia de diseño en compresión axial de la columna es R, =311. O ton. 

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

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

1r'E 1r'E , F,. 
F = --=9110Kglcm· > -
' (KL/r )~ 47' 2 

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

área de la sección transversal de la columna. 

F - Pm - 1541 x lO' = 9206 kg/cm' 
" - A - 167.39 

La diferencia proviene del redondeo de los resultados3
. 

F, = F, (1- F,j4F,)= 3500(1- 3500/4x 911 O)= 3164 Kg 1 cm' 

El área efectiva es la correspondiente a una compresión f = 3164 kglcm2
. 

3 En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuación Siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art. 
2.6.7.2. 
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Placas horizontales: -" = 1 ·~2 (!!.),{:f = 1.~ x 29.6p 
164 = 0.613 < 0.673. 

-vk r 1 E v4.0 E 
Las placas horizontales son completamente efectivas. 

PI . 1 - 1.052 p 164 2 o 67 acas verttca es: 1. = r;-;:: x 61.2 -- =l. 68 > . 3. 
-v4.0 E 

p = 1- 0.22/ ;. = 1-0.22/1.268 = 0.652 
). 1.268 

b, = pb = 0.652 x 58.1 = 37.87 cm 

A, = 167.39- 2(58.1- 37.87):>.95 = 128.95 cm' 

Este valor es muy parecido al que se obtuvo arriba. 
Las expresiones para calcular el ancho efectivo b, se estudian en el Capítulo 
3. 

P, = A,F, = 128.95x3164x!0-3 = 408.0 Ton 

R, = F,P, = 0.75 x 408.0 = 306.0 ton 

Se ha tomado F, =0. 75 para comparar los resultados con el obtenido con la 
ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia 1/J =0.85). 

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

2.7.1 Resistencia de Diseño 

Las columnas de sección transversal asimétrica o con un eje de simetría. como los 
ángulos y las secciones T. y las columnas con dos ejes de simetría, pero baja 
resistencia a torsión, como las secciones en cruz, pueden fallar por pandeo por 
torsión o flexotorsión (art. 2.5). 

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

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

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de 
pandeo por torsión o flexotorsión es rp,P,. donde: 

! 
1/J, =factor de reducción de la resistencia = 0.85. 

P, = resistencia nominal en compresión = A,F" (2.40) 

A, = área total de la sección transversal. 

El esfuerzo crítico nominal F" se determina como sigue: 

a) Para ..1., JQ ~ 1.5. F" = Q(o.658º"; )F, 

b) Para ..t,JQ > 1.5, F =(0.877)F 
cr A:! y 

' 
En las expresiones anteriores, 

(2.41) 

(2.42) 

(2.43) 

Q es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos planos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24 ). y se 
calcula como se indica en el inciso 2.8.1 .1 cuando alguno, o algunos. de ellos, son 
tipo 4. 

El esfuerzo crítico de pandeo elástico por torsión o flexotorsión, F,, se determina 

con las ecuaciones: 

a) Secciones con dos ejes de simetría: Ec. 2.63. 
b) Secciones con un eje de simetría (se ha supuesto que es el x): Ec. 2.60. 
e) Secciones asimétricas: el esfuerzo crítico de pandeo elástico por flexotorsión, 

F,, es igual a la menor de las raíces de la ecuación cúbica: 
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(F,- F,,XF,- F,JF,- F,J- F,'(F,- F,. t: J' -F,'(F,- F"coo J =O 

Esta es la ec. 2.4 escrita en términos de esfuerzos. 

79 

(2.44) 

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas 
ecuaciones. F y cr se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos. 
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2.8 DISEÑO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS4 

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una 
relación ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el 
diseño en la iniciación del pandeo local que se presenta, en general, bajo cargas 
menores que la critica de la columna y la de colapso de las placas, por lo que para 
obtener diseños económicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al 
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interacción del pandeo local de las 
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reducción de la resistencia de la 
barra comprimida. 

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 2.12 y 
2.27, para pandeo elástico e inelástico, respectivamente. 

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo crítico de conjunto tiende hacia e>, cuando 

disminuye la relación de esbeltez, y para Ur =O, e>" es igual a e>, .. Sin embargo, el 

pandeo local hace que las columnas muy cortas, compuestas por placas delgadas, 
fallen bajo esfuerzos medios menores que e>,; su esfuerzo medio crítico, para una 

relación de esbeltez muy pequeña, puede expresarse como Qe>,, donde Q es un 

coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo 
local; depende del esfuerzo de fluencia del material, de las relaciones bit de las 
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo. 

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelástico se 
representa con una curva de transición.parabólica que se inicia en e>, = Qe>,, para 

Ur =O, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad 
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en: 

(Qe>,)' (L)' 
acr =Qa\'- , -4Tr-E r 

(2.45) 

El esfuerzo de fluencia e>, se ha sustituido por Qe>, .. 

Haciendo e>, igual a Qe>,./2 y despejando la relación de esbeltez, se obtiene la 

abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo elástico: 

L = (!:..) = PTr' E "' 6340 (2.46) 
r r , Qe>,. ~Qe>, 

4 
Algunos aspectos de este articulo requiren información contenida en el Capitulo 3, en el q:Je se trata 

el diseño de placas esbeltas comprimidas basado en la resistencia posterior a la iniciación del 
pandeo. 
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que 
se pandean en el intervalo elástico bajo esfuerzos suficientemente pequeños para 
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lámina 
delgada. 

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

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elástico, el esfuerzo crítico se 
calcula con la ec. 2.30; en el intervalo inelástico, la ec. 2.47 sustituye a la 2.31. Por 
consiguiente, la resistencia de diseño que corresponde al estado límite de flexión y 
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones: 

Si KL/r?. (KL/r)',, R = 20
•
120

•
000 A F (2.30) 

' (KLjr)' ' ' 

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

(KL/r); = 6340/ ~QF, ;· F, = 0.75. 

El área A,, y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la sección 

transversal completa de la columna; (KL/r ); es la relación de esbeltez que separa el 
pandeo elástico del inelástico (ec. 2.46). 

2.8.1.1 Cálculo del coeficiente Q 

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

(a) Todas las placas son atiesadas 

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

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

P ""'-' =A a,. 

,, 
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(a) (b) (e) 

(d) 

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes 
delgadas 

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local 
ba¡o esfuerzos menores ~ue el de fluencia; introduciendo el factor Q, su resistencia 
maxtma se expresa como : 

p = QAo-ma.t y 
(2.48) 

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

(2.49) 

donde A,1 es la suma de las áreas efectivas de todas las placas que componen la 

sección. 

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

QAo-,. = A,1 o-,. :. Q = Q. = ; (2.50) 

Q. depende de las características geométricas de la sección de paredes delgadas, 

por lo que recibe el nombre de factor de forma. 

5 La ecuación 2.48 es válida para cualquier columna corta de paredes delgadas, independientemente 
de que los elementós planos que la forman estén atiesados o no~ lo que varia de un caso a otro es la 
manera como se calcula el factor Q. 
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(b) Ninguna placa es atiesada 

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

pmáx =(JerA 

donde a" es el esfuerzo de pandeo del elemento de relación ancho/grueso más 
elevada. 

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

·Q=Q=a" .. ' (2.51) 
(Jy 

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

(e) Unas placas están atiesadas y otras no 

La capacidad máxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente 
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no 
atiesada más débil, bajo un esfuerzo a,. En ese instante, el área efectiva A,1 es la 

suma de las áreas totales de todos los elementos no atiesados, más las áreas 
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la 
placa no atiesada más débil, es decir, con a,. 

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

Dividiendo sus dos miembros entre el área total A, y multiplicando y dividiendo el 
segundo por a_,., la ecuación anterior toma la forma: 

pmax = A,¡ a a,. = A,r a a a 
cr y 

A A a_.. A ay 

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

Pmin = Q.Q,Aa,. = QAa,. 

donde 
Q = Q,Q, (2.52) 

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

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q 
se obtiene dividiendo el área efectiva de diseño, determinada con los anchos 

., 
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efectivos de diseño de esos elementos, entre el área de la sección 
transversal. El área efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia 
u . Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capítulo 3. Q se 

y 

designa, en este caso, Q,. 

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no 
atiesados, Q se calcula dividiendo el esfuerzo crítico en compresión, u", del 

elemento más débil de la sección transversal (el que tiene la relación 
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia u,.. Los cálculos se 

hacen de acuerdo con el Capítulo 3. Al coeficiente Q se le llama Q,. (En el 

art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el diseño de ángulos aislados 

comprimidos). 

3. En miembros que contienen algunos elementos planos atiesados y otros no 
atiesados, el coeficiente Q es el producto de un factor de esfuerzo, Q,, 
calculado como se indica en 2, multiplicado por un factor de área, Q,, 

obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de u,., el esfuerzo con el que se 

determinó Q, e incluyendo en el área efectiva el área total de todos los 

elementos no atiesados. 

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24) 

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

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

(a) Para A, .JQ:; 1.5: F = Q(ü.658°'; F a y (2.53) 

(b) Para A, .JQ > 1.5: F = ( 0.877)F (2.54) 
cr A,~ 1 

e 

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

Para determinar la resistencia de diseño se utilizan el área total de la sección 
transversal de la columna y las propiedades geométricas correspondientes a ella. 
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para diseñar 
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexión; sin embargo, 
cuando el estado limite es el de pandeo por torsión o por flexotorsión (columnas con 
dos ejes de simetría de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningún eje 
de simetría) es preferible emplear las especificaciones del AISI que se reproducen, 
en sus aspectos principales, en el artículo siguiente. También es aplicable el 
método del art. 2.7. 

2.8.3 Especificaciones AISI (ref. 2.39) 

Aunque el método basado en el factor Q se ha utilizado con éxito para diseñar 
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han 
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento más preciso (ref. 2.34). 
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el 
empleo de Q puede proporcionar resultados inseguros para miembros formé:ldos por 
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relación de esbeltez de la 
columna está cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones 1 con 
patines no atiesados, eri columnas de relación de esbeltez pequeña. Esto ha hecho 
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del Al SI. 

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

1. Se determina el esfuerzo crítico de conjunto de la columna, con las 
dimensiones de su sección transversal completa. 

2. Se calcula el área neta efectiva de la sección, utilizando el esfuerzo obtenido 
en 1. 

3. Se determina la resistencia de diseño multiplicando el esfuerzo del paso 1 por 
el área neta calculada en 2. 

Cuando el diseño se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino análogo. 

2.8.3.1 Diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.39) 

A continuación se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del 
diseño de columnas de lámina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo 
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las 
acciones es una fuerza de compresión axial que pasa por el centroide de la sección 
efectiva, determinada con el esfuerzo F" que se define más adelante. 

La resistencia de diseño en compresión axial, r/J,P", se calcula como sigue: 

r/J, = 0.85 

P =A F 
" ' " 

(2.55) 

-··. 



86 M1embros en compresión (la columna aislada) 

donde: 
(>, =factor de disminución de la resistencia. 

A, = área efectiva correspondiente al esfuerzo F,. 

F, es igual a6
: 

Si A.c ~ 1.5, F, = (o.6s8'; )Fy (2.56) 

Si A.c > 1.5. F = [ 0.877 ]F (2.57) 
n ,t2 y 

e 

Ac = if. (2.58) 

F, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo elástico por flexión, torsión o 
flexotorsión, determinados como se indica más-adelante. 

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsión o flexotorsión 

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

ff'E 
F, = (KL/r )' (2.59) 

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

Columnas de sección transversal con dos o un eje de simetría, sujetas a 
pandeo por torsión o flexotorsión 

En este caso, F, es igual al menor de los valores dados por las ecs. 2.59 y 2.60. 

(2.60) 

Alternativamente, puede obtenerse una estimación conservadora de F, con la 
ecuación: 

F, (2.61) 

6 En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AISI adoptó las fórmulas del AISC (ref. 2.24) para 
calcular los esfuerzos críticos de pandeo de columnas. 
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En las ecuaciones anteriores: 

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

1 +1 
torsión, elevado al cuadrado = r,' + r,' + xg = ' ' + x; 

A 
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x 0 = distancia entre los centros de gravedad y de torsión, medida a lo largo 

del eje principal x. 

H = 1- (x0 /r0 )' 

:r'!.E 
(J' = -,------"""" 

" (K L /r )' .r .r r 

(2.62) 

CJ', = _1_, (GJ + ("' EC)~ J 
Ar- K L -

o ' ' 

(2.63) 

En secciones con un solo eje de simetría, en las ecuaciones anteriores se ha 
supuesto que es el x. 

Todas las propiedades anteriores corresponden a la sección transversal completa de 
la columna. 

Si la sección tiene dos ejes de simetría el pandeo es por flexión alrededor de alguno 
de los ejes centroidales y principales, o por torsión. En ese caso, x0 =0, H =1, y la 

ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporciona el esfuerzo crítico de pandeo por 
torsión. 

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del artículo 2.5, escritas en 
términos de esfuerzos críticos, en lugar de cargas críticas. 

En el inciso 3.1 0.1.2.3 del Capítulo 3, se indica cómo calcular las áreas netas 
efectivas. 
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2.9 ÁNGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS 

En las refs. 2.35 y 2.367 se dan recomendaciones para el diseño de ángulos aislados 
en compresión. Aquí se reproducen las de la segunda referencia. 

La resistencia de diseño es rp,P,, donde: 

tP, = 0.90 

P, = A,F" 

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

F" = Q(0.658Q.: )F, 

b) Para J..,JQ > 1.5: 

F = [0.877]F 
cr A.? y 

' 
J.. = KL {F; , nrVE" 

(2.64) 

(2.65) 

Fr es el esfuerzo de fluencia mínimo especificado del acero, y Q al factor de 

reducción por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes: 

Si !:::;0.446 fK: Q=!.O 
l V F, 

Si 0.446 [f <!::>0.910 Cf: VF, l VF, 
Si !: > 0.910 (K: 

l V F, 

bff, Q=l.340-0.761- -· 
t E 

Q= 0.534E 

F,. (b/t )' 

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

(2.66) 

(2.67) 

(2.68) 

Con las expresiones anteriores para el cálculo del esfuerzo crítico de compresión se 
revisan los tres estados límite que pueden regir el diseño de ángulos comprimidos: 
pandeo por flexión general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo 
general por flexotorsión. 

El factor Q tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de las expresiones para 
calcularlo (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capítulo 3. Aquí se han escrito en 
forma adimensional. 

7 En el art. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para diseño de ángulos aislados. 
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En ángulos de alas esbeltas, el estado límite de pandeo por flexotorsión se aproxima 
con el factor de reducción Q, y aunque en columnas relativamente cortas de sección 
no esbelta, en las que Q=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado 
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no 
se incluye en las recomendaciones para diseño de ángulos sencillos. 

El criterio para diseñar ángulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el 
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para 
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 2.64 y 2.65 son la 2.41 y 2.42, y 
también son iguales las expresiones para calcular el factor Q. 

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de diseño en compresión del ángulo de 10.2 x 
0.95 cm (4" x 3/8"), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m 
y 2 m. Suponga que las fuerzas están aplicadas en los centros de gravedad 
de las secciones extremas. El acero es A36 ( F,. = 2530 kg/cm2

). La barra 

está articulada en los dos extremos. 

y 

10.16 

1· 2.89 ' ., 

' 
' 

' 

G 

10.16 

X 

A= 18.45 cm 2 

1 x = 288.5 cm4 

ly= 74.5 cm4 

rx = 3.95 cm 

ry = 2.01 cm 

J = 5.87 cm 4 

Ca= 43.5 cm 6 

Xo= 3.42 cm 

l_ 
0.95 

T 

Acotaciones en cm. 

Fig. E2.6-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.6. 

Clasificación de la sección 

b/t=l0.16/0.95=10.7 < 640/JF: =12.7 

La sección es tipo 3; no hay problemas de pandeo local. 
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a! L,- Ly- Lz- 4.00 m 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), el esfuerzo crítico de 
pandeo elástico, F,, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo por 
flexión alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsión. 

r0 = ~x~ + r} + r/ = ·h.422 + 3.95 2 + 2.01 2 = 5.60 cm 

H = 1-(~)
2 

= 1- (
3

·
42

)
2 

= 0.627 
r0 5.60 

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

;r 2 E ;r' E 2 
cr .. = ( )2 = - 2 = 1973 kg/cm 

KL/r. 101 
Ec. 2.62: 

;r'E 
cr ey = ( \í = 508 kg/cm2 

KLjrY¡ 

Ec. 2.63: cr = -
1-[GJ + ;r' EC.] = 

1 
[784200 x 5.87 + 

43
·5;r

2 

E] 1 ArrJ (K,LrJ 18.45 x 5.602 (1 x 400 f 
= 7965 kg/cm 2 

La contribucif?n de la resistencia a la torsión por alabeo es muy pequeña; si no 
se tuviese en cuenta, se obtendría cr, = 7956 kg/cm2

• 

Ec. 2.60: 

cr, = 2~[(a., +a,)-~(aa +a,)' -4Ha .. a, J 
= l [(1973+7965)-~(1973+7965) 2 -4x0.627x1973x7965] 

2 X 0.627 
= 1782 kg/cm' 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. 

Ref. 2.24: 

A.,= KL /F, = l.Ox400 ~2530 = 2.231 > t.S 
m-, ~ E 2.0l;r E 

(
0.877) (0.877\ 2 Fa = -,- F,. = 2 )2530 = 446 kg/cm 

A., 2.231 
Ec. 2.34 

Resistencia de diseño = t/I,AF" = 0.85 X 18.45 X 446 X 1 o-3 = 6.99 ton 
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Ref. 2.2: 

(KL/rt =6340/.JF: =126 < KLjr,. =199 

Resistencia de diseño (ec. 2.30): 

_ 20,120,000 AF _ 20,120,000 
18 45 

O 
85 10

_, _
7 97 

7' 

R,- {KLjrJ ,- 199' x . x. x -. ,on 

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

;r2 E ., 
u = -, = 7737 kg/cm· 

" 51 
1r

2E 
u . = --, = 2012 kg/cm 2 

" 1 oo· 

u = 
1 

(784200 x 5.87 + 1r' Ex 
43

·
5

) = 7994 kg/cm' 
' !8.45 X 5.602 2002 

u = 
1 [(7737+7994)-~(7737+7994)2 -4x0.627x7737x7994] 

< 2 X 0.627 , 
= 4881 kg/cm' 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. 

91 

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

multiplica por cuatro, y u, por 2. 7; el incremento en resistencia al pandeo por 

flexotorsión es menor que al pandeo por flexión. 

Ref. 2.24: 

A. = 
100 fF: = 1.121 < 1.5 

, 7f ~E 

F" = (o.658;.: }F, = (0.6581. 121
' p530 = 1495 kg/cm' 

1/J,AF" = 0.85x 18.45x 1495x 10"3 = 23.45 ton 

Ref. 2.2: 
KLjr, =lOO < (KL/rt =126 

.. R = AF [¡ (KL/r)' ]F 
' ,. 2(KLjr )~ R 

= 18.45 x 2530[1 
1002 

2 Jo.85 x w-3 = 27.18 ton 
2 X J26 

Ec. 2.33 

Ec. 2.31 
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El pandeo por flexotorsión puede ser crítico en columnas de ángulo muy 
cortas, pero aún en esos casos no es significativo el error que se comete al 
ignorarlo. Por esta razón, en /as especificaciones de diseño de ángulos en 
compresión, que no sean de paredes delgadas, no se considera 
explícitamente ese efecto (ref. 2.36). 

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

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

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

Ref. 2.39: 

., f-1 = 0.27 

X 

6.87 ·1 

7.R2 

A= 3.92cm2 
1 =3730cm4 
1~ = 8.78 cm4 
rx=308cm 
ry = 1.50 cm 
J= O 093 cm4 

Ca= O 
X0 = ~2.443 cm 
j = 2.07 

AcotaCiones en cm 

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

Determinación de F, 

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

r0 = ~x; + r,' + r,: = .J2.443' + 3.082 + 1.502 = 4.21 cm 

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

KL/r, =200/3.08=65; KLjr, =100/1.5=133 



Miembros en compresión Oa columna aislada) 93 

n'E n2E 2 o-..,= ( )' =-2 =4763kg/cm KL/r, - 65 
Ec. 2.62 

n'E n'E 2 
O" n = ( r = -, = 1138 kg/cm · KLjr,. 133 

o- = GJ = 0·093E = 1 OSO Kg 1 cm' 
' Ar0

2 2.6x3.92x4.21 2 
Ec. 2.63 

La ec. 2.63 se simplifica porque c. =O. 

o-,= 2~[(o-., +o-,)-)(cr., +o-,)' -4Ho-.,o-, J 
= 1 [(4 763 + 1 050)- ~r( 4-7-63_+_1_0-50-:-):-' --4 x-0-.6-6_3_x_4 7_6_3_x -1 0-5-0 J 

2 X 0.663 
= 967 kg/cm' Ec. 2.60 

Puesto que o-, (ec. 2.60) es menor que o-.,., la forma crítica de pandeo es por 

flexotorsión, y F, =967 kglcm2
. 

J..= {F; =P515 =1.907>1.5 
e vF. 967 

:. F = (
0

·
877 )F. = ( 

0
·
877 

)3515 = 848 kg/cm 2 

" A.; ) 1.9072 Ec. 2.57 

Area efectiva. Es la que corresponde a F. =848 kglcd. 

A = 1.052 (!!.) {f = 1.052 ( 6.87 )l48 = 0_832 > 0_673 ,· b pb 
Jk r VE .Jo.43 0.21 E :. ' = 

p = (1 - 0.22/ J..)/ A = (1- 0.22/0.832 )/0.832 = 0.884 

Ancho efectivo de cada ala: b, = 0.884 x 6.87 = 6.07 cm. 

Área efectiva: 
A,= A,- ¿(b-b) = 3.92- 2(6.87- 6.07}o.27 = 3.49 cm2 

Resistencia nominal. 

P,l = A,F. = 3.49 X 848 X 1 0"3 = 2.96 ton Ec. 2,_56 

Resistencia de diseño: ,P,P, = 0.85 x 2.96 = 2.52 ton. 
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Ref. 2.36: 

!!._ = 6.87 = 25.4 
t 0.27 

> 0.910 {K= 21.9 
VFY 

Q se determina con la ec. 2.68: 

0.534E 0.534E 

Q= FY(b/t)' 3515x25.4 2 
0.480 

A. = KL {F; = 200 p515 = 1.762 
' nr VE 1.50:r E 

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

A.,.JQ = 1.221 < 1.5 

:. F" = Q(0.658Q'~ )Fy = 0.480(0.658(o•so•l.762')~515 
= 904 kg/cm' 

Resistencia de diseño: ¡p,A,F" = 0.90 x 3.92 x 904 x 10-' = 3.19 ton. 

Ec. 2.64 

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.1912.52=1.27). 

EJEMPLO 2.8 Calcular la resistencia de diseño de la columna de la Fig. E2.8.1 8
. El 

acero tiene un límite de fluencia Fy = 3515 kg/cm2
. La columna puede 

considerarse articulada en los dos extremos, para flexión alrededor de los 
ejes x, y, y para torsión. 

p 
0.3901 o 152 

..J.. =:==;-r:c=C?. 
-.------ R • 0238T 

1 

19 541 
' 

1 ! 
-~ 

" o 390 1 1 0.39.9..¡ r=] 
1 10.161 

20.32 

1 
i 
1 

____¡___ 

150 

Acotaczones en cm 

A=912an2 

lx'" 510.1 cm4 

ly=26.68cm4 

rx=748cm 

ry = 1.709 cm 
Ca= 2589cm6 

J:007tan4 

Fig. E2.8-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.8. 

8 En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresión; se 
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del diseño de columnas de paredes delgadas. 
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Clasificación de la sección (tabla 2. 3. 1. re f. 2. 2) 

Patines: b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 830/ JF: = 14.0 

Alma: h)t = 19.54/0.152 = 128.55 > 2100j .[F: = 35.42 

95 

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

a) Especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.39) 

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

K,L,. = !xl50 
87.8 

r,. l. 709 

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetría, . 
el esfuerzo crítico de pandeo elástico es el menor de los valores dados por las 
ecs. 2.59, con KL/r = K,.Lr/r,., y 2.63. ' 

Pandeo por flexión: 
n' E n' E , 

F = ( )' =- = 2611 kg/cm 
" KLjr,. ' 87.82 

Ec. 2.59 

Pandeo por torsión: 

F = [GJ + ;r
2 

EC, ] 1 
" (K,Lj 1, +Ir 

= [748000x 0.071 + 
2589

"
2 E] 1 

(lx 150f 510.1 + 26.68 

= 4418 kg/cm2 Ec. 2.63 

El pandeo por torsión no es crítico. 

F, =F., = 2611 kg/cm2 

A = [F; =P515 =1.160 < 1.5 
e vF: 2611 

:. F, = (0.658'; f, = (0.6581161 ps15 = 2001 kglcm' Ec. 2.56 

Anchos efectivos 

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

.~.. = 1.o52 (!!.) rJ = 1.052 ( 19.54 )pool = 2_118 Jk 1 VE .J4.0 0.152 E 

Se toma k = 4. O, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por 
F. = 2001 kglcm2

. 

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

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

b, = 0.423 x 19.54 = 8.27 cm 

Patines 

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

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

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

b, = 0.553 x 4.69 = 2.60 cm 

Área efectiva 

A,= A,- ¿(b-b) 
= 9.12- [2(19.54- 8.27)+ 4(4.69- 2.60 )}1.152 

= 9.12-4.42 = 4.70 cm 2 

Resistencia nominal: 

pnl = A,F. = 4.70 X 2001 X 1 o-J = 9.40 ton 

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexión de la columna. 

Resistencia de diseño: 
1/JcPn = 0.85 x 9.40 = 7.99 ton 

Ec. 2.55 

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

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

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

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

b/t=4.69f0.152=30.86 > 1470/.JF. =24.79 

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

Q. . El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el 

esfuerzo crítico de pandeo local de los patines, F" = Q,F,. = 0.418x3515 = 

1470 kglcm2
. 

b =2730x0.152(1 480 )= 9.7?cm 
' .JI470 128.55.JI470 

A, = 9.12- 2(19.54- 9.77)¡.152 = 6.15 cm' º· = 6.15/9.12 = 0.674 

Q=Q,Q. =0.418x0.674=0.282 

(KL/r); = 6340NQF> = 6340/Jr-o.-28-2x-3-51--,.5 = 201.4 

(KL/r), = 87.8 < 201.4 

:. R, = QA,F,(I ((KL/r )):, )F• 
2 KL/r, 

= 0.282x 9.12x 3515( 1 

= 6136 kg"' 6.14 ton 

87.8' )o.75 
2x 201.4 2 

Ec. 2.47 

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC 
(6.1417.99=0. 769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el 
método de la ref. 2.2 arrojaría un valor sólo 13 por ciento menor que el de la 
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87). 
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6. DISEÑO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS 

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL. 

La función de las placas basP. es similar a !a de las za;:>atas y se p:tede ;lustrar en !¿ f..~ura 
siguiente, en la que : 

1 
p 

l 

11 

"'1Tiffi' T ~ cul· • ; ' 1 

1 1 1 

P.!B , T ¡ 1 

i j i 1 : 

' ' 1 ' i . 
! 

Ía 

p 

Ap 

o 

A e 

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

Az= A>:ea de la zapata 

P= Carya axial aplicada 

fa= Esfuerzo en la columna 

fe= Esfuerzo en el dado 

ft =Esfuerzo en el terreno 

!ifi't¡;¡·¡, 
1 1 ' 1 ' 1 ' 1 

+ p 
1 Ít=--

-l' Az 

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 mferior). por 
lo que se requiere de una amplu1ción en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el 
material de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del 
A.LS.C. recomiendan que no se excedan los valores siguientes: 

sobre el area total de un apoyo de concreto 

sobre menos del area total de un apoyo_. de 
concreto. 



En las ecuaciones anteriores : 

fe'= Resistencia a la compresión del concreto . 

. \ 1 = Area de contacm de la piaca .:on 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 quP. de ésta forma se reducirá la zona de contacto de la placa y los esfuerzos 
de apíastamiento podnan rebasar a los permisibles del concreto, en general se acostumbra d.llahzar el 
efecto de una longitud unitaria (1 cm) de placa, con lo que la sección transversal que resiste la flexión 
st:ria t:~ IJ? . .;c l CEJ.I y d~ ¡Jer.:J~c "t", .;ierr~u s~ m0~ulo d..! se~~¡..).-,: 

1 
r 

t ! 

1 
" 

lcm 
/ 

M ... , f 
'\ 

\ 

. ' 

i,.L U 

M fb = -= 0.75Fv S . 

Sustituyendo S, tenemos: 
M 

M 1 6M 
s-=-;;:=-¡r 

6 
6M 
-2- =o 75Fj. .. 

/ 

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



EJEMPLO 6.1 : 

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

¡; =200 kg/ cm2 

Determinación de la carga máx!IDa que soporta la_columna · 

lp Pmax=Fa·A 

_1_ ~_w Propiedades de un ángulo : 

/1 2LI-152xl0 A= 28.13 cm2, Ix = 640.6 cm4 
1 

¿: 
x=y=4.16 

! 
!3 rnts. 
1 ix = 2[ó40.6 + 28.13(3.44 )21 = í 947 

4 

l 

l 
cm 

1 
A,= 2 x n.13 = 56.26 cm2 

T 
dmdm Hffi cm rx = ~v = = 5.88 

KL = I.Ox300 =Sl 
r 5.88 

Fa= 1284 kg/cm2 

Pmax = 1284 x 56.26 = 72238 kg "' 72.3 Ton 

.. Se diseñará la placa base para r~sistir una carg1 axial de 72.3 Ton: con una resistenc,·a máxima del 
concreto de : 

Fp = 0.35(200) = 70 kg/cm2 

A · = 
72300 

= 1033 cm2 
mm 70 

b = JJ033 = 32 cm "' 35 cm 
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Con ésta dimensión la placa tendría el arreglo siguiente : 

5UJ 

T 
250 

4 agros 0 = 14.3 mm 
¡Para anclas 0 = 12 7 mm 

,.-------+-----, 
4 

+ ID\ + 

1¡'_ 350x350x31.8 rruñ 

50 t l ___ +~---' 
250 )O 
350 +---:..:...:._------,!' 

99cm 

El espesor se encontrarla por medio del momento flexionante de la zona en voladizo que quedaría en la 
placa, que será el siguiente : 

f = 72300 = 59 k 1 2 ( fu d 1 . 1 ) 1 , - - g cm es erzo e ap astarruento en e concreto . 
p 35 X 35 

MF = 
59<9·9)

2 
= 2891 kg·cm 

2 

1 = ¡6x 2891 = 3:02 cm 
v 1900 

con t = 31.8 mm (1 1/4 )" ) 30 mm bien. 

Quedando una placa de 350 x 350 x 31.8 mm; en éste caso se colocarán 4 anclas o= 12.7 mm 
(anclas mínimas), con el arreglo mostrado, que intenta quitarle rigidez a la base para tener el 
comportanuento de articulación, (liberar los m0mentos), en la base de la columna, de acuerdo al tipo de 
apoyo considerado inicialmente 
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EJEMPLO 6.2 : 

Resolver el problema 6.1 pero con una columna IR - 305 x 59.8. Proptedades de la sección 
(obtenidas del manual) : 

A= 76.1 cm2 d=303 mm ~r=203 mm ry= 4.9 cm 

61 Fa = 1218 

Pmax=12lisx76.1=9269U kg"' 92.1 fun 

r¡, = o.35t200¡ ="!O 

92700 ~ 
Amin - · ·:¡o··· ~ 13 . .5 

h = .Jt325 = 36.4 

' \,: .'~1-

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 antenor es sólo 
indicativo; y nos sirve para proponer las dimensiones tentativas, usando en éste caso una sección de 
45úx300mm. 

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

¡, = 92700 
= 69 kg/ cm2 ( 70 kg/ cm2 

p 1350 

Quedando la placa base de la fonna siguiente : En este caso, al tratar de encontrar el espesor de 

"' m. 

0.95d 

m 

4 

xn 

' 
' 1 

1 

1 

"' 
1' 0.8b 

300 

.; 

¡· n .. 
' ,¡ 

450 

"' 

· la placa se tendría el problema de la longitud 
que deberá tomarse para el cálculo del momento 
flexionante, debido a que se trata de una sección 
abierta: para estos casos, el A.I.S.C. permite 
sustituir a la sección originaL por una 
equivalente, con dimensiones de 0.95d por 0.8b, 
la cual ha sido identificada con la zona 
sombreada en la figura, de esta manera el 
volado critico seria : 
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8.1 cm 

450-(0.95x303) 
m= =81 mm=8.1cm ~Rige 

2 
n=JOO-(O.SxZOJ)=69 mm= 6.9 cm 

1 ... 

MF = 69tS.IP = 2264 kg· cm 
2 

t = /
6 

x 
2264 

= 2. 67 cm 
~ 1900 

con t = 28.6 mm (1 1(8") ) 26.7 mm 

Quedando el arreglo mostrado a continuación : 

V o/ 

40~ 

1 ! 4 A GROS. 0 = 14.3 nun 

PARA ANCLAS 0 = 12.7 mm 

450 
370 

d 
I/ é 40/[ 

/o /' 

1~0,/ 220 
/o " 

0/ 300 
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION. 

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

1) 

2) 

p 

i M 
,--~·:.._¡ 

\e P 

;;¡ 

~---'-= 

nllTfl!Tr. 
LLUl~JliJ 

a) 
p ., M 
-_o­
A . S 

p_ 

1 

l 
!!fl~flfl!~ 

b) 

1 1 

p 

A 
M 
S 

_J._ p 
I­
tA [¡¡,. 

e) J'..<l:!_ 
A 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 r.arga colocada a una excentricidad e=M/P. El caso 
en donde los esfuerzos se igualan (inciso b), es de particular importancia y se analizará con los 
sig¡¡ientes pasos : 

p M 
-=- como M=P·e 
A S 

y 

D 
e=-

6 

A=BD 

M 
recuerde que e = -

p 

CoP éste valor de la excentricidad, se puede inferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se 
tendria bajo la placa, siendo como el inciso a) si e< D/6, como b) si e= D/6 y como 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 stguiente. si el concreto de su dado será de 

¡;= 250 kg/cm'. 

D 

. :iO ,. 
;r--- '' 

a 

P=50Ton. 

M=3.5 T. m 

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

sección de placa minim:1 : 

D = 258 + 100 = 358"' 360 

B = 146 + 100 = 246"' 250 

e = 150 T. cm = 7 cm ) 
50 Ton 

mm 

mm 

0 
= 6 cm 

6 

El diagrama de esfuerzos es del ttpo e) mostrado en la página anterior, suponiendo que la 
resultante de los esfuerzos de compresión comcide con la carga axial aplicada con la excentricidad 
calculada, se tendria el diagrama de cuerpo libre siguiente : 

50000 kg 

En donde: D = 
36 = 18 cm 

2 2 

y 

D 
--e=l8-7=11 cm =y/3 
2 

Por equilibrio : R = 1 f<y) 1 B = P 

/ 

R 

'" y/3 V 
/1 '1 

y= 33 cm 
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[
33{e [25 = 5oooo kg !p = 121.2 kg/cm2 

) 88 kg/cm2 
:. No pasa. 

Donde: 

Fp = 0.35/J = 0.35 x 250 = 87.5 kg/cm2 
"' 88 kg/cm2 

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendría : 

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

y= 39 cm 

1

39/P 130 = 50000 kg !p = 85.5 kg/cm2 ( 88 kg/cm2 l>ien 

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

'~ 
'1u ~ ~. 

·"',,"' . 

m = 400 - (O. 95 x 258) = 77.5 
2 

r f,, = 85.5 kg/cm2•cm 

~: 

mm "' 7.8 cm 

300-(0.8xl46) . 
n- = 91.6 nun ~ 9 2 cm+-- nge 

2 

En éste caso como "n" se encuentra en la dirección perpendicular a la de aplicación del momento 
flexionante. será constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede observar en 
la figura anterior. 
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Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtención del momento flexionante. ,.a que el 
volado n = 9.2 cm es el mayor, pero su esfuerzo es menor; y por el contrario el volado m= 7.8 cm es el . 
menor pero con un esfuerzo mayor que el volado n; se hará el cálculo de ambos casos. 

Por lo tantc, el momento t:exiCnante p:!r~ el cálcula del ~spesor de la placa secá el qt:e rcsu'te 
mayor de los dos volados. 

Tenemos por relación de triángulos lo siguiente : 

!p 1 = _}p]:_ => 85.5 = fez 
Y y-m 39 31.2 

"' le = 85 5 kg!crn' 

" ' = 85.5 X 31.2 = 68_4 lp_ 39 kg/cm2 

J~· 

Se tendrán los siguientes diagramas : 

(l:: 9.2 7.8 
~: 

~;M¡ 

t68 41 - 2 -+ 85) Kg/cm 

117 ],. 

' r 68.4 

+ 
' Kg/cm-
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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 tnangular, quedando el 
momento flexionante co:no se :nuestra a 
continuación : 

2 
Mn= 68 .4x

7
·
8 

=2081 kg· cm. 
2 

E! e$pesor para éste volado es: 

~-

t= ¡6x2428 = 2 _77 cm 
V 19oo 

Placa de 31.7 mm (1 1/4"). 

kg · Cll!. 

kg · cm 

MF = 68.4 X 9.22 = 2895 
2 

kg · cm 

El espesor requeridn para éste volado es: 

t= 
6 X 2895 = 

3
_02 

1900 
cm. 

Placa requerida para éste volado es : 

31.7mm(! 1/4"). 

Con placa de 31.7 mm ( 1 114") se cumple: debido a que el concreto soporta los efectos de la 
flexión y la carga axial por completo, no se diseñan las anclas, pero es recomendable que su diámetro 
sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final : 

f _;f ))t 

300 2301 

o 
r.!l 400xJOOxJ1.7mm 

1 

4 AGROS 0 = 20 ó mm 

PARA ANCLAS 0= 19 mm 

1 
o 

}5 '~ 330 35 ,--,-. ------ ---·· X··-X 

400 

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

Detenninar la placa base necesaria para la colwnna siguiente, si el concreto de su dado será de 

1:= 250 kg/cm'. 

P = 35 Ton 

M =6.0 Ton. m 

sección IR-254x32.9 (brl46. d=25R) 

e= M= 600 = 17.1.1 
p 3:5 

<:m 

froponiendo una secciÓn para la placa de 40 x 3ú cm como en ei caso antenor : 

D 40 -·· = -- = 6.7 cm ( 17.14 cm Diagrama inciso e). 
6 6 

2'. = 20-17.14 = 2.86 
3 

cm y= 3 x 2.86 = 8.58 cm 

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

Donde: 

R = fp(
8.58) X 30 = 35000 
2 

1 35000 X 2 1 , 1 , 
P = = 272 kg cm· ) 87.5 kg cm· 

30 X 8.58 

FP = 0.35J; = 0.35 x 250 = 87.5 kg/cm2 

Para poder incrementar la zona a compresión en la placa, será necesano colocar anclas que 
disminuyan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamaño de la 
placa,incrementaría también su espesor, y resultaria menos económica) analizando el diagrama de 
cuerpo libre siguiente: 
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Del equilibrio de fuerzas verticales : 

,4-16 1,!7.14v 

,, "~" "000 

~ i i 
1 

7 

R=35000+T 

R = (S7.5)y X 30 = 1312.5y 
- 2 

..)' 

T 187.5 kg/cm
2 

2y/3 

36 

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

Í: M" = (,; .:i 000 J( 3 3 L 4 j - +o -~¡ = O 

1159900 -1312.5yi36- f\ =o 

1159900-47250y+437.5y 2 =0 

y 2 -108y+2651.2=0 

108 ± J11664- 10604.8 
y= 

2 

y,= 70.3 cm 

y,= 37.7 cm ~ Rige 

Obsérvese que las anclas hacen que trabaje una proporción mayor de la placa,(sin anclas. sólo 
trabajaban 8.58 cm en lugar de 37.7 cm). 

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

T = 49431 - 35000 = 14481 kg 

como: . T / . ;, =-=1345 kg cm· 
A 

F, = 0.33F" (barras roscadas) 

ft = 0.33 x 4080 = 1345 kg/cm2 

A = 14481 = 10.8 cm' 
mm 1345 

colocando 3 anclas 
10.8 2 

A;=--= 3.6 cm 
3 

con anclas o= 22.2 mm (7/8") A= 3.87 cm2 > 3.6 · cm2 Bien 
Distancia minima al borde para anclas o= 22.2 mm (de acuerdo a la tabla 2.5): 
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dmin = 38 mm < 40 mm Bien 

Separación mínima entre anclas 3o = 3 x 22.2 = 66.7" 70 nun 

Separación con el ancho de 300 mm sep = 
300

- 2( 40) = 110 ) 70 Bien. 
2 

Se dejarán entonces 3 anclas o = 22.2 mm. 

Se cakuiará d espesor con el momento tkxionante m.1yor que se prese;ue en cualquiera d~ los dos 
volados. 

Por relación de triángulos : 

09 9 .. 78 . 

}p_J_ = jp_2 
37.7 29.9 

of 

¡f,1 = 87.5 kg/cm'. 

~ 

f 
_ 87.5 X 29.9 _ 

69 4 
k ¡---o 

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

7.8 

2 
MFI = 69 ·4<

7
·8) = 2111 kg · cm. 

2 

MF2 = 18 ·1<
7

·
8

)
2 

= 367 kg · cm ., 

2 
Kg/cm 

rll J 9.2 

1 1 ""~ 
1 ' 1 

\ !111 o l ¡694 
,. 

t = 6 x2937 = 3_05 
190C 

cm. 

MF = 2478 kg · cm Placa de Placa de 31.7 mm ( l 1/4"). 

Se colocará placa de 31.7 mm ( 1 lf.l") que cumple con lo anterior, por lo tanto la placa base 
será de 400 x 300 x 31.7 mm; la longitud del ancla se puede calcular con la expresión (extraída de·las 
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capítulo 3 inciso 3.1.1c.). 

asfv 
Ldb = O. 06 ¡j¡ <: O. 006dbfv (longitud de desarrollo bástca) 

(Ld lmin = 30 cm Ld = !.O(Ldb) (para anclas en concreto normal) 

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

L = 0.06 3·
87 

x 
2530 

37.2 cm 
db .J250 

Rige 

0.006 x 2.22 x 2530 = 33.7 cm 

L, = 37.2 x 2 = 74.4"' 75 cm (longitud mínima d~ anclaje) 

Para el gancho se tendría : 

LG = 12 x 2.22 = 26.64 "'27 cm (gancho mínimo) 

Diámetro de doblez= 6 db (si db,; 25.4 mm) 

Diámetro de doblez = 6 x 2.22 = 13.3 cm 

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

)! agros 0 = 23.8 mm 

rara anclas 0 = 22.2 mm 

r'L 400x300x31.7 mm DETALLE 

/Su 

1 

.l OE ANCLA TIPO 

1 ¡ 
:" 1 
~ 

160 160 ~o. ., 
400 'l. n'/)"'-

PLANTA DE LA PLACA BASE 
270 
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EJEMPLO 6.5: 

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

f~ = 250 kg/cm2 . 

ud d1agrama dt: cue1 po libre : 

4 16 26.7 

l,UJ 
36-y/3 

' 

5 17.5 . 26.7 

187.5 kglcm' 

,.-

30000 kg 

t 
"l';~,Q }]~ q)orn' 

' 
l
. y/3 .. 

, /r 

+'X--4:uOLC;-}l'L-/l__--:+ 

P = 30 Ton. 

M=8T.m 

Sección IR-254 x 32.9 
d=258mm) 

M 800 , 
e = - = - = 2fí 7 orn 

p 30 

(b -146mm· r , 

Proponiemio ur.a placa de 40 x 30 cm. 

R = (87 ·5lY X 30 = 1312.5y 
2 

"f.M0 = (30000 x 42.7) -1312.5y,36- fl-= O 

1281000-47250y+437.5y2 =O 

y2 -108y+2928=0 

108±~11664-11712 108±~ 
y= = 

2 2 

_ Sin solución en los reales. 

Cambiando a una placa de 45 x 35 cm. 

R = (87 ·5)y X 35 = 1531 3y 2 . 

L. M 0 = (30000 x ~4.2) --1531.3y( 40- )/3) ~O 

1326000-61252y+510.43y 2 =o 

l-120y + 2597.8 =o 

120 ± ~144CO -10391.2 
y= 

2 
y¡=91.7 cm Y2 = 28.3 cm 
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Con y= 28.·3 cm: 

R = 1531.3 X 28.3 = 43336 kg. 

T = 43331í- :or)()o = 13336 kg. 

F1 = 0.33 fu= 0.33 x 4080 = 1345 kg/cmi (tensión permisible en elementos roscados) 

13336 
As = -- = 9. 92 cm2 con 3 anclas. 

1345 

a. = ~~~ = 3.31 cm2 con o= 22.2 mm As= 3.87 cm2 > 3.31 cm2 Bten 
_, 

Se colocarán 3 anclas o = 22.2 mm 

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

Sep. mínima de anclas = 3o = 3 x 22.2 = 66.6 mm"' 70 mm 

350- 2(50) 
Sep. con el ancho de 350 mm = = 125 mm ) 70 mm bien. 

2 

Cálculo del espesor de la placa : 

m= 45.0-(0.95x25.8) =lO 3 cm 
2 . 

11 
= 35.0- (0.8 x 14.6) = 11 7 cm +-- Rige 

2 
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11 
i' 

r,, = 87 5 kg¡cm' 

~ !'--' ___ ____,l"'8 _____ c:."-_:_l0::_.3+1' 

28~3 

fpz = 
87

·
5 

x 18 = 55.6 kg/cm2 · cm. 
28.3 

M~= 55.6(10.3)
2 + 31.9(10.3)

2 

2 3 

MF = 4077 kg · cm. +-- Rige 

t = 
6 ~9~~

77 
= 3.59 cm. 

11.7 

M 
_55.6(11.7)2 

F-
2 

MF = 3805 kg · cm. 

Se requiere placa de 3 8.1 mm ( 1 112 "), pero por ser demasiado gruesa se reducirá usando 
atiesadores que impidan la flexión. 

t = !_ = 
38

·
1 

"'19.05 mm 
2 2 

y atiesado res (2 por lado) de : 

t' = ~ = 19.05 = 9.5 
2 2 

mm 
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96 258 

450 

96 

Y por la ley de los senos : 

/¡' 96 
= 

Sen f3 Sen y 

_¡e 
~ i 
J9Gxl. 5=144 

~50 mm 

~ 
96 

ConsideranJo a ~ 50° (resultado de ensa\·cs 
de placas). 

o, .. .,-1 _ _1_50 .... ~Gio 
f' 'O (96-13) . 

y= 180- (61 + '0) = 69° 

/¡' = 96 Sen f3 = 96 Sen 61° = 90 mm. 
Sen y Sen 69° 

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

35 cm 

Cálculo del eje centroidal : 

10.95 cm 
1.9cm 

= :¡: 

Y= (1.9x35)0.95+(7x0.95)2x5.4 = 134.995 = 
169 

(1.9x35)+(7x0.95)2 79.8 · 

Inercia centroidal de atiesado res lx = 0 · 95
(
7

)
3 

= 27 cm4 
12 

cm. 

Ad2 de atiesadores Ad2 =(7x0.95)(3.71)2 =91.5 cm4 (c/u) 
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3 
Inercia centroidal de placa base lx = 35

(1.
9

) = 20 cm4 

12 

,4d2 d~ la placa base 

Inercia total de la placa (en el sentido X) : 

I, = 56.4 + (2 x 118.5) = 293.4 cm4 

Dcst:u1~1;,:: l;¡ fibr.1 dondes;' d~~ean los esfucrz~s (c. la p!c.~a h::sc) : 

CX: 1.6~ l.:lH :; ~ 293 4 ~ 173.6 cm3 

X 1.69 

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

Mmax ~ 4077 x 35 = 142695 kg · cm 

Ji. - 142695 822 
b- 173.6 

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, ya que el esfuerzo permisible 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. seria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente· 
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125 

· sol. 

350 ' 

!125Í 
~ soí 

150 

' 
o 

{ 

o 
("' 

[1 

¡¡ o li 

i 
o 

6AGROS 0' =23.8nun 

1& anclas )2f =22nun 

-

ATIES PL 9.5 nun 

/o lí 

o 

,50.!'." ------"'35""0'--------,,f'-: 5-;f~ • 

450 

Planta 

!3 

B..EVICICN 

IEIU.E lE PLICA BASE 

A 11 E'.S PL 9.5mm 

6 ANCLAS 

0=222 

f 'ª 75 1 -
T n 

1 11 

1 

1 

750 11~~ 
TIPO 

no 
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CAPITULO 7 



7. CONEXIONES 

En los capítulos anteriores se ha estudiado la manera de diseñar a los distintos elementos de una 
estructura de manera aislada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su función, es 
necesario que sean unidos de manera adecuada Por otro lado, si un ~lemento es de dimensiones tan 
grandes que impidan su transporte en una sola pie~ 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 .uib usado> eu ia r<ctualidad, de hecho, muchas v<:ees se u.au de •~•m1era c.owbir.aJa. wn u.oa 
fabricación en taller por medio de soldadura y usando tomillo~ de alta resistencia en las conexiones de 
camp0. de é!'t~ manera ""' aprovechan las vent~jas de ambt's. ya que la sold~dura se reali7~ en t~ller, 
bajo condiciones controladas, lo cual proporcior.a soldaduras de buena calidad, a un costo económico. 
Los tornillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rápido en campo. 

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS. 

Las car1<:teristica~ principales de los tornillos y el diseño de conexiones a cortante si'llple se vió 
en el Capitulo 2(Diseño de miembros a tensión), por lo tanto, se tratará., aquí sélo las conexiones 
atornilladas sujetas a carga excéntrica 

7.t:a).~rnillos suJetoS sc>lli'a fuerza cortante. 

Cuando la excentricidad de la carga sólo genera fuerzas de cortante en los tomillos, sin variar su 
tensión inicial, se hace la hipótesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momenlo 
equivalente, acruando 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 critico, el cual se puede 
localizar fácilmente, por simple observación, la figura siguiente nos auxiliará a comprender el 
procedimiento anterior. 
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En la figura a) se muestra un arreglo de 8 tomillos que conectan a una placa que sirve como 
ménsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de 
tomillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados 
en el centroide del arreglo, como se observa en la figura b ). 

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tomillo, para la carga 

"P", en los efectos de un cortante directo, ~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 <uman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los más 
críticos en éste caso. Las componentes "VMX" y "VMY"· se puede:~ calcular con las expresiones: 

En donde: 

" _ A1x 
•Mx-~ 

L:lj 
y 

"y" y "x" son las coordenadas del tornillo más crítico. 

Mx 
VM =~ 

y L:r. 
1 

L:_1j2 sumatoría de las distancias de cada tornillo al centroide, elevadas al cnadrado, las cnales se pueden 
poner en función de sus coordenadas, quedando : 

',. 
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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 ei tomillo crinco por medio de la 
expresión: 

\' s~ selecciona el tumiilo que cubra 6sra 1esisu:.1cia, ya qu~ para el an<illsis :;ólo se rt:qui~'" 
proponer el arreglo de tomillos, y no su diámetro. En caso de que "P" se aplique con alguna inclinación, 
s0 -jesr01"!1p0nc en sw::. !Jroyeccione~ "V px" y "V p, ''. s'.1mánd0se 3. S'.! S <;Omp<.'nentes resfJf"CtiYas ~~m 
calcular la resultante descrita anteriormente. 

Paro ~1 c:ílrnlo nP. la l')l31:'1 se <lehe ~onskl.,-~r el rnomMto fleJ<iommte en el e_ie Z-7 lnrimern 
línea d~ tomillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6fy en el área tota! y 
0.5fu en el área neta, adicionalmente se deben cumplir los límites siguientes en sus dimensiones "a", 
"b" y "t". 

T--·-. 
40 ' 
~- {• 

1 

1 
1 

ES~. @ 80•400 

1 

4-c" 1 
ll:Q:__ ' ' ' 1 r· -· 14o·'-- · J v ' '1 

"K, 

b 

1 ¡a 

. . ~-'-- .... 

b o ·-~<a: <l. o 
p ' .2.1_00 
t - IFy 
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EJEMPLO 7.1. 

Calcular la placa y tomillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para la 
ménsula de la figura anterior, si P= 15 Ton. y e=30 cm, las separaciones de los tomillos se dan en la 
flgur:1 y son lo~ típicos para &ste tipo de conexiones, tomar b=35 cm. 

Elementos mecánicos aplicados en el centroide del arreglo de tomillos : 

p = 15000 kg. 

~í =P. e =15000 x 30 = 450000 kg.cm 

N =- !2 (n:imero de tontillos) 

Cortante directo por tomillo : 1' = 15000 = 1250 t<g. 
p 11 

Cálct•lo de : 

r.x¡ = 12(7)2 = 588 cm2 

I.yf = 41(20 )2 + (12 )2 + ( 4 )2 1 = 2240 cm2 

I.r? = 588 + 2240 = 2828 .:m2 

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

V, = My = 450('00 X 20 = 3182 kg 
hú r.?; 2828 

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

V, = Mx = 450000 X 7 = 1114 kg 
My I.? 2828 

1 

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

1250 kg. 

EFECTO UE!. CORTANTE 
DIRECTO 

+ 
3182 kg. 

C. 
t 

EFECTO DEL 
MOMENTO 

EFECTO COMBINADO 

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tomillo más critico, se calcularía 
como stgue: 
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R= ~(3182)2 +(l250+lll4)2 = 3964 kg 

.-.. -

Si quC{elllOS calcular el área que deberá tener el tomillo, para resistir ésta fuerza, deberemos 
dividirla entre el· esfuerzo permisible del material, en éste caso Fv= 1480 kg/cm2 (para tomillos A-325 
trabajando al apl&"1anllento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando : 

3964 cm2 
Areq = 

1480 
= 2.68 

. El tomillo de : 

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

Se colocaran U torrullos o = l Y. O mm en la conexión. 

-Cálculo del espesor de la placa : 

Momento en la sección crítica (primera linea de tomillos). 

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 : 

S= 
345000 

= 227 cm 3 (en el ~rea total) 
1520 

S= 345000 = 169 cm' 
2040 

th 3 

(en el área neta) 

Para el área total 
th3 

1=­
. 12 

S_ 1 _ J2 _ 2th3 
_ th' 

--;;-h- 12h -6 
2 

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

227x6 
t = = 0.59 cm 

(48) 2 

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

~=350=0.73 
a 480 

0.5 < 0.73 < 1.0 Bien. 
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. b 350 .. ,.... . ,2100 
- =- ': S~;fj)41. ~ No cumple 
t 6.3 ·:;:* · . -yFy 

. b . ~~<·;¡ : 350 
Hac1endo -·.:f4I:8· y b = 350 mm t = -- = 8.4 mm 

t .,,. ,_; ··'.· . 41.8 
·--.-

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8") 

Revisión de la sección neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamaño de los ·• · 
tornillos, quedando : 

e= 19.05 + 3.2 = 22.2 mm 

Y el área del agujero seria : 
.4,8, 0 = 2.22x0.95 = 2.1 cm2 

Y sus distancias al eje neutro serían : 

d¡ = 4 cm d2 = 12 cm d3 = 20 cm 

Calculando el módulo de sección del área neta : 

. ~~~·;+t' 

~~-

Momento de inercia de la sección total: 

1 = 0.9S(48)
3 

8755 cm4 
X 12 

Momento de inercia de los agujeros ( Ad2) 

lx:-) = 2,2.1(42 +122 +202 )1 = 2352 cm4 

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

lx = 8755-2352 = 6403 cm4 

··,¡~·. 48 
Distancia a ~ fibrii más alejadá ·C.., = T = 24 cm 

Módulo de sección del área neta S, ~ 6403 
= 267 cm 3 

) 169 cm 3 

24 

Módulo de sección del área total S.., = 
8755 = 365 cm3 ) 227 cm3 

24 

- .. 
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• 

• ll.-305x25 

S ES @ 

• 

• 
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 tornil!os. ocurren 
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3). 

Las especificaciones del A.I.S.C. en su sección J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de 
interacción, que cubren estos casos para los diotintos 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- 0.43F, -1.8fv S: 0.33F, 0.43F, -1.4/v S: 0.33Fu 
449 de más de 38 mm de 
diámetro. 

. . o 

Tornillos A~25·;~ 
~'"-¡ .. ~(3090)2 - 4.39 J/ ~(3090)2 - 2.15/} 

Tornillos A ;;~~f. ~(3800)2 - 3. 75J/ ~(3800)2 -1.82/} 

Tornillos A - 307 830 -1.8/v S: 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 permisible debe 
multiplicarse por el factor de reducción ( 1 - frA¡, 1 T¡,), en el que f1 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 tomillo. 
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DIAMElllO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490 
TORNni.O.lMMI. 

,-...,1~· - 5400 6800 
. 16" 8600 10900 

19 12700 15900 
22 17700 22200 
25 23100 2~000 

29 25400 36300 • 

11 

32 32201) 4731)1) 
35 38600 54900 
38 41'71)() 67100 

-· 
-

TABLA 7.2 

l 
• 
• 

-'! ., . ~ 

' = 
< ., 

·, 

.t..::."-
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EJEMPLO 7.2.. 
-t~~ .. ~~:.···. ' 

~Ja siguiente conexión usando tornillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al 
aplastamientctfti). a la fricción. 

C. áe 
gravedad 
dr 
tomillos 

ELEVACION 

a). Conexión trabajando al aplastamiento. 

T54ton. V 
30 • 

PLANTA 

-, 

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tomillos, los erecu.., 
de tensión y cortante sobre la conexión serían : 

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 : 

1i = 46800 = 5850 k 1 8 g 

27000 
V. = --= 3375 kg 

1 8 . 
·, · .. 

·¡los esfu~ generados en los tornillos 0 = 19.0 con área A= 2.85 cm2 serán: 

¡, = 
5850 

= 2053 kg/ cm2 
2.85 . 

3375 1 2 J, = -- = 1184 kg cm 
V 2.85 

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la-ecuación de interacción de los tomillos 
A-325, (suponiendo que la cuerda de los tornillos, no coincide con el área de corte) quedaría : 
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:. Se aceptan 8 tomillos o= 19.0 mm A-325 para la conexión. 

b). Conexión trabajando a la fricción. 

Usando tornillos o= 19.0 mm A-325: 

Ab=2.85 cm2 f1=2053 kg!cm2 fv=ll84 kg!cm2 Tb=l2700 kg.(ver tabla) 

Calculando el factor de reducctón al cortante : 

F ·· ll 2053x2.851 O 54 actor= - = . 
12700 

Para los tornillos A-325, con agujeros estándar, el cortante permtstble es (ver tabla en Capitulo 2). 

F, = 1200 kg!cm2 

Y el cortante permisible reducido seria : 

Fv=0.54xl200=647 kg/cm2 
( 1184 kg/cm2 Nopasa. 

Proponiendo tomillos o= 22.2 mm Ab = 3.87 cm2 

• = 5850 = 1512 kg/cm2 
Jt 3.87 

Factor= 11- 1512 x 3.871 = 0.67 
17700 

Cortante pemusible reducido: Fv = 1200 x 0.67 = 803 k;icm2 

'v -- 3375 
-- 876 kg/cm2 

) 803 k / 2 N ;, g cm o pasa. 
3.85 

Proponiendo tomillos o = 25.4 mm Ab = 5. 07 cm2 

• = 5850 = 1154 kg/cm2 
Jt 5.07 

Factor= lh 
1154 

x 
5

·
07

1 = 0.75 
23100 

_, 
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Cortante permisible reducido: Fv = 1200 x O. 75 = 896 kg/cm2 

J.. = ~~~~ = 665 kg/ cm
2 

( 896 kg/ cm
2 

B•en. 

:. Se emplearán 8 tomillos o= 25.4 mm trabajando a la fricción, la conexión del ángulo a la ménsula v 
la revisión del bloque de cortante se vio en el CapituÍo 2 y por eso se omite aquí. . 

Otro caso en el que se generan fuerzas de tensión y cortante simultáneamente en los tomillos. 
son las ménsulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la 
C..O!ll..!.x.ió.1 5(.. I.!JlCutnLra a ten3iún y otra~ (b mfcricr) se enl:ucr,tra a comprt::.;ión. Una fvr:na de soiucmuar 
el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexión, se ubica abajú del centro de gravedad dd 
z ..... ~!po d-:- c0!lectllrcs ~-105 tom.Jios r'\~ajr. dPl eje n~~t"O S·? supe~~~ fi'lC só!c re~ist ~n coru._~tc 
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EJEMPLO 7.3. 

Revisar los tornillos 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. 

JLli'Ü.. '/ 
/ 450 ~6 Toa. /i /T ~ 

' 
• • 

• • 

1 ,, 480 

• • 

El.EVIGCl\1 

Suponiendo que el eje neutro queda a 1/6 de la altura de la méns11la (R cm) y considerando un 
ancho cfect;vo el~ 8tr ( 19 cm). tendríamos : 

Cortante por tornillo : 

Esfuerzo cortante por tornillo : 

~ = 36000 = 3000 k 
1 12 g. 

; = 3000 = 775 
Jv 3.87 

Cortante permisible para los tornillos : 

F,=2100 kg/cm2 
) 775 kg/cm2 Bien. 

Localización del eje neutro (con las suposiciones anteiiores). 

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

Ubicación del centroide de los 1 O tornillos trabajando a tensión, con respecto al eje neutro supuesto : 

y= 4 + 2 x 8 = 20 cm. 

Area total de tornillos a tensión : 10 x 3.87 = 38.7 cm2 

Momento 38.7 x 20 = 774 * 608 :. No coincide. 

-Incrementando la posición del eje neutro a 9 cm de la base, tendríamos : 
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Area y momento de aplastamiento : 

Area y momento de los tomillos 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 

A¡,'J:.df = 3.87 x 4890 = 18924 rm4 

Momento de inercia de la zona a compresión : 10 + Ad2 

10 = 
191~

93 
= 1154 cm

4 
Aé =(19x9)1~1

2 

=3463 cm
4 

Inercia total = 4617 + 18924 = 23 541 cm4 

Sr = 23541 = 672.6 cm3 
35 

se= 23541 = 2615.7 em3 
9 

Momento con respecto a la conexión= 36000 x 45 = 1620000 kg. cm. 

E fu d . . 1620000 09 1 2 s erzo e tenswn = = 24 kg cm 
672.6 

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

--Verificación del aplastamiento. 

E fu . d 1 . 1620000 619 s erzo maXlmo e ap astanuento = = 
2615.7 

Esfuerzo permisible : 

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

:. Se dejará el arreglo de tomillos propuesto. 
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS 

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco elcctrico con 
electrodo protegido", cuando se realizan de manera manual y por el proceso de "arco c!éctnco con 
ek-:trodc s=ergido", cuando se realizan de manéra automática en taller. En ambos proc~sos d 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 d.: aportación. eH el proceso de arco sumergido, d arco eléctnco se genera baJO la protcccion del 
fundente pulverizado, que se deposita automáticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta en 
fcr11.1;1 de carret·.:. El re:~:bnr.üento una vez fm1di¿.J forma u¿1a 11 COS~~a'' piotcc~ora, llr.Ht<iJ~l ...:.s~v¡!.J.. qu~ 

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. 

/ T.:h·c1rC'do 

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

!'.- 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 aborro 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 stmples en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando se 
unen elementos tubulares. 
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7.- Se simplifica la reparac1ón o rcforzamiento 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 posic1ón de 
"T". Las soldaduras de preparación: se :~san cor.1l!r.mentc en cc:1ex!on~.:s a t0pe 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 s1guiente se ilustran estos casos de soldaduras. 

Las soldaduras de filete son las que se realizan cor. mayor rac!lidad. y por ésta razór.. son 
también las más utilizadas, las capacidades de los distintos espesores ,. tipos de electrodos se dierón en 
um tabla d·; la Uniód 2, se p~cfi~ce uttlizar los <'spc~:o~G\ ¿~ "'~dadurc. de 5, 6 :• X mr.l, p.;rqc:c s~ 
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de metal de 
aportación se incrementa con el cuadro del tamaño de la soldadura. por lo que los incrementos .en el 
tam~:o y cc3to de b so!du.ó.rra c:-e..:~n :n~rr.:;r:¡c~t.: ;:1n~jJ :·.: u·sp::~~.:r.t:I d ~arr.añc c!c b ;·.:isma. 

Debido a que una soldadura pequeña en el borde de una placa gruesa se enfría con mucha 
rapidez produciendo fragihdad y agrietamientos, cuando ei material de aportación se contrae al enfnarse 
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaños mínimos que se permiten en las soldaduras de filete en 
función de la placa más gruesa de la unión se dan en la tabla siguiente : 

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINI :viO DE LA 
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. 

Hasta 6 mm inclusive 3mm 
Másde6al3mm S mm 
Másdel3al9mm 6mm 
Más de 19 a 38 mm 8mm 
Más de 38 a 57 mm lO mm 

Más de 57 a !52 mm 13 mm 
Más de 152 mm l6mm 

TABLA 7.3 

También se limita el tamaño máximo de la soldadura de filete a no más del espesor de la placa 
menos 1.6.mm, cuando ésta excede de 6 mm, y al espesor de la placa. cuando es menor de 6 mm. 
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(o) J LNU6 CI:N SClJJ'O..W6 CE ALElE 

/~ ,~~--:--·r-;~= ____ ,. --··'5::::.__-,_-.-_-___ ;___.,..... / ....... ---/ 

p8IETRI(](N PN1lli<X:N 
a:M'LflA PM<JA. 
\1 LCBL.E V S1M'U: 

Cuaado se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta 
efectiYa es igual a la dirnensién t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso d,: 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 w, si w$ 
!Omrn, y Te se toma igual a w + 3 mm cuando w>lOmrn, esta situación se representa en la figura 
siguiente. 

( 

\ 
Raiz de la 
soldadura 
de filete 

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

FILETE. POR UN SOLO LADO 

129 



2lk1nó m devadn 

/ ~!> 

'-------~ 
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:;oldodura de5eado Simbolo 

3 

/A 
1 

Bi"ff SENCILLO AMMS F'!..ACAS 

Bi5EL D0eL.E EN UNA 501-A P\..ACA 

DOOt.E f:!I5El... CON ANGULD DiSI!NW 
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Soldadura deseada Simbalo 

PRt.i'ARACION RECTA CON ABERJURA EN LA RAIZ 

1 

PREP6RACION EN DOBLE BISEL A TOPE 

3~, ,------l. Ha~, 
/1--1 _{ {f-.--_ 

PREPARACION EN QOBLE BISEL A TE 

3 / 

DOBLE BISEL EN AMBAS PLACAS 
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SOLDADURA DESEADA 

ll 1 1 

SOlDADURA DE RlE]E A TODO AlREOEDQR 

_solDADURA DE FilETE A IOOO....AI.BEDEDOB.... 
HECHA EN CAMPO 

Soldadura o 
todo alrededor 
hecho en el 

taller. 
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EJEMPLO 7.4: 

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

Notas: 

Material ASTI'vl A-36 

Electrodo E-70XX 

P=9100kg 

e= 30 cm. 

L = 38 cm . 
• 

Momento sobre la soldadura P·e 

M= 9100 x 30 = 273000 kg ·cm. 

L 

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

S=!_= (L
3 

/12) = L
2 

e (L/2) 6 

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

¡, =M/S= 3M= 3x9l00x30 1134 kg/cm 
n L2 382 

Dado que tenemos 2 lineas de soldadura, el esfuerzo a soportar por cada linea será: 

f,r. = 1134/2 = 567 kg 1 cm 

b). El cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo.que la linea de soldadura a cada lado 
de la placa toma la mitad de la carga total. 
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fv = Pf2L = 9100/(2x38) = 120 kg 1 cm 

~). !..a :·csultante dz 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. 

380 

1" 

'L 300 'k 
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EJEMPLO 7.5 : 

Determinar el tamaño de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a 
emplearse serán E-70XX . 

. 11 . 11 

/rP= 15000kg 
T 

1 

mm 

1 1 1 

i;l, 
1 

(]) ¡f-IL159mm 

-( 

X 148 f2= 223 1 

(b) 

22 35 

x~4.55 15 45 

Obtención del centroide del cordón de soldadura propuesto : 

X= L. Me = [20(10)]2 = 4.55 cm 
L 20x2+48 

Calculo del momento torsionante: 

Brazo de palanca= (30+ ll-2-4.55) = 34.45 cm 

MT = 15000 x 34.45 =516750 kg ·cm. 

Longitud total de soldadura : L = 48 + 20 x 2 =88 cm 

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

= 32256 cm3 

lv = (20¡3 +20(5.45)2 2+48(4.55)2 =35t'5 cm3 

. 12 

J = 1, + lv 
Los puntos criticos son A y B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en el 
primero de ellos. 
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Ji= T = 15000 = 170 kg/cm 
l¡ 88 

fz = ~r x = 53
1

5
6;;~ (15.45) = 223 kg 1 cm 

f = Mr = 516750 
(24) = 347 kg 1 cm 3 J y 35771 

fmax = y(l70 + 223)2 + 3472 = 524 kg 1 cm 

De la tai.Jla de cspcsort::.; de svldadu:a ubt¡;!I!t;:u,us qu~ para ¡;;: ~svesm : -=- Gmu c.:v11 d.:.c::vdo E-7C;~x 
tenemos una capacidad de 625 kg/cm. 

espesor má.x.imo t = 12.7 - 1.6 = 11.1 mm 

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

20 

46 

22 35 

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

... 

S~lJ,cndo qu~ e; -:siu.:czo a tenswn permisi::>te es F1 = ¡.;¿o kgtcm2 

La tensión máxima que soporta la placa es de · 

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

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

espesor requendo t = - = -- = 965 kg 1 cm 
L 16 

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

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

verificando espesores mínimos y má'<imos de soldadura. tenemos : 

Para placa de 12.7 mm lmin = 5 mm < 1 O mm. 

lmax=l2.7 -1.6=11 mm> 10 mm 

:. se acepta la soldadura. 
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CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGÍDOS DE 
EDIFICIOS 

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

La5 conexiones transmitt:n los momentos flexion:mtes. fuerzas cortantes y fuerzas 
normales entre vigas y columnas. con lo que se logra que todos los elementos de la 
estructura trahcien ~" coniunto. 

El análisis de los marcos rígidos se basa en la suposición de que hay continuidad 
co,npl~ta en las Í''llt1S ~ntre vigas,. columnas las que tmnsmiten 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 anali2.ar y diseñar vigas y culumnas con gran exactitud. sino se 
requiere también que las uniones entre ellas se diseñen y construyan de manera que se 
satisfaga esa suposición. 

Hasta hace pocos años las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen 
dimensiones. como si fuesen el punto de intersección de los ejes de las barras que 
concurren en ellas; si se consideraban las dimensione>. se suponía que eran indeformables. 
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones 
finitas; sus deformaciones. sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero 
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas. pueden influir de 
manera signiticativa 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 
juntas: si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones elásticas y comportarse como 
uniones semirígidas. lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean 
mayores que los determinados en el análisis (por ejemplo. aumentan los momentos 
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas); si su 
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran· sobre ellas, 
o de alcanzar y mantener. durante rotaciones importantes, los momentos necesarios para 
que se forme el mecanismo de colapso. lo que ocasiona una disminución de la resistencia 
del marco. 

Como el diseño correcto de un marco rígido requiere un conocimiento completo del 
comportamiento de sus conexiones. en los intervalos elástico e inelástico, se han realizado 
muchos estudios. analíticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos, 
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas. con tornillos de alta resistencia, o con 
una combinación de ambos. 



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo 
carga estática. pero en los últimos años se han investigado también las conexiones cargadas 
cíclicamente, para obtener métodos de diseño aplicables a marcos rígidos de edificios 
construidos en zonas sísmicas. 

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas 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* 

1 ' " ! ... . .. 
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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 planos. 
con una o dos vigas unidas a los patines de la columna: sin embargo, en estructuras reales, 
hay casi siempre tres o cuatro vigas en cada conexión. pues en cada columna se cruzan dos · 
marcos: las vigas 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 .::n: 

1.- Dimensionamiento de los medios de unión entre trabes y columna, necesarios para 
transmitir a esta los elementos mecánicos de las secciones extremas de aquellas. 
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistencia. En juntas soldadas la 
unión puede ser directa o por medio de placas en los patines. ángulos o placas en el 
alma. o ménsulas: en juntas atornilladas siempre se utilizan pi~!Cas. ángulos u otros 
demento> de unión (tés, por ejemplu). 

2.- Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y rigidez adecuadas a fin 
de soportar las solicitaciones que rectbe de la> Yigas, 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 \·ertical 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 
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 intervalo elástico. de las conexiones viga-columna, debe ser 
suficiente para que las posiciones relati\ as de todos los e k memos 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 
edificacíones antiguas. 
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CAPACIDAD DE ROT ACION: Las conexiones deben admitir rotaciones inelásticas 
importantes conservando la resistencia a la tlexión correspondiente a la formación. en ellas. 
de una articulación plástica, o tener resistencia y rigidez suticientes para que se formen 
articulaciones plásticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los 
miembros, y que girm, baj::> momento Mp constante. los áEgulos necesarios para :as 

redistribuciones de momentos que preceden l<t formación del mecanismo de colapso. 

Esta característica es indispensable para que la estructura alcance la carga de 
colapso teórica, pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para 
el J11~\lfli~n,o sin que disMinuya el rno111f'ntn resic::rente cie ning1111~ .. !o que ::olo st!':eck~ 

cuando su capacidad d~ rotación bajo :nomento Mp comtante es suliciente. 

Las juntas de estructuras diseñadas elásticamente no requieren. en teoría. capacidad 
de rotación. ya que el limite de utilidad estructural corresponJe a la apcrición del esfuerzo 
:!..: fl:.:c1ci:1 .:;: C.~b~n:: zc:-~a :.:~·ít:ca: ~;:~ :;;:-;,l:::;:rt:~- ~::! ;~t.:::t: 1 :~bd ~s :!csc:-.. ~~c co¡:-:c. ~TiJ. 

protección contra fallas frágiles y para obtener un comportamiet;to aceptable baje 
solicitaciones sísmicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplico.dos a 
estructuras de cierta complejidad llenen poco que ver con los que realmente existen en 
ellas: su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto de la 
estructura que se esta diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los mismos 
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres 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 parn que permitan nn 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 hav siempre en los perfiles de acero y con los que 
ocasiona la soldadura; esto ho~ce que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de 
aplicar esas cargas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibilidad de 
determinar los esfuerzos reales en condiciones de sen•icio, y el hecho de que la 
aparición del esfuerzo de fluencia en algún punto no constituye un estado limite de 
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexione~ se diseñen con métodos 
plásticos simplificados, aunque el diseño de la estructura en general se efectúe 
utilizando esfuerzos permisibles. 

·, 



ECONOMIA: La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de una junta pueden 
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella: sin embargo. 
como una parte importante del costo de fabricación de los marcos rígidos corresponde a las 
conexiones, estas han de diseñarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el 
menor incremento posible de material y mano de obra. Además. han de proytctarse pata 
que permitan un montaje sencillo y rápido. 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE: De acuerdo a los 
resu~t.:dos obtenictos al ensa:·a~ conexio'1es d<:' dc>s 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 C3Sc>S, cnr¡ penetracic>n completa en lc>s patines y filetes en las almas. pero la;, 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 

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vtgas 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 especimeres 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 lns extremos de las vigas 
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especimenes se aplicó 
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se 
encuentran las conexiones de edificios reales. 
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Uno de los problemas principales que trató de resolverse es el de determinar si el 
alma de la columna requiere algún tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera 
adecuada por si sola 

LP. m~:;nitud d~ le c0:npresión en la columna influyo peco en el co:nrortamiento 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 especimenes de cuatro VIgas se comportaron meJOr que los 
correspondientes de dos. 

Lus ens;:,ye> c¡ue se i1an descritos~ complementaron con 1as pruebas de la Fig. 8.3, 
con las que se estudió el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los 
patines de las vigas que están en tensión y en compresión. y la efectividad de atiesadores 
exc¿ntricos. * 

Plocc5 oue representan 
los polmes de los lrooes. 

Ln' de• '"'''C' se".~- ~\\!,\ 11' lensión o de cornpres1ón 

c·á)l 
\~ 
~ 1 ¡y - (e ) : 

At1esaclores e.xcénr• ICOS 
(en los dos lc~O'!. Oe1 clmo) 

( b) 

Fig 8.3 Simulación del efecto de los patines de las vigas en la columna 

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines 
o las placas de conexión de las trabes que se apoyan en el alma; si el peralte de estas es 
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos, 
y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se trató de aclarar con las pruebas 
de la Fig. 8.3b. 
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Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de 
diseño deducidas en los ensayes anteriores. siguen siendo aplicables a conexiones con carga 
vertical simétrica estática cuando en los extremos de las vigas actúan. al mismo tiempo. el 
momento plástico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificnción del 
ahna. así como para saber si pueden utilizarse cuando el alma Jc 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 comportarniento r<'al se 
acerque razonablemente al supuesto, lo que implica que los extremos de las vigas 
desarrollen su momento plástico teórico. y lo mantengan durante rotaciones 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 suoeriores 

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado 
~nsayando e;pecimenes como el d~ la Fig. 8.4: las distancias L se escogieron de manera 
que en la unión entre cada viga y la columna se presenten. al mismo tiempo. el momento 
plástico de la viga y el 95 por ciento de la fuerza de plastificación del alma por cortante. 

p 

L L 

Fig 8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas 

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola 
viga. unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes 
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la 
deformación por cortante de la jt1nta 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 sis~o, producen momentos 
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este 
problema se estudia en los artículos 8.3.2 y 8.4) 



Una conexión es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plásticos de las 
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresión producida por 
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima. y tiene capacidad de rotación 
suficiente para que se forme una segunda articuiación plástica en la zona central de las 
vigas, sin que disminuya su resistencia. Tambi~n ~s 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 

Par1 determinar si el comportamiento de una junta es satisfactclrio se inwstigan Jos 
puntos siguiel'les: 

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 atiesadores horizontales. El patín de la columna puede 
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plástico. 

' 
3.- Aumento Je la resistencia de la junta cuando -se coloc.m atiesado res horizontales. o 

placas adosadas al alma d~ la columna. 

4.- . Posibilidad de falla de la columna ocasionada por una combinación de e:,fuerzos 
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 s! no existiesen las que 
llegan al alma. pues estas proporcionan una acción benéf:ca mayor que lo que la debilitan 
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella. 
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El punto 7 se ha investigado de manera analítica y experimental. y aunque la 
rotación requerida varía con la geometría de la estructura y las condiciones de carga. se ha 
calculado una rotación tipo. más grande que 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 for!'1e el mecanismo de colapso se presentan en tos extremos de las 
vigas. y no en ella. - · 

CO:.;EX!ONES CON CARGA ESTA TIC.-\ SIMETRíCA: En ia tig 8.5 se muestran 
esquemáticamente las solicit1ciones existentes en una conexión interior viga-columna con 
..:.:lrga ·;;."'rri~al ::,i;~1étri.:-a; eP. la c\:.·!11n-:.ns no !.ay fl:exiÓJ\ p:..!\!5 !os .. IGincntus que le ::;.;.nSJ!I!t:.:l~ 

las vigas se equilibran entre sí. 
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Fig 8.5 Conexión viga-columna con carga 1 ertical simetrica. 
Acciones sobre la columna. 
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En la Fig. 8.5b se ·ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna, 
-- sustituyendo las vigas por sus efectqs; no se incluyen las fuerzas cortantes. que son de 

importancia secundaria. y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines. 

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene 
atiesadores, exageradas para mayor claridad. 
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a 
los dos patines de las vigas. en tetJsión ~ en compr.:si(,,¡, y el de.los patines de la columm 
en la zona en tensión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. ~a qut: 
puede fallar por flujo plástico. acompañado G 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 esfcterzos lleguen al limite de fluencia. 

En la zona en tensión pueden ser criticas los patines de la columna, que se flexionan 
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca 
rigidez, los extremos se flexionan hacia fuera. siguiendo el desplazamiento de la viga. pero 
la deformación de la zona central esta restringida por el alma de la columna. y es probable 
que ahí se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformación y 
no pueda seguir, sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b). 

La zona del aima afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de 
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliación de esta zona es insuficiente 
para reducir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de patines y alma (o s~a a la 

distancia kc del paño exterior de la columna. Fig. 8.5h). la resistencia del alma es 

insuficiente. E.;te efecto debe revinrse frente a los dos patines de la viga, en \as regiones 
en compresión y en tensión. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la 
fuerza de tensión puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma. además. la 
distancia kc se reduce a la suma del grueso del patín y el ti1riiai\o de la soldadura. Por todo 

esto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de 
la conexión. 



Es dificil determinar analíticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la 
columna, por lo que se suele suponer una distribución lineal, basada en investigaciones 
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de 
contacto hasta la distancia kc (Fig .8.5b). En diseño elástico se utilizaba una pendiente de 

1: 1, correspondiente a una distribucion de esfuerzos según rectas a 45° trazadas a partu del 
punto de aplicación de la carga. Las das suposiciones están basadas en resultados 
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especímenes se 
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a diseño plástico, mientas que en 
diseño elástico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades 
poco mayores que 1~ de t~P.bajo. Sin emb:!rgo. 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 resistid"-. a 1~ di<t~nci~ k(. d"!!:! -:are exter;or de !a rol~mna por una porción de clm:J de 

longitud tv + 5kc, donde tv es el grueso del patín de la viga. 

.. 
ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXIÓN: La v1ga 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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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·~~ la curva de unión es igual a fyc• de manera que la fuerza total conque la 
columna pued~ resistir los efectos de la viga es fyclc (tv + 5kc); le es el grueso del ::lma de 

la columna y fyc el esfuerzo de fluencia del ~aterial 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· 
qu~ ~1 e'pes0r mínimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igu~ldad 

13 1) 

de donde 

(8.2) 

C 1 es el cociente fyvlfyc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el 
mismo acero en las vigas y en la columna. 

Si te ~ C 1 Apf(tv + 5kc) y el alma no falla por inestabilidad, su resisteacia es 
suficiente; en caso contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe 
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella. 

En los extremos de las vigas de los m~rcos rígidos suele haber, al mismo tiempo, 
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que 
ocasiona la plastificación del alma se anula su capacidad para resistir momento, el que debe 
ser soportado por completo, y transmitido a· la columna, por los patines. En esas 
condiciones la fuerza máxima en cada patín es aproximadamente igual a Mpvldv, donde 

Mpv es el momento plástico resistente de la viga y dv su peralte total; esta fuerza es mayor 

que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, Apfyv· (Se ha demostrado experimentalmente que los 
patines de las vigas pueden desarrollar por sí solos el momento plástico completo de la 
sección, gracias al 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) 

•• 



Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relación peralte/grueso del alma de la 
columna es sUficientemente pequeña para evitar inestabilidad antes de que el material fluya 
plásticamente;·para ello debe satisfacerse la condición: 

~< 

.• .. :,_.-~_ . . ' 

(8.5) 

he es el peralte libre del alma, medido entre los bordes de las curvas de unión con ·• 

los patines cuando el perfil es laminado. o entre los extremos dP las soldaduras cwmdo esta 
hecho con tres placas soldadas. 

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida, 
libremente apoyada; comparándola con resultados experimentales se encuentra que es, en 
general, conservadora. 

La carga critica de una placa rectangular de relación de aspecto afhc grande, con apoyos 

libres, se calcula con la expresión 

p = 4rr' :J.= 2 346 400 t; 
" 12(1-fl 2 ) h, h, 

(8.6) 

te y he deben estar en cm, con lo que P cr se oJtiene en kg. 

p 

o/2 o/2 

'•' ''"'~ 1 
p 1 

o 

~· _.,.r-_.Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los 
· puntos medios de los bordes largos 

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan 
ninguna restricción angular en los bordes del alma, a causa del flujo plástico que se 
presenta en la unión entre ambos; en cambio, si el acero es de alta resistencia no hay flujo 
plástico antes de que la carga alcance el valor crítico, y los patines proporcionan más 
restricción al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio 
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm' se encontró que la resistencia al pandeo 
del alma era, de acuerdo con la teoría, del orden del doble de la obtenida con la ec 8.6). 



Como un resultado de los estudios que han llevado a las observaciones anteriores se ha 
propuesto que el incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta, 
para fines de 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 40ot; 
" h 

' 

46650 t~ ._.-F,-, 
= (8.7) 

Haciendo P cr igual a Apvfyv· suponiendo que Fyv = Fyc· y despejando hcltc se 
obtiene el valor máximo de este cociente para el que la columna puede resistir la 
cümpr·~sión co:Tespondiente a la plastificación de los patines de las vigas. sin que d al:na se 
pandee en forma prematura: 

46650 t' 
--::. 

A,,,jF, -(Á>;.) ,¡F~ 
h 

(o.&¡ 
t, 

Tomando Apvftc' = 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, qüe puede 
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para diseñar conexiones entre vigas y · 
columnas con otras características geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia 
diferente. 

El coeficiente semirracional de la ec 8.7. 46650, s~ ha disminuido a 34400, valor 
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta 
ahora; se llega así a la ec 8.9, que proporciona la carga concentrada máxima que resiste la 
columna sin que el alma se pandee. 

p = 34 400 t~ ./F,, 
" h 

' 
(8.9) 

Con te y he en cm y Fyc en kg/cm', Pcr se obtiene en kg. 

Si el grueso te 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 conexion. Si no se cumple alguna de las condiciones 
anteriores. deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que está en 
exceso de la que puede soportar el alma: cuando es así. las ecs 8.1 y 8.3 se modifican r'lra 
incluir en ellas la resistencia de esas placas. 

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos 
de las vigas. la ec 8.1 se transforma en 

.¡ 



fyv• fyc y Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en nga. 

columna y atiesadores. y Aat es el área de la sección transver>al de estos últimos. El 

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada. incluye la 
contribución de los atiesado res. que es la fuerza que ocasionaría su plastificación. 

De la ecuación anterior, 

A,F,, 
Aa¡ = 

F, .. , 
(8.1 O) 

C 1 tiene el mismo significado que en la ec 8.1. v C2 es el esfuerzo de fluencia del 

ac.:ecv del& colwnna divic!;Ju 1.2n~r;: .:! d(: .t~it.JJJl,r. Fyc·'I-:-yat· 

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de In misma manera cuando la 
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea la ec 8.3 en vez de la.8.1. 

Para evitar pandeo local, la relación ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de 

800/. F_,, ( 15. 9. 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 qu~ basta 
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del ratin de la 
columna y que su rdación ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar. 

En otros ensayes reportados, se encontró que las placas de refuerzo verticales 
paralelas al alma de la columna, colocadas en los extremos de sus patines, están sometidas 
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma: llevando esa condición a 
la ec 8.1 se obtiene 

de manera que 

..... F" A, 
t,, = F-:~~. t, + sk, 

(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 



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 Fypv/2). 

Si los patines de la columna son más anchos que los de las vigas disminuye la 
etecti,·idad de las placas verticales colocad~s en sus extremos. y si el grueso del alma es 
nnd:o :nenor C1Ue el dado por la ec 8.2 nc es recomendable contiar en ellas. Su eficiencia 
mejora ac,·rcándoias al alma, y liega al cíen por cren1u cuando se colocan adosadas a d!a. 

Los atiesadores horizontales dehen colocarst en pares situados simétricamente con 
respecto al alma de la C01umna, soldados a ella y a los patines con filete o con soldaduras 
de penetración. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan 
perfectamen•e. de manera que la compresión se transmita por c0ntacto dir~cto. Las plac~s 
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza 
que reciben del patín de la viga se dis.tribuya en ellas de la mrsma manera en que se supone 
que lo hace en el alma. 

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales 
e':c0ntricos. que nc; permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su eficiencia: sin 
embargo. si puede afirmarse que se obtiene un diseiio conservador despreci6ndolos cuando 
la excentricidad excede de 5 cm, y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento 
cuando las excentricidades son menores. 

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patín de la columna puede 
considerarse formado por.dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro. en las 
que actúa la fuerza que transmite el patín en tensión de la viga: los bordes que se suponen 
empotrados son el vertical correspondiente a la unión con el alma y los dos horizontales, 
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patín de ía viga (Fig. 8.9). 

La c¡,r ¿a se repane de manera más o menos uniform~ hasta lJUe las placas akanzan 
su resistencia ultima; en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6), 
lo qt:e ocasiona deformaciones grandes en !a pcrción central de la soldadura. en el patín de 
la columna adyacente a ella y eri la unión de alma y patín: la falla se presenta 
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas rcgiunes. 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 de 

largo p, y llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8. 9) 

La resistencia total del patín de la columna se obtiene sumando las resistencias de 
las dos pla~as desaitas arriba m:.s la de la zona centrai de dllcho r.J (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 aproximadam~nte igual a 14 le, 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 

(Fig 8.1 O)_ 

., 
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Fiy R.l 0 Reore,ent"ción esqu~mática de una [JlacD del patín 
de la columna y de la fuerza que <3._ctúa sobre ella 

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente eu 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 l .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/pte. de alma y patines mucho más delgados. y se conservan las dimensiones 
del patín de la viga, e 1 es igual a 3.45). 

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo 
de fluencia cr yv· de manera que resiste una fuerza igual al producto de su área por cryv •. 

Por consiguiente. la resistencia total del patín de la columna es 

(8.13) 

Cuando el momento en el extremo de lá viga es Mp, el patín en tensión aplica una 

fuerza Ap 'yv a la columna; si su re>istencia 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 lluencia que se desarrolla en esa zona es el menor 
de los correspondientes a los patines de viga y columna, F yv y F yc 



De esta expresión se despeja tc 2
: 

(S.l5) 

te es el grueso que ha de tener el patín de la columna para que falle. en teoría. 

cuando el momento en la sección extrema de la viga es Mp. C 1 = Fy 1 Fyc; se reduce a la 

nnichd C'wnc1o vi¡:~ y columna están hecl,as con el .,¡,mo acero. 

Si las columnas y ,•igas son de las tabuladas en el manual lMCA. el Cllcicnte m/h\. 

oscila entre 0.15 y 0.20, haciendo conservadoramente. mlbv = 0.15. la ec 8.15 se reduce a 

t, = 0.4. C,A, (8.16) 

En los casos men(.ionados arriba, en los que se consideraron columnas W 14 x 426 y 
Wl4 x 82 y una viga con patín de 30.5 cm de ancho, el cociente mlbv vale, 

respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de 
los que se había supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al 
deducirla. 

Cuand•J te <: O .4 , C 1 A, no se necesitan atiesadores en la zona de tensiém de la 

conexión para evitar la falla por deformación excesiva del patín de la columna; si le < 

0.4 . C,A, deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se 

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la región comprimida; en uno y otro 
caso debe revisarse la posible plastificación del alma de la columna en la zona adyacente a 
los patines de las vigas. para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en 
compresión. 

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es 
valida en general ~uando la columna esta formada por tres placas soldadas; en ese caso 
debe calcularse la constante Cl para cada problema particular y llevar su valor a la ec 8.13, 
en lugar Jel 3.5 ..¡ue aparece en ella. 

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaría la plastificación 
del alma. teóricamente debe sustituirse Apfyv por Mpldv en la ec 8.14. sin embargo. las 

hipótesis iiltrr>ducidas 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 atiesado res necesarios cuando no se cumpla. 
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CONEXIONES CON CARGA ESTA TICA ASIMETIÜCA: 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 !ajunta es nula. Esta condición, que 
corresponde a columnas interiores de marcos rígidos con vigas de claros iguales y cargas 
verticales tambiér. rguales, no se cumple cuc::1do claros o c;¡rga, sen diferentes. caando la 
columna es extrema o cuando sobre la estructura actúan fuerzas horizontales. de sismo o 
viento, además de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden 
tratarse como si fuesen estáticas; más adelante se estudian los efectos de las solicitaciones 
sísmicas) 

En la Fig ~.!la se muestran las ,·igas y columnas que concurren en una junta central 
de u• mar~ o b<>.jo cargas \ crticales y horizont:JI~s y lo:: momentos en sus extremos. En la 
Fig 8.11 b se ha dibujado la conexión y las fuerzas horizonr~Jes en los patinc::s de ias vrgas. 
que ocasionan cortantes en el alma de la columna. se ha supuesto que las fuerzas en los 
patines se obtienen con precisión suficiente Jividiendn ei momento en la seccic\n extrema 
entre el 95 por ciento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los 
centroides de los patines.* 

La Fig 8.llc es el diagrama de fuerzas cortantes en la columna, trazado sm 
considerar las fuerzas normales en las vigas. que suelen tener poco rmportancia. 
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Fig 8.11 Junta de un marco rígido en el que obran cargas 
Verticales y horizontales 

(el 

* Los momentos My¡ y Mvn. son las sumas algebraicas de los producidos por 

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig 8.11, en el que el viento actúa 
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se 
restan en la de la derecha. 

.. 



Una situación análoga se presenta en juntas de columnas extremas (Fig 8.12). con la 
diferencia de que tienen solo una viga. y en conexiones centrales bajo carga vertical 
asimétrica. 
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El esfuerzo cortante medio que ocasiona el tlujv plástico del tablero de al;na de la 

conexión puede expresarse como F,f 3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la 
-

fuerza cortante correspondiente se obtiene cor. la expresión V, = 0.95 d,tJ"I. 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 = L:M/0.95 dv. donde L:M es la suma algebr2ica 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 deno;ninador 0.95 dv no sería igual para 

ambas). 

Ader.:::'.s. o k;:¡ también sobre la junta !a fuerza cort:lnte de la column;:¡ super:or, V es• 

que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas. 

El !lujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las 
fuerzas exteriores es i!lual a la resistencia: 

?>~! -V 
0.95d,. " 



El alma no necesita refuerzo por cortante si 

(8.17) 

Si no se cumple esta condición la columna debe reforzarse CO!l 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 suclén 
ser tales que no S\: pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su 
plascdlcación; para eilo. basta que se cumpla ia condic10n (N"l L. art J.3.Jb) 

h /t, ::; 3580/ . F. (h. 11 ::; 71. nara acero A36) 

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 compre>ión es importante. 

De acuerdo con el criterio de Van 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 igualdacl. 

(8.18) 

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es 
rrácticamente 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 
a =----=---a 

' A p , 
' , 

(8.19) 

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también con placa~ 
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna 



Py = Ac cry es la carga axial que produce el flujo plástico. en compresión. de la 

columna. 
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Fig 8.13 Esfurzos en el alma de la columna en una junta 

Sustituyendo O' a (ec 8.19) en la ec·8.18. y recordando que en el centro del tablero crb 

= o, se obtiene. en ese punto. 

p p "' 2 

( " )' 2 2 - 2 ( " )' JC ,b - l ·- · -a T -a --- · + - -p ) ab y' p 1 
~ ! o 

(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 ah = T 
a' = -

' .J 

- -

1- ( p )' 
P, 

(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: 



_lM __ y = 0.95d,t,F,, 

0.95d, " ' · . .) 

Esta expresiór. es semejante a la 8.17 y. como dla, pwnile determinar el grueso del 
alma de la columna para el que no se necesita-refuerzo por cortante. incluyendo el efecto de 
la fuerza normal. 

En la mayoría de los casos no se reqmere el factor . 1- (PpiP, )' . pues 

exptrintentalmente s.: ha encontrado que casi toda la fuerza notntal de la columna se 
transfiere.a sus patines. en la zona de !ajunta. cuando el alma fluye por cortante. Esto solo 
~s L;,_:Jlv. ,jill ..::nbd1·~u. t.n colunu1as cun píllin~s de ~apa~iJad sufi.:.:i~nle paril r~s~:,tÜ l~ 
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 cuar,do Pif\- excede 

de 0.5. 

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores 
horizontales fluye plásticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresión elevadas, la 
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminucióñ .. 
brusca de resistencia. El comportamiento _es semejante a la del alma de vigas 1 o H. que 
des¡,ués de fluir plásticamente por cortante siguen soportando cargas adicionales, hasta que 
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cort3nte de 
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazami.~ntos de 
entrepiso del marco del que forman parte, y no en una carga ultima que es hasta cierto 
punto imaginaria. Si las consecuencias de las deformaciones de las conexiones· son 
tolerables no hace falta rigidizarlas. aun cuando no se satisfaga la ec 8.22. pues tienen una 
importante resistencia posterior a la plastificación por cortante, debida principalmente a la 
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actúan como un marco rígido, y 
al endurecimiento por deformación. 

Cuando se necesiten atiesadores 
consideraciones de rigidez, más que en el 
plástic'J. • 

sus características deben basarse en 
criterio que define la iniciación del flujo 

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una 
sola viga disminuyen desde un má~imo 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 .;sfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia. de manera que la 
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de 
plastificación de los primeros. 

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estática asimétrica 
o con fuerzas de viento; pueden no serlo cuando las acciones de diseño incluyen 
efectos sísmicos importantes. 



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor parte de 
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a los 
patines de la columna: sin embargo. también se han investigado las conexiones formadas 
por una viga unida rígidamente con el alma de la columna. de m~nera que el momento que 
transmite b primera hace que b scgund~ se tkxior.e ;;!rededor de su eje de r.1eno:· 
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 supenor. que 
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella. 

F:l 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 srguientes: 

1.- La resistencia máxima de ia conexión corresponde. en teoría. a la formación de 
articulaciones plásticas en la columna o en la \'iga. Sin embargo. ha): otros factores 
que limitan esa resistencia: por eiemoio. si los patines de la \'iga son mucho más 
angostos que el alma de la columm, puede formarse en ésta un mecanismo con 
lineas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plásticas. Otros factores 
que pueden impedir que se akance 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. 

2.- El montaje en campo puede ser dificil. aunque la conexión se haya diseñado y 
detallado adecuadameme, a causa de las restr ice iones de espacro que crean los 
patines de la columna. 

El objetivo de los estudios reportados en. esa investigación es cxaminar las 
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia. ngidez 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, by 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 lineas 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 fmctura 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 ectaba cerca de él, sin que se 
presenten deformaciones plásticas significati\'as. Las grietas que ocasionaron la falla se 
iniciaron en la unión del patín en tensión de la viga y el alma de la columna en las 
conexiones como la mostrada en la Fi~ 8.14d. y en el punto en aue se unen ta nlaca de 



conexión y el patín de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b: estas ultimas grietas se 
debieron. probablemente. al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado 
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna 

Las juntas que no tienen capacidad de rotación bajo carga maxuna 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 
conexior.es, sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotación (Fig. 8.18): 

l.- 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 !!nito han indicado que las 
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto l se reducen cuando 
menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

' 

3.- Alargamiento de las placas de conexión pam separar l;1s 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.- Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración de esfuerzos en la 
sección critica (Fig 8.15d). 



5.- Reducción de la placa de conexión entre su unión con los patines de la viga y los de 
la columna. a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.15e). 
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con 
Vigas unid::Js al alma de la coh.;mna 

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARG,\DAS ESTATICAMENTE..: 
RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aquí corresponden a 
juntas en las que la columna recibe vigas en uno o en los dos patines y en una o en las dos 
caras del alma. 

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesado res frente a los patines 
comprimidos de las vigas si 

(8.2) 

y, simultáneamente, 

--
h F-
' " t 2: . 

' 1510 
(8.5) 

o la fuerza aplicada por el patín de la viga no excede de 

34400 t, J F,, 
p = ---·--· ·- .. _:_ 

ere h 
' 

(8.9) 



Cuando la fuerza cortante en la Yiga 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. aden,ás. 

--

t, ¿ 0.4 _ C,A, (8.16) 

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben 
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde 
¡!o se cump~:::. ~:;s J.~i::s:.dcr~s s:~ dimensionan para snrcrtar l:! P~rte de la fue:-za ap!i:.:.:!c!a 
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su área se calcula con 
bec8.10: 

(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 
etecti\·as: las panlelas, colocadas en los extremos de los patines. se dimensionan con la ec 
8 1 1 ). 

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ella 
debe evitarse una falla premaLura por pandeo local: para ello. han de cumplirse las 
condiciones siguientes: 

Atiesadores horizontales. bit :s; 800/ . F"' 

Placas adosadas o paralelas al alma. h ,jt ,, :s; 21 00 . F,,, 

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la 
~alumna no s~ equilibran entre si y producen una fuerza cmtante mayor que la que 
ocasionaría la plastificación del alma. esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También 
puede reforzarse con atiesadores en diagonal. pero su empleo en edificios urbanos es 
limitado. porque dificultan la conexión de las vigas que llegan al alma de la columna). 

El grueso mínimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se 
determina con alguna de las ecuaciones siguientes: 

(8.17) 



1 

1- (P/P, )' 
(8.22) 

Se utiliza la segunda ecuación cuando b fuerza normal en la columm es ele•;ada 
(P/Py >0.5). 

Además. debe satisfacerse la condición 

Obíé~0 DE CONE:\.IONES CARGADAS DíNAl\IICAMt:NTE: El anáiis" 
sísmico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoría de los casos. con 
métodos elástic,,s: sin embargo. en el diseño de las conexiones ha de seguirse un enfoque 
inelástico moditicado. puesto que los miembros que componen la estructura realizarán. 
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elástico: esto es una 
consecuencia de la filosofía actuaL que permite hacer el diseño sísmico con fuetza' 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 a!isorbe 
y disipa parte de la energía recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la 
estructura sobrevive. 

El conmortamiento descrito impone rquisitos de ductilidad en todos los elementos 
de la estructura en que haya deformaciones in elásticas severas. 

Por las razo,Jes anteriores, los miembros y ks conexiones deben diseñarse, detallarse y 
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelásticas importantes sin fallar y 
sin pro\ocar fenómenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos 
requisitos son los llamados marcos dúctiles: se emplean en construcciones en zonas de alta 
sísmicidad. 

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 ni\·eles, se busca que las deformaciones plásticas ocurran, 
esencialmente, dentro de la conexión: en el tercero se intenta repartir las acciones 
inC'Iásticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad en 
las primeras. 

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los 
estudios realizados en laboratorio para determinar el comportamiento de juntas bajo cargas 
cíclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plástico, tratando de 
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rígidos durante 
temblores de tierra intensos. han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la 



columna en las zonas ti-ente 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 
deformacicnes producidas por las fuerzas en ic>s pa~incs y corresponde a la Fig 8.6 
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a) Jeformociones ;::or ~·e::t:Ón b) Deformaciones 'por cortante 

Fig 8.16 Deformación de juntas con mc•mentos 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 
eri 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 8.1 :Z. · 
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La fuerza cortante máxima que puede transmitirse a través de la junta es: 

NTC-RDF87-V, =FRVN =0.9x0.66F,d,t,.parah/t:>l400. k!F, =3130/ F, 

(8.23) 

. -
AISC-LROF86(ref5.8.2)-V, =FRVN =0.9x0.6F,d,t,,parah/t:>l568 .k!F, =3510/,if, 

(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 0 mayor que la fuerza co11ante de diseño en la junta. que vale 

LM 
V= -

0.95d 
-V 

0.:~ 

o, si las dos vigas tienen peraltes diferentes. 

V= Mv, 
0.95dv1 

Mvo + - - -V 
Ü.95dVD e; 

(8.25) 

(8.26) 



Los momentos y la fuerza. cortante están multiplicados por el factor de carga para 
solicitaciones gravitacionales y sísmicas combinadas. 

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos dúctiles se diseñen para 
que resist¡¡!llas fl!erzas cortantes máximas que pueden aparecer en ellas. ~orresro,~chnt<>s a 
la formación de articulaciones plásticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga 
o vigas; en esas condiciones, la ce 8.26 se transforma en 

(Mp)VI (Mp)VD (Mp)VI+(Mp)VD 
V = --·-- + ------ ---------

0.95d VI 0.95dv0 !1, 
(8.27) 

(\rlp)\"1 y (~.'1¡)\IU SC'P l..;s mcr::';!ntas p!ñ~~ticos t\:os:.~~c:1t~s d~ hs ~os ·:i~a~, 

izquierda y derecha, y dv¡ y dvo. sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la 

columna. V r,. obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexión en su succión 

media. 

La evidencia experimental J~mu.:slra que la resistencia ultima <::n cortante Je las 
juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 o 8.24 ); se suele alcanzar 
después de que la junta experimenta distorsiones inelásticas grandes, pero que tiene_n poca 
importancia SI no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los 
marcos. 

Las grálicas carga-deformación de las juntas no corres(.Jonden a una respuesta 
élastica-casi plástica. sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo yue 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 la junta 



El modelo consiste en una placa de comportamiento dastoplástico perfecto. bajo 
fuerza cortante, rodeada por bordes rígidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan 
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma. especialmente la resistencia a 
lú flcó)n de lo, p~ltines 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 
'eces mayor que la de plastilicación del alma en cortante. se llega a la expresión: 

- 3.45b,t',, 
V = 0.)5 F d t( 1 + - -- --) 

" ) ' d d ' 't 
(8.28) 

tes el grueso total del alma en !ajunta. 

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 0.59 y. además, b acción combinada de fuerza axial y momento flexion2nte 
:10 ocasiona flujo plfstico 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 adyacent~s 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 están en contacto con el alma y 
ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perímetro. 

Lá rtsistencia u!tima en cortante de juntas con placas adosadas al alma de la 
columna esta dada por 

(8.29) 

Donde (Vulcol es la resistencia de la junta sin reforzar. dada por la ec 8.28 

La investigaci0n se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule 
con la ecuación 



'b t' .Jc~pc 
V= 0.55 F d t(l + -- ) (8.30) 

' ' d d t 
' ' 

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluyenJo placas 
adosadas. cuando las haya. 

Los párrafos siguientes están tomados de esa investigación: 

'·En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten defonmaciones 
vaiiUo ·.cces mayore' e¡ue las calculadas bajo carg<:1s Je trabaJu, la :u~gnitud _, disti,l uci0,1 
de esas deformaciones. inelásticas en su mayor parte. dependen de las resistencias y 
rigid.:~.:~s r~l~::.i\~S J'2 b;, elen1~ntos que :or..ipcnen l2. t:struc~:.tr2.. ldt:>:tlment.:. to:: !11~ .. '.::0': 

deben diseñarse de manera que la respuesta inelástica se concentre en los elementos que 
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo. debe prestarse mucha :nención a 
Io:, u::qui.,itvs d~ ligiJcz eu Lúdus lus tti,eic;:, Jt:: ~.lt;[vnuu...:iún, pa.u. :;ll,;lu.i lv;:, 
desplazamientos de entrepiso con objeto de con"trolar los daños en elementos no 
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto. 

Las juntas suelen ser elementos muy dúctiles, pero de rigidez reducida cuando se 
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un 
marco con juntas diseñadas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas 
producidos por las fuerzas sísmicas estipuladas en los códigos disminuye 
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia máxima de las 
juntas es. con frecuencia. ii'suficiente para que aparezcan articulaciones plásticas e11 las 
vigas. Ademas, la baja rigidez postelástica del marco hará que crezcan los desplazamientos 
de entrepiso y que se amplifique el efecto pl'l. 

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero, en cambio, 
d~be 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 indásticas se concentran en las vigas y, posiblemente. en alguaas 
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 jl,!ntas 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, 



mientras que las juntas participan en la disipación de energía y se reducen las demandas de 
ductilidad en las regiones inelásticas de vigas y columnas ... 

COLUMNAS EN CAJON. Las conexione:¡ de vigas con columnas en ca.Jon son 
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H. 
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajón son paralelas al alrria de las 
vigas. no suele haber problemas de cortante en la junta: sin embargo. es frecuente que se 
necesiten atíesadores interiores frente a los dos patines de las vigas. lo que suele complicar 
la fabricación. ante la unposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas. 

En la Fig ~.19 se ilustra una posible solucton ud protJiema. 
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Fig 8.19 Colocación de atiesadores horizontales en 
una columna en cajón 
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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. 



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 ele alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas. al menos 
en les patinés; pu~den emplearse juntas con los pJtines de las ,-:gns soldados a las col un~ nas 
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tomillos de alta resistencia, 
pero no se recomienda que los patines se conecten con tomillos. 

En lo! áos ~ I r ... · 
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a} Coner.1Ón soldado en patines y alma. 

El olmo puede soldarse a tope a lo 
columna ( 1) o con soldadura da file­
te o lo ptoco í2). 
Los tornillos son de monto te 
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e) Conu1Ón atormllada en p.-.:!'1nes 
y otmo 

1) Se ca tocarán placas de relleno, 
de 5er nec~:5onas 

,. ~r:rn111os ::JGr':l fuerza cortante 

b} Patines soldados, olmo atornmoda. 

Lo conex1Ón de los patines se hace 
por medio de p1~::os 
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(j\ ,~1M J. IÓn SoldadO por Jlmo ":'! \o 
columna 

Los torn1llos son de monto¡e; pueden 
ser atoroodos 

Fig S.20 Diversos tipos de conexiones viga-columna 



Se han dibujado atiesadores en el alma de las columnas en todas las juntas en que 
las vigas llegan a sus patines. aunque no siempre son necesarios. 

DEFINICIONES: En b mayor parte de la literatura se emplean bs p~labra~ ··.:u~tas'' y 
"conexiones", indistintamente. para designar el conjunto constituido por partes de los 
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si, soldadura. remaches o 
tomillos y, en muchos casos, placas y ángulos que transmiten todas, o algunas, de las 
solicitaciones. Así se han empleado los dos términos en la sección 8 que antecede a esta. 

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe oars~ a cada 
una de las dos palabras. r.on !o que se C'btiene una mayor claridad en las normns. 

RESISTENCIA DE LA CONEXIÓN: En este inciso se mencionan los requisitos que 
deben cumplirse para que la conexión rígida de una viga con una columna sea satisfactoria; 
se refiere. por consiguiente. a los tornillos. remaches o soldaduras que se utilizan en la 
conexión y a hs placas o 6ngulos, por patines o alma. c:.Jando los ha;'? .. 

Siguiendo la práctica usual, que busca obtener conexiones más resistentes que los· 
miembros conectados. se especifica que los elementos de conexión han de ser capaces de 
transmitir, como mínimo. las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por 
ciento. sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la 
evaluación de ésta se ha incluido, aproximadamente. el :ncremef'lo 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). q:.~e han de cumplirse para que una conexión 
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de 
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estáticas y dinámicas. Cuando la 
resistencia en flexión de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de 
la sección completa los primeros pueden transmitir el momento plástico total por si so:os, 
gracias al endurecimiento por deformación. por lo que la conexión del alma se diseña por 
fuerza cortante exclusivamente. En cambio. en secciones en las que el alma contribuye 
significinivamente. a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transmita, a 
través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde. 
con lo que se ~vita un endurecimiento por deformación exceoi vo en los patines. 

Cuando se emplean aceros poco dúctiles no se rerrniten reducciones de área ~n 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 
cuanrlo las vigas se conectan al alma de la columna. 



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 
ocasio:1a:· la fra:t~:ra de las soldaduras. en la zo:1a 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 \·iga: 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. 

L3 ec 8.1 es la 8 1 O, en la que se ha sustituido ApFvv por Ppv· fuerza que sea 

aplicada a la columna, a través del patín de la viga o de la placa horizontal. 

Cuando t>! diseño queda re~ido por las cargas permanentes. o por la combinación de 
éstas y viento, P pv 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 ~iseños· 

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamaños:, 
de las vigas ·se· auméntan p~ra controlar los desplazamientos horizontales producidos por el,. 
viento. de maneJa 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, 
artic~.;laciones plásticas asociadas con el mecanismo de colapso, por lo que P pv 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 Cl por 
FyviFyc• el producto ApFy·~·por la fuerza en el patín de la viga, Ppv• y se ha multiplicado 

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reducción FR. 

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del 
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aquí como ec 8.4 la 
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas, 
producidos por las cargas verticales de diseño más 1.3 veces las fuerzas de viento o l. 7 
veces las fuerzas sísmicas, ambas de diseño. sin que sea necesario que ex-:edE!.!'. de ! .25 

~'~' . 

' .. 

1' ,, 



veces el producto del área del patín por el esfuerzo de fluencia del material con el que está 
hecho. 

El factor 1.7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas 
ince;·tidumbres que hay ·en la determinaciór. de los mo;nentos de diseño. sobre todo cu:mdc 
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 señaian en a) buscan que las 
secciones extremas de las vif!aS 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 column<ts >~an más 
resistentes que las vigas. de manera que las articulaciones plásticas se formen en los 
extremos de estas. donde se tiene más ductilidad y capacidad de rotación. Este re4uisito es· 
adecuado para marcos rígidos de edificios que se construirán en zonas de alta sísmicidad, 
cuando se hayan diseñado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la 
capacidad de la estructura de disipar energía en el intervalo inelástico. De acuerdo con 
varias investigacion.:s y con el capitulo 11 de estas Normas Técnicas, la condición 8.5 debe 
cumplirse siemp¡-e que el diseño de los marcos se haga con un t~1ctor de comportamiento 
sísmico de 3.0 o 4.0 



EJEMPLO 8.1: Diseñar la junta viga-columna de una columna interior de un edJ!icio 
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma .y las otras dos_ a los patmes. El acero 
es A36. Los .. elementos mecánicos de disei\o y los perfiles de vigas y columna se muestran 
en la Fig 8.2J';~.Supóngase que el análisis sísmico se hizo con Q = 3.0 

IV' 
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COLUMNA 
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Fig 8.21 Ejemplo 8.1 

VIGAS V2 

Z1 = 3028 cm3 

Mo. = 76.6 Tm 

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V 1 
y en las paralelas a ellas. por lo que en las vigas V2 no hay cargas \erticales. 

REQUISITOS ADICIONALES: Como el análisis sísmico se hizo con Q = 3.0. debe 
satisfacerse la condición dada por la expresión 8.5 en los dos planos de detlexión. 

'J 

Art 8.5 
-.¡ 

Fa = 320 x 103 x 1.1/656.5 = 536 kg/cm'- 1.1 es el factor de carga para la 
combinación carga gravitacional + sismo. 

Fyc- t;1 = 2530- 536 = !99-l kglcm' 

faiFyc = 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 tines ilustrativos. Art 8.5b) 1 

-··· 



FLEXION ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos 
columnas queJiegan al nudo son iguales. 

LZc(Fyc -fa)= 11300 x 2 x 1994 x J0-5 = 450.6 Tm. 

¿zc(Fyc -fa) = 450.6 > ¿Mpv = 307.2. 

condición 

FLEXION ALREDEDOR DE Y: 

Se .:umple la 

Ec 8.5 

LZvfyv = LMpv = 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 JlTNT A: 

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA 

RESISTENCIA DE LA CONEXION 

Módulos de secció!J- plásticos de los patines de las vigas (Zp). 

Vigas VI Zp = 2 x 32.0 x 2.8? x 26.57 = 4863 cm3 

ZpiZx = 4863/6071 = 0.80 > 0.70 

Se obtiene una conexión de resistencia adecuada unit'ndo los patines de las vigas 
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetración completa, y conectando el 



alma de las vigas con soldaduras o tomillos de alta resistencia diseñados para transmitir la 
fuerza cortante, total. 

·;· 

Art 8.2. inciso b 

RE VIS ION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta 
revisión antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la 
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el 
alma de la columna con placas adosadas • 

Art 8.4 

R.ESIS"l ENCIA AL CORTANTE DE LA JONTA Art 8.4a 

V= 0.55 F,.d,t(l + 
3
b,t' '') = 0.55 X 2.53 X 45 X 3.81 x ( 1 + 3 

X 
42·0 

X 
6·35' ) 

· d,d,t 56.0x42.0x3.81 

Ec 8.4 -. 
· = 238.6(1 + 0.567) = 373.9 ton - -··.; 

•1:--

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas coJtantes·"· 
producidas por las vigas, correspondientes a !.O 1 x C Vert. + l. 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 x26.7 -1.7x 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 derec~a. M= 1.1 x 26.7- 1.7 x 1.1 x 898.7 = -138.4 Tm 

Fuerza en ~.:ad& patín= 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton< 2S9.4 

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 2x153.6 
-~---- = = 87.8 ton Ec 8.27 

h 3.5 

.. 

.. . ' 
' 

= 



h = 3.5 m es la altura de la columna. 

Fuerza ~ortante en la junta= 578.8- 873.8 = 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 '!,") la resistencia al cortante de la 
iunta sube a 

V = 0.55" 2.~3 x ·i5 .h 6.35 ( 1 + · 
3 x~:.2_x_~J 5 ' ) = 397.6(1 + O.J 18) ~ 52~.0l0n) 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 \res 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 Yí") 

(56.0 + 45.0) 1 3.81 = 26.5 < 90. Esta condición se cumple aunque no se refuerce el 
alma. 

DISEÑO DE ATIESADORES 

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO 
en tensión y compresión) 

Ppv es igua1 al menor de los valores siguientes: 

Art 8.4b 

(frente a los patines de las vigas 

Inciso 8.3b 

1.25 Mpvldv = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton 

1.25 Apvfyv = 289.4 ton< 342.9 :. Ppv = 289.4 ton 

Si se supone que el alma y los patines están unidos entre si con soldaduras· de filete 
de 1.27 cm (1/2"), k vale 6.35 + 1.27 cm 

.•. 

• .. 



P,, -F"t,(t, +5k) 289.4-2.53x6.35(2.86+5x 7.62) 
Aat = . = 

Fyat 

= 289.4-658.0 (o 

2.53 

Por este concepto no se necesitan atiesadores. 

2.53 

Ec 8.1 

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION 

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 

= 6.35 cm 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. 

·~. 
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ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 199'1 Q=3 
Marco : ED!Fl EJES l v 6 
Fecha 10-27-1999 ,har·a : 15:35:29 

Barr·as 35 
~ludas 24 
Condiciones de cat"Qa 4 
Comb:nac:ones de caroa 4 
Fuer·zas en · Ton 
Lonq 1 tu des en m 

+<+++ DATOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coot'd. en X Coor·d. en Y Restr·. !giro, en X, en Yl ~rudo Coord. en X Coord. en Y Restr·. !giro; en l. en y; 

3 
5 
' q 

11 
13 
15 
17 
19 
?' .1 

m 

o. 00!) 
16. ()()¡) 
0.000 

16.000 
0.000 

16. 00<) 
(;, 000 

16.000 
0.000 

16.000 
0.000 

16.00<) 

m 

0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
11.000 
14.500 
14.500 
18.000 
18.000 

l 
.. l 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
l 
o 
o 
o 
t) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

l 
l 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

2 
4 
6 
B 

lO 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

• 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

::s.ooo 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 

+•+++ DATOS DE LAS BARRAS 

• 
0.000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11. OO•l 
11.000 
14.500 
14.500 
18.(1()0 
18.000 

l 
l 
o 
o 
o 
1) 
1) 

o 
1) 
o 
o 
1) 

l 
(1 

ü 
1) 

ü 
(t 
0 
(1 

o 
1) 
o 

1 
l 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
1) 
o 
1) 

Barra Ori9en Dest:no Tioa Longitud C(Cor·tantei Bar..-a O>'i9en Destino Tioo Lon9itud C(Cortantei 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 
27 
29 
31 
33 
35 

Barra 

1 
' ' 5 
7 
9 

l 1 
í3 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

5 
7 

10 
13 
15 
18 ., 
"' 23 

¿ 

4 
6 
8 

l(l 

'" '" 14 
16 
18 

6 
8 

11 
14 
16 
19 
22 
24 
6 
8 

lü 
12 
14 
16 
18 
2ü 
22 
24 

Inerna 
ll'i "'4 

1).(1()145 
o. 0('145 
0.00145 
0.00145 
o. iJ0145 
0.0(1145 
O.OOü82 
[;.00082 
ú.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 

o 
:} 
t) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
(¡ 

o 
!) 

o 

m 

9.000 
9.000 
7. 00.) 
9.1)1)1) 
9.000 
7. lj!)l) 
9.000 
9.000 
4.000 
4,1),)1) 
3.500 
3.500 
3.500 
3.5!)0 
3. 500 
3. 5t):) 
3.500 
3. 51)0 

0.025 
0.025 
0.041 
0.025 
0.025 
0.041 
0.014 
o. 014 
o. 204 
0.204 
0.267 
0.267 
0.267 
0.267 
0.236 
V' ., ... ' 

,L)O 

0.23b 
0.216 

2 
4 
6 
8 

10 
,12 

14 
16 
18 
20 
22 
24 
2ó 
28 
30 
32 
34 

6 
9 

11 
14 
17 
19 
22 
l 
3 
5 
7 
9 
ll 
13 
15 
17 
19 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 

7 
10 
12 
15 
18 
20 
"' -o 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

Ar·ea Mod. Elas. Nu F. F. 8arr·a Inercia 
m ·A2 Ton im .. 2 m "'4 

fJ,ü162 2.039'E+07 0.30· 2.90 
0.0162 2.039E+07 <:dO 2.90 
0.0162 2.039E+ü7 0.30 2.90 
0.0162 2JJ39E+tj7 0.30 2.90 
0.0162 2. 039E+07 0.30 2. 90 
0.0162 2.039E.07 0.30 2.90 
0.0106 2.039E+07 0.3<) 1.89 
0.0106 2.039E•tl7 O. 30 1.89 
ü.OBü/ 2.!)39E+07 ü.30 3.60 
0.0807 2.039E.,.07 0.30 3.60 
0.0807 2.0390.07 0.3•) 3.60 
0.0807 2.039E+07 ü.30 3.60 
0.0807 2.039E+07 O. 30 3.6ü 

2 
4 
6 
8 

lO 
1Z 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
0;00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 
0.00939 

o 
o 
o 
1) 
o 
1) 

o 
o 
o 
1) 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

m 

7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
9.0•lü 
9.00<) 
7.01)1) 
4.000 
4.000 
3.500 
3.500 
3.500 
3.501) 
3. 50<) 
3.500 
3.500 
3.500 

0.041 
0.025 
(;,015 
0.041 
0.025 
0.025 
0.023 
0.204 
0.204 
0.267 
0.267 
0.267 
0.267 
0.236 
0.236 
0.236 
0.236 

Area Mod. Elas. Nu F. F. 
m A2 Ton /m "·2 

0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
0.0162 2.039E+07 O. 30 2. 90 
0.0162 2.039E+07 0.30 2.90 
O. 0162 2. 039E+07 O. 30 2. 90 
0.0106 2.0.39[+1)7 0.31) 1.89 
0.0807 2.039E+•l7 0.30 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 
O.•l807 2.039E+07 0.30 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 3.60 · 
0.0807 2.039E+07 0 .. 30 3.60 
0.0807 2.039E+07 0.31i 3.60 



Barra 

27 
'29 
31 
.).) 

35 

Fuerza t 

1 
o 

5 

Inercia 

"' A4 m 

0.00939 
ú.OoJ741 
0.00741 
0.00741 
1).00741 

Area Mod. E las. 
"'2 ion /m ¿·2 

0.0807 2. 039E+07 
0.0637 2. 039E+07 
o. Qó.37 2. 039E+07 
0.0637 2.039E+07 
o. 0637 2.039E+07 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 ll=3 
Marco : EDIF! EJES 1 y 6 
Fecha : 10-27-199'1 ,hor·a : 15::16:06 

++-t-t+ D.1TOS DE LAS BAiiRAS 
Nu F. F. Barra lnerc ia Area Mod. El as. 

• '4 • "2 Ton 1111 '"·2 

0.30 3.60 28 0.00741 O.<Jó37 :.039E+07 
0.3ü 3.19 30 0,01)741 0.0631 2.039E+07 
0.30 3.19 32 1).00741 0.0637 2.039E+07 
iJ.3ü 3.19 34 0.00741 0.1)637 2. 039E"'"I)7 
0.30 3.19 

+++++ CHRACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cond1c1on 1 

Nu 

0.30 
0.3ü 
0.30 
0.30 

Fuerzas uniformes en barras ü • fuerzas concentradas en barras O 
Momentos concentrados en barras 1) , fuet•zas y if.omentas en nudos 5 

Fuer·zas v momentos en los nudos condicion de carca 1 

F. F. 

3.17' 
3.19 
3.19 
3.19 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuei·za en X Fuerza t Nudo Momento en ·z Fuerza en Y F_uerza en X 
Ton -m 

21 0.00 
13 !),00 
5 0.00 

Ton Ton Ton • Ton Ton 

0.00 28.11 2 17 O.•JQ 0.00 
0.00 22.81 4 9 0.00 0.00 
0.00 8.29 

++•+T CARACít.RISICAS DE LAS FUERZAS. Condicibn 2 
Fuerzas uniforoes en barras 15., fuerzas concentradas en oart·as .30 
Momentos concentrados en barras O -. tuerzas '! momentos en nudos 20 

30.06 
15.55 

Fuerzas uniformes en las barr~as. condicion de caroa 2 
Fuerza# Bar·ra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULO Fuerza# Barra Naonitud DistanCia A 

Ton /m m m gr•ados Ton ·;m m 
Distancia B ANGULO 

grados 

1 -1.35 
3 3 -1.35 
5 • -1.35 o 
1 7 -1.35 
9 9 -1.35 

11 11 -1.35 
13 13 -0.08 
15 15 -0.08 

Fuerza i óarr·a ~íaont tud 
Ton 

1 -12.51 
3 .) -12.51 
• • -9.91 o o 
7 7 -12.51 
9 9 -12.51 

11 11 -9.91 
13 1.3 -10.3~ 
15 15 -10.3.5 
17 2 -9.91 
19 4 -12.51 
21 6 -12.51 
o• ., 8 ·-9.91 
00 lü -12.51 "" 27 12 -12.51 
29 14 -8.23 

Fuerza # Nudo Momento en Z 
Ton -• 

1 0.00 
3 3 O.Oü 
• 5 0.00 .¡ 

7 7 0.00 
9 9 O.OÍJ 

11 11 0.00 
l'r 13 O.Or; •o 
15 15 0.0(1 

• 
ú.Oü 9.00 90.0 2 2 -!.35 0.00 7.00 90.0 
0.00 9.00 90.0 4 4 -1.35 0.00 9.00 90.0 
0.00 7.00 90.0 6 6 -1.35 ü.OO 9.00 90.0 
0.00 9.00 90.0 8 8 -1.35 0.00 7.00 90.0 
0.00 ~.Oü 90.0 10 10 -1.35 0.00 9.00 90.1) 
0.00 7.00 90.0 12 12 -1.35 0.00 9.00 90.0 
0.00 9.0!) 90.0 14 14 -0.08 O.Oü 7.00 90.0 
0.00 9.00 90.0 

Fuer·zas concentradas en las barras condicton de caroa 2 
Distancia A Anoulo Fuerza # Barra Maonitud Distanc1a A Anoulo 

m grados Ton m grados 

3.00 
3.00 
2.33 
3.1)0 
3,0(1 
?" -·.J.J 
3.(10 
~.00 
4.66 
6.00 
6.00 
4.66 
6.00 
6.00 
4.66 

90.00 
90.00 
90.01) 
9i). ()(¡ 
90.00 
90.00 
90.0(1 
%.00 
90.01) 
90.0•) 
90.00 
90.00 
9ü.OO 
9ü.OO 
90.00 

2 
4 
6 
e 

10 
12 
14 
16 
í8 
20 
22 
24 
26 
28 
30 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 

-9.91 
-12.51 
-12.51 
-9.91 

-12.51 
-12.51 
-8.23 

-12.51 
-12.51 
-9.91 

-!2.51 
-12.51 
-9.91 

-10.35 
-10.35 

Fuerzas v ~amentos en los nudos cond1cion de caroa 
Fuer·z:a en Y Fuei·za en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z 

Ton Ton Ton m Tan 

-2.57 I),I)Q 2 2 0.00 
-2.57 O.OiJ 4 4 0.00 
-2.24 O. O(! 6 6-· 0.00 
-2.24 O.Oú 8 8 0.00 
-2.24 0.00 10 10 0,1)0 
-2.24 0.1)0 12 12 0.00 
-1.77 O.<lú 14 14 0.00 
-1.77 0.00 16 16 0.00 -

2 

,., "f'r .... ..~..~ 

3.00 
3.1)(1 
2.33 
3.00 
3.00 
2.33 
6.00 
ó.OO 
4.66 
b.OO 
6.00 
4.66 
6.00 
6.00 

90.00 
90.00 
90.00 
90.01) 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 
90.00 

Fuerza en Y 
Ton 

Fuerza en X 

-2.57 0.00 
-2.57 o.oo 
-2.24 0.00 
-2.24 0.00 
-2.24 0.00 
-2.24 0.00 
-1.77 0.00 
-1.77 0.00 



ANI\US!S ESTRUCTURAL üE MARCOS PLANOS · 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 . 
Marco : ED!Fl EJES 1 y 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:37:16 

Fuer!as v momentos en los nudos condicion de car'Qa 2 
Fuerza t Nudo Momento en Z 

Tan -m 
Fuer:a en Y Fuei·za en X Fuerza ~ Nudo Momento en ·z Fuer:a en Y 

Ton 
Fuerza en X 

17 
19 

17 
19 

0.00 
0.00 

Ton Ton Too a Too 

-1.77 
-1.77 

0.00 
0.00 

18 
20 

' 

18 
20 

+++++ CARACTER!S!CAS DE LAS FUERZAS. Condición 3 

0.00 
0.00 

-l. 77 
-1.77 

Fuerzas unifm•mes en bart•as 15 .. fuerzas concentradas en barr·as :3t) 
Momentos caneen trados en bdrras l) ; fuerzas '! momentos en nudos 20 

1 

.).00 
0.01) 

Fuet'Zas unifor-mes en las barras, condicion de ca.!'Oa 3 
Fuena # Barra Maonitud Distancta A Distancia B ANGULO Fuer:a # Bat·ra Maanitud Dtstancía A Distancta o AtlGULO 

Ton '!m • m Qt·ados Ton· ím • m ºl'ados 

i -1.35 0.00 9.00 90.0 2 2 -1.35 0.00 7 .01i 90.0 ., 3 -1.35 O.<JQ 9.00 90.0 4 4 -1.35 ú.OO 9.00 90.0 
5 5 -1.35 0.00 7.00 90.0 6 6 -1.35 0.00 9.00 90.0 
7 7 -1.35 O.tlQ 9.00 90.0 8 8 -1.35 0.00 7.00 90.0 
9 9 -1.35 0.00 9.00 90.0 lo) 10 -1.35 0.00 9,t)(¡ 90.0 

11 11 -1.3:; 0.00 7.00 90.0 12 12 -1.35 ü.OO 9.00 90.0 
'' 13 -o. os 0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.00 '" 7.01) 90.0 
15 15 -0.08 0.00- 9.00 90.0 

Fuer·zas concentradas en las barras condicion de c.at•aa 3 
Fuerza # Bart·a Maonitud Distancia A Anaulo Fuerza 1 Bart•a Maamtúd Distancta A Anaulo 

ion • grados Ton • gr·ados 

1 -11.25 3.00 90.00 2 2 -8.93 '; 1'"'1: 90.00 h .... ~,¡ 

3 7 -11.25 3.00 90.00 4 4 -11.25 3. :)t) 90.00 ·-· < 5 -8.93 2.33 90.00 6 6 -11.25 3.00 9<!. 00 " 7 7 -11.25 3.00 90.00 8 8 -8.93 2.33 90.00 
9 9 -11.25 3.00 90.00 10 10 -11.25 3.00 9ú.OO 

11 11 -8.93 2.33 90.00 12 12 -11.25 3.00 90.00 
13 13 -9.81 3.00 90.00 14 14 -7.80 2.33 90.00 
15 15 -9.81 3.00 90.00 16 1 -11.25 6.00 90.00 
17 2 -8.93 4.66 90.00 18 3 -11.25 6.00 90.00 
19 4 -11.25 6.00 90.00 20 5 -8.93 4.66 9ü.OO 
21 6 -11.25 6.00 90.00 22 7 -11.25 6.00 90.00 
"' ·-· 8 -8.93 4.66 90.(>() 24 9 -11.25 o.OO 90.00 
25 10 -11.25 6.00 90.00 26 11 -8.93 4.b6 90.00 
27 le -11.25 ó.OO 90.00 28 13 -9.81 ó.OO 90.00 
29 14 -7.81) 4.66 90.00 30 15 -9.81 6.00 90.00 

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de caroa 3 
Fuet'Zt3. #: Nudo Momento en Z Fuena en Y Fuerza en X Fuerza t Nudo H0<1en t o en · Z Fuer~za en Y Fuerza en X 

Ton -m Ton Too Ton m Ton Too 

0.00 -2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 0.00 
3 3 1).00 -2.57 0.00 4 4 0.00 -2.57 0.00 
< 5 ú.OO -2.24 0.00 ó ó 0.00 -2.24 0.00 " 7 7 0.00 -2.24 0.00 S 8 0.00 -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 10 10 0.00 -2.24 0.00 

11 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.01) 
13 13 0.00 -1.77 0.00 14 14 0.00 -1.77 0.00 
15 15 0.00 -1.77 0.00 16 ló 0.00 -1.77 0.00 
17 17 0.00 -1.77 0.00 lB 18 0.00 -1.77 0.00 
19 19 0.00 -1.77 0.00 20 20 0.00 -l. 77 0.00 

+++++ CARACTER!SICAS DE LAS FUERZAS, _Condición 4 
Fuerzas uniforaes en barras o • fuerzas concentradas en barras o 
Momentos concentrados en barras o . 

' 
fuerzas y momentos en nudos 20 

Fuerzas v ~amentos en los nudos condicion de caraa 4 
Fuer·za i Nudo t1omen te en Z Fuerza en Y Fueioza en X Fuerza t Nudo Momento en· Z Fuerza en Y Fuet·za en X 

Ton -m Ton Too Ton m Ton Too 

1 21 0.00 o.oo 8.77 2 22 O.O<i 0.00 8.77 
3 23 0.00 o.oo 8.77 4 24 O.Oü 0.00 8.77 
5 17 0.00 o.oo 8.54 6 18 0.00 ú.t)Q 8.54 
7 19 0.00 o.oo 8.54 8 20 0.00 0.00 8.54 



Fuerza 1 Nudo Momento en 1 
T ® -m 

9 13 0.00 
11 15 0.00 
13 9 0.00 
15 11 0.00 
17 5 0.00 
19 7 0.00 

ANAL!S!S ESTRUCTURIL DE ~ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 Q=3 
~iari:o : EDii'l EJES 1 v b 
Fecha : lü-27-1999 ,hora : 15:38:22 

4 Fuerzas y mooentas en las nudos candtctan de carga 
Fuer'a en Y Fuerza en X Fuer·za 1 Nudo 11otlento en 1 

Tan Tan Tan • Tan 
Fuerza. en Y 

Tan 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

o.65 10 14 0.00 
o.65 12 lb 0,<)(¡ 
4.41 14 10 v.OO 
4.41 lb 12 O.üO 
2.14 18 b 0.00 
2.14 20 8 0.00 

++++T DA TOS DE LAS COMBINACIONES DE CARBA 

----- Cambtnación de carga # 1 , formada oar : 

1 de la condictón 1 
O de la cond lttón 2 
O de la condición 3 
O de la cond ictón 4 

----- Combinacion de carga 1 L t formada oor : 

O de la condictón 1 
1.4 de la condición 2 
O de la condición 3 
O de la condictón 4 

---- Comb inacitm de carga # 3 , formada oor· : 

o de la condicton 1 
O de la condtctOn 2 
1.1 de la condtción 3 
1.1 de la condictón 4 

--- Combinacion de carga # 4 , foroada por : 

O de la condición 1 
O de la condicton 2 
i.l de la condtc1ón 3 

-l. í de la condición 4 

O.Otj 
0.00 
0.00 
0.0(1 
0.01) 
O.<X• 

Fuerza en ~ 

6.b5 
b.65 
4.41 
4.41 
2.14 
:.14 



6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edi' cio A-12 Desp. 404 
Col. Torres de Mi:<coac 
CF 01490 Mxtco D.F. 

~ 
Tels. 593-44!9 ü 

'593-2811 
593-3161 ij 

Fax: 593-4419 11 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mar·co : EDIF1 EJES 1 y 6 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:40:22 

Rioideces de Entreotso 
Entreoiso Fuer'a Co:·tante Desoí. total Despl. re!. Riatde' 

Tan Tan • • ion ·;. 

5 28.11 28.11 0.031)2 0.0052 5,371. 7 
4 3ü.06 58.17 0.0250 0.0065 e;966.2 
3 22.81 80.98 0.0185 0.0073 11,145.5 
2 15.55 96.53 o. 0112 0.0069 14.029.8 
1 8.29 104.82 0.0044 0.0044 24; 094.1 



. '' 

Desolazamientos 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

EdiJ cio A-12 Ileso. 404 
Col. Torres de Mixcoac · 
CP 01490 Mxico D.F. 

! 
Tels. 593-4419 ~ 

. 593-2811 
593-3161 ¡ 

Fax. 593-4419 !' 

ANALIS!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mat·i:o : ED!F1 EJES 1 v 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:40:32 

Coniflción Giro en Z (MAXl Nudo 6it·o en Z tM!Nl Nudo 
De car9a Rads. Rads. 

f o. 00000 1 -0.1)0200 9 • o 0.00025 24 -0.00025 21 < 
3 0.00024 24 -0.00024 21 
4 o .00000 1 -0.00231 12 
5 0.00000 1 -0.00200 9 
6 0.00035 24 -0.00035 21 
7 o. 00000 1 -o.00264 9 
8 0.00264 12 o. 00000 1 

Condición Deso1. en Y U1AXl Nudo Despl. en Y (M!Nl Nudo 
De carga • 

1 0.000 21 -f!.OOO 24 
" 0.000 1 -f!. 001 22 • 
3 0.000 1 -0.001 22 
4 0.000 21 -0.000 24 
5 0.000 21 -0.000 24 
6 0.000 1 -0.001 22 
7 0.000 1 -0.001 o-

"' 8 o. 000 1 -o.001 22 

CondiciDn Despl. en X tMAXl Nudo Dese!. en X (M!Nl Nudo 
De car9a m 

1 1),031 21 0.000 1 
2 0.000 21 -0.000 24 
3 1).000 21 -0.000 24 
4 0.036 24 0.000 1 
< 0.0.31 21 o. 000 1 J 

6 0.001 21 -0.1)1)1 J 24 
7 0.040 21 0.01)1) 1 
8 0.000 1 -o.040 24 

Elementos Mecanices 
Condición Mom. Fiexionante (MAXl Barra Mom. F!exionante (M!Nl Barra 

De carga Ton-m Ton-m 

49.11 25 -127.90 17 
' 18.30 31 -29.29 1 "'L 

" 17.08 31 -27.25 1 ., 
4 57.36 25 -149.33 18 
5 49.11 25 -127.90 17 
6 25.62 31 -41.00 1 
7 69.45 25 -165.46 17 
8 165.45 18 -74.21 4 

Condición Fza. Cortante <MAXl Barra Fea. Co!'tante (M!Nl Bar1'a 
De !:arga Ton Ton 

29.14 21 -11.18 5 
2 18.67 12 -18.67 10 
3 17.41 12 -17.41 10 
4 34.11 21 -13.24 5 
5 29. i4 21 -11.18 < 

J 

6 26.14 12 -26.14 10 
7 41.25 21 -29.59 5 
8 29.62 5 -41.25 22 



!INALISIS ESTRUCTURAL DE MRCOS PLANOS 
Provecto : CURSC SEPTIEMBRE 1999 Q=: 
Marco : EDIFI EJES 1 y 6 
Fecha : 10-27-1999 ,hor·a : 15:40:53 

r.ond1cion Fza. Axial IMAXi Bart•a Fza. A:<lal IMINI Barra 
~ carQa Tan Ton 

¡ ....... ,. 
16 -29.22 19 .)!J.d 

2 2.58 3 -1b0.57 17 ., 2.4<) 3 -150.63 17 
4 35.23 16 -35.23 19 e 30.21 16 -29.22 19 " 6 3.61 3 -224.80 17 
7 5.53 1 -184.54 lB 
8 5.5.3 3 -184.71 17 

++~+T REACCIONES. CONDIC!DN DE CARGA 1 
Nudo Momento en Z Fuer:::a en Y Fuerza en X 

Ton-• Ton Tan 

126.64 -30.21 -24.74 
2 1:7.90 -13.86 -28.93 
3 125.74 14.86 -28.34 
4 1!8. 90 29.22 -22.81 

•+++• REACCIONES. COND!C!ON DE CARGA 2 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuena en X 

Tan--m Ton Ton 

' -6.1)3 95.53 5.34 • o 1.18 163.14 -1.67 • ., 
-1.17 162.97 1.67 -· 4 6.05 95.53 -5.35 

+++++ REACCIONES, CONDIC!ON DE CARGA . . , 
Nudo Maoento en Z Fuer:a en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-5.61 89.96 4.97 
2 1.08 153.::o -1.54 ., 

·1.08 153.05 1.54 J 

4 5.63 89.96 -4.97 

+++++ REACCIONES. CONDIC!ON DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuer·:a en Y Fuerza en X 

Ten-m Ton Ton 

141.72 -35.23 -27.40 z 149.33 -17.28 -33.62 ., 
149.3.3 17.28 -33.62 ., 

4 142.72 35.23 -27.40 

..-++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 5 
Nudo Momento en Z Fuer·:::a en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

126.64 -3ü.21 -24.74 
2 127.90 -13. Bb -28.93 
3 í25.74 14.86 -28.34 
4 118.90 29.22 -22.81 

+++>+ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuer:a en Y Fuerza en ~ 

Ton--m Ton Tan 

1 -8.45 13:.74 7.48 
' 1.05 ~28.39 -2.34 • 
3 -1.63 228.16 2.34 
4 8.46 133.74 ·7.48 

+•+•+ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en Z Fuer·:a en Y Fuerza en X 

Tan-m Ton Ton 

1 150.81 60.20 -24.67 
2 í65.46 149.50 -38.08 
3 163.08 187.36 -35.28 



+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE 11AACOS PLANOS 
Provetto : CURSO SEPTIEI'IBRE 19'19 Q=3 
Marco : EDIF1 EJES 1 y 6 
Fecha : 10-27-199'1 ,hora : 15:41:59 

Nudo Momento en l Fuer:a en Y Fuer·za en X 
Ton-m Ton Ton 

4 163.18 137.71 -35.61 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CAnuA 8 
Nudo Homento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

1 
2 
3 
4 

Ton-o Ton Ton 

-163.16 
-163.07 
-165.45 
-150.80 

117.71 
187.53 
149.34 
60.20 

35.61 
35.28 
38.68 
24.67 



ANALISIS ESTRUCTIJRAL DE ~ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1990 Q=3 
Marco : EOIF! EJES 1 v 6 
Fecha : !0-27-1999 ,hora : 15:42:05 

************•**********~ N O T A S **************************** 
--RESTRICCIONES DEL I'!JDO : ü s1 el nudo SI ouede desplazarse 

1 si el nudo NO puede despla:arse. 

--TIPO DE BARRA O momentos en A y B no nulos 
1 e:<tremo A arhculado. oomento en B no nula 
2 extremo b at·ticulado; oomento en A no nulo 
3 ambos extremas articulado;. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEM!:""NTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BAónA. 

--LAS FUERZ~S EXTERNAS. LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBAC!ON DEL EOOILIBRIO 
NODAL, ESTA REFEREtKIADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS rJUDOS DOI'JDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REOCCION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AH! SE INDICAN (REFERENCIADA Al SISTEMA 
GLOBAU. 

--CONVENCION DE SISNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

1 yl+) 

t \ 
1 

\_1 
:<(+) 

:--------------------> 
--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

A y' (t} •. y'(+) 

' ' ' ' 

<- -, 
+ : 

1 
_1 

x' l+l 

~--

1 
+ : 

1 
\_í 

X'(+) 
: ----------J =======--========:===== > :----------------> 

A BARRA B 



6 O ~ S A Construcciones S. A. de C. V. 

Edi' cio A-12 &eso. 404 
Col. Torres de ~ixcoac · 
CP 01490 Mxtco D.F. 

' H 

Tels. 593-4419 i 
59~-291 ¡ u 

593-3161 i - ' 
Fax. 593-4419 !' 

ANAUSIS ESTRUCTURAL DE ~ARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco ED!FI EJES 2,3,4 y 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:43:41 

Bart'as 35 
Nudos 24 
Condiciones de ca"9a 4 
Combinac1ones de carca 4 
Fuerzas en - Ton 
Longitudes en o 

+++++ DATOS DE LOS NUDOS 
Nudo Caord. en X Coord. en Y Restr·. !gira, en X, en Yl Nudo Cooro. en X Coor·d. en Y Restr. (ºira, en X, en Yl 

¡ 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

m 

0.000 
16.000 
0.000 

16.000 
0.01)) 

16.000 
0.000 

16.000 
0.000 

16.000 
0.000 

16. I)O<j 

• 
o. 000 
0.000 
4.000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
1í. 000 
14.500 
14.500 
18.000 
18.000 

1 
1 
o __ o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

í 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

• 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
... 9.000 
25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 
9.000 

25.000 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 

• 
0.000 
0.000 
4. 000 
4.000 
7.500 
7.500 

11.000 
11.000 
14.500 
14.500 
18.000 
18.000 

1 
1 
1) 
o 
o 
(J 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

1 
1 

!} o 
o o 
i) o 
o o 
o o 
ü o 
o o 
o o o . o 
o o 

Barra Or•1gen Desllno Tipo Longitud C(Cor·tantel Barra Oriºen Dest1no Ttpo Longttud C(Cor·tantel 

1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
O< 

"" 27 
29 
31 
33 
35 

Bart·a 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

5 
7 

10 
13 
15 
18 
21 

2 
4 
ó 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

6 
8 

11 
14 
16 
19 
22 
24 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 

Inet·cia 
11 "4 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
o.<J0145 
0.00145 
0.00145 
0.00082 
0.00082 
0.00830 
0.00939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 

o 
o 
o 
1) 
o 
o 
o 
!) 

o 
o 
!) 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

m 

9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
4.000 
4.000 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 
3.500 

0.025 
0.025 
0.041 
O.r)25 
0.025 
0.041 
0.014 
0.014 
0.202 
0.204 
0.264 
0.267 
0.264 
0.267 
0.264 
0.236 
O ?,. . ·"" 0.236 

2 
4 
6 
8 

10 
t12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
2B 
30 
32 
34 

6 
9 

11 
14 
17 
19 
22 
1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 

7 
10 
12 
15 
18 
20 
23 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
23 

Area Mod. E las. Nu F. F. Barra Inercia 
m "'2 Ton /m "2 m "4 

0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
o.o162 2.039E+07 o •. 3fl 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0162 2.039E+07 0.30 
0.0106 2.039E+07 0.30 
0.0106 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.0.39E+07 0.30 
0.0807 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.039[+07 0.30 
0.0807 2.039E+07 0.30 
0.0706 2.039E+07 0.30 

2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.91) 
2.90 
l. 89 
1. 89 
3.53 
3.60 
' C:1' ·Jo \JoJ 

3.60 
3.53 

2 
4 
6 
B 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 

0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
0.00145 
O.<l0082 
0.00939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 
0.00939 
0.00830 

o 
o 
o 
ij 
o 
o 
o 
o 
0 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

• 
7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
9.000 
9.000 
7.000 
4.000 
4.0<)0 
3.500 
3.5ú0 
3.5<)0 
3.500 
3.500 
3. 500 
3.500 
3.500 

0.041 
0.025 
0.025 
0.041 
0.025 
0.025 
0.023 
0.204 
0.202 
0.267 
0.264 
0.267 
0.2b4 
0.236 
0.264 
0.236 
0.264 

Area Mod. Elas. Nu F. F. 
m '"·2 Ton /m .... 2 

O.ú162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0162 
0.0106 
0.0807 
0.0706 
0.0807 
0.0706 
0.0807 
0.0706 

2.039E+07 0.30 
2. 039E+07 O. 30 
2.039E+07 0.30 
2.039E+<)7 0.30 
2.039E+07 0.30 
2.039E+07 0.30 
2.039E+07 0.30 
2.039E+07 0.30 
2.039E+ü7 0.30 
2. 039E+07 O. 30 
2. 039E+07 O. 30 
2.039E+07 0.30 
2. 039E+07 o. 30 

2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
2.90 
1.89 
3.60 
3.53 
3.60 
3.53 
3.60 
3.5.3 



~rra 

?" ·' 
29 
31 
33 
35 

Fuer~a # 

.) 

5 

Inercia ,, .'\4 m 

0.00939 
0.00830 
ü.0074i 
0.00830 
0.00741 

Area Mod. E!as. 
·"'~ Tan /m -'2 

o. 0807 2.039E+07 
0.0706 2.039E+07 
0.0&,1 2.039E+07 
0.0706 2.039E•07 
O.Oó37 2.039E+07 

ANALISIS ESTI\UCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE !999 Q=3 
Mareo : EDIF1 EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 1D-27-1999 ,hora : 15:44:15 

t.t-tt DA TOS DE LAS BARRAS 
Nu F. F. Barra Inercia Area Mod. Elas. 

• '4 • "'2 Ton /fl ·"'2 

0.30 3.6(1 28 0.00741 O.Oó37 2. 039E+07 
0.30 3.53 30 0.00830 0.0706 2.039E+07 
0.30 3.19 32 (¡,00741 0.0637 2.039E+07 
0.30 3.53 34 0.0063!) 0.07ol6 2.039E+07 
0.30 3.19 

+..,.++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cand1ción 1 

Nu 

o.~•l 
0.3<) 
0.30 
0.30 

Fuer·zas un1 formes en bar-ras O • tuer•zas concentradas en bar-ras O 
Momentos concentrados en barras O ; fuerzas '! QQ&Ientos en nudos 5 

Fuer:as v mooentos en las nudos condician de cat·oa 1 

F. F. 

3.19 
3.53 
3.19 
3.5::. 

Nudo /'lamento en Z Fuer·:a en Y Fuei·:a en X Fuerza 1 Nudo Momento en· Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton -rr: Ton Ton Tan • Tan Tan 

21 1),1)1) 0.00 28.11 2 17 0.00 0.00 3(1,06 
13 0.00 0.1)(¡ 22.81 4 9 O. !)O 0.00 15.55 

o 0.0,) 0.00 8.29 " 
+++>+ CARACTER!SICAS DE LAS FUERZAS, CondiCión 2 
Fuerzas uniformes en barras 15 .• fuerzas concentradas en barras 30 
Molllentos concentrados en barras u· ~ tuerzas y momentos en nudos 20 

Fuerza ~ Barra Maonitud Distancia A 
Fuerzas uniformes en las bat·ras, cond1cian de carga 2 
Distanc:a B ANGULO Fuerza ~ Bart·a Maanitud Distancia A DistanCia B ANulJLO 

Ton"/o m o gradas Tan·;, m m gradas 

7.00 90.0 -\;.30 0.00 9.00 90.0 o 2 -o.30 o.oo '-
9.ü0 90.0 ' 3 -0. "!.¡) " 0.00 9.1)1) 90.0 4 4 -0.30 o.oo 
9.00 9ü. o 5 < -0.30 .J 0.00 7.00 90.0 6 6 -o.30 0.00 

7 7 -0.30 0.00 9.00 90.0 8 8 -<). 30 o.oo 7.00 90.0 
9 9 -o. 30 0.00 9.0\o 90.0 1\o 10 -o. 30 (;.00 9.00 90.0 

11 11 -lj, 30 0.00 7.00 90.0 12 12 -1).30 0.00 9.00 90.0 
13 13 -r,.oe 0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 o.oo 7.00 90.0 
15 15 -ü.08 0.00 9.00 %.0 

Fuerzas concentradas en las barras candicior de carca 2 
Fuerza # &at·t·a Maanitud 

Too 
D1stane1a. A Anoulo Fuet"zo ~ Bar•ra Maani túd Distancia A Ano u la 

• Qt·idos ion • grádas 

i -25.01 3.00 90.00 2 2 -19.81 ? << 
.... JJ 90.00 

3 , -25.01 3.00 90.00 4 4 -25.01 3. (lf) 90.00 
5 5 -19.81 2.3~. 9li. 00 6 6 -25.01 3.00 90.00 
7 7 -25.01 3.1)0 90. <ji) ··-J3 8 -19.81 2.33 90.00 
9 9 -25.01 3.00 9.}. 00 iO 10 -25.01 3. (Uj 90.00 

11 11 -1q.a1 o ., :.. . .;; .... 9ü. (;!) 12 12 -25.01 3.(10 90.00 
13 13 -20.69 3.(10 90.00 14 14 -16.45 2.33 90.00 
15 15 -20.69 3.00 90.00 16 1 -25.01 6.01) 90.00 
17 2 -l9.8i 4.66 90. 00 18 3 -25.01 6.00 90.00 
19 4 -25.01 6.00 90.00 20 < -19.81 4.66 90.00 " 21 6 -25.01 6.00 9,).00 22 7 -25.01 6.00 90.00 
23 8 -19.81 4.66 %.00 24 9 -25.01 6.00 90.00 
25 lO -25.01 6. <)(¡ 9f;.Oü 26 11 -19.81 4.66 90.00 
27 ¡: -25.01 6.00 90.(i(i 28 13 -20.69 6.0,) 90.00 
29 14 -16.45 4.66 90JJl) 30 15 -20.69 6.00 90.00 

Fuerzas v momentos en los nuoos condicion de caroa 2 
t=uer~a # Nudo Momento en z Fuerza en Y Fuet·:a en X Fuerza t Nudo Momento en-¡ Fuena en Y Fuerza en X 

Tan -m Tan Ton Ton m Tan Ton 

0.00 -2.56 0.00 o 2 o. (1(1 -2.24 o.oo '-
3 3 0.00 -2.24 0.00 4 4 0.00 -2.56 o.oo 
< • 0.00 -2.24 0.1)0 6 6 0.00 -l. 96 0.00 " " 7 7 0.00 -1.9o 0.00 8 8 0.00 -2.24 o.oo 
9 9 0.00 -2.24 0.00 lO 10 0.00 -1.96 o.oo 

11 11 0.!)0 -1.96 0.00 12 12 0.00 -2.24 o.oo 
13 13 0.00 -l. 77 0.00 14 14 0.00 -l. 96 0.00 
15 15 0.00 -1.96 0.00 16 16 0.00 -1.77 o.oo 

r 

" 



ANALISIS ESTRUCTURI'L DE MARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3 
Marco : ED!F1 EJES 2,3,4 v 5 
Fecha : 1o-27-1999 ,hora·, 15:45:27 

2 
Fue¡·:a 1 Nudo Momento en 1 

Ton -o 

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de caroa 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo M011ento en·¡ Fuerza en Y 

Ton 
Fuer·za en X 

·-• 1 
. 19 

17 
19 

0,00 
0.00 

Ton Ton Ton • Ton 

-l. 77 
-1.96 

0.00 
0.00 

18 
20 

18 
20 

+++++ CARACTER!SICAS DE LAS FUERZAS. Cond1cion 3 

0.00 
0.00 

-1.96 
-1.77 

Fuerzas unifoNes en barras 15 , fuerzas concentradas en bat·r·as 30 
Plomentos concentrados en barras O , fuerzas ~ 100entos en nudos 2ü 

o. 00 
. 0.00 

Fuerza # Bat•t•a Maani tud DistanCia A 
Fuerz.as un1 fot•mes en las barras, coodicwn de cat•ga 3 
D1stancia B ANGULO Fuerza 1 Barra Maon1tud Distanc1a A D1stancia B ANGULO 

ion· /m o • 91'ados Ton-/m m m grados 

-0.30 
' 3 -0.30 ., 
5 5 -0.30 
7 7 -0.30 
9 9 -0.30 

11 11 -0.30 
13 13 -0.08 
15 15 -o.os 

Fuerza ~ Barra Maonitud 
Ton 

l 1 -22.49 
3 3 -22.49 
5 5 -17.85 
7 7 -22.49 
9 9 -22.49 

11 11 -17.85 
13 13 -19.61 
15 15 -19.61 
17 2 -17.85 
19 4 -22.49 
21 b -22.49 
23 8 -17.85 
25 10 -22.49 
27 12 -22.49 
29 14 -15.61 

Fuerza # Nudo Momento en Z 
Ton -m 

1 0.00 
3 3 O.Oü 
5 5 0.00 
7 7 1),00 
9 9 0.00 

11 11 O.Oü 
13 13 0.00 
15 15 0.00 
17 17 0,00 
19 19 0.00 

Fuer·za # Nudo Momento en Z 
Ton -~ 

21 0.00 
3 0' .o 0.00 
5 17 0.00 
7 . 19 0.00 

0.00 9.00 90.0 2 2 -0.30 1),00 7.00 90.0 
0.00 9.00 90.0 4 4 -0.30 0.0(1 9.00 90.0 
0.00 7.00 90.0 6 6 -0.30 0.00 9.00 91).0 
0.00 9.00 90.0 8 8 -0.30 o.oo 7.00 90.0 
ü.OO 9.00 90.0 10 lO -0.30 0.00 9.00 90.0 
0.00 7.00 90.0 12 12 -0.30 0.00 9.00 90.0 
0.00 9.00 90.0 14 14 -0.08 0.01! 7.(10 90.0 
0.00 9.00 90.0 

Fue1'zas concent¡•adas en las barras condicion de caroa 3 
D1stancia A Anoulo Fuerza j Bar~·a Maonitúd Distancia A Anoulo 

o grados Ton m grados 

3.00 90.00 
3.00 90.1)1) 
2.33 90.00 
3.00 90.00 
3.00 90.00 
2. 33 90.00 
3.00 90.00 
3.1)1) 90.00 
4.66 90.00 
6.00 90.00 
6.00 90.00 
4. 66 90. üO 
6 .()<) 90. 00 
6.00 90.00 
4.66 90.00 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 

-17.85 
-22.49 
-22.49 
-17.85 
-22.49 
-22.49 
-1~.61 
-22.49 
-22.49 
-17.95 
-22.49 
-22.49 
-17.85 
-19.61 
-19.61 

Fuerzas v momentos en los nudos condic1on de caroa 
Fue¡•za en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z 

Ton Ton Ton • Ton 

-2.56 0.00 2 2 0.00 
-2.24 0.00 4 4 0.00 
-2.24 0.00 6 6 0.00 
-1.96 0.00 8 8 0.00 
-2.24 0.00 10 10 0.(1() 
-l. 96 0.00 12 12 0.00 
-1.77 0.00 14 14 0.00 
-l. 96 0.00 16 16 0.00 
-1,77 0.00 18 18 0.00 
-1.96 0,00 20 20 0.00 

+++++ CARACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS, Condición 4 

2.33 90.00 
3.00 90.00 
3.00 90.00 
2.33 90.00 
3.0ü 90.00 
3. 00 90.00 
2.33 90.00 
6.00 90.00 
6.00 90.00 
4.66 90.00 
6.00 90.00 
6.1)1) 90.00 
4. 66 90.00 
6.00 90.00 
6./)1) 90.00 

3 
Fuer·za en Y 

Ton 
Fue1·:a en X 

-2.24 0.00 
-2.56 0.00 
-1.96 0.00 
-2.24 0.00 
-1.96 0.00 
-2.24 0.00 
-1.96 <. 0.00 
-1.77 0.00 
-1.96 0.00 
-1.77 0.00 

Fuet·:::as unifor11es en bar·ras o·, fuer:as concentradas en barras O 
Momentos concentrados en bat•ras O , fuerzas y momentos en nudos 20 

Fuerzas v momentos en los nudos condic ion de ca roa 4 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton Ton Ton m Ton Ton 

0.00 7.71 2 22 0.00 0.00 7.71 
0.00 7.71 4 24 0.00 0.00 7.71 
0.00 7.5.3 6 18 0.00 0.00 7,53 
0.00 7.53 8 20 0.00 0.00 7.53 



Fuer:a t Nudo 

9 13 
11 15 
13 9 
15 11 
17 5 
19 7 

Momento en Z 
Ton -m 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE "ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF1 EJES 2,3,4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:46:33 

Fuerzas v mooentos en los nudos condic1on de caroa 4 
Fuer·za en Y Fuer·za en X Fuerza t Nudo MOllento en'Z 

Ton Ton Ton m Ton 
Fuer:a en Y 

Ton 

0.00 
0.00 
0.00 
O.(li) 
0.00 
0.00 

5.50 10 14 0.00 
5.50 12 16 0.00 
3.57 14 10 0.00 
3.57 16 12 0.00 
1.51 18 6 0.00 
1.53 20 8 0.00 

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

----- Camb1nacion de cat•ga ~ 1 , fot•mada oot• : 

1 de la condición 1 
O de la condicion 2 
O ae la c•JndiCión .3 
O de la cond IC ion 4 

----- Combinación ae carºa # 2 , formada por : 

¡) d~ la condición 1 
1.4 de la condicion 2 
O de la condicion 3 
O de la condiCión 4 

----- Cambinacion de car9a # 3 , formada por : 

O de la condición 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condición 3 
í.i de la condición 4 

---CombinaCión de carºa 1 4 , formada oor : --

0 de la condicion 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condición 3 

-1.1 de la condicion 4 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
1),00 
0.00 

Fuer:a en X 

5.50 
5.50 
- O' ~•o ..JI 

3.57 
1.53 
. e' ¡ • ._¡,_. 



Entreoiso 

o 

" 4 
3 
2 
1 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

Edil cío A-12 Desp. 404 
Col. Torres de Mixcoac 
CP 01490 Mxico D.F. 

¡¡ 
11 

Tels. 593-4419 i 
"593-2811 " 

593-3161 1 
Fax. 593-4419 ¡' 

ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIE'IBRE 1999 Q=3 
Marco : ED!F! EJES 2,3,4 v 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora ; 15:47:57 

R 1 Q i d e e e s d e E n t r e p 1 s o 
Fuena· Cortante Despl. total Despl. re!. Rigide: 
Ton Ton m m Ton lo 

28.11 28.!l 0.0307 0.0053 5.337.4 
30.06 58.17 0.0255 0.0065 8,952.7 
22.81 80.98 0.0190 0.0074 10.950.3 
15.55 96.53 0.0116 Q,Qt)71 13,6ó6.2 
8.29 104.82 0.0045 0.0045 23,2.37. 9 



De;ola:am1entos 

Construttlones S. A. de C.V. 

Ed1J c1o A-12 Deso. 404 
Col. Torres de ~í::coac · 
CP 01491) MX!co D.F. 

u 
JI 

Tels. 593-4419 ~ 
593-2811 

593-3161 i 
Fax. 593-4419 B .., 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE 11ARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE !999 Q=3 
Marco EDIFI EJES 2,3,4 y 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:48::)7 

Cond1c i.:m 61ro en Z H"tAX: Nudo Giro en Z H1INJ Nudo 
De carya Rads. Rads. 

o. ¡)0(;(!0 -1).00205 9 
2 ( 1• ¡)005ü 24 -1).00050 21 
3 0.00047 24 -0.00047 21 • 
4 O.<~JOOü 1 -(J,I)0203 9 
5 0.0000•) 1 -1),00205 9 
6 0.00070 24 -O.(J0070 21 
7 0.00000 1 -0.00238 9 
8 0.1)<)238 12 O.<lOOilü 1 

Coodíc>án Desol. en y !MAXi Nudo Despl. en y !MINI Nudo 
De car9a • 

o.oo.; 21 -!),(;00 24 
2 0.000 -o.002 "' -' 
3 0.000 1 -o. 002 22 
4 0.000 21 -<). C(lf) 24 
5 0.000 21 -0.000 24 
b ü.OOO 1 -o.002 22 
7 0.001) 1 -0.002 23 
8 0.000 1 -o.002 22 

Condicíon Desp!. en X !MAXl Nudo Desoi. en X !MINi Nudo 
carga • 

1 0.032 21 o. i)lj(l 1 
2 1}.001 21 -ü.OOl 24 
3 O.Oúl 21 -lj, 001 24 
4 0.032 o• _, ü.OOO 
5 0.032 21 ü.OOO 
b (;.001 21 -<1.WI 24 
' 0.035 21 f),(¡¡):) 1 ' 8 (¡,()()lj -(;.035 24 

Elementos Mecdnicos 
Condinon Mom. t='le:t1onant~ !MAXI Barra Mom. Fle:{lonante (¡;HNJ Barr,:,. 

De car~a Ton-o Ton-m 

49.15 29 -1~1. 2(· ló 
o 35. 31) '" -4:.92 9 " ·~·,J 

3 33.46 .,. 
'" -38.83 9 

4 49.94 29 -126.24 16 
• 49.15 29 -131.20 16 J 

6 49.4:2 .,. 
"'' -60.08 9 

7 62.75 2q -147.6.3 19 
8 147.61) lo -81.43 4 

Cond1c1ón F:a. Cortante IMAil Bat·r·a Foa. Cm·tante \MINI Ba.rr·a 
De carga Tan Tor. 

2B.~l 21 -11.26 5 
" 26.51 7 -2o.51 9 " 3 :::3.98 7 -23.99 9 
4 2&.62 21 -11.50 • J • 28.51 21 -11.26 5 u 
6 37.12 7 -"17 .12 9 ., 
7 36.85 ~1 -34.86 6 
8 34.36 4 -36.85 ?O --



CondiclCm Fza. Aúal IMAX! Barra 
De carga TCfl 

~(:.60 16 
2 3.76 3 
3 3.4(1 3 
4 31}, 90 16 
5 31}. 60 lb 
6 5.26 ' J 

7 6.76 
8 6.76 3 

+T•++ REACCIONES. COND!C!ON DE CARGA 1 
• Nuco Momento en Z 

ion-m 

1 131.20 
2 118.47 
' 116.54 ' 4 123.45 

+++++ REACCIONES, COND!ClON DE CARGA 2 
Nudo Momento en Z 

Fza. 

HNAL!SIS ESTRUCTURAL DE "ARCOS PLANOS 
Pr-ovecto : CURSO SEFT!EMBRE 1999 Q=3 
~iarco ED!Fl EJES 2.3, 4 v 5 
Fecha 10-27-1999 .hora i 15:48:26 

A><ial IM!Nl Barra 
Ton 

-29.61 19 
-234. 9il 17 
-215.05 17 
-30.90 19 
-29.61 19 

-328.86 17 
-252.64 18 
-252.97 17 

Fuer·~• en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

-30.60 -25.8b 
-13.83 -27.79 
14.82 -27.25 
29.61 -23.92 

Fuerza en Y Fuer•za en X 
Ton-m ---Ton Ton 

1 -8.78 137.09 7. 78 
o 1.80 237.14 -2.50 
= -l. 79 236.82 2.50 ' 4 8.81 137.10 -7.78 

+++++ REACCIONES, COND!C!ON DE CARGA ' J 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton-o Ton Ton 

-7.94 125.93 7.03 
o 1 •o 217.29 -2.25 " •. bl. 
3 -1.61 216.99 2.25 
4 7.96 125.94 -7.04 

+++++ REACCIONES. COND!CION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuer·za en X 

Ton-m Ton Ton 

1 126.24 -30.9<) -24.28 
2 117.98 -14.92 -27.40 
' 117.98 14.92 -27.40 J 

4 126.24 30.90 -24.28 

+++++ REACCIONES. CONDIC!ON DE .CARGA 5 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

T on-t~ Ton Ton 

1 131.20 -30.60 -25.86 
2 118.47 -13.83 -27.79 
3 116.54 14.82 -27.25 
4 i23.45 29.61 -23.92 

+++++ REACCIONES. CONDIC!O~~ DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuer~• en X 

Ton-m Ton Ton 

i -12.30 191.93 10.89 
2 2.53 332.00 -3.50 
3 -2.50 331.55 3.50 
4 12.34 191.95 -10.90 

•+T++ REACCIONES, CONDIC!ON DE CARGA 7 
Nudo Mamen ta en Z Fuer·z• en Y Fuerza en X 

Ton-o Ton Ton 

1 130.14 104.54 -18.98 
2 131.57 222.60 -32.61 
3 128.02 255.11 -27.66 



•++++ REACCIONES. COND!CION DE CARGA 7 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mar·co : ED!F1 EJES 2,3,4 v 5 
Fecha 10-27-1999 ,hora Í 15:49:38 

Nudo Momento en Z Fueroa en Y Fuerza en X 
Ton-t~ Ton Ton 

4 147.63 172.53 -34.45 

h•++ REACCIONES. CONO!C!ON DE CARGA 8 
Nuiio Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Too 

-147.60 172.52 
2 -128. O(> 255.43 
3 -131.55 222.28 
4 -130.11 104.55 

34.45 
27.66 
32.62 
18.97 

,. 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto: CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIFl EJES 2.3.4 y 5 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:50:37 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : O si el nudo Sí ouede desolazarse 
1 si el nudo ND puede desólazarse. 

--TI PO DE BARRA O momentos en A y B no nulos 
1 extremo A articulado, momento en B no nulo 
2 extremo b ar·ticulado, momento en A no nulo 
3 ambos extremos a:·IJculados. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS. LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COI1PROBAC!ON DEL EQUILIBRiO 
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI SE INDICAN IREFERENC!ADA AL SISTEMA 
GLOBI\LI, 

--CONVENC!ON DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

A vi+) 
<-

+ : 
1 

_! 
: x(+) 
:------------------) 

--CONVENC!ON DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 
.•. y' 1+) ""v' (+) 

' ' ' ' 

,_ 

+ : 
1 

\_! 

: x' (+) 

' . 
' 

' ' 

\ 
+ : 

1 
\_/ 

:((+) 
:----------> =============:===) :----------------> 

A BARRA B 



' 

1 
i 

6 O " S A Construcciones S. A. de C.V. 
Tels. 593-4419 1 

1 Edil ClO A-12 Qesp, 404 593-2Blí N 
Col. Torres de Mh:coac 593-3161 11 

CP 01490 M:aco D.F. Fax. 593-4419 ' 

ANALISIS ESTRUCTURAL OE "ARCOS PLANOS 
P1•ovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
MarCo : EDIF 1 EJES A v D 
Fecha 10-:7-1999 ,hora : 15:51:48 

Barras 55 
Nudos 3b 
CondJcJones de carQa 4 
Coob¡nac1ones óe carga 4 
Fuer·za.s en Ton 
Longitudes en • 

>++++ DATOS OE LOS NUDOS 
Restr. Nudo Coord. en X Coord. en Y Res ti·. {giro, en X, en Y) Nudo Coord. en X Coo1·d. en Y lgii'O, en i, en Yl 

• • • • 
0.000 o.ooo 1 1 2 12.000 0.000 1 

3 24.000 1). 000 .1 1 1 4 36.000 0.000 1 1 

' 5 48.000 o.ooo 1 1 1 6 60.1)1)0 0.0:)0 1 1 
7 O. Offi) 4.001) 1) o 1) 8 12.01)0 4.000 o o o 
9 24.001) 4. 000 1) o o 10 36.000 4.000 o o o 

1 1 48.000 4.00!) ú () (¡ 12 61).01)1) 4.000 o o o 
13 0.000 7.500 o rj L) 14 12.000 7.500 o o o 
15 24.000 7.500 o o o 16 36.000 7.500 o (¡ o 
17 48.000 7.500 o o o 18 60.000 7.500 o 1) o 
19 o. 0<)) 11.000 o o o 20 12.000 11.000 o o o 
21 24.000 11.000 o o o 22 36.000 11.000 o 1) o 
~" .. , 48.000 11. vü<i o o o 24 60.000 11.000 o o o 
25 0.000 14.500 o o o ?' .o 12.0<)0 14.500 o o o 
27 24.0(¡() 14.500 lj 0 1) 28 36.000 14.500 o o o 
29 48.000 14.500 1) o o 30 60.000 14.500 o o o 
31 ü.OOú 18.000 ü (¡ o 32 12.000 18.000 o o o 
33 24.001) 18.000 o o ü 34 36.000 18.000 o o o 
35 48.000 18.000 \} 1) o 36 60.000 18.000 o o o 

+++.,. DA TOS DE LAS BARRAS 
Barra 01·igen Destino Tipo Longitud CICodantei Ba1·ra Onºen Destino Tipo Lon9itud C ((OI•tante) 

m m 

1 7 8 0 12.000 0. 016 o 8 9 o 12.01}1) 0.016 
.3 9 10 o 12.000 0.016 4 10 11 o 12.000 0.016 
• 11 12 ü 1:.0ü0 0.016 6 13 14 o 12.000 0.016 ,J 

7 14 15 o 12. CO:l O.Oló 8 15 16 o 12.000 0.016 
9 16 17 r, 1:. O<lú 0.016 l(i 17 lB o 12.000 0.016 

11 19 20 o 12. 00:' o. 016 12 20 :1 o 12.0:)0 0.016 
13 21 "0 o 12.000 0,(116 14 22 "" o 12.000 0.016 .:...: _, 
15 "' "' 24 1) 12. (>00 0.016 16 "• 26 o 12.000 0.016 "" 17 26 27 o 12.000 1},016 18 27 28 o 12.000 0.016 
19 28 29 r, 12.000 0.016 20 29 30 o 12.000 0.016 
?· 31 •o o 12.0üü 0. (1(>8 22 ~., 3.:: o 12.000 0.008 .¡ .jL o-
23 33 34 o 12.<l00 o.oos 24 34 35 o 12.000 0.008 
25 35 36 o 12.000 V. Oü8 26 1 7 o 4.000 0.018 
27 2 8 1) 4.(r.)O 0,018 e 28 ' 9 o 4.000 0.018 
29 4 10 o 4,<)0(1 0.018 30 5 11 o 4.000 0.018 
31 6 12 o 4.000 tJ.018 ., o. 7 13 o 3.51)0 0.023 
33 B 14 o 3, SOü O.ü2~. 34 9 15 o 3.500 0.023 
35 10 16 o 3,51)!) 0.023 36 11 17 o 3.500 0.02.3 
.37 12 18 o 3.500 0.023 38 13 19 o 3. 500 0.023 
39 14 20 o 3.5(1(1 0.023 40 15 21 o 3.500 0.023 
41 16 22 /) 3. 50(! 0.023 42 17 23 o 3. 500 0.023 
4.3 18 24 (l 3.5•l0 o. 023 44 19 25 o 3. 500 0.023 
45 20 26 o 3.500 !},023 46 21 27 o 3.500 0.023 
47 22 28 o 3.500 0.023 48 23 29 1) 3.500 0.023 
49 24 30 o 3.500 0.023 50 25 ·-- 31 o 3.500 0.023 
51 ?' '" 1) 3.500 .o .,. 0.023 ., 

"· 27 33 o 3. 500 0.023 
53 28 34 o 3.500 0.023 54 29 .. o 3.500 0.023 "" 55 30 36 1) 3.500 0.023 



Barr'a 

3 
" -7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
21 
" ..• 
25 
'17 
29 
31 
33 
35 ,-
·-1 
39 
41 
43 
45 
47 
49 
51 
53 
55 

Fuer·:• 1 

:!· 
5 

Fuer·za ft 

3 
5 
7 
9 

11 
¡::. 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Pr·ovecto : CUfi'SO SEPTIEMBRE !999 ll=3 
Marco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : !0-27-!999 .hora : 15:52:22 

+++++ DATOS DE LAS BARRAS 
Iner-cia Ar·ea Mod. Elas. Nu F. F. Barra Iner·cia Area Mod. E las • Nu F. F. 

m ·'4 m ''2 Ton /m . \2 • '4 • "·:: Ton /~ ;\2 

0.00171 0.0!64 2.039E+07 o .. 3rJ 3.29 2 0.00171 0.0!84 2. 037t+07 1}.30 3.29 
0.00171 0.0!84 2.039E+07 0.30 3.29 4 0.00171 0.0!84 2.039E•07 0.31) 3.29 
o. 00171 0.0!64 2.039Et07 0.30 3.29 6 o. 00171 0.0!84 2.039E+07 0.30 3.29 
0.00171 0.0!84 2.!!39E+07 1),30 3.29 8 0.00171 0.0!84 2.039E+•)7 0.30 3.29 
0.00171 0.0!84 2. 039E+07 0.30 3.29 10 o. 00171 0.0!84 :.039E+07 ü.30 3.29 
0.00171 0.0!84 2. 039E+07 1},30 3.29 12 0.00171 0.0184 2.039E+07 0.30 ~·.~9 o. 00171 o. 0!84 2.039E+07 0.30 3.29 14 0.00171 0.0!84 2.039E+ü7 1}.30 3.29 
0.00171 0.0!84 2.039E•07 0.30 3.29 16 0.00171 0.0!84 2.039E+07 1),31) 3.29 
0.00171 0.0164 2.039E+O? 0.30 3.29 18 o. 00171 0.0184 2. 0.39E+07 o. )l) 3.29 
0.0<)171 0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 20 0.00171 0.0184 2. 039E+07 0.31) 3.29 
1).00082 0.0!06 2.039E+07 0.30 1.89 22 0.00082 O.O!ú6 2.039[+07 o.)) 1.89 
0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 24 O.<~l082 O.O!ú6 2.039E+ü7 0.30 1.89 
0.00082 0.0106 2.039E+07 0.30 !.89 26 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.00184 0.0807 2.<l39E+07 0.30 !.58 28 0.00184 o. 0807 2.039E+07 0.30 !.58 
0.00184 0.08ü7 2. 039E+07 1),30 !.58 30 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.00184 0.08ü7 2. 0.39E+07 0.30 !.58 32 0.00184 0.0807 :',039E+07 o.::;o !.58 
0.00184 0.0807 :.039E+07 0.30 !.58 34 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 
0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 3b 0.00184 o. 0807 2.039E•07 0.30 !.58 
0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 38 0.00184 0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.00184 0.0807 2. 039E+<J7 0.30 1.58 40 o. !)1)!84 0.0807 2.039E+07 1),31) 1.58 
0.00164 0.0807 2.039E+07 0.30 !.58 42 0.00!84 0.0807 2.039E•07 l) •. 30 1.58 
0.00184 i), 0807 2. 039E•07 0.30 !.58 44 0.00137 0.0637 2.039E•07 !),3(! 1.68 
0.00137 O.ü6J7 2. 039E+ü7 0.30 1.68 46 0.00137 0.06)7 2.039[+07 ;) •. 31) 1.68 
O. OOIJ7 0.1)637 2. 039E+07 0.30 !.68 4B 0.<)0137 0.0637 2.0~.9E+07 1).30 1.68 
0.00137 0.06TI 2.039E+07 0.30 1.68 50 o. 00137 0.0637 2. 039E+07 1).30 1.68 
0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 52 0.00137 0.0637 2. 039E+07 0.30 1.b8 
0.00!37 0.0637 2.039E+07 0.30 !.68 54 0.00137 0.0637 2. 039E+07 0.30 !.68 
0.00137 0.0637 2.039E+07 0.30 !.68 

+++++ C~RACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condición 1 
Fuerzas uniformes en bat·ras 1) • fuerzas concentradas en barras o 
Momentos c~1centrados en barras o ; fuer·zas y momentos en nudos 5 

Fuer·zas v momentos en los nudos condicion de caraa 1 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Momento en-z Fuet·za en Y Fuer·za en X 

31 
19 
7 

Barra 

?' .! 
23 
25 
2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 

Ton -m 

0.00 
0.00 
0.00 

Ton Ton Ton m Ton Ton 

0.00 42.17 2 25 O.<JO 0.00 
ü.OO 34.21 4 13 0.00 0.00 
0.00 12.44 

+++•+ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condición 2 
Fuer·zas un1 formes en barras 25 • fuerzas concentradas en barr·as O 
Momentos concentrados en barras O , fuer·zas y oooentos en nudos 30 

Fuerzas uni fat·mes en las barras, cond1cion de caraa 2 

45.10 
'}'f ~,. ....... ,.j.,., 

Maom tud Dtstancía A Distancia B ANGULO Fuer·za 1 Barra Maonitud Distancta A Distancia B ANGULO 
Ton-/o • • gr·ados Ion-/m • m grados 

-o.sa 0.00 12.00 90.0 2 22 -0.88 0.00 12.00 90.0 
-0.88 0.00 12.00 90.0 4 24 -o.sa 0.00 12.00 90.0 
-0.88 ü.OI) 12.00 90.0 b 1 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.01) 12.fJ(l 90.0 8 3 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.01) 12.00 90.0 lO < -2.35 0.00 12.00 90.0 " -2.35 OJfl) 12.00 90.1) 12 7 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 ü.OO 12.00 90.0 14 9 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 O.Oü 12.00 90.0 lb 11 ' ,. 

- .::.. ·J,.J 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.00 12.00 90.0 18 13 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.00 12.00 90.0 20 15 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.00 12.00 90.0 22 17 -2.:!.5 0.01) 12.00 90.0 
-2.35 0.00 12.00 90.0 24 19 -2.35 0.00 12.00 90.0 
-2.35 0.00 12.00 90.0 



ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE HARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Harca : ED!F 1 EJES A y D 
Fecha : lo-27-1999 ,hora : 15:53:52 

Fuerza5 v ,;Q~entos en los nudos condiClon de caraa 2 
Fuerza # Nudo Momento en Z Fuet·za en Y Fuerza en X Fuerza 1 Nudo Mamen to en · Z Fuet::a en Y Fuerza en X 

Ton -m Ton ion Ton m Tan Ton 

0.00 -2.57 ü.Oú 2 2 0.00 -2.57 O.Oü 
3 ' O.<iO -2.57 0.00 4 4 0.00 -2.57 0.00 ... 
o o 0.<)0 -::;.57 ú.OO 6 6 0.00 -2.57 0.00 o o 
7 7 0.00 -2.24 0.00 8 8 o. l)(l -2.24 0.00 
9 9 0.00 -2.24 0.00 10 !O 0.(>) -2.24 0.00 

í 1 11 0.00 -2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 :), 00 
13 13 0.00 -2.24 o. i)i) 14 14 0.00 -2.24 0.00 
15 15 0.00 -2.24 o. i)i) 16 lb 0.00 -2.24 O.Oü 
17 17 0.00 -2.::4 O.C•J 18 18 0.00 -2.24 0.00 
19 19 0.00 -l. 77 0.00 20 20 0.00 -l. 77 •).00 
21 21 0.00 -l. 77 0.00 22 22 0.00 -1.77 o.(>) 
23 "' 0.00 -1.77 1),1)1) 24 24 0.00 -l. 77 o.oo ··-00 25 0.00 -!. 77 0.00 26 26 0.00 -l. 77 0.00 i.O 

27 27 0.00 -l. 77 i),QI) 28 28 0.00 -!. 77 0.00 
29 29 0.00 -l. 77 O.Oú 3t) 30 0.00 -l. 77 0.00 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Cond1ción 3 
Fuet•zas um fot'ltleS en bart·as 25 , fuerzas concentradas en barras o 
Momentos concentraaos en barras O , fuerzas y oomentos en nudos 30 

Fuet'zas un¡ formes en las barras, condlclon de caroa 3 
Fueroa # Bat·ra Maom tud D1stancia A Distanc1a B AN6ULO Fuerza # Barra Maon1tud D1stancia A Distanc1a B ANGULO 

Ton./m 

1 -2.24 
3 3 -2.24 
5 5 -2.24 
7 7 -2.24 
9 9 -2.24 

11 11 -2.24 
13 1.3 -2.24 
15 15 -2.24 
17 17 -2.24 
19 19 -2.24 
21 21 -0.8.3 
23 23 -0.83 
25 25 -0.83 

Fuerza • Nudo Momento en Z 
Ton -m 

0.00 
3 3 o.oo 
5 5 0.01} 
7 7 0.00 
9 9 0.00 

11 11 0.00 
13 13 0.00 
15 15 0.00 
17 17 ú.OO 
19 19 0.00 
21 21 0.00 
?-·' "' i.O . 0.00 
25 25 . 0.00 
27 27 0.00 
29 29 0.00 

~uerza # Nudo Momento en Z 
ion -m 

31 o.oo 

• • grados Ton ·/m m 

0.00 12.00 90.0 2 2 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 4 4 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 ó 6 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 8 8 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.ü 10 10 -2.24 0.00 o. i)i) 12.0ü 90.ü 12 12 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 ·14 14 -2.24 0.00 
0.00 12. Oü 90.0 16 16 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 18 18 -2.24 0.00 
0.00 12.00 90.0 20 20 -2.24 O.Oü 
0.00 12.00 90.0 22 O? ·- -0.83 0.00 
0.00 12.00 90.0 24 24 -f!.83 0.00 
0.00 12.00 90.0 

Fuerzas y momentos en ios nudos candicion de caroa 3 
Fuerza en Y Fuerza en X · Fuerza 1 Nudo Momento en·z Fuerza en Y 

Ton Ton Ton • Ton Ton 

-2.57 0.00 2 2 0.00 -2.57 
-2.57 0.00 4 4 0,1)1) -2.57 
-2.~7 0.00 6 6 0.00 -:.57 
-2.24 1},0!) 8 8 0.00 -2.24 
-2.24 0.00 10 10 0.00 -2.24 
-2.24 0.00 12 12 0.00 -2.24 
-2.24 0.00 14 14 0.00 -2.24 
-2.24 0.00 16 16 0.00 -2.24 
-2.24 V.üO 18 18 0.00 -2.24 
-l. 77 0.00 20 20 0.00 -l. 77 
-1.77 0.00 22 22 0.1)1} -l. 77 
-1.77 O.<~) 24 24 0.00 -l. 77 
-l. 77 i},f)(/ 26 2b 0.00 -l. 77 
-l. 77 0.00 28 28 0.00 -l. 77 
-1.77 0.00 30 30 0.00 -l. 77 

•++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Cond1cion 4 
Fuerz~s uniformes en barras (; , fuerzas concentr·adas en barras 
Momentos concentrados en barras i) , fuerzas y 110mentos en nudos 

Fuerzas y momentos en los nudos cand1cion de carga 
Fuerza en Y Fuet':a en X Fuerza i Nudo Homento en Z 

Tan Tan Ton m Ton 

0.00 6.45 2 32 0.00 

4 
Fuer:a en Y 

Ton 

0.00 

m grados 

12.0(< 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
1::.üo 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.0() 90.0 

Fuet'Za en X 

0.00 
0.00 
0.00 
0.01) 
o. i)i) 
o. i)i) 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

o 
30 

Fuerza en X 

6.45 



Fuerza # Nudo Mo111ento en Z 
Ton -m 

3 33 0.<)) 
• 35 0.00 " 7 25 0.00 
9 27 0.00 

l1 29 0.00 
13 19 0.00 
15 21 0.00 
17 23 0.00 
19 13 0.00 
21 15 0.00 
23 17 0.00 
25 7 0.00 
27 9 0.00 
29 11 0.00 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE liARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 0=3 
Mari: o : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:54:49 

Fuet•zas v momentos en los nudos condicion de cat'Qa 4 
Fuerza en Y Fueí·za en X Fuerza 1 Nudo Momento en ·z Fuerza en '~ 

Ton 

0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
o.oo 
I),(Jt) 

0.00 
0.00 
1),00 
0.00 

Ton Ton • Ton 

6.45 4 34 0.00 
6.45 6 3b 0.00 
6.54 8 26 0.00 
6.54 lO 28 0.00 
6.54 12 30 O.OiJ 
5.59 14 20 0.00 
5.59 16 22 0.00 
5.59 lB 24 0.00 
3.61 20 14 0.00 
3.61 22 16 0.00 
3.ol 24 18 0.00 
l. 72 26 8 0.00 
l. 72 28 10 0.00 
l. 72 30 12 0.00 

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARSA 

-- Combinación de carga ~ 1 , fo1'11\i!da oor : 

1 de la condicion l 
O de la condic1óo 2 
O de la condicion 3 
O de la condiClon 4 
--- Comb1nación de carga ii 2 , formada por : 

O de la condición l 
1.4 de la condición 2 
O de la condición 3 
O de la cond 1c1ón 4 

---- Combinación de cat•ga # 3 , formada pm· : 

O de la condición 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condicion 3 
1.1 de la cond1ción 4 

----- Comb1nacion de carga # 4 , foroada por : 

O de la condicion l 
O de ia condic~ón 2 
1.1 de la cond1cion 3 

-1.1 de la condición 4 

Ton 

0.01} 
0.00 
0.00 
0. (A) 
ú.t)O 
0.00 
ü.(J(J 
0.<)) 
0.00 
0.00 
O.<~) 
0.00 
0.00 
0.00 

Fuer·za en X 

ó.45 
6,4:; 
6.54 
6.54 
6.54 
5.59 
5.59 
5.59 
3.61 
3.ol 
3.61 
l. 72 
l. 72 
1.72 



Entt-ep1so 

5 
4 
3 
2 

R i a 
Fuer:a· 
Ton 

42.17 
45.10 
34.21 
23 .. 33 
12.44 

1 d e e e s 
Cot'tante 

Ton 

42.17 
87.27 

121.48 
144.81 
157.25 

6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 
Tels. 

EdiJ cio A-i2 Desp. 404 
Col. Torres de ~1xcoac 
CP 01490 M:mo D.F. Fax. 

593-4419 ij 
593-2811 

593-3161 ~ 
593-4419 u 

ANAL!S!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
P!'Dvecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 

d e 
Oesol. 

m 

Mat·i:o ED!F 1 EJES A v D 
Fecha 1ü-27-1999 ,hoi·a : 15:56:13 

Entr·eoiso 
total Desp!. re!. R1g1dez 

m Ton /o 

0.0464 0.0057 7.354.6 
0.0407 0.0087 10,051.5 
O.ü320 0.0108 11,240.3 
0.0212 0.0119 12,166.3 
0.1)093 0.0093 16,908.6 



Desolazam1entos 

6 O M S A Construcctones S. A. de C.V. 
¡i 
•1 '· Tels. 593-4419 i 

Edt' cto A-12 Deso. 404 
Col. Torres de "'"coac · 
CP ü1490 MXIco D.F. 

593-2811 ¡¡ 
593-3161 i 

Fax. 593-4419 ! 

ANALIS!S ESTRUCTURAL OE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mat·i:o : ED !F 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora: 15:56:31 

Candician G1ro en Z (HAXI Nudo Giro en Z (MINI Nudo 
úe car~a Rads. fi.ads. 

' ,. 
4 
5 
6 
7 
8 

0.00000 
0.00040 
0.00038 
0.00000 
0.00000 
0.00056 
0.00000 
o. 00324 

Condición Despl. en Y (HAXI 
De carga m 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

0.000 
0.000 
0.000 
0.000 
0.000 
0.000 
0.000 
0.000 

1 
30 
30 
1 
1 

30 
1 

12 

Nudo 

31 
1 
1 

31 
31 
1 
1 
1 

-0.00309 1: 
-0.00040 25 
-0.00038 25 
-0.00270 13 
-0.00309 13 
-0.00056 25 
-0.00324 7 

O. OOO()f) 1 

Despl. en Y (MINI Nudo 

-0.000 36 
-0.001 35 
-0.001 35 
-o.ooo 36 
-o. ooo 36 
-0.001 35 
-0.001 32 
-0.001 35 

Condlclon Despl. en X (MAXI Nudo Despl. en X (MINI Nudo 
De carga m 

1 0.050 31 0.000 1 
2 0.001 31 -0.001 36 
3 0.001 31 -0.001 36 

~ .. 4 0.042 36 0.000 1 
5 0.050 31 0.000 1 
6 0.00! 31 -0.001 

,, .,o 
7 0.047 31 0.000 1 
8 0.000 1 -0.047 36 

Eie~entos Mecdn1cos 
Condición Mom. Flextonante (MAXI Barra ~om. Fle•1onante (~!NI 

De carqa Tan-m Ton-m 

1 49.98 33 -82.22 
·2 13. 9) 49 -30.00 
3 13.30 49 -28.65 
4 44.80 33 -73.3.3 
5 49.98 .3.3 -82.22 
6 19.50 49 -4:.oo 
7 50.07 33 -81.26 
8 81.26 27 -74.94 

Condicion Fza. Cortante (HAXI Barra Fza. Cm·tante (MINI 
De carºa Ton Ton 

1 29.11 27 -7.78 
2 14.57 20 -14.57 
' 13.91 20 -13.91 -4 26.10 33 -6.87 
5 29.11 27 -7.78 
6 20.40 20 -20.40 
7 29.33 33 -22.64 
8 22.64 10 -29.33 

Barra 

27 
16 
16 
29 
27 
16 
30 
10 

Barra 

6 
16 
16 
6 
6 

16 
6 

36 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES A y D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:56:45 

Condioón Fza. A>ial !MAXl Barra Fza. Ax1al !M!Nl Bart'a 
' carya Ton Ton 

1 28.44 ?' .o -40.47 lb 
2 2.70 1 -132.70 27 
3 2.58 1 -127.01 27 
4 24.59 26 -24.59 31 
5 28.44 26 -40.47 ib 
b 3.79 1 -185.79 ~J 
7 6.39 1 -141.56 27 
8 6.39 5 -141.56 30 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA i 
Nudo Momento en Z F"uerza en Y Fuerza en X 

Tan-t~ Ton Ton 

75.77 -28.44 -23.41 
2 82.22 2.90 -29.11 
3 80.35 0.63 -28.36 
4 78.86 0.50 -27.81 
5 77.65 -1.48 -27.43 
6 68.77 25.89 -21.12 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 2 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en ) 

Ton-m Ton Ton 

i -6.86 70.61 4.72 
2 -0.79 135.27 0.32 
' -o.~! 133.92 0.15 o 

4 0.31 133.92 -0.15 
5 0.79 135.27 -0.32 
6 6.86 70.61 -4.72 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 3 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuet•za en X 

Ton-m Ton Ton 

-6.55 67.87 4.51 
2 -0.76 129.57 0.30 
3 -0.30 128.28 0.14 
4 0.30 128.28 -0.14 
5 0.76 129.57 -0.3( 
6 6.55 67.87 -4.51 

+++++ REACCIONES, COND!CION DE CARGA 4 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuer·za en X 

Tan-e Ton Ton 

i 65.1ó -24.59 -20.03 
2 73.12 1.68 -25.84 
,; 73.33 -0.03 -25.86 
4 73.33 0.03 -25.86 
5 73.1: -1.68 -25.84 
6 65.16 24.59 -20.03 

+++++ REACCIONES, CONDIC!ON DE CARGA 5 
Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 75.77 -28.44 -23.41 
2 82.22 2.90 -29.11 
3 80.35 1).63 -28.36 
4 78.86 0.5( -27.81 
5 77.65 -1.48 -27.43 
6 68.77 25.89 -21.12 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Momento en Z Fuer·za en Y Fuerza en ) 

Ton-m ion Ton 

1 -9.61 98.85 6.61 
2 -1.11 189.38 0.44 



+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 6 
Nudo Mamen to en 1 

Ton-m 

3 -0.44 
4 0.44 
5 1.11 
6 9.61 

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7 
Nudo Momento en 1 

Ton-m 

64.47 
2 79.60 
3 80.34 
4 80.99 
5 81.26 
6 78.89 

+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 8 
Nudo Mamen to en Z 

Ton-m 

-78.89 
2 -81.26 
' -80.99 " 4 -80.34 
5 -79.60 
6 -64.47 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Proyecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES A y O 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:57:23 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

187.48 0.21 
187.48 -i), 21 
189.38 -0.44 
98.85 -6.61 

Fuerza en Y Fuerza en X 
Ton Ton 

47.61 -17.07 
144.38 -28.09 
141.07 -28.29 
141.15 -28.60 
141).68 -28.75 
101.70 -26.99 

Fuerza en Y Fuer·za en X 
Ton Ton 

101.70 26.99 
140.68 28.75 
141.15 28.60 
141.07 28.29 
144.38 28.09 
47.61 17.07 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EDIF 1 EJES A v D 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 15:58:55 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : ú st el nudo SI puede desplazarse 
1 si el nudo NO ouede aesplazat'Se. 

--TI PO DE BARRA : ú momentos en A v B no nulos 
1 extremo A at"tú:ulado~ momento en B no nulo 
2 extremo b artttulado; momento en A no nulo 
3 ambos extremos articulados. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQUILIBRIO 
NODAL, ESTA REFERENClADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA. EXISTE UNA REACCION 
CON LAS MISMAS CARACTERISTICAS QUE AH! SE INDICAN !REFERENCIADA AL SISTEMA 
GLOBALI. 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

+ : 
1 

\ 1 
, - xf+j 
: --------------) 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

·' y'(+} 
' ' 

' ' 

(-

+ : 
1 

1_/ 

x' (+J 
1--------- i ==========--==:===> 

A BARRA B 

,\ v' (+) 

' ' 

1 
+ : 

1 
1 1 

: x' (+) 
:--------------) 



u 
6 O M S A Construcciones S. A. de C.V. 

593-4419 i Tels. 
EdiJ c1o A-12 Oeso. 404 593-c811 11 

Col. Torres de Mtxcoac 593-3161 ~ 
CP 01490 M:<ico D.F. Fax. 593-4419 1 

ANAL! S [S ESTRUCTURAL DE MF:COS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTrEMBRE 1999 Q=.3 
Ma1·co : EDlF 1 EJES B v C 
Fecha 10-27-1999 ,hora : 16:00:~2 

Barras 55 
Nudos 36 
Condtciones de ca.-oa 4 
Coobinactones de carga 4 
Fuerzas en Ton 
Longitudes en • 

+++++ DATOS DE LOS NUDOS 
Nudo Coord. en X Coord. en Y Res ti·. !giro, en X, en Yl Nudo Coord. er X Coord. en Y Restr • lgtro. en X, en Y) 

m m • m 

o.ooo 0.000 1 1 1 2 12.000 0.000 1 1 1 
' 24.000 O.OüO 1 1 1 4 36.000 O.OOoJ 1 1 1 
" 5 48.000 O.OO<J 1 ' 1 6 60.000 0.000 1 1 1 ' 7 0.000 4,01XI -0 o o 8 12.000 4.000 o o o 
9 24.000 4.000 o o o 10 36.000 4.000 o o o 

11 48.000 4.000 o o o 12 60.000 4.000 1) o o ,., O.OOf! 7.500 o o o 14 12.000 7.500 o 1) (l •·• 
15 24.000 7.500 i) o o 16 36.000 7.500 o o o 
17 48.000 7. 500 o o o 18 60.000 7.500 o o o 
19 0.000 11.000 o o o 20 12.000 11.000 o o o 
21 24.000 11.000 o o o 22 36.0(10 11.000 o o 1) 

2J 48.000 11.000 o o o 24 60.000 11.000 o o o 
25 0.000 14.500 o o o 26 12.000 14.500 o o o 
27 24.000 14.500 o o o 28 36.000 14.500 o o o 
29 48.000 14.50<j o o o 30 60.000 14.50(> o 0 o 
31 0.000 18.000 o o o 32 12.000 18.000 o (1 o 
33 24.000 18.000 o IJ o 34 ::.;,.ooo 18.000 o o o 
35 48.000 18.000 o o o 36 60.000 18.000 o o o 

+++++ DA TOS DE LAS BARRAS 
Barra Ongen Des lino Tipo Longttud C(Cortantel Bart'a Ortgen Destino Ttpo Longt tud C (CDI'tante) 

m m 

7 8 o 12.000 0.016 2 8 9 o 12.000 0.016 
< 9 10 o 12.000 0.016 4 10 11 1) 12.000 0.016 ·< 

5 11 12 1) 12.000 0.016 6 13 14 o 12.000 0.016 
7 14 15 0 12.000 0.016 8 15 16 o 12.000 0.016 
9 16 17 o 12.000 0.016 10 17 18 (l 12.000 0.016 

11 19 20 o 12.000 0.016 12 20 21 !j 12.000 0.016 
13 21 22 o 12.000 0.016 14 22 23 (J 12.000 0.016 
15 23 24 o 12.000 0.016 16 25 26 o 12.000 0.016 
17 26 27 o 12.000 0.016 18 27 28 o 12.000 0.016 
19 28 29 o 12.000 0.016 20 '29 30 o 12.000 0.016 
21 31 <' 

"" o 12.000 (;,008 22 32 " o 12.000 0.008 w 
O< -· 34 o 12.000 0.008 24 34 35 o 12.000 0.008 ·- Ój 
00 35 36 o 12.000 0.008 26 1 7 o 4.000 O.ú1B "" 27 2 8 o 4.000 0.018 28 3 9 o . 4.000 0.018 
29 4 10 (l 4.000 0.018 30 5 11 (J 4.000 0.018 
31 6 !i o 4.000 0.018 "? >- 7 13 o 3.500 0.023 
" 8 14 o 3.500 0.023 34 9 15 o 3.500 0.023 "' 35 10 16 o 3.500 0.023 36 11 17 o 3.500 0.023 
37 12 18 o 3.500 (),1)23 39 1.3 19 o 3.500 0.023 
39 14 20 o 3.500 0.023 40 15 21 o 3.500 0.023 
41 16 22 (¡ 3. 500 ü.023 42 17 23 o 3.500 0.023 
43 18 ?' -· o 3.500 0.023 44 19 25 o 3. 5<)0 0.023 
45 20 2b o 3.500 0.023 46 21 27 1} 3.500 0.023 
47 22 o-

"" o 3. 51)0 0.023 48 "< 
"'' 29 o 3.500 0.023 

49 24 .30 o 3.500 0.023 50 25 31 o 3.500 0.023 
51 26 70 o 3.500 0.023 52 ?7 33 o 3.500 0.023 "" 

_, 
07 28 34 o 3.500 0.023 54 29 35 o 3.500 0.023 Jj 

55 30 36 o 3.500 0.023 



lt't'a 

3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 
:t-
23 
25 
27 
29 
31 
'' •N 

3S 
37 
39 
41 
43 
45 
47 
49 
51 
53 
55 

Inercia 
m "4 

0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
ü.00\70 
0.00170 
0.00170 
0.00082 
0.00082 
0.00082 
0.<!0158. 
0.00158 
0.00184 
0.00158 
0.00158 
0.00184 
t), 00158 
0.00158 
1).00184 
0.00156 
0.00158 
0.001.37 
O.<M58 
0.00158 
0.00137 

ANALISJS ESTRUCTURAL DE ~COS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
~reo : EDJF 1 EJES B v C 
Fecna : IQ-27-1999 ,hora : 16:00:56 

+++++ DA TOS DE LAS BAARAS 
Area Mod. Elas. Nu F. F. Barra InerCia 

m ·'2 Ton /m "2 m "4 

0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.::0 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
O. 0184 2. 0.39E+07 O. 30 3. 29 
0.0106 2.039E+07 0.3(> 1.89 
0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
0.0106 2.039E+07 0.3<) 1.89 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.07Cll;, 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0807 2.039E+07 0,30 1.58 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0706 2.0.39E+ü7 0.30 1.60 
0.08>!7 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
O. •l706 2. 039E+07 O. 30 1. 60 
0.<)637 2.039E+07 0.30 1.68 
0.0706 2.039E+07 0.30 !.&l 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 

2 
4 
6 
8 

10 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
30 
32 
34 
36 
38 
40 
42 
44 
46 
48 
50 
52 
54 

0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
0.00170 
o. 00170 
0.00170 
o. i~l170 
0.00170 
0.00170 
0.00082 
0.00082 
0,00184 
0.00158 
0.00158 
0.00184 
0.00158 
0.00158 
O.Oú184 
0.00158 
o .00158 

. 0.00137 
0.00158 
0.00158 
0.00137 
0.00158 
0.00158 

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Cond:ción 1 

Area Mod. E1as. Nu F. f. 
m_ ''2 Ton /m "'"J 

0.0184 ¡,039E+07 0.3ü 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.2~ 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0 •. 30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+•)7 0.30 3.29 
0.0184 2.039E+07 ü.30 3.29 
O. 0184 2. 039E+07 O. 30 3. 29 
0.0106 2.039E+07 0.30 1.89 
0.0106 2.039E+07 0.3ü 1.89 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
O. 0706 :. 039E+07 O. 30 1. 60 
o. 0706 2. 039E+07 o. 30 ¡, 60 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.0706 2.039E+07 O. W 1.60 
0.0706 2.039E+07 O. 30 1.60 
0.0807 2.039E+07 0.30 1.58 
0.070o 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0637 2.039E+07 O. 30 1.68 
0.0706 2.039E+07 0.30 1.60 
0.0706 2.1l39E+<)7 <:.30 1.60 
0.0637 2.039E+07 0.30 1.68 
O. 0706 2. 039E+07 O. 30 l. 60 
0.0706 2.039E+07 ü.30 1.60 

Fuer:as uniformes en barras O • fuerzas concentradas en barras O 
Momentos concentrados en barras O , fuet'Zas v momentos en nudos 5 

Fuerzas v momentos en los nudos cond1cion de caraa 1 
Fuet•za # Nudo Momento en Z 

Ton -m 
Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza i Nudo Momento en ·z 

Ton Ton Ton m Ton 
Fuer~za en Y Fuerza en X 

Ton 

3 
5 

31 
19 
7 

0.00 
0.00 
0.00 

0.00 
0.00 
0.00 

42.17 
34.21 
12.44 

2 
4 

25 
13 

+++++ CARACTERJSICAS DE LAS FUERZAS, CondlC!OO 2 

0.00 
0.00 

0.00 
o.oo 

Fuerzas unitot·mes en bart·as 25 , fuer·zas concentradas en barr·as O 
Momentos concentradas en barras O , tuer:::as y momentos en nudos 30 

45.10 
23.33 

Fuet'Za # Barra Maonitud Distancia A 
Fuer:as untformes en las bart'as, condtcion de carga 2 
Distancia B AIIBULO Fue•·:a # Barra Maonitud Distahcia A Dtstancia B ANGULO 

3 
5 
7 
o 

11 
1-3 
15 
17 
19 
21 
23 
25 

21 
23 
25 
2 
4 
6 
8 

10 
1: 
14 
lb 
18 
20 

Ton'/m • 

-1.50 
-1.50 
-1. 'S,j 
-2.1)6 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.06 

0.00 
v.OO 
Ü,i)f; 
O.üO 
0.00 
O. (JI) 
0.00 
0.00 
0.00 
ü.OO 
0.00 
o.oo 
0.00 

m grados Ton- /m 11'1 

12.00 90.:, 2 
12.00 90.0 4 
12.00 90.0 6 
12.00 90.0 8 
12.00 91). o 11) 
12.00 90.0 12 
12.00 90.0 14 
12.00 90.0 16 
12.01) 90.0 18 
12. Oü 90. o 20 
12.01) 90.0 22 
12.00 90.0 24 
12.00 90.0 

22 
24 

1 
3 
5 
7 
9 

11 
13 
15 
17 
19 

-1.50 
-1.50 
-2.06 
-2.06 
-2.06 
-2.üo 
-2.06 
-2.06 
-2.(16 
-2.06 
-2.06 
-2.06 

0.00 
0.00 
o.oo 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 
ü.OO 
o.oo 
o.oo 

m grados 

12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 
12.00 90.0 

_12.00 90.0 
12.00 90.0 



ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE 11AACOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 IJ=3 
Marco : ED!F 1 EJES B v C 
Fecha : 10-27-1999 .hora : 16:04:48 

Fuer:as v mooentos en los nudos condiClon de caroa 2 
Fuet•za # Nudo M()¡'llentD en Z Fuerza en ·¡ Fué.::a en X Fuerza i Nudo Momento en ·z Fuet•:a en V Fuer;::a en X 

ion -m Ton Ton Ton m Ton Ton 

¡ l O.üü -2.57 0.(10 o 2 0.0(1 -2.24 0.00 /. 

3 3 fj ,1)(1 -2.24 (). (!!) 4 4 0.00 -2.24 0.00 
5 5 1), !)0 -2.24 0.00 6 6 0.00 -2.57 O.Oi! 
7 7 0.00 -2.24 O.Oé> B 8 l),l)!) -1.96 ,),00 
9 9 O.Oü -1.96 0.00 10 10 ú.OO -l. 96 0.00 

11 ll 0.00 -l.9o >!.00 12 1:: 0.00 -2.24 1).00 ., p 1},1)0 -:.24 0.00 14 14 O.l>O -l. 96 ,),Ú\) l·J .. _, 
,o ,o 15 O.<lü -l. 96 O.<JO 16 16 0.00 -1.9e ü.OO 
17 17 0.00 -1.96 0.00 18 18 0.00 -~.24 O.(l(l 
19 19 0.00 -l. 77 0.00 :Z,) 20 0.00 -l. 96 ,), (H) 
21 21 1).00 -1.96 O. (JO 22 22 0.00 -i. 96 0.00 
"" '1< 0.00 -1.% 0.00 24 24 0.00 -l. 77 o.oo •" ·-o o ?< (l,(l!j -l. 77 0.00 26 26 0.01) -1.96 0.0(1 "" "" 00 o• 0.00 -1.96 0.00 28 28 0.00 -l. 96 0.00 _, '-' 
'27 29 ü.OO -1.16 o. (;(J ~o 30 0.00 -1.77 0.00 

+++++ CARACTERIS!CAS DE LAS FUERZAS, Condtctón 3 
Fuenas uniformes en barras 25 • tuer·zas concentradas en barras o 
Momentos cancentraoas en bar•t•a.s O ; fuer:as y momentos en nudos 3t) 

Fuet·zas uniformes en las barras. condicion de caraa 3 
Fuer'" # Bar't'<~ Maoni tud Distancia A D1stancia B ANGULO Fuel'za 1 Barra Maon1 tud Dtstancta A Dtstancia B ANGULO 

Ton~ ifft • • ~wados Ton~ /m m m gt•aáos 
-·· 

-1.87 1).00 12.>)1) 90.0 2 2 -1.87 1),1)0 12.0t) 91).1) 
3 3 -1.87 o. ,)1) 12.00 90.1) 4 4 -1.87 ü.OO 1:.oo 90.0 
5 5 -1.87 o. 00 12.00 90.0 6 ó -1.67 0.00 1::. 01) 90.0 
7 7 -1.87 0.00 12.00 90.0 8 8 -1.87 0.00 12.00 91).!) 
9 9 -!.87 (J, (H) 12.01) 90.0 l(l 10 -1.87 o. 0>' 12.01) 90.0 
ll 11 -1.87 (), (r.) 12.0ü 90.>:< 12 12 -1.87 0.00 12.01} 90.0 
13 13 -1.87 O.Oü 1:.oo 9(1,0 14 14 -l. 87 0.00 r::. oo 90.0 
15 lS -1.87 ü.OO 12.00 90.0 ló 16 -1.87 0.01) 12.00 90J; 
17 ,-

'' -1.87 i),/)(l 1:.00 9•).1) !S 18 -1.87 0.00 12.00 9ú.0 
1~ ¡' -1.87 o.oo 12.00 90.0 21) 20 -1.87 ü.OO 12.0(• 90.0 
21 .21 -1.4: 0.00 12.00 %.0 ?? -· 22 -l. 42 t),Oü 12.0(1 %.0 •.. 2:.: -1.42 ü.Oü 12.00 90.0 24 24 -1.42 0.00 12.00 9(>.0 --•o 00 -1.4: (l,i)(l 12. (1(: 9ü.l} .J .J 

Fuet•:as v momentos en ios nudos condicion de caraa 3 
Fuet':a # Nudo Momento en Z Fuerzo. en Y Fue.t·:a en X Fuerza ~ Nudo Momento en ·z Fuerza en Y Fuer·za en X 

ion -m Ton Ton Ton m ion Ton 

ü. ¡)!) -2.57 0.00 2 2 O.<X' -2.24 0.00 
.• 3 ü.OO o ?' - ...... <+ O.(lü 4 4 o. ,)1) -2.24 0.00 
5 5 (l, (H) -2.:4 ü.OO ó 6 0.00 -2.57 0.00 
7 7 t),l)(; -2.24 0.01) 8 8 0.00 -l. 96 0.0<) 
9 9 O.Oü -1.96 ü.CtO 10 10 0.00 -1.96 0.00 

11 11 ü.üO -1.9ó 0.00 12 12 0.00 -2.24 0.00 
E 13 O.Ol) -2.24 o.oo 14 14 0.00 -1.96 o.oo 
15 15 0.00 -1.96 0.00 16 16 0.00 -1.96 0.00 
17 17 0.00 -1.9ó ú.OO 18 18 0.00 -2.24 0.00 
~~ 19 0.00 -1.77 0.00 20 20 0.00 -1.96 o.oo 
21 21 0.00 -l. 9ó () ,1)1) 22 22 0.00 -1.96 0.00 
?' •·' :::3 ü.OO -1.96 0.00 24 24 O.>)) -l. 77 0.00 
00 25 o.or, -l. 77 0.00 -j ?' .o O' .o 0.00 -1.96 0.00 
'27~ 27 0.00 -1.96 ,1),(10 28 28 0.00 -l. 96 0.0,) 
:9 29 0.()1) -1.96 O.üü 3ü 30 0.00 -l. 77 0.00 

+•+++ C~~CTER!S!CAS DE LAS FUERZAS, Condtción 4 
Fuet•zas un1 formes en barr·as O , fuerzas concentradas en batTas o 
Momentos concentt'ados en barr·as O ; fuer·:as y momentos en nudos 3(J 

~uerza # Nudo Mamen to en Z 
Fuer·zas y momentos en los nudos condtcion de cat•aa 4 

Fuel'za en Y Fuer'a en X Fuepza # IJudo Momento en· Z Fue1·za en Y Fuerza en X 
Tan -m Ton Ton Ton m Ton Ton 

31 0.00 0.00 6.11 2 ·o ,_ 0.00 0.00 6. ll 



Fuerza i Nudo Momento en -• 
Ton -m 

3 .,;;j (l,i)t) 
5 '" 1),00 "" 7 25 ú.OO 
9 ?" .! 0.00 

11 29 0.00 
13 19 0.00 
15 ¡¡ I),(Jf) 
17 ::3 ü.OO 
19 ¡: 0.00 
?' .. 15 0.00 
':"T 17 O. oJO •< 

25 7 O.Oü 
?-.! 9 0.!)0 
29 1l í;,I)(J 

ANAUS!S ESTRUCTURI'í.. DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 il=3 
Marco : EDIF 1 EJES Bv C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 16:05:45 

Fuerzas v momentos en los nudos condic1on de caroa 4 
Fuer:::a en Y Fuerza en X Fuer:a # Nudo Mooen to en· Z Fuer:::a en y 

Ton 

ü.OO 
O.üO 
0.01) 
0.01) 
0.00 
ü.OO 
fJ.O•l 
¡j,l)ú 
0.01) 
O.úO 
0.00 
0.00 
0.00 
0.00 

Ton Ton m Too 

6.11 4 34 0.00 
6.11 6 36 0.00 
6.48 8 

,, 
.o ú.OO 

6.48 10 28 0.00 
6.48 12 30 0.00 
4.56 14 ?' .v 0.0(1 
4.56 16 22 0.00 
4.56 18 24 o. 1)1) 
3.24 20 14 o.!)¡) 
3.24 22 16 O.üO 
3.24 24 18 0.00 
1.3: 26 8 o.oo 
1.32 28 1[) 0.00 
1.32 30 12 0.00 

+->••• DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA 

---- Comb1nacion de carga # 1 , formada oat' : 

1 de la condiCión 1 
(l de la cond1ciort 2 
O de la CJfldic1ón 3 
0 de la condiCJOn 4 

----- Combwac10n de carga # 2 , formada OOI' : 

O de la condic10n 1 
1.4 de la condición 2 
O de la condición 3 
O de la condiCión 4 

---- Comb1nacibn de carga # : • fm·mada. oar 

Ü de la COnt11CiOn 1 
O de ia condición 2 
1.1 de la cond1C16n 3 
1.1 de la condicion 4 

---- Co•binacton de carga i 4 , formada poi' : 

O ae la condicion 1 
O de la condición 2 
1.1 de la condic1on 3 

-1.1 de la condic16n 4 

Ton 

0.00 
(:, 0(! 
O.t)O 
0.00 
1). t}(l 

<),1)(1 
I).Oü 
0.0(• 
0.0•) 
0.00 
0.0•) 
0.00 
t),l)(¡ 
ú.OO 

Fuet·za en ) 

e;,¡¡ 
6. 11 
6.46 
6.48 
6.48 
4.5o 
4.56 
4.56 
3.24 
3.24 
3.24 
l. 3:2 
1.3Z 
1.32 



Entreo1so 

~ U GOMSA Constt·ucciones S. A. de C. V. 
il 
l! 

Tels. 573-44!7 ~ 

1 

R 1 g i d e e e s 
Fu2rn Cortante 
ion Ton 

42.17 42.17 
45.10 87.27 
34.21 121.48 
¡_.; •• .)J 144.81 
1:.44 157.25 

Ed1J c1o A-12 úeso. 404 . 59~-::811 ii 
Col. Torres de t'lhcoac 593-3161 ; . 
CF' 0149<) Mxíco D.F. Fax. 593-4419 g 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco EDIF 1 EJES B v C 
fecha 10-27-1999 .ho;·a : 16:07:29 

d e E n t r e o 1 s o 
De;;ol. total De;Ol. rel. . ,, 

o.om ú.Oü57 
(¡,0419 0.0085 
1).0334 (l, 0111 
O.OZ2.3 0.0124 
1).0099 0.0099 

fiíoíde: 
Ton·¡· 

7,461.7 
10.321.3 
10:921.2 
11.683.5 
15.715.1 



úeso lazamientas 

G O M S A Constt·uccianes S. A. de C. V. 

Ed1J cia A-12 úeso. 404 
Cal. Torres de Nu:caac · 

¡¡ 
11 

Te!;. ~'13-4419 ~ 
. 593-2211 

593-3161 ~ 
CP 0149ü M:aco D.F. Fa:<. 593-4419 ! 

ANAL!SIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Pr·ovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Mar·co : ED IF 1 EJES B v C 
Fecha : 10-27-1999 ,hoi·a : 1o:07:42 

Cond¡c¡on Gtro en l IMAXI Nudo Gir·o en Z IM!N! Nudo 
[ 1e carga Rads. Rads. 

O. 0(:ü00 -0.1)0.325 7 ·- O,t}üüb6 36 -ü.00066 31 " 3 (;, t)(ll)63 36 -0.00063 31 
4 ü.OOOOO 1 -<),1)0259 13 
5 0.00000 1 -t), 00325 7 
6 (¡,1)0092 36 -0.00092 31 
7 /), 00000 1 -0.00309 7 
8 o.oo:.o9 12 0.00000 1 

Condlc!On Despl. en Y IMAXI Nudo Desol. en Y !MINI Nudo 
De ca!'ga m 

¡ 0.01~} 31 -0.000 36 
2 o.ovo í -0.001 ,o 

"" 3 0.000 1 -0.001 35 
' 0.000 :1 -0.000 36 ' 5 0.000 .31 -<), 000 36 
ó 0.000 1 -().001 ,o .... 
7 o. 01)0 1 -0.001 32 
8 (¡,1)00 -ü.OOi 35 

Cond toon Deso l. en X IMAX 1 Nudo Deso l. en i IMHII Nudo 
De carga m 

i 0.051 31 0.000 1 
o 0.001 31 -(¡, 001 36 
3 ().001 ,. 

~l -0.001 .... o 

• 0.040 36 0.000 1 
o 0.051 31 0.000 1 ,J 

6 0.001 31 -0.001 36 
1 0.045 31 o. Q/)f) 1 
8 O.OOü 1 -0.045 36 

Elementos Mecdnicos 
CondiciOn Nom. Fie:aonante IMAXI !iarra Nom. F!ex1onante !MINI Bar-ra 

Ve car·qa. Ton-m ion-m 

1 50.12 33 -80.31 26 
2 14.58 55 -26.24 16 ,, 13.77 55 -23.85 1' .o 
4 41.16 ,, 

-63.07 31 N 
o 50.12 " -80.31 o• 

" "" "" 6 20.41 55 -:.6. 73 16 
7 45.90 H -75.43 31 "" 8 75.43 26 -66.66 10 

Condic¡on F::a. Cor·tante IMAXI Barra Foa. Cortante (M! NI Barra 
!ie carga Ton Ton 

28.99 33 -7.90 6 
2 12.74 20 -12.74 16 
3 11.58 2(> -1!.58 16 
4 23.90 33 -6.44 6 o 28.99 :3 -7. 9ü 6 " 6 17.83 20 -17.83 16 
7 26.78 H -19.65 6 >N 

8 19.65 10 -26.78 3ó 



ANALISIS ESTRUCTUR!l. DE HAF:CQS PLeNOS 
Pr·ovecto : CURSO SEFTíEMBfiE 199' Q=3 
Mar·i:o : EDIF 1 EJES B y C 
Fecha : 10-27-1999 ,hora : 16:07:58 

Cond1cion 
... e carga. 

Fza. A:<ial IMAXi 
Ton 

Barra. Fza. A:aal tMIN) Bar•ra 

3 
4 
S 
6 

' 8 

26.73 
2.36 
:.14 

23.!2 
28. 7.3 
3.30 
6.64 
6.64 

26 

1 
26 
"' "" 1 
1 
5 

Ton 

-41.38 
-125.15 
-115.89 
-z:.12 
-41.38 

-176.33 
-129.41 
-12'1.41 

-t+t-t-t REACCIONES. CONDICION DE CARGA 
NuOa Momento en Z Fuer~:;::a en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

1 80.31 -28.73 -24.93 
77.39 :.13 -28.29 
75.75 0.62 -'27.57 
74.4: 0.51 -27.07 '' ,. ... f<Jo ~·J -l. 7'2. -26.76 
7.3. 2) 26.19 -22.63 

••+++ REACCIONES. CONOIC!ON DE CABG!1 2 
Nudo Momento en Z Fuena en Y Fuerza en X 

Ton-m Ton Ton 

-6.ü6 67.44 
2 -(!.62 128.20 
' -(!.25 126.98 -4 0.25 126.98 
5 0.62 128.20 
6 6.1)6 67.44 

+++++ REACCíONES. COND!CION DE CARGA 3 

4.16 
0.25 
0.12 

-ü.12 
-0.25 
-4.16 

Nudo Momento en Z Fuet~za en Y Fuerza en X 
Ton-• Ton Ton 

-5.51 
-0.~7 
-0.23 

1}.23 
0.57 
e e• ..¡,..¡¡ 

+++++ ReoACCIONES. CONDICIQt; DE CARGA 4 

62.59 
!18.13 
!17.<)= 
117.02 
118.1~ 
62.5:; 

3.78 
0.23 
0.11 

-0.11 
-0.2~ 
-3.78 

Nudo Momento en Z Fuerza en Y Fuerza en X 
Tan-m Ton Ton 

63.ü7 -2.3.12 
2 ó'2.. 76 1.h 
' 6'2..~ -1), (14 ~ 

-19.42 
-:'2.8o 
-:2.85 

4 6:.95 1), 04 
e 6:.76 -1.76 " 

-:2.85 
-:2.86 

6 63.1)7 2~ .• 12 -19.42 

•++•+ REACCIONES. COND l C ION DE CARGA 5 
Nuoo Momento en Z Fuer:;::a en Y Fuer;:a en X 

Ton-m Ton Tor 

80.31 -28.73 
' 77.39 3. 1.3 • 
3 75.75 0.62 
4 74.42 1),51 
5 ..... ....., 

-1.72 1 },.)J 

-:4.9.3 
-28.29 
-27.57 
-27.07 
-2o.7o 

o 73.29 26.19 -22.63 

+++++ REACCIONES. COND I C ION DE CAF:GA 6 
Nudo Momento en l Fuer·za en Y i="uena en X 

1 
o 

Ton-m Ton Ton 

-8.48 
-0.87 

94,42 
179.47 

5.83 
0.35 

lo 
:7 
3(! 
31 
16 
-o _, 
27 
3t) 

·-~t· 



++>++ REACCIONES. COND!CION DE CARGA 6 

ANALIS!S ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS 
Provecto : CURSO SEF11Er1BRE 1999 Q=3 
Mar·i:o : EDIF 1 EJES & y C 
Fecha : to-27-1999 .hora : 1ó:O'i:22 

Nudo Momer¡to en Z Fuet·za en Y Fuer:.a en X 
Ton-m Ton Ton 

3 -0.35 177.77 
4 - ·~ 

1), .J..¡ 177.77 
5 0.87 179.47 
6 8.4E 94.42 

•++h REACCIONES, CmJDIClOfi DE CARGA 7 

o. 17 
·ú.17 
-ú.35 
-5.83 

Nudo Momento en I Fuet'Za en Y Fuer::a en 1 
Ton-m ion Ton 

i 
,.,. ... ., 
c .... ),;.. 43.42 -17.20 

2 68.41 131.88 -24.89 
3 69. (>0 128.68 -25.ü1 
4 69.49 128.76 -25.26 
~ ó9.bo 128.01 " -25.39 
6 75.4:: 94.29 -25.52 

••+T• REACCIONES, CONDICION DE CARGA 8 
NLtdo Nomento en Z Fuerza en Y Fuet·z.a en X 

1 
2 
3 
4 
~ 

" 6 

Ton--. Ton Ton 

-75.4::; 94.29 
-69.66 128.01 
-69.49 128.76 
-67'. Oü 128.68 
-68.41 131.88 
-63.3~ 43.42 

25.39 
25.26 
25.01 
24.89 
17.20 



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANOS 
Provecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 Q=3 
Marco : EOIF l EJES B v C 
Fecha : 10-27-1999 ,haí·a : 16:10:21 

--RESTRICCIONES DEL NUDO : O s: el nudo Si ouede desolazar·se 
1 si el nuóo NO ouede desolazar·se. 

--TIPO DE BARRA O momentos en A v B na nulas 
i e:<tremo A at'\:culado. momento en B na nulo 
2 e::troema b articulado, momento en A no nula 
3 ambos extremas ar·ticuladas. 

--tAS FUEF.ZAS EXTERNAS 'i LOS ELEMENTOS MECANICOS.ESTAN REFERENCIADOS riL 
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA. 

--LAS FUERZAS EXTERNAS! LOS DESf'LAZAMlENTOS Y LA COMPROBACION DEL EQUILIBI\!0 
NODAL, ESTA REFERENC ADO AL SISTEMA GLOBAL. 

--EN LOS NUDOS DONDE LA SUMATOR!A DE FUERZAS NO ES NULA. EX.ISTE UNA REACCION 
CON LAS MISMAS CARACTERIST!CAS QUE AH! SE INDICAN IREFERENCIADA AL SISTEMA 
GLOBAL). 

--CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL : 

·"" v{+) 
<-

+ : 
1 

\_1 
xl+) 

:--------------------) 
--COIIVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL : 

; V'(+) 

(-

"' y' {ti 

+ : 
1 

\_1 

1 X' (tj 

<-
1 

+ : 
1 

1_1 

x' (+) 

: -----------> ==================·====== > 1---------------> 
A BARRA B 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzaán Fuentes hoja 1 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEnBRE OE 1999 CON ANALISIS ESTAT!CO 

------- CARACTERISTICAS GENERALES --------

Nombre óe ia obra : EDIFICIO l CURSO SEPTIEMíli\E DE 1999 CON ANALISIS ESiATICO 

UbicacJOn 

Fecha 

Fuet•zas en 

Lona 1 b.1des en 

Numer·o de m ve les 

MEi!CD D.F. 

SOJ>TIEMBRE DE 1999 

T01< 

M 

b Gr·upü al oue oe1·tenece 

Z.Jna donde esta ub¡cada 2 (Terreno de translClOnl 

Factm· de comoortam1ento slsmico (Q) en x 3 

EstPuctw·a t'EQulat' 

Númet'O de marcos en X 

Númer·o áe mateas en Y 

---------- CARACTEí' ISTICAS 

en V 

DE LOS NIVELES 

' 
Si 

4 

6 

-------
Nivel Peso Al tut•a Centt·o de cat'Oas Máx¡ma dimensión 

en X en 
,, 
r en X en y 

TON 11 M M M M 

5 934.50 18.00 30.00 12. 5(1 oO.úO 25. !)<j 

4 1,240.50 14.5ü 3(1,00 1:.50 60.1)(¡ 25.0(1 

3 1. 240. 5(! 11. fj(l 30.00 12.50 60. <)0 :s. 00 

" 1. '24(!, 5(! 7.51) 30.00 1.-¡ e::-• 
.::. • .JV 60.•~) :s. 00 

~.240.5ü 4.0ü 3ü. t)Ü 12. 5<) 60.00 :5.(11) 

--------- CARASiERISTICAS DE LOS MARCDS -------

2 
' " 4 
e 

" 6 

D it·ecc i ón X 
Identl hcacion Pos1ciDn 

M 

Mar·co A O.OOt) 
i'larco B 9.üt)0 
Marco C ió.OOO 
Marco [• 25. 01}1} 

Direcc10n Y 
ldentificaciOn PosiClOn 

M 

Marco 1 0.00(! 
Marco 2 1:.•X•O 
Marco ,, 2<.000 
Marco 4 "!.a.OOO 
f1at'CO 5 48.01)(< 
Mar·co 6 6ú.ü00 

Marco Maree A Marco Mar·co B Marco Marco C 
Entt·e~llso R1a1de:. Entreoiso Ri01dez EntrepiSO f\ioidez 

iON 1M TON 7~ TON IM 

y 7.354.90 e 7,4ó2.10 5 7,462.10 " 4 10,<)51 .. 30 4 10,32i.OO 4 10.321.00 ., 11.24<).40 3 10.921.30 3 1<).921.30 
2 12.166.30 2 i i. 68.3. 40 2 11,68~. 4<) 

16; 908.60 15.915.7<) 1 15.915.70 

Cm·tantes 
en X en Y 

TON TON 

V.Vü O.üO 

0.00 0.00 

0.00 0.00 

0.00 0.00 

ü.üO !).00 

Marco Marco D 
Entrepiso Rio1dez 

iON 1M 

5 7,354.90 
4 10. <)51. :,o 
' 11,240.40 ., 
2 12.166.30 
1 16,908.60 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guz.án Fuentes hoja 2 
EDIFICIO l CURSO SEPTIEKBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

Mateo Marco 1 Mar·co Marco 2. Marco Marco 3 Marco Marco 4 
Entreo1so Rio1oez Entreoiso R1oiaez Enh·episa R1o1de: Entreoiso Kio1ae: 

TON 7t1 TON 1M TCI'l 7M 

" 5. 371.70 5 5.337.40 " :;,:!7.40 J " 4 8,966.60 4 S~ 95.3.10 4 8. 953.10 
_, lL 145.20 3 10.950.00 " 10,951).00 .• 

14.<)29.70 ' 13.666.20 2 13. 6&6. ~o '- '-
24,094.40 1 23 . .238.2!) 1 2.3.238.20 

Mat·co Marco 5 Mar·co Marco 6 
tntreo1so R1Q1de: 

TON 7M 
Entreoiso R1o1de: 

TON /M 

" -" 5.337.40 5 5.371.70 
4 e;9s3.10 4 8,966.6'! 
3 10,950.00 3 11.145.2•) 
'- 13.666.20 ' 14,029.70 '-

::3;238.20 1 24:094.40 

---------- "ESULiADOS DEL ANALISIS ESTATICO 

Reylarr~nto utilizado RCDF-1987 

Coef1ciente sísmico = .32 

Coeficiente sísmico reductdo (C/Qj' en x = .1066667 

en '! = .1066667 

feso total de la estructura = 5896.5 TON 

Cortante en la base, en x = 628.96 TON 

en y = 628.96 TON 

t~fH Se analiza e11 la dirección X con los cm'tantes obtenidos con el reQla.mento 

****'" Se anatna en la duecClón Y can los cortante~ ootemdos con el reQla.mento 

Nivel í="uerza Cortante Fuer~a Cor·tante Posícion de la cortante 
\ er. h'eo i so) en ) en X en Y e<lY en X en Y 

iON TON TON TON M M 

" 168.68 168.68 168.68 168.65 30.00 12.50 " 
4 180.38 349.06 180.38 349.06 30.00 12.50 

~. .!36.84 485.% 136.84 485.% 30.00 12.51) 

2 93.30 579.20 93.30 579.20 30.00 12.50 

49.76 628.96 49.76 628.96 30.0•! 12.50 

---------- RESULTADOS DEL ANAL!S!S POR TORS!ON ----------

TON 7M 

5 5.337.40 
4 e: 953.1ü 
3 10.950.00 
' 13.66o.20 • 

23.:38.20 



DISTRIBUCION POR TORSION In~. Alberto Guzoán Fuentes ho~a 3 
EDIFI JO 1 CURSO SEPTIEIIBRE DE 19 9 CON ANALISIS ESTATICO 

D!STRIBUC!ON DE CDRTA~TES PARA EL ENTREPISO t 5 ri91dez torsionai !.599322E+07 

Dir. R¡g¡dez Cortante Centt·o de Posicion de Excentr. Máx. Di m. ExcentriCidades de diseño Momentos de torsion 
Tors1on la cortante teórica en olanta 1.50e -N),!0b l. OOe- O.IOb 

TON 1M TON r1 M M ~ M . M TON -M 
X 29,634.00 168.68 30.01) 3<). 00 0.00 60,0(• 6.00 -6.00 -4:!.7 421.7 
y .321o9:.üo 168.68 12.5(• 12.5<) -o. O<! 25.00 -2.50 2.50 !.012.1 -1,012.1 

Marco rioide: y ¡t Tors1ón Tor-sion Tor·sion Torsion Dir·ecto D1recta O. 30---torslOn Total 
TON- 1M M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

Marco A 7,354.91) -12.51! 2.42 -5.82 2.42 5.82 41.87 44.29 1. 75 46.04 
-2.42 5.82 

Marco f. 71462.10 -3.50 0.69 -1.65 0.69 !.65 4=.48 43.16 ü.5(! 43.66 
-0.69 1.65 

Man:o_L 7. 462.10 .; .. so -0.69 1.65 0.69 l. 65 42.48 4:.16 ü.5(! 43.66 
0.69 -1.65 

f'l~arco O 7,354.90 12.50 -2.42 5.82 2.42 5.82 41.87 44.29 1.75 46.04 
2.42 -5.82 

Mat'CG nmde: X ,lt Tor·sión Torsión Tars10n Tors1on D1recto Directa O. 30-ttor·sion Total 
TOW !M M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en 1 TON 

Marco 1 5,371.70 -30.00 -10.20 4.25 10.20 4.25 28.23 38.43 1.27 39.71 
lü.20 -4.25 

Marco 2 5,337.40 -18.00 -6.08 2.53 6.08 2.53 28.05 :!4.13 0.76 34.89 
6.08 -2.5.3 

Marco 3 5.337.40 -6.00 -2.03 0.84 2.03 0.84 28.05 ::.o. ü8 0.25 :.!.ü.33 
2.03 -0.84 

Harca 4 5.337.40 o.OO 2.03 -0.84 2.03 0.84 28.05 30.08 0.25 3ü. 3.3 
-2.03 0.84 

Marco 5 5~ 3.37. 40 lS.üO 6.08 -2.53 6.08 2.53 26.05 34.13 ü.76 34.89 
-6.08 ") r:-r .. "" Marco 6 5.::71. 71) 30.00 10.20 -4.25 10.20 4.25 28.23 38.43 1.27 39.71 

-l<J.20 4.25 

DISTR!BUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPiSO 1 4 ngide: tors1onal 2.598001E+07 

Dir. ht~nde: Cortante Centro de Posicion de Excentr. Máx, ÜIO. Excentl'indaaes de diseño M~.entos de torsion 
Tm·s10n la cortante teol'ica en olanta 1.50e +O.lOb l.OOe- ü.I0b 

TON 1M TON M n M M M M TO~ -M 
' 4(1.744.60 349.06 30.00 30.00 0.00 60.00 6.0<0 -6.0ü -872.7 872.7 '· 
' 53, 74:;.60 349.(;6 12.50 12.5ü -0.00 25. 0<0 -2.50 2.50 2.094.4 -2.094.4 

Mat·co r· io lOe;: ''{ jt Torsion Torsion Torsion 'Torsion D1recto Dir·ecto 1j, :!.Ottors1ón Total 
iON- 1M M en X en Y en X en Y TON +tm· en X en Y TON 

Marca A 10.(;51.30 -1 '! r:t; , .... ,>.Jv 4.::: -10.13 4.22 10.13 86.11 91}, 33 3.04 93.37 
-4.22 10.13 

M:1r:o B 10.321.(1(1 -3.50 l. 21 -2.91 l. 21 2.91 88.42 89.63 0.8' 90.51 
-l. 21 2.91 

Mat·co C 1(J,321.0(: :.so -1.21 2.91 l. 21 2.91 88.42 89.63 0.87 90.51 
l. 21 -2.91 

M-arca D 1(1,051.3!) 12.50 -4.22 l(t, 13 • O? >t ....... 10.13 86.11 90.33 3.04 93.37 
4.22 -1(;.1.3 

Hat'Cü nmde;: A ,lt Tors1ón Torsion Tors!On Tors1ón Directo Directo o.:::o1-tors1on Total 
TON- IM M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

Marco 1 8,966.60 -3!).00 -21.69 9.04 21.69 9.04 58.24 79.92 2.71 82.63 
21.69 -9,04 

Mat~co : a, 953.10 -!8.00 -12.99 5.41 12.99 5.41 58.15 71.14 1.62 7:.76 
12.99 -5.41 

Marco 3 8. 95.3.10 -6.0<0 -4.3: 1.80 4.3.3 1.80 58.15 62.48 0.54 b3.0i 
4.33 -!.80 

Marco 4 8,953.10 6. l)<j 4.33 -1.80 4.33 1.80 58.15 62.48 0.54 63.1)2 
-4 •. 33 1.80 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guz1~n Fuentes hola 4 
EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEnBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICO 

Marco 5 8, 953.IO 18.00 

Marco 6 e, 966.60 30.rXJ 

12.99 
-12.99 
21.69 

-21.69 

-5.41 
5.41 

-9.04 
9.04 

12.99 

21.69 

5.41 

9.04 

.oTF:IBUCION DE CORTANTES PAR!\ EL ENTREPISO & .3 ng1de: torsianal 3.172556E+07 

58.15 71.14 ::.76 
58.24 79.9~ :.71 82.6.3 

Dit•, Riq1dez Cortante Centro de 
Tor's16n 

Pos1cion de 
la cortante 

M 

Excentr·. 
teorica 
~ 

Ma: .. D1m. 
en olanta 

M 

Excentr1c1dades de d1seño 
1.50e +O.!Ob l.C,le- 0.10b 

~1omentos de tm'sion 

TON /M 
X 44,32:::.40 
y 66, 09!). 40 

Marco rioide: 
TDir m 
11.240.40 

I0,92J.c.o 

10,921.30 

TON 
485,:¡0 
485.90 

N 

" 31).00 
12.50 

Y jt Torsion 
M en X 

-1:.50 -5.38 
5.38 

-1.50 -1.46 
1.46 

3.50 1.46 
-1.46 

Marco A 

Marco B 

Mat•co C 

Marca D 11.240. 40 12.50 5.38 
-5.38 

30.00 
12.50 

Tors1ón 
en Y 

-12.91 
12.91 
-3.51 
3.51 
3.51 

-3.51 
12.91 

-12.91 

0.00 
0.00 

Tm•s¡OO 
en X 

s.:s 
1.4ó 

l. 4e 

5.38 

M M TON -M 
60.00 
25.00 

6.•l0 -6.00 
2.5(! -2.50 

Tors10n D1recto Dir·ecto 0.3ü-ttorsiLH1 
en Y TON +tot· en X en Y 

12.91 123.22 128.60 3.87 

3.51 119.73 ,121.19 1.05 

3.51 119 . .73 121.19 1.1)5 

Jc.91 123.22 128.60 3.87 

l. 214.8 
2,915.4 

Totai 
TON 

1:::.48 
122.:4 

12:.24 

13:.48 

Marco riaide: X ¡t Tors1ón Tm·sion Tors10n Torsion Directo Directo 0.30HorsHin Total 
TON" 1M M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

Marco 1 

Mat•co 2 

Marco 3 

Marco 4 

Marca 5 

co 6 

11,145.20 -30,¡)0 

10,95!).00 -18.00 

10,950.00 -6.00 

10, 951}, t)O 6. ;JO 

10.950.0!) 18.00 

11.,145.20 3ü.üü 

-30.73 
3(J, 73 

-18.11 
18.11 
-6.04 
6.04 
6.04 

-6.1)4 
16.11 

-18.11 
30.73 

-30.73 

-1c.80 
12.80 
-7.55 
7.55 

-2.52 
2.52 
2.52 

-2.52 
7.55 

-7.55 
1?..80 

-12.80 

3(:. 73 

18. 11 

6.04 

6.ü4 

18.11 

3•). 73 

12.80 

7.55 

2.52 

7.55 

12.80 

DISTR!BUC!ON DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO 1 2 "ºidez tors10nal 3. 918134E+07 

81.94 

80.51 

80.51 

80.51 

80.51 

81.94 

112.67 

98.62 

86.54 

86.54 

98.62 

11'2. 67 

3.84 

2.26 

ú.7~ 

2.26 

3.84 

116.51 

100.88 

87.30 

67.30 

wo.ae 
116.51 

-1.214.8 
-2:915.4 

•.... 

D1r. Rigidez Cm·ta.nte Centt·o de Posicton de 
la cortante 

M 

E:<centr. 
teonca 
M 

Max. Dim. 
en olanta 

M 

Excentt'ic1dades de d1seño 
1.50e +O.!Ob l.OOe- 0.10b 

Momentos de tot'Slón 
Tors16n 

TON /M TON M M M 
X 47,699.40 579. 2ü 30. 00 30.00 

12.50 
-0. (i(¡ 61). 01) 

25.00 
-6.00 6.00 

TON -M 
-1,448.0 

y 62,724.20 579.20 12.50 -0.00 -2.50 2.50 -3.475.2 

Marco 

Mat·co A 

Marco B 

Marco C 

Mat·co D 

Marco 

Mat·co 1 

Marco 2 

r1a1d2::: Y ¡t íorsian Torsion Torsión Torsión Directo D1recto 0.30•torsion Total 
TON- /M M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

12.166.30 -12.50 

11.683.40 -3.50 

11,68:.';.41) ~.5(1 

12,166.30 1:.5ü 

5.62 
-5.62 
1. 51 

-1.51 
-1.51 

í.51 
-5.62 
5.62 

13.49 
-13.49 
-3. 6.3 
-:.63 
-3.63 
3.6~ 

-13.49 
13.49 

5.62 

1. 51 

!. 51 

5.62 

13.49 

3. 6.3 

3.63 

13.49 

147.73 

141.87 

141.87 

147.73 

153.35 

143.38 

143.38 

153.35 

4.05 

1.09 

1.1)9 

4.05 

157.41) 

144.47 

144.47 

157.40 

r'iúlde;:: X ¡t Tot'sión Tors1ón Tors10r, Torsión Directo D1recto 0.3(o+tor·s¡on Total 
TOtf /M M en Y en X en Y en X TON +tor en Y en X TON 

14,029.70 -30.00 

13.666.20 -18.(1(1 

37.33 
-37.33 
21.8: 

-21.82 

15.55 
-i~.55 

9.1)<; 
-9.09 

.37. 33 15.55 

21.8:2 9.09 

98.23 135.56 4.67 140.23 

95.69 117.50 2.73 120.23 

1,448.0 
3~475.2 

. i 

•::. 



DISTRIBUCION POR TORSION In~. 
EDIFI 10 

Alberto Guz1án Fuentes ho~a 5 
1 CURSO SEPTIEMBRE DE 19 9 CON ANALISIS ESTATICO 

Harca 3 13,666.20 -6.00 7.27 3.03 7.27 3.03 95.69 10:.96 0.11 1•!3.87 
-7.27 -3.03 

Marco 4 13.666.20 6.0(l -7.27 -3.0.3 7.27 3.03 95.69 102.96' 0.91 103.87 
7.27 3.03 

Mat'co 5 13!666.20 18.00 -21.82 -9.09 21.82 9.09 95.69 117.5(• - 7" 12<).23 .:.. ,.) 

21.82 9.09 
Ma:~co 6 14,029.71) 30.00 -37.33 ·15.55 37.33 15.55 98.:3 E5.56 4.67 140.23 

37.33 15.55 

DISTfi!BUCION DE CORTANTES PARA EL ENTfiEPISO 11 1 riQidez tors1onal 6. 57753E-Hl7 

Dir. f..u.ídez Cortante Centt·o de Posición de Excentr·. Hax. D1m. bcentnc1dades de d1seña Momentos de torsión 
Tarsion la cortante teonca en planta l. 50e +0. 1 Ob l. OOe- ú.10b 

Tür~ /M TON M M M M M M TON -M 
!. 65.648. 61; 628.96 30.00 30.00 -0.00 óO.OO -6.00 o.OO ~·~(~·~ -1,572.4 
' 141.141.61 628.96 12.50 12.50 0.00 25.00 2.5(• -~.50 .,., "''·8 3, 773.8 

MaPco noidez y jt Tot'Slón TOt'SIÓ!l Tat·sián Tars10!1 Directo Dir·ecto Ü. 3t}ttOI'S 10n Total 
TON' íM M en X en y en X en y TO!< -t-tar er, l en y TON 

Mar·co ~ 16,91)5.60 -12.50 -5.05 1:.13 5.05 12. 1.3 162.1X• 167.05 3.64 170.69 
5.05 -12.13 

Mar·co B 15.915.70 -3.51) -1.33 3.20 1.33 3.2!) 152.48 153.82 0.96 !54.77 
1.:.3 -3.20 

Marco C 15.915.71) :.Sol 1. 33 -3.20 l. 3.3 3.20 152.48 153.82 0.96 154.77 
-1.33 3.20 

M3.t'CG D 1o.908.60 12.50 5.05 -12.13 5.05 12.13 16:.oe> ló7.05 3.64 170.69 
-5.05 12.13 

Marco r1a1dez X Jt Torsion Tars10n Tot•sion TorsiOn Dit•ecto Directo O. :)}ltot'SlOn Total 
TON. /M M en y en X en y en X TON +tor en y en X TON 

Marco 1 :4,ü94.4o -31),1);) 41.47 -17.28 41.47 17.28 107 o 37 148.84 5.18 154.03 
-41.47 17.28 

Mar·co .2 23.238.20 -18.00 24.00 -10.00 24.00 10.00 103.55 127.55 3.00 130.55 
-24.00 10.00 

Marca 3 23.238.:20 -6.00 6.00 -3.33 8.01) jo .J.) 103.55 111.55 1.00 112.55 
-8.00 :. 3.3 

Marco 4 23.238.:0 6.00 ·8.00 3.33 8.00 3.33 1ü3.55 111.55 !.00 112.55 
8.00 -3.33 

Marco 5 23~2.38.2ü 18.00 -24.00 10.00 24.00 10. o)) 103.55 127.35 3.0l) 130.55 
24.00 -1ü.OO 

Mar•co 6 24,094.40 30.00 -41.47 17.28 41.47 17.28 107.37 148.84 5.18 154.03 
41.47 -17.28 

------ DESPLAZAmENTOS DE TODA LA ESTRUCTURA --------

Direcc10n ' 
Nivel Altura Altura de Cortante R1g1de: Desplazamiento Despla:am~enta Q ~ Desol. Q • Desol. Q • 0/H 

Entr·eo. er, t r·eu i so Relativo Total Relativa Total Relativa 
M M TON TON /M M M M M • 16.00 3.50 168.6B 29.634.00 0.01 O.ü5 0.017 0.141 0.005 J 

4 14.5(· 3.51) 349.06 40.744.60" 0.01 0.04 1),026 0.124 0.0ü7 
' 1l.Oü 3.50 485. 9(¡ 44:323.40 0.01 0.63 0.:)33 1), 098 0.009 
• 7.5(! 3.5(J 579.20 47.699.40 0.01 0.02 i),ü3o 0.065 1), OJO 

4.0>) 4.ü0 628.96 65.648.60 0.01 0.01 0.029 0.029 ü.Oü7 

D1reccion y 

Nuel Al \ura Altw·a de Cortante RiQidez Desolazamiento Desola:am1enta Q • Oespl. Q * Desol. Q • D/H 
En treo. entreoiso 1\eiatlva ·Total Relativo Total Relo.hvo 

M M TON TON /M M M M M 
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5 18. 00 3.50 168.68 32.093.00 0.01 0.03 0.016 0.09~ ü. Üt~'5 
4 14.50 3.50 349.06 53,745.60 0.01 0.03 0.019 0.(176 ü.(•tk 
7 - 11.01} 3.50 485.90 66,090.40 0.01 0.02 0.022 o. 05<> (;,ü¡)~ j 

o 7.50 3.50 579. 2t) a::.724.20 0.01 0.01 !),1)21 0.034 ü.ü(lo 
4.01) 4.00 628.96 141,141.61 o.,),) O.Oü O.Oí3 0.013 :~:.ü03 

-------- fiESUMEI/ DE fiESULTAD05 EN LOS MARCOS ------

--- flatCD : Nd.I'CD A ( dlrecClOn X 1 

tüvel Altura H entrep Fuer·:a Cortante R1oide: Des. re!. Des. tot. G•D rel. Q•D tot. ¡¡•úiH trel.: 
{Entrenisa} M M TON TON TON lM M M M M 

5 18. :)1) 3. 5:) 46.04 46.04 7.354.90 0.0<)6 0.050 0.019 0.151 ü.0054 
4 14.50 3.5ü 47.33 93.37 li),051.3ü 0.009 0.044 0.028 0.132 í),l)(t80 
7 11.00 3.50 39. 11 132.48 11,240.40 0.012 0.035 0.035 o. 104 ü.OlN • . , 7.50 3.50 24.92 157.40 12.166.30 0.0!3 0.023 0.039 0.069 f;.ülll 
1 4.00 4.00 1:.29 170.69 16,908.6ij 0.010 0.010 1},030 0.!)30 !),01)76 

--- Mat'CO : Marco B i d1rección ¡ 1 

N1vel Altura H entrep Fuerza Cortante Rio1dez Des. re l. Des. tot. QtD rel. Q<D tot. Q•ú/H (t·ei.l 
(Entreoiso) M M . TON TON TON IM M M M M 

5 18.00 3.50 43.66 43.66 7,462.lü o. 0<)6 0.048 o.u18 ü.144 0.0051) 
4 14.50 3.50 46.85 90.51 tü:.321.ü0 0.009 0.042 0.026 0.126 •).0075 
:. 11.00 3.5fJ 31.74 122.24 10,921.30 0.011 0.033 0.034 0.10ü 0.0096 
2 7.50 3.5ü 

..... ,., ,., 
i...l..ot-.- 144.47 11.683.40 0.012 0.022 0.037 0.066 0.01ü6 

1 4.0!) 4.00 10.31 154.77 15.915.70 0.010 0.010 0.029 0.1)29 0.0073 

--- ~1arco : Mat•co C ( direccion X 1 

lhvel Al tut·a H entrep Fuerza Cortante Rio1de: Des. re l. Des. tot. Q•D rel. Q•D-fcit. Q-tD/H lrel.l ., 
(Entrepiso) M M TON TON TON IM M M M M 

• 18.00 3.50 43.66 43.66 7. 462.10 0.006 0.048 0.018 0.14-t 0.0050 J 

4 14.50 3.50 46.85 90.5í 10.321.00 0.009 0.042 0.026 0.126 0.0075 .i 

3 1 i. •)i) 3.50 31.74 122.24 10,921.30 0.011 0.033 0.034 0.100 0.0096 
r, 7.50 3.50 22.22 144.47 11.683.40 0.012 0.022 0.037 0.1;66 O.OllJ6 " 1 4.00 4.00 10.31 154.77 15,915.7(! 0.010 0.01ü 0.029 0.03 0.1)073 

• Mat'CG : Marco ú ( dtreccHm X i :.: 

N1vel Altura H entt·eo Fuerza Cortante hi11dez Des. t·el. Des. tot. Q•D rel. Q>D tot. QtD/H lrel.l 
(EntreDlSOI M M TON TON TON M M M M M 

5 18.00 : .• 51) 46.04 46.04 7.354.90 0.006 0.05(• 0.019 0.151 0.0054 
4 14.50 .3. 50 47.33 93.37 10.051.30 0.009 0.044 0.028 0.132 0.0080 
3 11.00 3.50 39.11 13c.48 11.240.4•! 0.012 0.035 0.035 0.104 0.010! 
:: 7.5(r 3.51) 24.9: 157.40 12,166.30 0.013 ü.023 0.039 0.069 0.01 í1 

4.01) 4.00 13.2> 170.69 16,908.60 0.010 0.010 0.030 o.o:i! 0.0076 

--- Mar·co : Marco 1 ( du·eccion Y 1 

Nivel Altut·a H entt·eo Fuerza Cortante R1a1dez Des. re l. Des. tot. Q>D rel. QtD tot. Q•D/H (rel.l 
{Entrsnso) M M TON TON TON 7M M M M M 

• 18.00 3.50 39.71 39.71 5.371. 70 0.007 0.043 0.022 0.130 1), 006 3 ,J 

4 14.50 3.50 42.92 82.6.3 8.9o6.6ü 0.009 O.ü36 O.ü28 ü.108 0.0079 
3 11.tl0 .3.50 3.3.88 116.51 tL145.20 0.010 0.027 0.0.31 o.üa1 0.0090 
2 7.50 3.50 23.72 140.23 14,029.70 0.010 0.016 0.030 0.049 0.0086 

4.00 4.00 13.80 154.•)3 24;•)94.40 0.006 0.006 O.ü19 0.019 0.0048 

--- Mat'CO : Marco 2 ( du·ección Y 1 

N1vel Al tur·a H entrep Fuet·za Cortante R1o1dez Des. re l. Des. tat. Q•D re!. G*D tot. QtD/H (rel.l 
rEntreoisoi M M TON TOtl TON IM M M M M 

e'- 18.00 3.50 34.89 :4.89· 5,337.40 0.007 •).038 0.020 0.!15 0.0<)56 o 
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4 14.5<) 3.51) 37.87 72.-76 8, 953.10 0.008 0.032 o.o:• 1),095 0.('(!70 
3 11. (n) ' <" ,J,,,Jl., 28.12 100.88 1ü. 950.00 0.01)9 0.024 0.028 (\,ü71 :j, v::: 7'9 
o 7.50 :.50 19.35 !2(l, 2.3 13.666.20 0.0<)9 0.014 0.026 0.043 O.ü075 • 

4.üú 4. (J(• 10.32 130.55 23.238.20 0.006 0.006 0.017 0.017 O.Oü42 

--- Marco : Marco 7 i (il rece 10r: y ; -· 
Nivel Altura H entreo Fuepza Cortante liio1de: Des. re l. Des. tot. Q+D re!. Q+D tot. Q+D/H tt·el.) 

iEntt·eptsol M M TON TON TON /M M M M M 
5 18. i):) 3.5t) .. ~1 ...... 

jl¡, .j.,J 3V.33 5.337.40 0.006 0.033 0.017 1).09'; o. <}.)49 
• 14.5(1 3.50 32.69 L< t:? 8. 953.10 0.007 0.027 0.021 0.082 0.0060 ~ uv.•J ... _, 11.00 3.50 24.28 87. 3(: 10.950.00 0.008 0.020 0.024 o. :)61 :j,1))68 
2 7.51) 3.5(: 16.57 103.87 13, 666.:ü 0.008 0.012 ú.0:::3 0.037 :), t)ü65 

4. (il) 4.0:) 8.69 112.55 2:;.238.20 0.005 0.005 0.015 0.01~ 0.0036 

--Marco : Merca 4 ( du·eccion y ) 

~üvel Altura H entrep Fuerza Cortante Riotdez Des. rei. Des. tot. Q•D re l. Q+D tot. Q•D/H (re l.) 
(EntreDlSOi M M TON TON TON )M M M M M • 18. Üt) 3.50 "}Jj, 3::: 30.33 5.337. 4(1 o. 0<)6 0.1):0.3 0.017 1).099 1),0049 -4 14.5(1 3.51) 32.69 63.02 8,953.1(> ü.Oü7 0.027 0.021 0.082 0.0061) 

3 il.üü .3.5(¡ 24.28 87.31) 10,950.00 0.006 0.020 0.024 <l.061 0.0068 
2 7.50 3.51) 16.57 103.87 13.666.20 o. 008 0.012 0.023 0.037 0.0065 
1 4.0(l 4.00 8.69 112.55 23!238.20 0.005 0.005 0.015 0.015 0.<)036 

--- Marco : ~¡arco 5 i d irecc10n y ! 

Nivel Al tut'3. H entrep Fuerza Cortante R1aide: Des. re l. Des. tot. Q+D rei. Q+D tat. 0•0/H (re l.) 
(Entt'eDlSO; M M TON TON TON )M M M M M e ·o .·.· ' r::t, 34.89 34.89 5,337.40 0.007 0.038 0.020 o. 115 0.0056 J lu, IJlJ -.Jow•.• 

4 í4.50 3.50 37.87 72.76 s; 95.~.1o 0.008 0.032 0.024 (;.095 0.0(>70 
' 11.1)!) 3.50 28.12 10<).88 10:950.00 0.009 0.024 0.028 -o. 071 0.0079 -2 7.50 3.50 19.35 120.23 13:666.20 0.009 0.014 1), 026 0.043 0.<)0~ 

4,1)1) 4.0ü 10.32 130.55 23~2~8.20 0.006 0.006 0.017 0.017 - 1),1)042 

--- Marco : ~larca 6 1_ dir·eccion y ) 

Nivel Altura H entt'eo Fuet·:a Cortante Riaide: Des. re l. Des. tot. Q+D re l. Q•D tot. O•D/H (re l.) 
{Entreoisoi M M rn~~ TON TON IM M M M M 

" 16.00 .5(1 <Q /1 39.71 5,371. 70 0.007 0.043 0.022 0.130 0.0063 o ...... '~ 
4 14.5ü .5(1 42.92 8Z.63 8, 966.61) 0.009 0.036 o.o:a o. 108 0.0079 
' 11. OC· • 5:) ::.3.88 116.51 11.145.20 0.011) 0.027 0.031 0.081 0.0090 ·-· : 7.5(! .5ü 23.7'1.. 140.23 14:1)29.70 0.010 0.016 0.030 0.049 0.0086 

4.0!: • 00 13.80 154.03 24.094.40 0.006 0.006 0.019 0.019 0.0048 
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------- CARACTERIST!CAS GENERALES --------

Jmat·e de la abra : EDIFICIO 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAMICD 

Ubicac:on MEXICO D.F. 

Fecna SEPTIEMBRE DE 1999 

Fuerzas en TON 

Nu:ner·o de n 1 ve les 5 

Gt•upo al que oertenece b 

Zoca donde está ubicada 2 (Terreno de trans:ción) 

Factot' de comoortam1ento stsmico (Gil en x 3 

Estructur3. regular· 

Número de oar·cos en X 

Numem de marcas en Y 

en V ' ·' 
S: 

4 

b 

---------- CARACTERíSTICAS DE LOS NIVELES ---------

Nivel Peso Al tw·a Centro de ca~as Máx¡ma dimension 
enX en1 en X en y 

TON M M M M M 

< 9:!4. 5(; 18.00 30.00 12.50 o<J.OO :5.1)) " 
4 1. 24ü. 5(1 14.50 3V.Oü 12.50 60.00 25.00 

- 1.240.5!) 11.01) 30.00 12.50 6ü.ü(! 25.00 

l. 240.50 7.50 30.00 12.~0 60.00 :5.00 

l. 24!), 5(; 4.00 30.00 12.50 6•).1)0 25.00 

---------- CA,ACTERIST!CAS DE LOS MARCOS ----------

DH·ecc1ón X Dtreccion Y 
Identiticactcn PosiclCn 

M 
Mat·co ldent¡f¡cacion Posicion 

2 
3 
4 
" o 

o 

· Marco A 
Marco B 
Mar·co C 
Mar·co D 

Marco Mar·co A 
Entr~1so R1oide::: 

TON 1M 

M 

O.OOü 
9.01)(• 

16.000 
25,1júú 

Mar·co Mar·co 8 

l'la.t'CQ 1 
Ma.t'CO : 
Marca 3 
Hart:o 4 
Maf'co 5 
11arco 6 

0.000 
12.000 
24.000 
36.1)1)0 
48.00(¡ 
60.000 

Mart:o Marco C 
Entrepiso Rio1dez Entreo1so Rioide::: 

TON IM TON )M 

5 71462.10 5 7.462.10 
4 10,321.00 4 10.32l.O(f 
3 10,921.3ü ,, 10,921.30 
: 11.683.40 ., 

1L683.4(~ • 
15,91:;,70 15,915.70 

Cortantes 
en X en y 

TON TON 

141.53 149.27 

291.23 '"''"'? C""" .t..'? ...... u .. 

409.06 399.44 

490.48 467.96 

529.38 497.16 

Mat•co Marco D 
Entreoiso RID!deo 

TON )M 

" 7.354.90 " 4 10.051.30 
' 1L24ü.40 .• 
2 12,166. ::.o 

ló,90E.b0 
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Mat·co Marco 1 Marco Marco 2 Mat•co Marco 3 
Entl·eo1;o Fi.tqiae:: Er.treoisQ Faotcie:: Entt·eoisiJ F-lQioez 

TON /M TON IM 

o 5.171. 70 5 5.337. 4t) ' 4 8.966.6(; ' B. 95:.w ' 3 11 ~ 145. :¡) 3 lü; 950. t)(l 
2 14.029, 7(r o 13.666.:0 

24~094.40 LJ, :3e. 2!) 

Marco Marco :; Mat•co Mat·co 6 
Er.treots.:, f\ioioe: 

iON )M 
Entrepiso h1o1de:: 

TOI~ lM 

-S 5,.:37.40 o 5.371. 7t) " 4 8.95.3.10 4 8.966.oú 
' ¡¡j: 950. 0() o 11.145.20 
2 13.666.20 o 14.0~9. 7(1 • 

23.238.20 24,<!94.40 

---------- RE5~~TADOS DEL ANALiSIS ESTATICG 

f;CDF-1987 

CoeftctentE sisnnco :: .32 

Coeficiente stsmico reducido IC/Q), en x = .1066667 

en y = .1066667 

Peso total de la estructura = 5896.5 TON 

Cot·tante en la base: en x = 628.96 TON 

en y = 628. 9ó TON 

TON iM 

5.3Ti.40 
8, 953.1(! 

lü. 95ú. üü 
13.66~.20 
:3. 2~.S. :o 

Ht"H Se anali::a en la dir-ección X con los cof'tantes orooor-cianados 

+Ht-+ Se anali::a en la dir·ecc1on Y con los cortantes proom·cianaoos 

Marca Marco ~ 
Entrepiso ~'ú'oP~ 

TON.7M -· 

Nivel Fuer· :a Cor·tante Fuerza Cm· tan te Pos1c10n de la cor·tante 
(entr·episol en X en X en Y en Y en ). en Y 

TON TON TON TON M M 

5 141.53 14i.5.: 149.27 149.27 30.00 1:. so 
4 149.70 291.~3 143.25 292.52 30.(10 12.50 

3 .117.83 409,1)6 106.92 399.44 31). 00 1'2.5t) 

2 81.42 490.48 68.52 467.96 .30.00 12.50 

38.9:) 529.38 29.20 497.16 30.00 12. 51) 

---------- RESULTADOS DEL ANALISIS POR TORSION ---·------
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DISTRIBUCJON DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO fi 5 rigtdez tor·stonal 1.599322E+07 

:¡u·. Rig10e: Cortante 

TON 
141.53 
149.27 

Centr·o de 
Tors10n 
M 

Posición de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teót'l ca 
M 

Máx. Dim. 
en olanta 

M 

Excentnndades de diseño 
1.50e -tO,lOb l.OOe- 1).100 

Momentos ae tors1on 

M M TON -M TOCi /M 
29,634.0(1 3(),00 

i2.50 
3tj.00 
12.50 

0.!)0 
0. Ot! 

60.1)(1 
.:s. 00 

o.Ot! -6.1)0 353.e -.353.8 
~' 32,ü93,(!1) ::..50 -2.5ü 895.6 -89:.. 6 

Marco 

Mateo H 

Marco B 

Marco C 

Maree D 

Mar·co 

~.<3.t'CO 1 

Mar·co : 

l'13.1'C'J 3 

Ma!'CG 4 

Marco 5 

rtaidez 
TOtf IM 

Y jt Torsión Ter-sien Torsion Tars10n Drt•ecto Dit·ecto 0. ])*torsiCn Totai 
M en X en Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

7,:!.54.90 -12.50 

7,462.10 3.5ú 

7' 3:;4. 91) 12.50 

-2.03 
2.03 

-0.58 
0.58 
0.58 

-(,,58 
2.03 

-2.03 

-5.15 
5.15 

-l. 46 
1.46 
1.46 

-1.46 
5.15 

-5.15 

0.58 

0.58 

2.03 

5.15 

l. 46 

1.46 

< ,. 
,J. l..J 

35.1:!. 

35.64 

::5.o4 

35.13 

rioidez 
TON- /M 

X jt Torsion Torsión Tor·s1on Torsíon Directo 
M en Y en X en Y en X TON 

5~371.70 -30.00 

5.337.4(1 -6.00 

5.337.40 6.01) 

5.337.40 18.1)0 

5.371.71) 30.00 

-9.02 
9.02 

-5.38 
5.3& 

-1.79 
¡, 79 
l. 79 

-!. 79 
5.38 

-5.38 
9.02 

-9.02 

-3.57 
3.57 

-2.13 
2.13 

-0.71 
0.71 
0.71 

-0.71 
2.13 

-2.1.3 
3.57 

-3.57 

9.ú: 

5.38 

l. 79 

1.79 

5.38 

9.ü2 

3.57 

2.13 

0.71 

0.71 

2.13 

3.57 

24. 9B 

24.8.3 

24.8:: 

24.83 

24.98 

37.16 

36.22 

37.16 

l. 54 

0.44 

0.44 

1.54 

:.s. 70 

36.66 

38.70 

Directo O. 3<l•tors!ón Total 
+tor en Y en X Tml 

34.0! 

3(). 21 

2o.62 

3<). 21 

34.01 

1.07 

0.64 

1), 2! 

0.21 

<;,64 

1.07 

~.5.08 

}1), 84 

26.B3 

26.8:. 

30;84 

.35.08 

""STRíBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISO ~ 4 r·iqtde: tors¡onal 2.598ü01E+O/ 

Rtgtdez 

TON /M 

Cortante Centro de 
Tor·s¡on 
M 

Posicton de 
la cortante 

M 

Excentr. 
teorica 
M 

0.00 
-0.0(· 

Max. Dtm. 
en olanta 

M 

E){centnCldades de d1seño 
!. 5üe •O.!Ob 1. OOe- ü.!Ob 

Momentos de torsion 

' \' 
4\), 744.6!) 
~.3. 74~.60 

TON 
291.23 
?0"' ~? ........ .J-

3(). 1)(1 
12.50 

30.01) 
12.5(1 

Marco notdez 
TON- /M 

Y jt im•sión iar·sion Tm·sion 

Mar·co ~ 

Har·co B 

Ma:·ca C 

Mat·co D 

M enX enY enX 

10.(!51.30 -12.50 

10.321.01) 3.50 

!!),1)51.30 12.50 

3.52 
-3.52 

1. 01 
-1.01 
-1.01 

1.01 
-3.52 
.3.52 

-8.49 
8.49 

-2 ... 
2. 44 
2.44 

-2.44 
8.49 

-8.49 

3.52 

1. 01 

!. 01 

3.52 

60.00 
:5.00 

M M 
6.üú -6.00 

-2.50 2.50 

TON -M 
-728.1 

1, 755.1 

Tors1on Dlf·ecto Dir·ecto 0.30ttorsion Total 
~1 Y TON +ter en X en Y TON 

8.49 

2.44 

2.44 

8.49 

71.84 

73.n 

73.n 

71.84 

75.36 

74.78 0.7.3 

74.78 0.73 

75.36 2.55 

77.91 

75.52 

75.52 

77.91 

Mat'·ca rtQtde: X it Torsión Torstón Tor·s¡on Tors10n Dtrecto Directo 0.30ttorston Total 

Mat•co 1 

M.ar·co 2 

Mat'CO :. 

Marco 4 

TON- /11 M - en Y en X en Y en X TON +ter en Y en X TON 

8, 966. 6ü -30.00 

6.953.l<j -18.00 

8.953.10 -o.~; 

8. 953.10 6. 00 

-18. i7 
18.17 

-10.89 
11).89 
-3.63 
3.63 
3.63 

-3.63 

7.54 
-7.54 
4.52 

-4.52 
!.51 

-i. 51 
-1.51 
l. 51 

18.17 

10.89 

3.63 

3.63 

7.54 

4.52 

1. 51 

l. 51 

48.8<) 

48.73 

48.73 

48.73 

66.97 

59.62 

52.36 

52.36 

2.26 

1.35 

ü.45 

0.45 

69.24 

60.97 

52.81 

52.81 

728.1 
-l. 755.1 
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Marco 5 

Marco 6 

8, 953.l<i 18.0ü 

8~966.60 30.00 

10.89 
-10.89 
18.17 

-18.!7 

-4.52 
4.52 

-7.54 
7.54 

10.89 

18.17 

4.52 

7.54 

DISTR!BUC!ON DE CORTAi·JTES PARA El ENTF.EFISO t 3 r•¡g¡dez tors1onal :.!72556E••i7 

48.73 

48.80 

59.02 

66.97 

~. 35 

2.26 69.:4 

D!t·. Cortante Centr·o de 
Torsu:ln 
M 

¡:OSlClCin de 
la cortante 

M 

Excentt·. 
teor1ca 
M 

Max. D1m. 
en olanta 

M 

Excentricidades de dtseño 
1.5üe +0.lüb l.U:)e- O.Wb 

Momentos de tor·s¡on 

., 
'· y 

TON /M 
44.32':.40 
6o 1 09(!. 4(1 

Marco 

~:3.t'CO A 

Mar·co C 

M:3.rco D 

tlat•co 

Mat'co 1 

Marco ~ 

F!. 9'21. 3ü 

,1ü,921.3(l 

riGtáe::. 
¡mr /M 

1 ü, 95(1, 00 

TON 
409.06 
399.44 

'i ¡t 
M 

-12.50 

-3. ':<~j 

3.5<J 

12.50 

X ¡t 
M 

-3ü. ·JO 

Mat·r::o 3 !O. 950.<!0 -6.01) 

Marco 4 10. 95í),i)!) 6.0(· 

Mat·co 5 18.ü0 

Maree b 3ü.OO 

30.00 
12.50 

TorsHm 
en X 

-4.53 
4.53 

-1.23 
• ?' J. ....... 
1.23 
' ,, 

-¡, .:: . ..) 

4.53 
-4.5: 

lar: ion 
en Y 

-25.26 
25.26 

-14.89 
14.89 
-4.96 
4.96 
4.96 

-4.9o 
14.89 

-14.89 
~5.26 

-25.26 

31).00 
12.5ü 

Tors1on 
en Y 

-!ü.61 
10.61 
-2.89 
:.89 
:.89 

-2.89 
1ü.61 

-10.61 

Torsión 
en ,( 

-10.78 
10.78 
-6.35 
6.35 

-2.12 
2.12 
2.12 

-2.12 
6.35 

-6.:5 
10.78 

-!1).78 

0.00 
0.00 

Tors16n 
en X 

4.53 

1.23 

4.53 

Torsian 
en Y 

25.26 

14.89 

4.96 

4.96 

14.89 

:5.26 

M M 
6ü.OO 
25.00 

6.00 -6.lh) 
TON -M 

1.02:. 7 
2!~.9b.o 2.5(¡ -::.~(l 

Tors1on Du·ecto D1recto 
en Y TON +tor· en X 

10.61 1•)3. 74 l(tB. 27 

2.89 100.79 !Oé.o: 

z.s1 tü0. 79 tü:.oz 
10.61 103.74 !ü8.:7 

Tor·s1on Du·ecto D1recto 
en X TON +tor· en Y 

10.78 67."!.-t 9'2.o:: 

6.35 66.18 81.07 

2.1: 66.18 71.14 

2.1: 66.18 71.14 

o.35 66.18 81.07 

!•l. 78 67 .3o 92.62 

O. 3(1-ltor·s¡on 
en Y 

3.18 

0.87 

1),87 

3.18 

O. 30-ttorslOn 
en X 

!. 91 

0.64 

i. 91 

Total 
TON 

111.45 

10:.89 

!02.89 

!11.45 

Total 
TON 

95.85 

8:'.98 

71;78 

71.78 

82.98 

95.85 

D!STR!BUC!O~J DE COHTilNTES PARA El ENTREPISO # 2 ng1deo tors1onal .:. 918134E+07 

-1,02:.7 
-:.396.6 

DH·. R1g1deo Co•·tante Centt•a de 
Tor·s10n 
M 

F'asicitm de 
ia cortante 

M 

Excentr. 
te0r1ca 
M 
-ú.OO 

Ma:<. Dim. 
en olanta 

M 

ExcentnCldades de d1seño 
!.50e +C.!Ob l.OOe- O.!Ob 

~1oroentos de tot'sion. 

TON íM 
:i 4"' •. :"¡99, 40 

Ma.t'[O 

Mar·co A 

Mat'CO e 
Mat•ca D 

Marco 

Marco 1 

Marco 2 

r101tie: 
rmr /M 

11.68.3.41) 

11.683.40 

1~.166.30 

r1oideo 
TOtf /M 

14.ü29.7ú 

TO~ 
49ü.48 
467.96 

30,(H) 
12.5(l -O.IX' 

60.00 
25.00 

M M 
-6.00 6.00 
-2.50 2.50 

TON -M 
-1.22o.2 
-2,8ü7.8 

Y ¡t Tor·sión Tars1on Torsicn Tors¡¡:Jn D1recto D1r•ecto O. J)•tor·slón Total 
M en X eo Y en X en Y TON +tor en X en Y TON 

-1:.50 

-3.50 

3.50 

12.50 

X Jt 
M 

-30.00 

-18.00 

4.76 
-4.76 

1.28 
-1.28 
-1.28 

!. 28 
-4,76 
4.76 

Tm·s10n 
en Y 

3ú.lo 
- 3ü.lo 

17.63 
-17.63 

1ü.9ü 
-l(l, 9ü 

2.9~ 
-:::.9: 
-'"' O< .t. o ¡ j 

2.93 
-10.90 

W.9ü 

Tors1on 
en X 

1 ~.17 
-1.3.17 

7.70 
-7. 7'J 

4. 7t. 

1.::8 

1.28 

4.7o 

Tarswn 
en Y 

3ü.1o 

17.63 

10. 9(¡ 125.10 

2.93 120.14 

2. 9:3 120.14 

lü. 9t) 125.10 

Tors10n D1t·ecto 
en X TON 

¡:.17 79.36 

7.7ü 77.31 

12'1.86 

121.42 

121.42 

129.86 

Dlt-ecto 
+tor en Y 

109.57 

94.94 

·.•oL• 

o. as 

0.88 

: .. 27 

1j, 30ttors 1Dn 
en X 

3.95 

2 •. 31 

13.3.13 

122.30 

1::2. 3fj 

!33.13 

Total 
TON 

113.48 

97.25 

L226.2 
:,807.8 
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Marco -3 13.6o6.20 -6.tftJ 

Marco -4 13, 6b6. 20 6. :):) 

U'CO 5 1-3,6ó6.2ü 18.ü0 

Marco 6 14,029./:j ~.0.00 

5.88 
-5.88 
-5.88 
5.88 

-17.63 
17.63 

-30. 16 
3V. 16 

o •7 ... ,,J. 

-2.57 
-2.57 
2.57 

-7.7() 
7.70 

-13.17 
13.17 

5.88 

5.88 

17.63 

30.16 

o ·­._,..JI 

2.57 

7.70 

13. 17 

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARe EL ENTREPISO ~ 1 riq1de: tors1onal 6.577S::~t{)7 

77.31 

77.31 

77.31 

79.36 

a-: .. 16 

83.18 

94.94 

109.53 

ü. 77 

(·.17 

2.31 

3.95 

63. i5 

8~.95 

97.:5 

!!3. 48 

Últ'. R19idez Cortante Centr·o de 
Torsión 
M 

PosiClOn de 
la cortante 

M 

Excentt·. 
teót'lta 
M 

Ma:{. Dim. 
en olanta 

M 

Excentnc1dades de d1seño 
1.5úe +O,lt)b l,t)l)e- !j,lüD 

rlomen tos de tm·s 1 on 

TON !M 
X o5. 646. 6(• 
y 141.141.61 

TON 
5'29.38 
497 .16 

3:). t)(l 
12.50 

30.00 
12.50 

-<), 00 
(¡,1)0 

Marco rimde:: Y jt Tot·s¡ón Tors1on Tm·sion 

Nar·co A 

Marco B 

Mar·m C 

Marco D 

Mar·co 

Marco 1 

Marco 2 

Marco 3 

"CO 4 

Mat'CO 5 

Marco 6 

TOif /M 

16, 9ü8.6fj 

15.915.7(; 

15,915.70 

16,908.60 

rioidez 
TON. íM 

24,094.41) 

2:::,238.20 

23.238.20 

23,238.20 

23.238.20 

24,094.40 

M enX enY enX 

-12.50 

-3.50 

3.50 

1:2.50 

X Jt 
M 

-3.0.0(: 

-lS.(i(l 

-6.0ü 

6.i)l) 

18.i}) 

30.00 

-4.25 
4.25 

-1.12 
i.l2 
1.12 

-1.12 
4.25 

-4.25 

Tot'SlDn 
en 'i 

32.78 
-32.78 
18.97 

-18.97 
6.32 
' ., -e .. Jt. 

-6.32 
6.32 

-18.97 
18.97 

-.32. 78 
32.78 

9.59 
-9.59 

., C'"t ... ,¡._, 
-2.53 
-2.53 
2.53 

-9.59 
9.59 

Torsión 
en X 

-14.54 
14.54 
-8.42 
8.42 

-2.81 
2.81 
2.81 

-2.81 
8.42 

-8.42 
14.54 

-14.54 

4.25 

!.12 

1.12 

4.25 

Torsión 
en Y 

32.78 

18.97 

6.32 

6.32 

18.97 

32.78 

--------- DESPLAZAMIENTOS DE TODA LA ESTiiUCTURA --------

Du·eccion X 

M M TON -r, 
60.1)1) 
25.0<) 

-6.00 6.00 
2.5D -2.50 

l. 323.4 
-2.983.0 

Torsión D1recto D1recto 0.30•tor;¡on Total 
en Y TON +tot• en X en Y TON 

9.59 136.35 140.61) 2.68 

2.53 128.34 129.46 0.7o 

2.53 128.34 129.46 ú. 76 

9.59 136.35 140.60 2.88 

Torsion Duecto D1recto t),30~torslor, 
en X TON +tor er. Y en_X 

14.54 84.87 117.65 4.36 

8.4:: 81.85 100.82 :.5= 
2.81 81.85 88.18 0.8< 

2.81 81.85 88.18 0.84 

8.42 81.85 100.82 2.5:: 

14.54 84.87 117.65 4.3o 

143.48 

130.22 

Dl.22 

14~.48 

Total 
TON 

!22:01 

103.35 

eq .02 

89.02 

103.35 

122.01 

Nivel Altura Altura de Cm· tan te R191de: Deselazamiento Desplazamiento Q • Despi. Q • Desol. Q • D/H 
Entr·ep. entr·eo1so Kelatlvo Total Relativo Total Relativo 

M M TON TON /M M M M M 
5 18.üú ~.50 141.53 29,634.00 0.00 0.04 0.014 o. 118 ü. üü4 
4 14.5(l 3.50 291.23 40,744.60 0.01 0.03 o. 021 0.1ti4 o. tjtj6 
3 11.0·.) 3.50 409,1}6 44.323.40 0.01 0.03 0.028 0.083 0.008 
2 7.50 3.5«) 490.48 47.699.40 (¡, t)! 0.02 0.031 0.055 O.Gl9 

4.00 4,(J¡j ~29 .38 65:648.60 1),01 0.01 0.024 0.024 t),Oúb 

Direcc1Dn Y 
... 

N1 ·tel Altura Altura de Cot·tante ~1ºidez Desola~am1ento Desola:am1ento Q • Desol. Q • Despi. Q • [•/H 
En treo. entrepiso Reiatl va Total Relativo Total Relativo 

-M M TON TON /M M' M M M 

-1.323.4 
2,98:.0 
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5 18.00 3.50 149.27 32,093.00 ü.Oü 0.03 O.tl14 1),076 (,,¡)<14 

1 14.5ü 3.50 "'0'"" C'"'' 53,745.60 1),1)1 o. o: 0.016 ú.V6: ('. 005 i..:...u ... 
~ 11. 01) :.so 39,,44 66,<)91).40 O.üi 0.02 0.018 0.t)4f. (!.005 
2 7.50 " e-.), .JI) 467.96 82:724.20 0.01 0.01 0.017 0.028 0.01)5 

4,¡)(1 4.0ü 497.16 141,141.61 O.Otl 0.00 0.011 o. 011 o.oü: 
-------- !\E SUMEN DE RE5ULT ADOS EN LOS MARCOS ---------

-- Marco : Man:o A ~ direcClOn Y. ) 

Nivel Altur: H entreo Fuet•za Cortante Rioide: Des. re l. Des. tot. Q•D rel. Q>D tot. Q<D!H {re l. i 
(Entreolso) M M TON TON TON 1M M M M M 

e 18. ()() ~.50 38.70 38.70 7,354.90 0.005 0.042 0.016 c.t:7 0.(!045 " 4 14.5ü 3.50 39.21 77.91 10.051.30 0.008 (1.037 t), 023 0.111 tl.0066 
3 11.00 3.51) 33.54 111.45 11,240.40 o. 010 0.029 0.030 0.086 O.Oü85 
' 7.5(t 3.50 21.68 1::;3.13 12, 166.30 0.011 0.019 (1.033 o. ü58 0.0094 
1 4.00 4.00 10.34 143.48 16,9ü8.60 0.008 0.01)8 0.025 0.0:5 o. •)0ó4 

--- Marco : Mat·co B ~ dlt'eCClOr; X ) 

N1vel Hl tut·a H entrep Fuerza Cortante R1o1de: Des. re l. Des. tot. Q•D rel. Q>D tot. Q<DIH Íf'el. l 
(Entrepiso) M M TON TON TON 7M M M M M 

5 1&.00 3.51) 36.66 3o.66 7~462.1(1 0.005 <).040 0.015 0.121 o. Ü1)42 
4 14.50 3.50 38.86 75.52 10, 321.1)0 0.007 0.035 0.022 ü.l06 0.0063 
.3 ll.(!lJ 3.50 27.38 102.89 1ü. 921.30 0.009 0.028 0.0213 0.084 ü. 0081 
2 7.50 3.:;ü 19.41 122.30 11.68.3.40 ü.01ü 0.019 0.031 O.ü56 0.0090 

4.ü0 4,1tJ 7.92. 1o,;.22 15.915.70 0.008 O.OOB 0.0:5 0.0~ ü.OOo1 

--- fíarco : Marco C ( d u·ecc ión X ) 

Nivel Hltut'a H ent.rep Fuerza Cortante Fuoidez Des. re l. Des. tot. Q•D rel. G+D-tO-t. Q<DiH (r·el. l 
!Entrepiso) M M TON TON TON 7M " " M " e 18.00 3.50 .36.66 36.66 7,462.10 0.005 0.040 0.015 0.121 (¡,tl042 " 4 14.5<) 3.50 38.86 75.52 1ü,321.00 0.007 0.035 0.022 0.106 0.0063 

3 11.00 3.5fJ 27.38 102.89 10;921.30 0.009 0.028 0.028 0.084 O.Oü81 
2 7.5ü 3.50 19.41 122.30 11,683.40 0.010 0.019 0.031 0.056 0.0090 

4.00 4.00 7.92 13ü.22 15,915.71) 0.008 0.008 0.025 0.0:25 0.0061 

-- Marco : Marco D < dit'ecnón ¡ 1 

Nivel Al tut•a H entreo Fuet'Za Cortante Ri~1dez Des. re l. Des. tot. Q•D rel. Q<D tot. Q•DíH (t'el. l 
!Entr~p!Sol M M TON Tml TON M M M M M 

' 18.00 3.50 38.70 38.7ú 7. 354. 9(1 0.005 o. 042 0.016 0.127 0.0045 
4 14.5(1 3.50 39.21 77.91 10.05i.30 0.008 0.037 0.023 0.111 •).0066 
3 11,01) 3.50 33.54 111.45 11.240.40 0.010 0.029 0.030 O.OBB 0.0085 
2 7.5(1 :.so 21.68 13:.13 12.166.30 0.011 0.019 o. ü33 0.058 0.0094 

4.00 4.00 10.34 143.48 16:908.60 0.008 0.008 0.025 0.025 0.0064 

--- Marco : Marco 1 ( di:-ección Y ; 

rl! vel ~1 tur•a H entreo Fuerza Cortante Fi.IQidez Des. re l. Des. iot. Q•D rel. Q•D tot. Q>D/H irel. l 
!Entt·eotsol M M TON TON TON IM M M M M 

" 18.ü(l :.so 35.08 35.08 5,371.70 o. 007 o.o:<> 0.020 O. lOE' 0.0056 " 4 14.50 3.50 34.16 69.24 8.966.60 ü.OOS 0.029 0.023 O.ü88 0.0066 
' 11. üü .3.51) 26,61 95.85 11,145.20 0.009 o. 022 1).026 0.065 0.0074 -:' 7.50 .3.50 17.6: 11.3.48 14.029.7(1 0.008 0.013 0.024 0.039 0.0069 

4.00 4.00 8.54 122.01 24.ü94.4tj 0.005 0.005 0.015 0.015 0.<)038 

--- Marco : Ma.t"CD 2 ( d u·ecc ión Y ) 

N¡vel Altur·a H entt•eo Fuerza Cortante O!O!OOZ Oes. re l. Des. tot. Q<D rel. Q•D tot. Q<D/H (re l. i 
iEntt:e11.1 soi M M TQN TON TON 7M M M r1 M 

5 18.1)0 3.51) 30.84 30.84' 5,337. 40 0.006 0.032 0.017 0.095 0.0050 



DISTRIBUCION POR TORSION lng. Alberto Guzaán Fuentes hoja 7 

4 14.50 • 51) 30.13 60.97 8,953.10 0.007 0.026 0.020 c·.078 1). (),)5~ 
.j 11. !)(; .50 22.00 82. 9B 10, 950.(;1) 0.008 0.019 ü.ü23 (•,1):;7 ü.::·ú~S 
2 7.51) .50 14.27 97.25 13,666.20 0.007 0.012 o. o:1 ().1)35 •).1)061 

4.(!(! .00 6.10 103.35 23,238.20 ü.004 o. 004 0.013 O.ül~. 0. (¡(!3'::; 

-- Mar·co : ~arco 3 ( d u·ecc 10n y ) 

Nivel Al tur·a H entt"ep Fuer·za Cortante Rio1dez Des. re!. Des. tot. Q•D re l. Q<D tot. Q•DíH {re l. J 
\Enb·eo1sol M M TON TON ION 7M M M M M 

5 16.00 3.50 2a.83 26.83 5,337.40 0.005 ti.027 0.015 o. 082 0,<)!)4~ 
4 < • e" 

l 't.,_¡!) 3,5(! :5.98 52.81 a; 953.10 0.006 0.022 0.018 [).067 0.0051 
3 11.00 3.50 18.97 7i. 78 10,950.00 0.007 0.017 o.o:o 0.•)50 ú.ü056 -. 7.50 3.5(1 12.18 83.95 13.666.20 " 0.006 0.010 (¡,018 ; .-... r v.v.:.,.! 0,(1053 
1 4.0(: 4,(!(¡ 5.07 89.02 23,238.20 0.004 !),004 t), <lll 0.0!1 0.0029 

--- Marco : Mat'CO 4 ( dir--eccitm y ' 
Nivel Altura H entren fuer·;:a Cortante R1aide: Des. re l. Des. tot. Q•D re!. Q•D tot. Q-tD/H ír•e l. J 

iEntr·eo1sol M M TON TON TON 1M M M M M 
5 18,t)ü 3.~1) 26.83 26.83 5,337.40 0.005 0.027 0.015 O.ü82 0.1)043 
4 14.50 3. :~) :5.98 5Z.81 8. 953.10 O.OOb 0.022 0.018 0.067 0.0051 
3 ll.üG , •e 

J. ,..J. 18.97 71.78 1!),950.00 0.007 0.017 o.o:o 0.050 l),t)O~u 
2 7.5(1 3. :;.¡; 1"" .,., 

,L, ltl 8.}.95 13.666.20 0.006 0.010 0.018 0.030 (:.0053 
1 4.ü(l 4.00 5.07 89.02 23, 2?.S. 20 0.004 0.004 0.011 ü.üil (:. 01)29 

--- Marco : Ma¡•co 5 ( dlt·ecClón Y í 

Nivel Altura H entreo Fuerza Cortante R10idez Des. re!. Des. tot. Q•D re!. Q•D tot. [}\{:'H <re l. i 
(Entreoi soJ N tí TON TON TON 7M M M M M 

e· 
.J 15.00 3.5(! 30.84 3ü.84 5.::57.40 O.OOó 0.032 0.017 0.092 {1,1)1)5(: 
4 14.5(: :.sü 30.13 60.97 8, 953.10 0.007 0. V26 (:.02(1 O.ti78 0.0(158 
' 11. (fi) :.5(; 2.00 82.98 10,95ü.OO 0.008 0.019 0.023 0.057 0.0065 -2 7.5ü :.so 14.27' 97.25 13,666.20 ti.007 0.012 0.021 0.035 0.0(!61 
1 4.00 4.00 ó.lü 103.35 23,238.20 0.004 0.004 0.013 0.013 0.0033 

-- Marco : Mar·co b ( á1recc1tm y i 

Nivel Altur·a H entr·eo Fuet·za Cortante Ri~idez Des. re l. Des. tot. Q•D re!. Q•D tot. Q•DíH <re!. i 
'Entrep1sol ~¡ M TON TON TON M M M M M 

5 18.ti0 "' 3.5. ü8 ~.5.08 5,:::71.70 0.007 0.036 0.020 0.108 0.0056 • .JI) 

4 14.50 • 51) 34.16 69.24 8,966.60 0.008 1),029 0.02.3 0.088 0.0066 ' 
' 11. l)t) .50 26.61 95.85 11,145.20 0.009 0.022 0.026 O.úo5 0.•)074 ·:r. 
2 7 .51} .5(1 17.63 113.48 14,029.70 0.01)8 0.013 0.024 O.ü39 0.0069 

4. <i<) .('0 8.54 122.01 24,094.40 0.005 0.005 0.015 0.015 0.•)0:0.8 



Análisis Slsmico Dinámico RCDF-87 Oct 27-9~1 1ó:43, hoja 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estt·uctura. ---------- Ed1 hc10 1 
Ub!cac1Cn ------------- Mx1co D. 
DtrecciCn de analists - x 
Numer-o de niveles ----- 5 

----- Datos Generales -----

F'r'o~.;ec to Edificio 1 

UblcacJOn M"ic:o D.F. 

Feche;. Sep t 1 emb t'a 1999 

Numer~o de niveles 5 

7. o_:jr\.o3, ~ (ler~reno de tr~anslclon) 

Gt .. u.po 

Factor de comoorta­
-miento sismico 

EstructlAt~a regular 

Dit·ecclón de analis1s 

b 

-·-· 
SS! 

----- Datos de los Niveles -----

l~ivE•l Al tu.1'a F'eso 
(m) \Ton) 

~ 18. Oü Cf34. 5\) ._¡ 

4 14. 5t=.' 1 . 240.50 

e• 1 1 l)('¡ 1 ,24ü.5ü . 
2 7 . 5(.• 1. ~40. 5(J 

1 4. Ü(J 1 ' :?..j(¡n 5(1 

Peso total de la 9Stt .. uctur~a 

Hi~1de::: 

(Ton/cm) 

296 .. ::.4 

407.45 

443.:::'3 

476 .. 99 

6::16. 4-7' 

5, f.JCJc:> .. 5ü Ton 



IYiodo 

5 

4 

3 

--· 

1 

Análisis S1smico Dinámico RCDF-87 Oct '27-:;~. 1c:43, ho,la 2 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura ------------ Edi iloo 1 

Ubicacion ------------- M~lCO v.r. 
Dir·ecciCJn de analis1s - " 
Número de n1veles ----- 5 

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona 2 Terreno de transicion 

Ta = -. -· 
Tb = 1 . 5 ,. = . 6666667 
e = -~ . ·-·..:... 
e - 7o"""'l. . -·...:. 
Q = 3 
Q = -·• 
e /Q = . 1066667 

----- Caracter1sticas modales -----

pet-·Iodo Fr·ecuenc 1a Coe-~=. Coef. par·t. e Q cíQ' a 
( SE.IQ) ( t .. ad í seg) par· t. /'-".t2 ( 1/gi ( lig) (cm/seg2 i 

l.l • 1'-·'C) 36. 28 Ü~ 130849 o. 1)Ü0ü99 o .. 2186 --. 1546 o. 1014 9t?. 51 • -· l ( ~-

(!,. ~,··.-,!::"C.' 31 .02 (:!. 1o61V7' 1) .. (l(¡(J .l :73 (j. 242(J 2. :::::5o:::. u . 1 (r::;.o 1 <) 1 (.l:2 ....:_\j.._ _J._} . 
(l .. 2~5858 24. 3t) (: . 196591 o. 1)01):::3:::. 0.2869 :::. 7'239 ú. 1ü53 to::::. 31 

u .. :::~t-3=?5 1 16. c. (!. 236198 o. (!00908 l). ~:.:200 7 OO(J(, ü. 1067 104. 64 ·-·. 
l U56ó=i ~ -'· 95 0.:::70252 o.·oü7643 1) .. 320(1 -::; ... ouoo (J., 1067 104. 64 

Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

!"'"1odo NJ.V8l FDt .. ma. D(:?SP l a:.::am i en to Despla;::ami.ento Cor·tante 
í.entr'eolso) t1oda 1 total t"'ela.tivo 

--~-' (cm) (e m) (ton) 

--d o. llSt:IO o. 001138 0.004813 1. 4:5 
4 -(l. :::.-/ 156 -(J. ü03676 -(!u011514 -4.69 
7 o. 792~:::=-~ (1. U078:3B 0.018848 8.35 -. --1. 11:295 -o . o 1 1. •) 1 (' -o .. c~:2o9ü3 -9. 9~7 ~ 

1. (!00()(! (¡. 00989::; o. 00989::: 6.49 

Modo Nivel i='ot"'ma. Desola<:amiento Desplazamiento Cor·tante 
(entf'8P !so) i·lcrda.l tot;¿~ 1 t•ela.t 1 VD 

LJ,. (cmJ Ce m) (ton) 
,_. _, -·(l. 5(¡261 -(!.01)8765 -0.(1271 1-' ~ -8.03 
..¡ 1. 05:?1 1 o. <) 1 tl:"·48 o. c~~~:::~o75 1'+. 29 
3 -e~. '?5'-?2::. -(¡~o 16 728 -0.01::.681 -6.06 

= -ü. 17474 -o a 0t)~~04 ~7 -0. t)2(14Ei6 --9. 77 
1 1 . (_¡(n:.luÜ 0.0174:~:.9 (•.U174:39 11.45 



r1.:Jdo Nivel 
<entr'episo) -

'--' 

4 
"'; -
2 
1 

r1odo i'-11vel 
(t-:Ontr'eoiso) 

2 
5 
4 

3 ,, 
.: 
1 

r•hJci C1 NJvel 
( ~:~n !; t"'I.:?D i :.:.Jo) 

5 
4 
3 

1 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 O::t 27-9~. 16:43. ho.ia 3 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

For·m.=:. 
1"1od a.l 

1.19832 
-1.076(;~ 

-(1 • 75846 
!~1.811(16 

1. \=Jt)1)00 

Fot"'ma 
r"lodal 

-:2.03366 
~-o .. :::.:::::s7 

1 • 1 7:;_::::; 
1 .. 68o•~ í' 
1 .. OOOt)(! 

For'mi::i. 
~1od a 1 

'~ ~ 85~'18 

4. '306Ei8 
::.~ 4:::~56 

=-~ .. 28256 
l ~ !)(.t(l(J(J 

Estr·uctura ---------- Edlf ic: 
Ub1cacion ------------- M:oco D.r. 
D>recc10n de analisis - x 
NUmero de niveles ----- S 

Desplazamiento De3ola~am1ento Cortante 
total 
\cm' 
~=·. 1)412..2.:2 

-¡). ~=~~71) 16 
-O.ü26091 

C.. ü279(s1 
o. (·34400 

úeso l a::aiTn en to 
total 
(cm) 
-u. 19.3163 
-u. 03158E, 

(l. 111436 
0.160185 
(J., 0'1Ll983 

IJespls.zamiento 
tot<'' 1 
t cm) 

::; .. 88o2~; 8 
3. 4~45:-.i6 
2.745::89 
1 • 825~illr 7 
(! .. 79978(! 

t"elattvo 
(cm) 

o. 078~~.::.8 
-ü~ 011)9.2il 
-ü.o5::.9cr2 
-ü. 00ó4;_?9 

ü .. 03Ll·"-l 1)(¡ 

Des o lazam1 E'n to 
t"elativo 

(cm:~ 

-o. 16157 .. ~ 
-(· .. 14.:,(.1:25 
~-(J. Ct·187 .. 19 

(! ~ (165:.:,:.<: 
o. :)9'~·'78::. 

Desplazam]ento 
t"E~lativ'.:J 

('=m) 

(¡ .. 4•! 1 ~.y=:.~ 
(.! .. 69'?26 :: 
C•. 9197"'~::~ 
l .. t)~57tl?' 
0~79978tJ 

(ton) 
:::: ... 18 
-4 .. 45 

-~::-:::. 9-::. 
-::::. 11) 

~2 .. 58 

Cor·tant&? 

(ton) 
-47.88 
~-.58 .. 27 
-:::J.,~1 

:::::1. l(.t 

(tof1) 
r::o. s 
2B4 .. S'l 
40~'. 6o 
48'1. 28 
5:?5. 04 

RESPUESTAS MODALES, desplazamientos 

Nivel 
(entr'eO iso) 

Desula~amtento3 Relativos 
Utn~mico Est~t1co 

D~spla~am1entos Totales 
Dinamico Estáttco 

(cm) (cm) (cm) lcm) 

~ 

-' (l .. 47'76 ü. 5c;92 4.6945 

4 \). 7:1.48 (J. 8567 3.4450 4.1253 

._;. ü. 9.2:·~9 1 . ü963 :2. 7'+7'7 3.2686 

~ 1 ü283 l. 2143 ·~ . . 2 .. 1723 

1 u. 8(!64 t~: .. 9581 0.8(!64 0.9581 



Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Qct :7-9~. 16:44, hoJa 4 

Estt·uctura ----------- tddiClo 1 
Ub1cacian ------------ M:oto D.F. 
Direcc1ón de anál1s1s - x 
NUmero de mveles ----- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes 

Ni. ve! 
E.,rl. t t ... F!·­

--p :i.so 

5 

4 

1 

Cot'tEtnte 
Estát1co D1námico 
<Ton,~ t. Ton) 

168. at; 141.53 

485.90 409.06 

579.:20 

626 .. 96 s::s;·. 38 

F·uer .. ::a 
EstSt¡ca D1n~m1C~ 

(Ton) ("lon,l 

168.68 141.5::. 

18<J. 38 

117 .. s~.:: 

9.3. 30 81. ·12 

49.76 ::.s.9ü 

'· 



An lisis S sMico Din Mico RCDF-87, Autor : F. Monroy M., v-2.0 Ago, 92 

1 
d 
/ 

i 
\ 

·~. 

1 1 ' 

1 / 
i 
/ / 

Estructura : Edifi6io 1, dir. x 
Modo(s): .1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 

l'" 
' 

p 
t/ 



An lisis S s~ico Din ~ico Rcl-87, Autor : F. Monroy M
1

., v-2.0 Ago~2 

------@:----... -..... 
--....... ~ 

·-

---

.. 
...... --

----'"-->) .--· .-· .... 

-----------------

Estructura : Edificio 1, dir. x 
Modo(s) : 4 5 

------------
-__:.::f) --
-------·:') 

•• llr'. . -
.............. --· 

.. -· .-

Para continuar presione cualquier tecla 

,; 



Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 Qct ::-9;', lu:S3. ho_¡a 1 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura------------ Ed1T1r 
UtllcaClbn ------------ M:uco 
DH·ecc1or. de analisls - y 
Numere de niveles ----- 5 

----- Datos Generales -----

F' ~"'o·:-· e e t o Ed i f le 1 o 1 

Ub 1 • ..:.ac 10n ~1:·: LCG 

F~cha. Septiembre de 1999 

N0mer·o de niveles 5 

(Terreno de tt"'ansiclOn' 

Gt"'UPG b 

F¿~_;::tot"' de compo¡·ta-
-mjento slsmico 0 

Estr·uc tut•a r·egular"' sSi 

----- Datos de los Niveles -----

Ntvel t'-~ l tu.r--a. f-'eso 
\m 1 (Ton) 

~ 18~ (!('• 9~!.4. 51) ._¡ 

4 1 4. 5\~! 1 " 24U~ 5ü 

-.:· 1 1 (JI) 1.,:~41!. su 

~ 7~51) 1 ~24-0 .. 50 ~ 

1 4. (¡t) l. :;2Lj(¡. 5(! 

F·eso total de la gstructLlra 

Ri9ide~ 

í.Ton/cm) 

5"2:;7 .... ~6 

661) .. '/(! 

8:27 .. 24 

1,411.4::: 



11odo 

= -' 

4 

3 

_, 

1 

Análisis Sismico Dinámico RCDF-87 Oct. 27-9~. 16:5~. hOJa 2 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

Estructura ------------ Ecii f lClO 

Ub¡cac10n ------------- Mx1co 
Dtrecc¡on de anal1sis - ~ 

Numet·o de nivel es ----- 5 

Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987 

Zona 2 lerreno de transición 

Ta -- o -
Tb = 1 . e 

·-' ,. - .. 6666667 
e = o ::.:: 
e = .. ~~ _,....:. 

e;) = 3 
Q = C• 

e IQ = o 1t:J66667 

----- Caracteristicas modales -----

oet"'l odü F r--er.:uenc la. Coet .. Coef . oar·t o e o c/Q a 
( seo ) í t~ ¿~,el/ seg ) pat•t ¡'"2 ( 1 i g) ( 1 í º 

y· (cm/ seg2 ) 

ü~ 13198 47 o 61 ¡). 29(1938 (i. üüü128 o. 1856 1 . 87=?8 i~l l:J987 96o 

(!. 1 ó712 37o 6(: \~} . 1 ;-.::-.2:.~:~. .: ' t)O(i l 23 (!. ::21 --· ., 1 141 l:J .. 1<:' 1 1 yo .. J,' ~o ' o 

o .2.2(·;30 :28. 46 ü. 17u68t:.' ü. t)(l(¡=~ j 1 O~ '""'1~-- ' ' -· 4~"':21) t)" 1(<38 1 '-' 1 . ....... ::Jbb -· o 

U~ ~~. ~~~ 9 ~\ ~::, 19. (¡4 .: ' 17:2185 u. (l(H~.IL~ -/5 o. :::.:20(! _·, . l:Jüüü \:). 11:.!67 1 •>4 o 

(!. ¡.3·.:: :~·+L 7 
.. , 0 .. .1.9::'7'6•+ e~ (!1:13:::::22 o .. 3200 ~ l_•OOu t). 1067 104o o "·- o ·-· .. 

Formas, desplazamientos y cortantes modales -----

Modo r·J i VE•]. 

( er1 t t-.E~o 1 so) 
5 

L 

1 

hll ve]. 
i, (~f1 t ~"1-?Ci i 50) 

o _, 

4 -·-· 
1 

FDf'fTI¿l, 

~1od<d 

0.01586 
-t). (!9(18-=:: 

1. 0(l(J0(! 

F o r·m¿¡. 
t1oda. l 

-(J .. 3Cu·116 
ü. 9T2ú4 

-1 .. 4987(! 
(l. 5t:l54::: 
1. O(H)I)(J 

Desolazam1ento 
total 
\cm) 

0.000197 
-0. t)t)1129 

o .. uü4lol 
-t). Oü9429 
t),.Ut:z¿¡-:_~1 

Desolazam1ento Cortante 
t'e la t l'c"O 

Ccm) <.ton) 
0~001326 0.43 

-0 .. (•05230 -2.81 
0.01353tJ 8.94 

-•:>.0:218o1 
(!,01.~4-..~·1 

-18o08 
17 .. 55 

De~olaz3m1Gnto Despl.a~am1~nto Cortante 
t•.Ji;-.::il 

(cm) 

-(¡ .. (J(J.3696 
Ü. I~Jl J.812 

-o. tJ18212 
(; .. t)Ü6628 
O~ü1~152 

t'e la t 1 vo 
(cm) 

-(¡. o :l 5~.!)9 
t). (•:.(•0:25 

-O.ü2484ü 
-o .. r)oss:-:;-~4 

O.Ct12152 

(ton) 
-4o98 
l6o 14 

-16o4::: 
-4.57 
17. 15 

oc::.-
~'""' 

r6 

8~J 

64 

""' 



t·1odo hii\~·el 

( -2n t r'EL' l:::iO;. 

3 
5 
4 
. ..:. 
··; 

1 

t1odo t\J i VE? l 
<en i. i'"'EP 1 :;o J 

7 _, 

1 

r·1odo hll vel 
(entt"'eD15DJ 

l 

4 
3 

l 

Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 Oct 27-9S' 1 16:54, ho,Ja -~· 

lng. Alberto Guzmán Fuentes 

¡::-o:-"me:t 

t·1oda J. 

-1.87716 

1. 4 68-35 
l~üüuuü 

For·ma 
1·1odal 

-3~2121.7 

(i, 245~3 

:2 ~ 1 ('!(:59 
2M 15185 
1 ~ t)(>i=lt-)(• 

FD!·"ma. 
~1odal 

7.11.:.174 
5.688(!9 
4 .. 35t)~S 
:=: .. o.l738 

De3ola.z2m1ento 
to t¿-d 
(cm:' 
0.028711 

-(J. Ü4(l2~·:..-

-o. oo4 7-~.ü 
0 .. 0315:<.:: 
1) .. t:i21·t6-¡ 

Despla~am1ento 

totc:i.l 
(cm) 

-ü .. 159598 
0.01218.:;' 
o. lü4-=::óa 
o. 1(,6916 
t). t)49685 

Estructut'a ---------- Eoi flc. 
Ubicacion ------------- Mx1co 
D¡recc!On ae analis1s - v 
Numeto de m ve les. ----- 5 

Í)E·\S[} J -=:+.~.:amiento 
f'elatl\/.:J 

<cm) 
(l. t)69(l(l::; 

-C·. o::.b:2s:¿ 
o. 1) 1 ( 105:i 
(,. ü21~+o7 

De:=;pls.::am¡entD 
r'elativo 

(cm) 
-(J .. 171757 
-l)u{)9~1·?=. 

-(¡" (1(.!:254: 
o .. 057::~.\~J 
O .. ü4'-?68S 

C,or"'tan ,_:e 

(ton) 

~2. 15 
-19.12 
--:23 .. 96 

8.:::::: 
-~.u .. ~.(1 

(~cwtan te 

tton) 
-55. 1 ~; 
-49"54 
-1.68 
47.-34 
7(1 • 1.3 

D~:=·:;plazamlento Despla.zamu:n to Cor'tante 
total relat1vc 
(cm) (cm) (ton) 

:.473272 
2. t=J468.5b 
l. 512505 
0.909871 
<) .. 3476::.:.~ 

(¡ .. 5'3435 1 
O .. 6(J2o::::~:¡_ 

136 .. 8::... 
:287.1Q 
398.28 
465.11 
491), 65 

RESPUESTAS MODALES, desplazamientos 

N1vel 
(entt-erJISOJ 

úesnla::::amiento:; F.~el~1.t1vos 

Dln.&.mlco E;;tcttico 
Desplazamientos Totales 

Dinam1co Eatat1co 
(cm) (cm) (cm: (cm) 

~ (¡. 4651 ..! o .. e.---,c' 
...JL-..JC! 2.4786 

~ (!. 544-_:. (¡. 6495 2.1)473 

,. 
u .. 6U44 (! .. -r "7' c.-·--, 

/ ..:• .. .J ...._ 1 .. 5162 1 . 88 .1. 1) 

--::· o. ~ ~-._JC/W-' (_),. 7002 0.9167 1.1458 

1 o. -~l;;:'r"\ -, o .. 4456 --·· .__¡ ...:. ...... ü .. 3522 



Análisis Sísmico Dinámico RCDF-87 

Ing. Alberto Guzmán Fuentes 

Uct :7-9~, 16:54, hoJa 4 

Estructur·a --------- Edi f:c1o 1 
UbicaciOO --------- M:üco 
Direccion de a.nalisis - y 
NUmer·o óe m veles ----- 5 

----- RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes -----

l\livel 

-oiso 

4 

-..:· 

1 

L:or'tante 

<Ton) 

l68~o8 

485 .. 90 

579. :2i) 

D1 r1á.m1co 
t. Ton) 

149.27 

292.52 

467.96 

4G7. )6 

Fuet··za. 
Est~•t-ica Dln-3mlc:·:. 

(Ton) <Ton: 

168.68 14'?. 27 

18<). 38 

1::.6.84 



An lisis S sMico Din Mico RCDfib7~ Autor : F. Monroy M.~ v-2.0 Ago, ~ 

Estructura : Edificio 1~ dir. y 
Modo(s) : 1 2 3 

Para continuar presione cualquier tecla 

/ • 

q 

\ 

1/ 



An 1 i si s S sMi co Di n Mico R~ •• -87, Autor : F 1 Honro y M., v-2 1 0 Ago. i2 

----------
~ 

\ /. 
/. 

..... ·· 

~ 

Estructura : Edificio 1, dir~ y 
Modo(s) : 4 5 

Q 

¿ 

·~ 

../ 
/ .... .... .. 

Para continuar presione cualquier tecla 





CONTENIDO 

.-PLANTA TIPO 

.- PERSPECTIVA EN RENDER SOLIDO 

.- PERSPECTIVA EN MODO ALAMBRE 

.- GEOMETRIA DE MARCOS 

.- GRAFICA DE DESPLAZAMIENTOS 

.- GRAFICAS DE MOMENTOS 

.- GRAFICAS DE CORTANTES 

.- LISTADO DE DESPLAZAMIENTOS 

.-LISTADO DE ELEMENTOS MECANICOS 

.-LISTADO DE DISEÑO 
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CYPE 
IMÉXICO 

México D.F. Nov.-Dic. 99 

"Aplicación de Normas y Especificaciones de uso en México Para el 
diseño de estructuras de Acero" 

A continuación presentamos los resultados obtenidos de una corrida con el programa 
METAL 3D de CYPE Ingenieros. 

Datos Generales 
Normativas Seleccionadas 
Acero :NTCDF 97 
Sismo: NTCDF 97 
Terreno: Tipo II 
Grupo: B 
C: 0.32 
Coeficiente de comportamiento sísmico: 3 
No. De Modos: 5 

La geometría y materiales seleccionados en el modelo cumplen con los datos específicos 
del ejemplo del curso, así como las cargas en nuestros elementos. Se anexa esquemas de 
cargas por tipo en los diferentes niveles del edificio ya que es más sencillo verlas 
gráficamente que en listado, además se especifican anteriormente en los datos generales 
los patrones de cargas a aplicar, 

¡j¡ 1 
.. ::: rr r r r:: ... ;; ;;; ;; .... ; Ji .. ; . '"ff :: 1 1 111 

! ! 11 

DESCRIPCION 

CARACTERISTICAS MECANICAS DE lAS BARRAS 

lnerc.Tor lnerc y lnerc.z Sección 
cm4 cm4 cm4 cm2 

5816 790 939007.331 183727 687 807 440 Acero, C-1, Perfil simple (CURSO) 
3778 193 830476.053 158492.708 706.000 Acero, C-2, Perfil s1mple (CURSO) 
2571.963 741546 093 136894.271 637.000 Acero, C-3, Perfil simple (CURSO) 
224 156 170568.988 9902.799 184.480 Acero, T-1, Perfil s1mple (CURSO) 
153.169 119986 001 2936 132 140 480 Acero, T-2, Perfil s1mple (CURSO) 
40.796 81775 428 1736 209 105.920 Acero, T-3, Perfil s1mple (CURSO) 
40 796 81775.428 1736.209 105.920 Acero, T-S. Perfil s1mple (CURSO) 

MATERIALES UTILIZADOS 

Mód.Elást. Mód EI.Trans. lím Elás.\F'c Co.Dilat. Peso Espec Material 
(Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kgtcm2) (mtm'C) (Kgtdm3) 

2100000 00 807692.31 2548.42 1.2e-005 7 85 Acero (A36) 

Co. Pandeo en Ambos sentidos = 1 en todos los elementos 
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Curso "Aplicación de Normas y especificaciones En México 
para el Diseño en Acero" 
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Cargas muertas en el nivel de azotea, calculadas a 
partir de los patrones 
de carga ya establecidos 



Cargas vivas en el nivel de azotea, calculadas a 
partir de los patrones de cargas ya establecidos 



Cargas muertas en los niveles de entrepiso 
calculadas a partir de los patrones de carga ya 
establecidos 
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1 
CYPE 

IMÉXICO 
Diseño de Columna 
Ubicada en los ejes B y 2 Entre N1vel 1 y Nivel 2, 
Resultados de las envolventes del Programa {Datos para el D1señoJ. 

EA.".RAS 

200120: 
ENVOLVENTE (Acero Larnlnadol 

O L -399 0448 -177,7726 -21.8624 
l/2 L -397.6870 -176 8997 -21.8624 
! L -396 3291 -176.0260 -21.9008 

200/20! 

FLECHA MAX !MA ABSOLUTA y 
FLECHA M&XIMA RELATIVA y 

POS. (mi 

875 

Flecha (mm) 

0.28 
L/ 1>1000) 

22 4763 
22 4763 
22 5147 

1850 
3.1850 
3.1849 

ESFUERZOS (EJES LOCALES) (Tn) ITn·rnl 

M y 

7.8294 -0.0866 0869 5.9155 14.5300 -40 332 
1 BZ!l4 -o. oa66 o 0869 o 24lo3 o 11285 .073 
7 6294 -0.0866 o 0869 -12.8730 -5.3318 -36 985 

FLECHA MAX!MA ABSOLUTA 
fLECHA MAXJMA RELATIVA 

FLECHA ACTIVA ABSOLUTA y 
FLECHA ACTIVA RELATIVA y 

FLECHA ACTIVA ABSOLUTA 
FLECHA ACT:VA RELATIVA 

POS. lml 

o. 875 

Flecha l!r.r.tl 

o. 02 
L/1>1000) 

POS. lml 

o. 875 

Flecha tm:n) 

o. 54 
L/ 1>1000) 

POS (m) 

875 

Flecha tmmJ 

o o¡ 
L/(>10l><JI 

BARRAS ESFUERZO MAXIMO DE DISEÑO EN COLUMNA B-2 

ESF. () APROV. (%) POS. {m) N(Tn) Ty(Tn) Tz (Tn) Mt(Tn·m) My(Tn·m) Mz(Tn·m) 

200/201 0.2987 29.87 0.000 -269.5799 22.4763 5.0482 0.0436 9.2868 41.7474 

NUDOS 

200 

201 

COMBINACIOt: 
COMBINACION 
COMBINACION 

COMBINACION 

Wesplazarn. 
IDespla::am 
IDesplazam 

IDesplazarn. 

COMBINACION 5 IDesplazarn. 

CQMBINACION (Desplazam 

COMBINACION !Desplazam. 

COMBINJ'..CION IVesplazar:~ 

CQMBIN!'CION IDesplazam. 

CCo/.5INACIOt' if• !Desplazan:. 

ENVOL'.'ENTE (Desplaza::;.) 

COMB INAC iON 
CCMBINACIOt-: 
COMB!Nl'.CIO~ 

COMBINACION 

(Desplazar... 
IL!esplazar:~ 

IL!esplazam 

IDesplazam 

COMB!NACION 5 IL!esplazarr .. 

COM!HNACION (Despla:ar:~. 

COM3INACION 7 1Desp1azarr .. 

COHBINAC:ON (Desplazam.) 

COMíHNACION IDesplazam ) 

COMBINACION JO IDesplazam. 

ENVOLVENTE rnesplazam.l 

DX jm) 

0000 
0000 

o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 

0000 
0000 

o. 0000 
o 0000 

0000 
o. 0000 
o 0000 

ooou 
0000 

o 0000 

0000 
0000 
000(1 
0000 
0000 
000(1 
0000 

0.0000 
o .0000 
o 0000 

0000 
0000 

o 0000 
o 0000 
o 0000 

0001 
o 0000 
o. 0001 

0000 
0001 

DESPLAZAMIENTOS (EJES GENERALES! 

DY lml 

-o. ooo1 
-o ooo1 
-0.0001 
o.oooo 

-0.0001 
-o. 0001 
-o. ooot 
-\ . 0001 
-0.0001 
-o. ooo1 
-o. oo79 
-o oo75 
-o ooao 
-0 0075 

0074 
o. 00?8 
0.0074 

007& 
-o ooao 
o. 0078 

0000 
0000 
0000 
0000 

-o ooo1 
0000 
0000 
0000 

-o ooo¡ 
0000 

-o OJS6 
-o 0091 
-o o1e6 
-o oo91 

0091 
OlS5 

o. 0090 
o 0185 

-o ota6 
o. o 185 

DZ lml 

-0.0007 
-o oo1o 
-o. ooo1 
-0.0007 
-0.0010 
-0.0010 
-o. ooo7 
-o ooo7 
-o oo1o 
-o oo1o 
-o ooo7 
-o. ooo1 
-o 0010 
-o oo1o 
-o ooo7 
-o ooo1 
-o oo1o 
-o ooto 
-o 0010 
-o ooo1 

-o. oou 
-o oo16 
-o 0011 
-o. 0011 
-0.0016 
-o oo16 
-0.00!1 
-o 0011 
-o oo16 
-o oo16 
-0.0011 
-o oo11 
-o oo16 
-o ooH 
-o oo11 
-o. 0011 
-0.0016 
-o. o oH 
-0.0016 
-o. oo11 

GA lradl 

o. 0000 
0.0000 
0.0000 

0000 
o 0000 
0.0000 

0000 
o 0000 
0.0000 
o 0000 
o 0022 

0023 
o. 002:'! 
o 0023 

-o oo23 
-o. 0022 
-o oo23 
-o 0022 
-0.0023 

0.0023 

0.0000 
0.0000 

0000 
o. 0000 
o uooo 

0000 
0000 

o. 0000 
o 0000 

0000 
0012 

o 0025 
o 0012 
o 0025 

-o oo25 
-o 0012 
-0.0025 
-o oo1:? 
-o oo25 

o. 0025 

GY 11ad) 

0.0001 
0.0001 
0.0001 
0.0001 
o 0001 
o 0001 
0.0001 

000! 
o 0001 

0001 
0.0000 
o. 0001 
o. 0001 
0.0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0000 
0.0001 

.0000 
o 0001 
o 0000 
o 0000 
o. 0001 
o 0001 
0.0000 

0000 
o 0001 
o 0001 

0000 
o 0000 
o 0001 
o 0001 
o. 000! 

0001 
0.0001 
o 0001 

0000 
o. 0001 

GZ lt<id) 

o. 0000 
0000 

o 0000 
o 0000 

0000 
o.oooo 
o. 0000 
o 0000 
o ooou 
u. O OLIO 

-') o o:: 
-0 U00': 
-0.0011 
-0.00(17 

000'1 
o 0010 
o 0007 
0.0010 

-o. 0011 
o 0010 

o 0000 
o c.ooo 
o. 0000 
o ocoo 
u. 0000 

0000 
o. 0000 
o. oouo 
o 0000 

0000 
-o oo19 
-o 0012 
-0 0019 
-0 0012 
o 00! 2 
(1 0019 
o. 0012 
o. 0019 

-0.0019 
o 0019 



Según N.T.C. (México, D.F.) 

~o se realiza análisis de los efectos de 2" orden 
Acción sísmica según X 
Acción sísmica según Y 

Grupo B (grado de seguridad intermedio) 
Zona sísmica: Tipo II: Terreno intermedio 
Factor de comportamiento sismico: 3.00 

' 1 
T Lx Ly jMx M y !Hipótesis X (1) !Hipótesis Y(1) 

1 

1 
1i1.381lo.ooo2i1 %180.72 

1 
1 ¡Modo o %IR 3 iR 3 1 ., 

1 ' 1 iA = 0.981 m/s2\A = 0.981 m/s2: 
;o = 47.413 mm lo = 47.413 mm 

-~··------- -----·-·--
1 

iModo 2 1 1.369,0.0084'1 ro %!1.81 % rR = 3 IR 3 
!A = 0.981 m/s2¡A 0.981 m/s2 
fo = 46.599 mm ID 4 6. 599 mm 
' 

!Modo 3:1.127t0.0006!1 lo % i 8. 4 7 % IR 3 IR 3 
·------¡ 

l 
1 1 1 1 ¡A 0.981 m/s21A 0.981 m/s2 i ' ¡ 
l ! io 31.5568 mm iD 31.5568 mm. 

1 1 ------ ---l 
' 411.043¡0.1014\0.994Bio %\0.03 !Modo % 

1 ¡ ! ! 
IR 3 IR 3 

1 
' lA 0.981 m/s2¡A 0.981 m/s2r 1 ¡ 1 1 1 

1 
1 

' • J 1 

i ¡D = 27.0317 mm D 27.0317 mm ' ! 1 i 
1 1 : 

' lo %!1.42 iR IR iModo 5i0.989¡0.006B(1 % = 3 = 3 
0.981 m/s21A ' \A 0.981 m/s2: 1 = 

ID 24.2938 mm D 24.2938 mm 
-------

~ T = Periodo de vibración en segundos. 
~ Lx, Ly = Coeficientes de participación normalizados en cada dirección 

del análisis. 
~ Mx, My = Porcentaje de masa desplazada por cada modo en cada dirección 

del análisis. 
- R = Factor reductor por ductilidad, divide a la aceleración de 

cálculo. 
~ A = Aceleración de cálculo, incluyendo la ductilidad. 
~ D = Coeficiente del modo, equivale al desplazamiento máximo del grado 

de libertad dinámico. 

! 
¡Masa total 
1 

1 
desplazada! 

1 

jMasa XI 
1 

o % _ _j 
! 

:Masa Y1 92.44 % 
1 _____ :__ ___________________ . 



1 CYPE 
IMÉXICO 

COEE'S. DE PARTICIPACIO!l SISMICOS 

T 1seg) 

M ocio 1 1.38:!.320 
Modo 2 1.369411 
Modo 3 1.126917 
Modo 4 l. 042994 
!-lodo 5 0.988766 

Sl.smo X SBmo Y 

o. 000235 l. 000000 
0.008396 o. 999965 
0.000633 l. 000000 
0.101408 0.994845 
0.006761 o. 999977 



1 
CYPE 

IMÉXICO 

Diseño de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel 1 Tipo T -2 
CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS 

Jnerc Tor lnerc y lnerc z Secoón 
cm4 cm4 cm4 cm2 

153 169 119986 001 2936 132 140 480 Acero, T-2. Peñtl stmple (CURSO) 

MATERIALES UTILIZADOS 

Mód Elást Mod El Trans llm Elás \F'c Co D1lat Paso Espec Matenal 
(Kglcm2) (Kg/cm2) (Kglcm2) (mlm"C) (Kg/dm3) 

2100000 00 807692 31 2548 42 1 2e.005 7 85 Acero (A36) 

BARRAS DESCRIPCION 

Peso Volumen Longtlud Co Pand xy Co Pand xz Otsl Arr Sup Otst ArrJnf 
(Kg) (m3) (m) (m) (m) 

2061212 Acero (A36). T-2 (CURSO) 
1323 32 o 169 12 00 100 100 

BARRAS ESFUERZOS (EJES LOCALES) (Tnl (Tn·m) 

" 
206/:::: 

ENVOLVENTE (Acero Lamlnado) 
o ' o. 5638 1. 7207 
l/2 L o 5638 1. 7207 
l ' o. 5638 l. 7207 

BARRAS 

,, 

-o 0619 0.0619 -17.4239 -2.4599 
-o OG19 o 0619 -5.151H 5 1516 
-o . 0619 o 0619 2.4599 17.4239 

o 0000 
o 0000 
0.0000 

MI M y 

o.ooou -54.0535 15.6200 -o 369~ 

0.0000 7.5827 17 4147 -0.0014 
o.oooo -54.0383 15.6050 -o 3728 

ESFUERZO MAXIMO 

M o 

o 3702 
O OU17 
o 3731 

ESF. () APROV. (%) POS. (m) N(Tn) Ty(Tn) Tz (Tn) Mt(Tn·m) My(Tn·m) MZ(Tn·m) 

206/212 o. 64 72 64.72 0.000 1. 27 54 0.0619 16.6684 0.0000 53,5508 0.3700 

BARRAS FlECHA MAXIMA ABSOlUTA y FlECHA MAXIMA ABSOLUTA z FlECHA ACTIVA ABSOLUTA y FlECHA ACTIVA ABSOlUTA z 
FlECHA MAXIMA RElATIVA y FlECHA MAXIMA RELATIVAz FlECHA ACTIVA RElATIVA y FlECHA ACTIVA RELATIVA z 

POS (m) Flecha( mm) POS(m) Flecha{ mm) POS{m) Flecha{mm) POS.(m) Fleche( mm) 

206/212 9.600 1.29 4.200 6 36 9.600 2.57 3.000 5.96 
U(>1000) U(>1000) U(>1000) U(>1000) 

' .!.:' 

, . • • , . ·t".·· , ,. ~·•.1.~_.. ·. · ·' ,·,,:;:¡·,~ ·,-,;~-: ·-. , ._,,"'~ \i"'-.~·,:.~···5r·,·· .• · . :· . ''-¡~.'.·."! ;,._ \1::'~--~~-

. 0.PE México, s.A. oE C.v.~Av. ln~~,~~;nt~S Su~ 527 Oai,:~Jib)io2.(~-~~.Hi¡)ódrOm{C?;;a~·~o6170:Mb:¡c~;:o.F. Tel.:: (S) 272.:7.2 ~33 Fax. (s) 272 80'63 httP:Ii~.Cy~.c:óm - .. . ' . . 



1 
CYPE 

IMÉXICO 
N"LJDOS 

206 
COME NACION 
COMB NASION 
COMS NACION 

rnesplazarn 
{Desplozarn 
{Desplazam. 

COMEINACION 4 IDesplazam. 

COMBINfiC~ON ILJesplazam. l 

COMBINACim; IDesplazam. 

COM3!NJ..Cl0!> iDespla::arn. 1 

COMBINAC!ON roesplazam 

COMB!NACION 9 (Desplaza¡;,, 

COMBINACIOll 10 IDesplazam.l 

EIIVOLVENTE !Despla;:am. 1 

212 
COMBINJl.ClON 
COMBINJ..ClON 
COMBINAClON 

COMBINACION 

COMBINACION 

(Desplazan-. 
IDcsplazam. 
([Jesplazan •• 1 

IDesplazam. 

(Desplazam. 

CO."'BINAClON 6 !Desplazam 

COMB!NA'::o:: 7 /Desplazam. 

COMBINACION IDesplazam. 

CCMBiNACION !Desplazam. 

CCHSINACION 10 IDesplazam. 

EINO!.VENTE ([Jesplazarn.l 

COEFS. DE PARTJCIPACION 

T (seg) Sismo X SJsmo Y 

Modo 1 
Modo 2 
Modo 3 
Modo4 
Modo 5 

1 381320 
1.369411 
1.126917 
1.042994 
0.988766 

0.000235 
0.008396 
0.000633 
0.101408 
0.006761 

1 000000 
o 999965 
1.000000 
0.994845 
o 999977 

DX (m) 

o 0000 
o 0000 
o 0000 
0,0000 
o. 0000 

oooo 
oooo 

o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o.oooo 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
0.0000 
0.0000 
o 0000 
0.0000 
o. 0000 

0000 
0000 
0000 

o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
0.0000 
0.0000 
o.oooo 
0.0000 
o oooo 

0000 
0000 
0000 

o 0000 
0000 

o 0000 
o 0()00 
o. 0000 
o 0000 

DESPLAZAMIENTOS IEJES GENERALES) 

DY (m) 

0.0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o. 0000 

-o ooa 1 
-0.0063 
-0 OOBl 
-o oo63 
o. 0063 
0.0080 
o 0063 
o 0080 

-o ooa 1 
o. 0080 

0000 
0000 
0000 

o. 0000 
o 0000 

0000 
0000 

o. 0000 
o 0000 

0000 
-0 OOBO 
-o oo77 
-0 ooso 
-0 0077 

0.0077 
0081 
0077 
0081 

-o coso 
OOBl 

DZ lm) 

-0.0007 
-0.0010 
-o. ooo7 
-0.0007 
-0.0010 
-0.0010 
-o. ooo7 
-o ooo7 
-0.0010 
-o. 0010 
-o. ooo1 
-o. 0001 
-0.0010 
-0.0010 
-o. ooo7 
-o ooo7 
-0.0010 
-0.0010 
-o oo¡o 
-o ooo7 

-o ooo1 
-o 0010 
-0.0007 
-0.0007 
-o oo1o 
-o 0010 
-o ooo7 
-o. ooo7 
-0.0010 
-o 0010 
-o ooo7 
-o ooo7 
-o ooto 
-o 0010 
-o ooo1 
-o ooo1 
-o oo1o 
-o 0010 
-o 0010 
-o ooo7 

GX (rad) 

0.0000 
o 0000 
o. 0000 
o 0000 
o. 0000 
o. 0000 
o 0000 

0000 
o 0000 
0.0000 
o 0018 
o 0024 
o 00!6 
o 0024 

-o oo23 
-o oo18 
-o oo23 
-o oo1e 
-o oo23 

O OC24 

o. 0000 
o. 0000 

0000 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 

0000 
o. 0000 
o 0000 
o 0000 
o 0022 

0023 
0022 
0023 

-o oo24 
-o oo23 
-o oo24 

-o oo23 
-o oo24 

0023 

GYfradl 

o ooo: 
0001 
0001 

o 0001 
o 0001 
o 0001 
o. 0001 
o 000) 

0001 
OOOl 

.0001 
o 0001 
o 0001 

0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o. 0001 
o 0001 
o 0001 

o 0001 
o. 000 l 
o 0001 
o 0001 

0001 
o. 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
0.0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
o 0001 
0.000! 
o. 0001 

0001 
o. 0001 
o. 0001 

GZ!rad) 

o. 0000 
o. o o oc 
o 000(' 
o 0000 
o 0000 
u. (tQOC 
o 0000 
O OOCtC 
o 0000 
O. OOOCt 

-O.OO!l 
-o 0001 
-o 0011 
-o ooo1 
o 0007 
o 001: 
o. ooo• 
o o o::. 

-o ooti 
o 0011 

000(t 
O. OOOC' 

0000 
o 000[· 
o 0000 
o. 0000 
o 0000 
0.0000 
0.0000 
o. 0000 

-o 0011 
-o ooo1 
-o oo¡: 
-o.noo-; 
o. oooa 

0011 
o 0008 
o 0011 

-u 0011 
0011 
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PRESENTACIÓN 

Varias normas vigentes en México para el diseño y construcción de estructuras de acero 
para edificios, proceden de las Especificaciones en uso en los Estados Unidos de 
América, particularmente del American lnstitute of Steel Construction (AISC). Esta 
práctica desde hace varios años continúa en vigor en nuestro medio, debido a 
numerosas razones, entre las que se encuentran principalmente, la gran influencia 
tecnológica del país referido en el diseño de estructuras de todo tipo. 

El AISC adopta tres métodos de diseñ0· Diseño Elástico o Diseño por Esfuerzos 
Permisibles (AIIowable Stress Design), Diseño Plástico (Piastic Design) y Diseño por 
Factores de Carga y Resistencia (Load Factor Resistance and Design). Desde luego, 
que la tendencia futura mundial estribará en el diseño basado en factores de carga y 
resistencia o diseño por estados límite, por lo que.parece ser que el diseño elástico 
pronto pasará a la historia. 

El objetivo fundamental del curso es presentar a los asistentes los princ1p1os 
fundamentales, conceptos generales y aplicaciones prácticas de las Especificaciones 
referidas y por considerarlo de especial interés, las Normas para Diseño y Construcción 
para Estructuras Metálicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, 
consideradas como la secuela de diseño más económica y racional de estructuras de 
acero para edificios. Este método es similar al de Diseño por Factores de Carga y 
Resistencia del AISC, sin embargo, las normas mexicanas incorporan las lecciones 
derivadas sobre el comportamiento de estructuras de acero tras los sismos de la Ciudad 
de México de 1985, los resultados de cerca de quince años de estudios, analíticos y 
experimentales, relacionados con el diseño y cmportamiento de elementos y estructuras 
de acero y las aportaciones personales dé· 1m grupo de profesionales que intervinieron 
en su elaboración. 

En este curso se incluyen ejemplos de di~eño de miembros aislados y conexiones 
estructurales de un edificio de acero para oficinas de cinco niveles, ubicado en la zona 11 
de la Ciudad de México, en el que se analizan y diseñan sus elementos constituvos: 
columnas, vigas principales y secundarias,armaduras, joist, sistemas de piso compuestos 
acero-concreto.Por considerarlo de interés para los asistentes, también se cubre el 
comportamiento sísmico de las conexiones soldadas, presentando las fallas de éstas 
como consecuencia de los sismos de Nortdrige, Cal, 1994. 

Como parte complementaria del curso, se han organizado tres sesiones de aplicación de 
programas de computadora de análisis sísmico y diseño de estructuras de acero del 
edificio de cinco niveles, con varias estructuraciones. El objetvo de este taller es 
comparar los resultados de los cálculos efectuados a mano con los obtenidos mediante 
la utilización de varios programas disponibles en el medio. 

Consideramos que este curso de actualizac,on profesional, presenta la oportunidad para 
que los asistentes actualicen sus conocimientos en el diseño de este tipo de estructuras 
y contribuirá al mejoramiento de nuestra práctica profesional, por lo que deseamos que 
las notas y las exposiciones de los profesores sean de utilidad para los asistentes. 

lng. Héctor Soto Rodríguez, Coordinador Académico 
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Cargas Factorizadas Diagrama de momentos 
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Con este método se determina la seguridad ··real" contra el coiCJpso, pero no se obtiene 1nfor:nac1ón 
sobre el comportamiento sobre ei comportamiento de la estructura en condiCIOnes de serVICIO No es 
aplicable cuando la falla se presenta s1n las defc.rmaclones plásticas necesanas para que se forme el 
mecan1smo de colapso· por ejemplo, en estructuras sometidas a un número muy elevado de ciclos de 
carga o cuando la falla es por alguna forma de 1nestabtl1dad 

3. Diseño basado en Estados Límite (Diseño por Factores de Carga y Resistencia) 
El enfoque más rac1onal del problema de seguridad estructural requiere una evaluacrón estadística de 
la naiUraleza aleatoria de las variables que determ1na:1 la resistencia de :as estructuras, por u:1 lado. y 
de las que pueden ocasionar su falla (las rnás Importantes son las cargas) po1· el otro. Después, 
utilizando la teoría de probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemcnte b3JO. que depende, 
entre otros factores, de la 1mpoílanc1a de la estructura y del :·iesgo de que su fallé: ocas;ones la 
pérdida de v:das 

• DIS:::i~O D::: :::STHUCTURAS MET )._LICAS 
Héc;:o" Soto HoC;í;ue:;: 



MÉTODOS DE DISEÑO 

El objetivo del 01seño estructural es obtener estructc;ras que tengan una probab1l1dad ace~:abíe. que 
aebe ser L:niforrne para todas las construcctones del mtsrrm ttpo, de no volverse t;""":38íVtbtes ouTa:1te 
cterto período de ttempo espectftcaao, der.cmtnado vida útil Ce la estructura. tente.~,ao en cuenta. al 
mtsmo ttempo, la operación de la edtftcac'tón, la estét1ca y la eccr-.omía ret.actor.ada con e\ costo total 
que debe tncluir costos de diseño. construcción, ma~tentmien:o y reparactór .. Pa;-a cbtene:- una 
segundad ajecuada en las estructuras se requtere una combinactó:-: correcta de r;-1é~odos oe dts'2ño. 
caltded de maten al es y procedimientos de fabncac:ón y montaJe. ::íl las eta;Jas de d1SSi~O se oútter.e 
la segundad buscada tomando como \as medtdas necesar'1as para que no se a',cance n¡ngLlil lím~·te ae 
utii1Cad estructural 

1. Método elástico (Diseño por Esfuerzos Permisibles o Diseño Elástico) 
Este método que se ha utJIJzado desde pnncip-Jos del presente s1glo, en tv'it~XICC, s:;;ue s,er:co utilizado 
en la actualidad Consiste en calcular med1ante un análisis eiElslico. l2s a:;c¡ones 1nten1as que 
producen las solicitaciones de servicio (o de trabajo) en los diversos elemenros estcucturales. y en 
comparar Jos esfuerzos máximos ocas1onados por esas acc:ones, dete:minad:Js también por métodos 
elásticos, con los perm\sibles o de trabaJO que se om1enen divid1e¡¡do ciertos esfce:-zos ca;-ac·,e:-íst:cos 
(de fluenc1a. de falla por inestab:lidad) entre un coeficiente de segundad. 

T'- r ~ ,¡ 1 ~ 

l-------------- --- S 

Cargas de trabajo 

Esfuerzo Máximo 

Acciones internas 
(momentos flexiona.ntes) 

G 1 ( a,.,.\ 
Gmn.o. = CS t. O C.\') 

Esfuerzo:::: ,:;e¡ rnisible 

if ¡ L:: !2J. 

¡¡.,. L' 
12=.\./,.r.._ 

. S,~,> l2(v_, C.\') 

Este métodc es útil para predecir el cor-::portamiento Ce ias estr~cturas en condic:ones ae serv:c1o, 
pero en r-:~uct1os casos no permite es~ud1a:":as en las cercan[ as cei colapso, que se presenta fuera del 
intervalo elástiCO, cu2nCo la ley de Hooke ya no nge las re:ac:.tc:~es entre esfuerzos y deformaciones 
Cua1.do esto ocurre, no pueCe deten-:-::narse la seg~ndad de la estruct~ra respecte e. lz fa!!a 

2. Método Plástico 
Cuando las acCiones que o:Jra:1 en L:--,a secc~é~. 'lransversal ¡:;-aducen 'ta plastlf:C3'216n cc:.JT,pleta del 
rnatenal de que está compuesta se for-ma una ari1Cuiac1ón plástica, c;ue puede adm1t1í· rotac1ones 
1rnportantE:s baJO :nomento constante C'-.!a:ldo nu:11ema la carga se pmduce una red:stnbuc1ón de 
momentos y la falla se presenta cuando apa~e.:en articulaciones p!át1cas suf1c1entes ~ara que la 
estructura cor.1pleta, o una parte de e'.la, se co:rv1ena en un r.1eca:o.:s:-:1o. Cua~do se •,_Jt¡l\za e'1 C1se:1o 
plastlco. los e!ementos que componen la estruct~,.;re. se C:rr.ens;oí.an de manera c;ue ésta íalle cuando 
obren sobre ella las cargas de traba;o m:.1!t1p:::3jas ;:::or u:1 n:JíTlero mayor c;ue !a u¡-,¡.:ej, al que se 
liama factor efe carga 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS 1'vlET ÁLICAS 
Hector Soto Rodrigue;: 
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INVOLUCRADOS E:\' U~:A OBRA DE ACERO 

PROPIETARIO (P) 

PROYEC'.:IST.-\ ARQuiTECTONICO O ARQUITECTO (A) 

PROYECTISTA ESTRUCTURAL, DlSERADOR O C-.!...Ci;UST-\ (PE:) 

GEOTEG\ISTA (G) 

PROYECTISTA DE L~STALACIONES (PI) 

SUPERVISOR (S) 

DIRECTOR RESPONS.-\BLE DE OBRA (DRO) 

CORRESPONSABLES (C) 
CORRESPONSABLE EN SEGURIDAD ESTRUCTURAL (CSE) 
CORRESPO.NSABLE EN INSTALACIONES (CJ) 
CORRRSPONSABLE EN DESARROLLO URBANO L4.RQUITECTÓNJCO (CDUA) 

PRODUCTORES DE ACERO (PA) 

FABRICANTE DE !eSTRUCTURAS i'.lETAUCAS (FE,\l) 

!"IIONTADOR (M) 



COMPORTAMIENTO SISMICO-ESTRUCTURA.L DE 
EDIFICIOS DE ACERO DURANTE SISMOS FUERTES 

Ciudad de México, Septiembre de 1985 

ESTADISTICA: 
o 6 colapsos totales de 130 edificios existentes. 

COMPORTAMIENTO: 
" Satisfactorio 

Northridge, California, Enero de 1994 

ESTADISTICA: 
" En más de 100 edificios el 90% ele las conexiones soldadas presentaron 

fallas ele tipo frágil 

COMPORTAMIENTO: 
o Inadecuado 

Kobe, Japón, Enero de 1995. 

ESTADISTICA: 
• Daños severos en varios edificios ele acero 
o Mismas causas que en Northridgc 
o Deficiencias en supervision 

COMPORTAMIENTO: 
• Insatisfactorio 



FALLAS OCURRIDAS EN CONEXIONES SOLDADAS 
DURANTE EL SISMO DE NORTHRIDGE, CAL. , 1994 

EJECUCIÓN INCORRECTA DE LAS SOLDADURAS 

GRIETAS PREEXISTENTES EN LAS SOLDADURAS O EN 
EL METAL BASE ADYACENTE 

ESFUERZOS RESIDUALES EN LAS JUNTAS, GENER<\DOS 
DURANTE LA CONSTRUCCION DE LA ESTRUCTURA., 
INCLUYENDO LA EJECUCION DE LAS SOLDADUR<\S 

FALLA DEL PATIN DE LA COLUMNA, OCASIONADA POR 
TENSIONES EN LA DIRECCION DEL GRUESO 

INCREMENTO DE LOS ESFUERZOS DE TENSION EN FL 
PATIN INFERIOR, DEBIDO A LA PRESt.NCIA DE LA LOSA 
EN EL PATIN SUPERIOR, QUE LEVANTA LA POSICION 
DEL EJE NEUTRO 

PRESENCIA DE ESTADOS TRIAXLtt ... LES DE ESFUERZOS 
QUE PROPICIAN UN COMPORTAMIENTO FRAGIL 

CONCENTRACION EN POCOS LUGARES DE LAS 
UNIONES RIGIDAS PARA SOPORTAR ACCIONES 
SISMICAS 



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS 
DE ACERO 

ETAPASPREVIAS: 

DISEÑO ESTRUCTURAL 
ELABORACION DEPLANOS ESTRUCTURALES 
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION 

OPERACIONES DE TALLER: 

ENDEREZADO 
TRAZO 
CORTE 
HABILITADO 
ARMADO 
SOLDADURA 
PINTURA 
AL MACEN 
EMBARQUE 



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISEÑO Y CONSTRUCCION 
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO 

Costo del acero (materia prima) e insumos (tornillería, 
soldadura, arandelas, pintura, etc.) 

Ubicación del país en zona sísmica o asísmica 

Disponibilidad de perfiles laminados (placa, perfiles 
csh·ucturales y perfiles formados en frío) 

Costo de mano de obra 

Disponibilidad de mano de obra calificada (obreros· 
especializados 

Existencia en el país de talleres de fabricación de estructuras 
metálicas especializados 

Normas y especificaciones disponibles para diseño en acero 

Experienc,ia e1~diseño y construcción de estructuras de acero 

Promoción del uso del acero en la construcción 

Iniciativa de los arquitectos para proyectar con acero 



RECOMENDACIONES GENER.<\LES SOBRE LA 
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS 

POCO PESO 

SENCILLEZ, SIMETÍA Y REGULARIDAD EN PLANTA 

PLANTAS POCO ALARGADAS 

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEV ACION 

UNTFORIV11DAD EN LA DISTRIBUCTON DE RESISTENCIA, RIGIDEZ, 
DUCTILIDAD, HIPERESTATICIDAD Y LINEAS ESCALONADAS DE 
DEFENSA ESTRUCTURAL 

FORt\1ACION DE ARTICULACIONES PLASTICAS EN ELEMENTOS 
HORIZONTALES ANTES QUE EN LOS VERTICALES EN CASO DE 
SISMOS EXCEPCIONALES 

PROPIEDADES DINAMICAS DE LA ESTRUCTURA ADECUADAS AL 
TERRENO 

CONGRUENCIA ENTRE LO PROYECTADO Y LO CONSTRUIDO 



1. 

2. 

3. 

4. 

5. 

6. 

7. 

8. 

9. 

10. 

11. 

12. 

13. 

a 
14. 

15. 

16. 

1'7. 

18. 

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL 
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCIÓN 

VENTAJAS 

MATERIAL HOMOGÉNEO 

UNIFORMIDAD DE LAS PROPIEDADES MECÁNICAS Y FÍSICAS CON 
RESPECTO AL TIEMPO 

FACILIDAD DE TRANSPORTE 

DUCTILIDAD 

FATIGA 

GRAN CAPACIDAD DE ABSORCIÓN DE ENERGÍA 

MENOR PESO 

COMPORTAMIENTO SÍSMICO SATISFACTORIO 

FUERZAS SÍSMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES 

GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTIVA 

RAPIDEZ CONSTRUCTIVA 

MAYOR ESPACIO ÚTIL 

ECONOMÍA EN LOS ACABADOS 

MÉTODOS DE REESTRUCTURACIÓN RÁPIDOS EN ESTRUCTURAS 
DAÑADAS POR SISMO 

.¡·; 

LIMPIEZA EN OBRA: ' : 

' 

PREFABRICACIÓN 

DIMENSIONES MENORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE 
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE-CONCRETO 

RECUPERACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

.. 

·:. 
lj 



19. FACILIDAD DE AMPLIACIÓN O MODIFICACIÓN DE LA ESTRUCTURA 

20. MENOR PESO Y POR CONSIGUIENTE ECONOMÍA EN LA CIMENTACIÓN 

21. GRAN RAPIDEZ EN LA ETAPA DE MONTAJE 

22. ÁREAS RENTABLES MAYORES 

23. INVERSIÓN MÁS RÁPIDAMENTE REDITUABLE 

24. MENOR COSTO DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS Y ACABADOS 

25. REDUCCIÓN DEL TIEMPO DE CONSTRUCCIÓN . 

26. LA ESTRUCTURA DE ACERO ES COMPATIBLE CON UNA GRAN 
VARIEDAD DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS 

27. GRAN RESISTENCIA A CONDICIONES SEVERAS DE SERVICIO 

28. REESTRUCTURACIÓN EFICIENTE Y.ECONÓMICA DE EDIFICIOS 

29. FACILIDAD PARA APOYAR EQUIPO O MAQUINARIA 

30. MAYOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUCTURALES .. 
31. INGENIERÍA ESTRUCTURAL, SÍSMICA Y MECÁNICA DE SUELOS DE 

VANGUARDIA 

.,, 

.) . . ·, 



DESVENTAJAS 

1. EL ACERO ESTRUCTURAL EN MÉXICO ES CARO 

2. TEMPERATURA 

3. CORROSIÓN 

4. VIBRACIÓN 

5. FLEXIBILIDAD 

6. ESBELTEZ DE LAS SECCIONES 

7. MAYOR CALIDAD DE SUPERVISIÓN 

8. PLAZOS DE ENTREGA DEL ACERO DEMASIADO LARGOS 

9. FABRICACIÓN PRECISA 

10. FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES 
<S> 

11. FALTA DE CONOCIMIENTO EN EL DISEÑO EN ACERO DE LOS 
PROGRAMAS. DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERÍA CIVIL 

': 

¡·: 

.) ., 
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FACTORES QUE INFLUYEN EN EL 
COMPORTAMIENTO DUCTIL DEL ACERO 

ESTRUCTURAL 

ALTO CONTENIDO DE CARBONO 
Al aumentar el contenido de carbono aumenta la resistencia y 
disminuye la ductilidad (contenido normal, del orden del 0.25%) 

BAJAS TEMPERATURAS 
Las propiedades mecánicas y fisicas de la mayor parte de los aceros · 
estructurales usuales se conservan sin cambio sólo en un intervalo de 
temperaturas relativamente pequeño. 

ESTADOS TRIXIALES DE ESFUERZOS 
La falla dúctil es una falla por cortante, la frágil, por esfuerzo 
nonnal 

VELOCIDAD DE APLICACION DE LA CARGA (IMPACTO) 

FATIGA 
La falla por fatiga consiste en la fractura del material, bajo esfuerzo 
relativamente reducidos, después de un número suficientemente 
grande de aplicaciones de la carga, que pueden o no incluir c:1mbios 
de signo en los esfuerzos 

FALLA FRAGIL 
Rúptura sin deformaciones plásticas previas, suele estar asociada 
con temperaturas bajas. También influyen en ella el estado de 
esfuerzos a que esté sometida la pieza, la existencia de muescas o 
ranuras y la velocidad de aplicación de la carga 



FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA 
DE ACERO TENGA UN COMPORTAI\IIENTO NO DÚCTIL 

PANDEO LOCAL 
Fenómeno de inestabilidad en el estado elástico o inelástico que afecta los 
elementos que forman la sección transversal de un miembro estructural 
(placas), comprimidos en sus planos. El pandeo produce deformaciones 
importantes que tienen el aspecto de un torcimiento o formas de ondulaciones 
según el elemento solicitado. 

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION 
Pandeo de un miembro estructural sometido a flexión que incluye dcflexión 
lateral y torsión. 

PANDEO DE CONJUNTO 
Pandeo general de la estructura 

., 
' 



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS 
DE ACERO 

ETAPAS PREVIAS: 

DISEÑO ESTRUCTURAL 
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES 
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION 

. OPERACIONES DE TALLER: 

ENDEREZADO 
TRAZO 
CORTE 
HABILITADO 
ARl\JADO 
SOLDADURA 
PINTORA 
ALMA CEN 
EMBARQUE 



REQUISITOS QUE DEBEN CUMPLIR LAS 
CONEXIONES ESTRUCTURALES DE ACERO 

ECONOMIA 
El costo de los materiales que forman la junta (placas, perfiles, 
tornillos, arandelas soldadura, etc.) y procesos de fabricación 
deben ser razonables 

PRECISION GEOMETRICA ACEPTABLE DENTRO DE 
TOLERANCIAS 
Permitir la unión de los elementos prefabricados que forman la. 
estructura, sin necesidad de hacer ajustes. 

ESTABILIDAD DURANTE EL MONTAJE 
Las juntas deben presentar cierto grado de sujecció~ durante el 
montaje. 

SENCILLEZ 
Cuanto más sencilla sea la conexión menos probabilidades hay 
de que ésta tenga puntos críticos que atenten contra la 
estabilidad de la estructura durante sismos fuertes. 

CONTINUIDAD 
El empleo de juntas que aseguren un grado de continuidad 
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de 
diseñar la estructura como continua. 

PROTECCION CONTRA EL INTEl1IPERISJI10 E INCENDIO 
Las juntas deben protegerse contra la acción de la corrosión y 
los efectos de un incendio. La corrosión de los elementos de 
acero puede ser un problema grave en regiones litorales donde 
es necesario tomar precauciones especiales, evitando que los 
elementos de acero queden expuestos allilcclio ambiente. 

'· .', 

~ ,. 
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VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES 
ESTRUCTURALES DE ACERO 

l. CONEXIONES REMACHADAS 
EN DESUSO ACTUALMENTE 

2. CONEXIONES ATORNILLADAS 
2.1 VENTAJAS: 
Rápidez en el atornillado 
Proceso en frío 
Requiere mano de obra menos especializada 
Facilidad en la inspección visual 
Facilidad para sustituir los elementos de la conexión 
2.2 DESVENTAJA: 

Mayor trabajo en taller 

3. CONEXIONES SOLDADAS 
3.1 VENTAJAS: 
Sencillez y economía en la conexión (se eliminan elementos de 
union) 
Se obtienen estructuras más.rígidas y continuas 
Menor trabajo de taller 
3.2 DESVENTAJAS: 
Mayor supervisión en obra 
Se induce calor durante la aplicación de la soldadura 
Requiere mano de obra calificada y más equipo para la 
aplicación de soldaduras 
Dificultad en la inspección visual 

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS 
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectúa en 
taller y el atornillado se hace en campo. 



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES 
ESTRUCTURALES DE ACERO 

l. CONEXIONES REMACHADAS 
EN DESUSO ACTUALMENTE 

2. CONEXIONES ATORNILLADAS 
2.1 VENTAJAS: 
Rápidez en el atornillado 
Proceso en frío 
Requiere mano d~obra menos especializada 
Facilidad en la inspección visual 
Facilidad para sustituir los elementos de la conexión 
2.2 DESVENTAJA: 
Mayor trabajo en taller 

3. CONEXIONES SOLDADAS 
3.1 VENTAJAS: 

Sencillez y economía en la conexión (se eliminan elementos de 
union) 
Se obtienen estructuras más rígidas y continuas 
Menor trabajo de taller 
3.2 DESVENTAJAS: 

Mayor supervisión en obra 
Se induce calor durante la aplicación de la soldadura 
Requiere mano de obra calificada y más equipo para la 
aplicación de soldaduras 
Dificultad en la inspección visual 

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS 
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectúa en 
taller y el atornillado se hace en campo. 
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CONEXIONES USUALES EN MÉXICO, ESTADOS UNIDOS 
DE Al\tlÉRJCA Y JAPÓN 

1.- Conexión viga columna utilizada en México 
Columna en cajón fabricada cori cuatro placas soldadas y viga 
laminada o hecha con 3 placas. La conexión requiere de 3 placas: 2 
horizontales y una vertical. La placa horizontal inferior se suelda en 
taller mediante soldadura de penetración completa y sirve de asiento 
para apoyar la viga durante el montaje. Una vez que se coloca la 
viga en su posición definitiva, esta placa se une al patín inferior de la 
viga con soldaduras de filete. La placa superior se suelda en campo 
al patín de la columna con soldadura de penetración completa y 
contra los patines de la viga con soldadura de filete. Para evitar 
soldaduras en . posición sobre cabeza, la placa superior es más 
angosta que el patín de la viga y la placa inferior es más ancha que 
éstos. 

2.- Conexión viga columna común en los Estados Unidos de 
América 

0 

Conexión soldada viga columna resistente a momento, muy sencilla 
desde el punto de vista de fabricación. Los perfiles utilizados como 
vigas y columnas son tipo jumbo (secciones \V pesadas y de patines 
gruesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan 
directamente al patír de la coh.J.nma mediante soldaduras ele 
penetración completa. El alma de la viga se atornilla o se suelda en 
campo a la placa de cortante, que a su vez viene soldada de taller al 
patín de la columna. 

3.- Conexión viga columna ordinaria en Japón 
Conexión tipo arbol. Columna fabricada con perfiles estructurales laminados 
huecos (secciones HSS ele grandes dimensiones y espesores) y vigas tipo l. 
Las columnas se envían ele taller en tramos de uno o dos niveles con 
preparaciones (segmentos ele vigas para recibir hls trabes principales. La 
conexión se termina en campo, 100% atornillada con tornillos de alta 
resistencia. La única soldadura que se aplica en campo, con robots 
automatizados, es la del empalme de columnas. 
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Conexiones típicas viga-columna utilizadas comunmente en paises localizados en 
zonas de alta sismicidad 
1.- conexión usual en México 
2.- conexión frecuente en Estados Unidos de América 
3.-conexión ordinaria en Japón 
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CRITICAL POINTS 

(a) o 
Conexión típica de California 
antes del sismo de Northridge 

Conexión tipo arbol usada en Japón 

(a) 

Conexión con placa de extremo 

Conexión típica utilizada en México 

(b) 
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Conexión atornillada usual en México 

Conexión tipo arbol con segmento de 
viga y placas de extremo 

Puntos críticos en conexiones viga-columna utilizadas en paises localizados en zonas 

de alta sismicidad 
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM 
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCIÓN EN ACERO 

'NORMAS .. TITULO DE;LAS,NO.RMAS. 
MATERIAL 

NOM. ASTM DGN,NC)~1 · . ASTM •.. 

1 

8 254 A36 Acero estructural. Structur<:~l Stccl. 

1 8 177 A 53 Tubos de acero con o s1n costura, negros Pipe, Stcct, Black and Hol-d1pped, Zinc-
Grado B Gr. 8 o galvanizados por inmersión en caliente. coatcd Wcldcd and Seamlcss Stecl P1pe. 

8 282 A242 Acero estructural de baja aleación y alta High-strcngth Low-alloy Structural Sleel. 
resistencia. 

8 284 A441 Acero estructural de alta resistenCia y High-strength Low-alloy Structural Man-
baja aleación al manganeso-vanadio. ganese Vanadium Stecl. 

B 199 ASOO Tubos de acero al carbono, sin costura o Cold-formed Welded and seamless 
soldados, formados en frlo, para usos es- Carbon Steel Structural Tubmg 1n Rou-
tructurales. nds and Shapes. 

8 200 A501 Tubos de acero al carbono, s1n costura o Hot·formed Welded and Seamless 
soldados conformados en ca11ente, para Carbon Steel Structural Tubing. 
usos estructurales. 

A514 Placa de acero aleada de alta resistencia, High-yield Strength, Quenched and 
templada y revenida, adecuada para sol· tempered Alloy-Steel Plate, Suitable for 
dar. Weld1ng 

8 99 A5;29 Acero estructural, llm11e de fluencia Structural Steel with 42 ksi mtnimum 
mlnimo de 42 ksi. Yield Point. 

B 347 A570 Acero 13mina y tira de acero al carbono Sleci,Sheet and Strip, Carbon, Hot-rolled, 
Acero Gr.40, laminados en caliente, de calidad estru· S\ructural Quahty. 

Estructural 45 y 50 ctural. • 
-

A572 Acero de alta resistencia y baja aleación High-strength, Low·alloy Columb1um-Va-
al columbia-vanadio, de calidad estructu- nad1um Steels of Structural Quahty. 
ral. 

A588 Acero estructural de alta resistencia y High·strength Low·alloy Structural Steel . 
baja aleación, con limite de fluencia mini- w1th 50 ksi Minimum Y1eld Point \o 4 in 
mo de 50 l<'si y con un espesor de 4 pulg. Thick. 

8 277 A606 Acero, 13mina y tira de baja aleación y alta Stee!, Sheet and Strip, High·strength, 
resistencia, laminada en caliente y en Low·alloy, Hot.rolled and Cold-rolled, with. 
fria, con resistencia a la corrosión ·¡mproved Atmospheric Corro,sion 
atmosfénca me¡orada. Resistance. 

A607 Acero, 13mina y lira de baja aleación y alta Stcel, Sheet and Strip, Hlgh-strength, 
resistencia, al columbio o vanadio. o am- Low-alloy, Cotumbium or Vanadium, or 
bes, laminados en caliente y en fria.· both, Hot-rolled and Co!d-rolled. 

A618 Tubo estructural con o sin costura de alta Hot-formed We!ded and Seamless High-
resistencia y baja aleac1ón laminado en strength Low-alloy Structural Tubing. 
caliente. 

: . j·' 
A709 Acero estructural para puentes. Structural Stecl'for Bridges. • 

\~. 
A852 Placa de acero estructural de bajil Quenched and Tempered Low-alloy 

aleación, templada y endurec1da con U mi- Structural Steel Plate wilh 70 ksi 

' 
te de fluencia mln1mo, de 70 ksi y con un M1nimum Yield Strcngth to 4 in. thick. 
espesor de 4 pulg. 

Nota. 

NOM Norma Of1cial Mexicana 
ASTM Amencan Soc1ety of Testing Matenals (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) Para aceros fabricados según las normas del 
Com1té de Reg1stro Naval LLOYO'S, Bufete Naval Americano (ABS), lns\1\uto Americano del Petróleo (APl), Sociedad de Ingenieros de la 
Industria Automotnz (SAE). Instituto Americano del H1erro y el Acero. (A! S!), y Estándar Británico (BS), se recomienda consultar a Altos 
Hornos de Méx1co {AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero. {Manual AHMSA-1996). 

' 



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

A563 

F436 

A36 

A194 
Gí 7 

1 

1 

A354 

Pernos a e anclaJe 
y barras roscadas 

A449 

1 
A588 

1 

A687 

' 
Nota. 

NOM Norma Oficial Mex1cana. 

... '' 

Ptczus coludas de uccro al czrbono de 
baJa y mcdtana rcsistcnciu para apltC<lctón 
generaL 

Ptezas coladas de acero de alta rests­
tencta para uso estructural 

Aceros for¡ados al carbono y de alcactón 
para uso industnal general. 

Remaches de acero estructural. 

Torntl!os y espárragos de acero al carbono 
con reststencta a la tenstón de GO kst. 

Tornl!los de alta resistencia para uniones 
de acero estructural. 

Tornillos y espárragos de acero templado y 
endurecido 

Tornillos de acero estructural con 
tratamiento térmico, con restslcncia 
míntma a la tensión de 150 kst. 

Tuercas de acero de aleactón, y al 
carbono. 

Arandelas de acero endurecidas. 

1 Acero eslruclural. 

Tuercas de acero al carbono de v.Jeac1ón y 
al carbono para tornillos de alta presión y 
elevada tempeíatura de serv1cio 

1 

Tornillos de acero de aleación, templados 
y revenidOs, esparragas y otros 
sujetadores, roscados externamente 

Tornillos y espárragos de acero templado y 
endurecido. 

Acero estructural de alla resistencia y ba¡a 
aleación con lim1te de flucncia min1mo de 

: 50 ks1 y con un espesor m3ximo de 4 pulg 

Tornillos y espárragos de acero de alta 
resistencia, s1n cabeza. 

ASTM Amencan Soc1ety of Test1ng Matcriais (Soc1edad Amencana para Ensayes y Matenales) 

·····. ·.• :1 

MJ!d-to-mcdiU:ll·Sircngth Carbon-stcel 
Cast:ngs for Geneíal App!ications. 

H1gh-strcngth Stecl Castmgs for Structu­
ral Purposes. 

Stccl Forg1ngs Carbon and AIJoy for 
Generallndustnal Use. 

Stcel Structural Rivets. 

Carbon Steel Bolts and Studs, 60 ksi 
Tens1Je Strcngth. 

H1gh-strength Bolts for Structural Steel 
J01nts. 

Quenched and Tempcrcd Steel Bol\s and 
Studs. 

Hcat-treatcd Steel Structural Bolts, 150 
ksi Min. \ensile Strcngth. 

Carbon and Alloy Stee! Nuts. 

Hardcncd Stce! Washers. 

Structural Steel. 

Carbon and A!loy Steel Nuts for Bolts for 
H1gh-pressurc and H1giHemperature 
Serv1ce. 

Quenchcd and Tempered Alloy Stee! Bol­
ts, Studs and other External!y Threaded 
Fasteners. 

Quenchcd and tempered Steel Bolts and 
Studs. 

H1gh-streng!h Low-alloy Structural Steel 
W1\ll 50 ks1 rn1n1mum Yicld Po1nt lo 4 in. 
Th1ck 

H1gh-strcngth Non-headed Steel Bolts and 
Studs. 

Para aceros fabricados según las normas del Com1té de Reg1stro Naval LLOYO'S, Bufete Nava! Amencano (ABS), Instituto Americano 
Petróleo (AP!), Soc1cdad de Jngen1eros de la lndustíia Automotriz (SAE), lnst1tuto Amencano del H1erro y el AcerQ. (A!SI}, y Est~ndar Bri~. 
(BS), se recomienda consultar a Altos Hemos de Mé;..¡co (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construcción con acero, (Manual AHMSA-
1996). '' 



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

MATERIAL 

Metales ce 

Aporta cien 

y 

Fundentes 

para 

Soldadura 

Notas. 

TI 1 ULO DE LAS NOR~.i,o.\S ··. 1 

NOt111 ASJM .. OGN-NOfiA ASTM 

H 77 AV'~/ S AS 1 Electrodos de occro al carbo,.o, rccubJer:os. SpccJf:cn:Jon for Covc1cd C;;~rbon Stccl Are 

paro soldadura por arco cléctrJco 1 Wcld1ng Elcctrodcs 

H 86 AWS A5.5 Electrodos de acero de baja aleación, recu- Spec¡f¡ca!Jon for Lo,·;-alloy Stcel Covered 

bJertos, para soldadura por arco eléctrJco. Are \/\'eldtng Electroaes. 

H 97 AVVS A5.17 Electrodos desnudos de acero al baJo SpecJfJcatJon for Carbon Stccl Electrodcs 

carbono y fundentes para soldadura de arco and Fluxes fa; Submergea-Arc Weldmg 

sumergidO. 

H 99 AWS A5.18 Metales de aporte de acero al car::;¡ono para SpeciflcatJon for Carbon StceJ Filler Metals 

soldadura por arco proteg1do con gas. fo; Gas-Sh1clded Are We!dmg. 

AWS A5.20 Electrodos de acero al carbono para 

soldadura por arco con electrodo tubular 

continuo. 

AWS A5.23 Electrodos desnudos de acero de ba¡a 

SpecJf1cat1on for Carb~n Steel Electrodes 

for FJu.<-COíed Are Weld1ng. 

Spcclf1cat1on for Low-a!loy Steel Electrodes 

aleoclón y fundentes para soldadura de arco and Fluxes for Submerged are Welding. 

sumergido. 

AWS A5.28 Metales de aporte de acero de baJa aleación Spec1fication for Low-alloy Steel Filler Me· 

para soldadura por arco protegido con gas. tals for Gas-sh1eldcd Are Weld1ng 

AWS·AS 29 Electrodos ae acero de oaja aleac1on para 

soldadura por arco con electrodo tubular 

continuo. 

Speciflcat1on for low-alloy Steel Electrodes 

1 

for Flux-cored Are Weld1ng. 

NOM Norma Of1C1a! Mexicana 

ASTM Amencan Soclely of Testing Ma:enals (Sociedad Americana para Ensayes·y Matenales} 
__ AWS Soc1edad Amencana de la Soldadura. 

Para aceros fabrlcados según las normas del Comité, de Regis~ro NavatllOYO'S, Bu~ete Naval Amencano (ABS), Instituto Americano del 

Petróleo (API), Sociedad de tngen1cros ce la lndustr;a Automotnz (SAE), tns:1tuto Americano del H1erro y el Acero. (AISl), y Estándar Bntán1co 

(BS), se recom.cr.c:a consul:ar a Altos Hornos de iv\éXICO (AHMSA). Vé~se M~nU;J! AHiV1SA p<Jra construccion con acero, (M<Jnual AHMSA-

1996). 



Propiedades 
mecánicas 

Esfuerzo 

NORMA E<>fucrzo mínimo de 

1 dCk~c~~ia 
mptura en 

tensión 

1 

(kg)crn') 

NOM-ll-254 
4080 

(ASTM A36) 2530 a 
5625 

NOM-Jl-177, 
Grado B 4220 2-160 

(A53, Gr.I3) 

"' Cuando se especifica 
""' Véase la norma para más detalles 

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COJ\'IPOSICION QU!J\IICA DE LOS 
ACEROS ESTRUCTURALES 

Composición química (~) 

Porcicnto de 
alargamiento Fom1a del Grupo por 

material Usos p1incipalcs 
mínimo en espesor e Mn p S 

Máx. Mix Máx. Mrtx Si 
probeta de 2 

Pulg. 
('io) 

Perfiles 0.26 O.D4 o .os 

Hasta 3/4" 0.25 o 04 0.05 
me l. 

Más de 3/4" 0.80-
a 1-1/2" 0.25 1 20 O.Q4 005 

,; 
incl. 

Mi< de l-1/2" o 80- 0.15-
Placa a 2-1/2" 0.26 1.20 004 0.05 OAO ' in el. 

ConstrucciÓn soldada, Mi< de 2-1!2" 
atorniiJada remachada, 0.85- 0.15-

23 i y a 4" 0.27 0.04 0.05 
fines estructurales en general 1.20 0.40 

in el. 

De 4" 0.29 0.85- 0.04 0.05 0.15-
a S" incl. 1.20 OAO 

Hasta 3W 
incl 

0.26 0.04 0.05 

Placas y Más de 3/4" 0.60-

barras a 1-1/2" 0.27 0.90 0.04 0.05 

in el. 

Más de l-1/2" 
a 4'' incl. 

0.28 0.60-
0.90 

0.0-l o 05 

Simil:lr :d acero A-36 .. Tubos (NOM B-254) para 
;¡pJJcacioncs en cstnJcturas a 

13 .. 
ba..<:c de tubos. 

1 

Cu V 

1 
Mín. Mín. 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

0.20' 

--



Con:UJJtación 

PROPIEDADES l\IECANICAS, USOS Y COMPOSIC!ON QUJl\fiCA DE LOS
1 

ACEROS ESTRUCTURALES . 

Propit:dades 
Composición química (%) 

mcdnic.1.S 

Esfuerzo l'orciento de 
Grupo por 

mínimo de ala rgamicn tci forma del 
NORMA Esfucr¿o matcri,tl Usos principales 

mínimo en 
espesor e Mn p S Cu V 

de nuencia ruptura en 
M[t.'(. M á'(. Mi'<. Máx. Sr Mín. Mín. 

(kg!cm') tensión probeto de 2 

(l:;;lcm~ Pulg. 

(%) 

4920 3520 .. h3-"ta 3/4': o 20 1.35 0.04 005 o 20 
1 

.... mcl. 
Placas 

1 
4710 3235 21 y más de 3/4 a 0.20 1.35 0.04 0.05 0.20 

barras Fines cstructur:llcs en 1-1/2" incl. 

NOM-Il-282 general, construcción mús de 1-1/2" 

1 
4430 ?.950 21 soldada, atornillada o 20 1.35 0.04 005 0.20 (A242) y a 4" mcl. 

rernach:HJa 
4920 3520 .. I 0.20 1.35 0.04 0.05 o 20 

1 
Perfiles ' 4710 3235 .. II o 20 135 0.04 0.05 0.20 

1 estructurales ·' 
4430 2950 21 lll 0.20 1.35 0.04 0.05 0.20 i 
4920 3520 •• hasta 3/-f' 0.22 0.8)-

0.04 0.05 0.4 0.20 0.02 
1 

in'CJ. 1.25 

4710 3235 •• Placa_, más de 3/4" 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 0.20 0.02 
y 

1-I/2" incl. 1.25 

4430 2950 24 barras más de 1-1/2" 022 0.85-
0.04 0.05 0.4 0.20 0.02 1 

a 4" incl. 1.25 1 

NOM-B-234 
Uso estructural en general: 
construcción soldada, más de 4'' 0.85-

(A441) 4220 2810 24 0.22 0.04 0.05 0.4 
' 

0.20 0.02 
atornillada y remachada a 8" incl. 1.25 

4920 1 C.,f'l •• ' 0.22 0.85- 0.04 0.05 0.4 0.20 0.02 .J.JLV ' 1.25 
1 

4710 3235 .. Perfiles 
II 0.22 0.85-

1 

0.04 005 0.4 0.20 0.02 estructurales 1.25 

' 0.85-

1 

4430 2950 24 III 0.22 o 04 0.05 0.4 0.20 o 02 
1.25 

•"' Véase la norma para más detalles 



PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL 
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA 

LA CONSTRUCCION CON ACERO 

/ 

/ 
/ " 

_X - --+A-~~ - _____x__ 

Angula de lados iguales 
o desiguales 

Perfiles APS 

_____x_ - ---vi- -- - _____x__ __x_- ---m --- __x_ 

Canales estándar Vigas I estándar 

Perfiles CPS Perfiles IPS 



X X 
-----fl -----

Vigas I rectangular 

Perfiles IPR 

X X -- - --U+- -- - --

y 

Pertil I compuesto 
(hecho con tres placas soldadas) 

Perfiles IPC 

y 

X X 
-- - -~Fit-- -- - --

y 

T estructural 

Perfiles TPR 



y 

1 

X X X X X ¡-- X 

Tubo de secciÓn circular 
~ ./ d 1 Tubo de secc10n cuadra a · Tubo de seccibn rectangular 

Tubos Estructurales 



X X 

Dos ángulos de lados Dos ángulos de alas 
iguales en cajÓn iguales en espalda 

/ Dos angulos de lados 
desiguales en espalda. 
Ala mayor horizontal 

Secciones Compuestas 

/ 
Dos angulos de alas 

desiguales en espalda. 
Ala mayor vertical 



y 

X 

1 

1 

1 

1 

/ 

X X 

' 

y 

1 ...:.:...:z //// V/77/ZZJ ...... 1"'" 

1 

--
1 

-
X 

1 

1 

~~ 1:;/"/~ 

Dos canales soldadas en caj6n Dos canales soldadas en espalda 

Secciones compuestas 



____X__ - ---1-ll- -- - -- X 
_____ X 

Polfn estructural Tens-hyl Perfil z 

Perfiles formados en frío 



PERFILES ESTRUCTURALES IVIEXICANOS 

Nombre Designación Usos m{ts 

Perfil Disponibilidad comunes e 
AHMSA IMCi\ AHMSA IMCA inconvcnicn tes 

Pcrfilc.s Se usa mucho en 
y 

Ct\CI das diagonales 
1 come¡ Clalcs: 

1 1' 1~. Ilh, 2, 2\<·, y montante::: de 

1 
i\ngulo Angulo de i\!'S LI y 3 pulg de al:!. armaduras de techo 

., 
pcdll Jaúos ala X tamaf1o X Pcr files () d e 1' i S O , 

X - ¡-L --··X cstündar iguales espesor espesor estructurales: e o n t r a,. e n te os, 

1 4, S y G columna.<; de celosía 

pulg de ala )' en cajón, 

' y elementos de 
conexión, cte. 

y 

1 

1 i\ngulo Angulo ck Al'S Lll 1 
Mismos u.sm: qtH.: el 

¡-l --x 
pcr fil \:Idos alas t:un:1fJO 4 x:1y6xt1 

X X 
anterior X cstúndar dcsigu[l]cs pulg de ala 

1 espesor espesor 
1 

--
y 

y Tra!J:¡jando. como ..,___, 
vig<l pésim.1,· en p es 
cambio como 

' 
Canales 

Perfil C 
crs CE 

3, 4, G, 8,10 y 12 sección ' perfil ' pcr:~ltc x peralte 
compuesta 

x- ¡-·-X cst:"indar 
X 

pulg de peralte (columna) trabajn 
' est{mdar peso peso en condiciones 
1 

idcnlcs !:=. 
y ·' 

Como viga trabaja 
en f01ma ndccuac.la, 
ll o obstarJtc 

y 
pr esenia problemas 

!r Vigas al ha ce r 1 as 
' Il'S lE 
' 1 Perfil I 3, 4, 5, G, 7 y S conexiones. 
' perfil c!.t(uJ<.bi 

peralte X peralte x 
pulg de peralte En Guadalnjara X-- -·-X 

' c.st:índ;1r peso pcw tiene mucha 
' demanda, ya que .se ' 
' l!.S<I profusamente 
y en los si.stcmas de 

piso a base de 
viguctn y bovedilla 

--
AHMSA Altos Hornos de México, S.A. de C.V. 
IMCA Instituto 1v1cxicano de la Construcción en Acero, A.C. 



':o11timwci611 

PERFILES ESTRUCTUHALES lVIEXICANOS 

Nombre Designación Usos m~ís 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA AHMSA IMCA inconvc ni en tes 

Se h:1 popularizado 

y 
su uso como \'ig.:1. 

' No es un:~ sección 
~;,.---' G, 8, JO, J2, J.l, JG 

Il'R IR y 1 S pulg de ideal para columna 

Perfil 1 pcrallc x peralte x par:dte pC!O si es mejor 

x-- :---··X Pcrfil IPR rectangular ancho de peso (22 tamailos que el perfil IPS. 

patín x peso disponibles) La fornw de la 

r---':'------, sección f:tcilita !:Lo;; 

y conexiones con 
otros elemento" 

2 Se ob11cncn 
co1 tanrJo lns 

pcilllcs ante1 io1cs 
y 

Tl'R TR a la mitad de su 
1 Su us~ plincipal es xlFx Perfil T peralte x peralte X peralte. 

Perfil Tl'R Disponibilidad Cll ruerd:1s de 
r~ctangular ancho <.le peso 

arm:tdur a.s 
patín x peso condicion:-~da :1 la 

' fabric:-~ción de los 
y perfiles !!'!(. 

•• 1 

-

u 
1 v~. Ji4, 1, l'/1, 

Di~r:-:ctro oc y 2, 21/2,3, 3'/z, 4, S e u S a 

'@' 
exlC! ior X di:ímctro S, G, S, JO, J2, 14, profus:-~mcntc Tubo Tubo exterior x 

en 

circular ci1cular 
espesor de !G, 18, 20, 2·1, :10, estructuras 

pared esp~sor de 3G, 42, 48, 5G y GO cspctnlcs 
p.arcd pulg de di:'unc11o 

'• -' 

y 

Cuerdas, dingonales 

Perfil QJ( y montantes de 
\' l'ER 

Ec;tructural tamaí10s x 'l'ubo n::1drado: nrmadurns, 
y o 

J, J v,, !Y., 2V,, 3 y estructurns 

·El 
1 Rectangular 

Tubo l'TR espesor "-
1 o 

cu:~dr:!do o lodo x lado 
3Y? de lado cspccJales, postes, 

-X 
Tuho rcctangui:Jr: etc. Tiene ciertos 

1 Perfil rcet:mgulaJ X espesor 
1 Tubular (Designación 3 X 2, 4 X 2 problemas en la 

Rectangular IIYLSA) y 4 x 3 de lados aplicnción de 
y y sol<.la<.luras por sm 

espesores t n n 
delgados 

AHMSA Altos Hornos de M~xico, S.A. de C.V. 
'1CA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero A.C. 



COJililliWcióll 

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS 

Nombre Designación Usos müs 
Perfil Disponibilidad comunes e 

AHMSA IMCA Al-IMSA IMCA inconvenientes 

LaJgucJos de techo 
y ) U e p a re d 
1 

1~ 
(elementos 

Canal perfil ~ccund.:uios de una 
1 ligero dos Perfil C CI'L2 Cf' 4, S, 6, 7, S, 9, 10 

c~tructuJ a ligera en 
X-·- f -·--X patines f01mado en peralte peralte x y 12 pul~ de Instalaciones 

' atiesados frío caiibrc peralte industriales). :-----J] Tiene problemas 
cu:IJHJn se suelda 

y 

··-· 

y l\tismos USO!' )' 

u---1 ·- ob.scrvaciÓJl que el 
1 Z perfil 

Perfil Z ZI'L2 ZF :rvtJ~mos peraltes :111terior, aunque en 
1 ligero Jos últimos aiios su 

x--- 1-- -X dos p:1tines form<Jdo en per<1!te peralte x que el pedil 
h e 111 r 1 e o " 1 atiesados frío c:1libre anterior 

disminuido ;LJ¡ e o nsi de rab Jeme n te 

' y 

Múltiples usos: 
~~ i e lll b r o ' 

'· 5 X 20 y Ó X 20 
con1puc.stos (vigas, 

D 
cnlumJJas), placas 

Planclw /\ncho x 1\ncho X pies de ancho y de base para 
o Plac,1 l;ugo x largo_ x l:u go. L<_l.s e o 1 ll lll ll a s ' placa espesor c~pCS¡;-JI' 

espesores v;tn de 
cubicpl:lcas, pJ:lGI.S 

' 3!16 a 2 pulg de e o n ex i ó 11 , 

e e 1 o ' r a ' :1ticsadorcs,, 
d1aft tlgrna.<;, etc. 

o -
Anclas en placas y 
de base pa r<J 

1 ACCIO Redondo Di;ímetJo os 1/.¡ de pulg de 
(·olumna.s, celosías 

1 J-x redondo .súlido liso di:ÍilJC\i'O diámetro de armaduras, 
x-t ·- -· - i 1 t r o 11 t e ' ' 

1 contravcntco.s, cte. 

--;: 

AHMSA Altos Hornos de México, S.A. ele C.V. 
IMCA Instituto Mexicano de la Construcción en Acero, AC 



¿que hay de común entre 
----~ 

GALVAK, 
le ofrece: 

• Apoyo técnico 
• Excelente resistencia estructural 

• Reducción de los tiempos de 
construcción 

• Fácil instalación 
• Colados simultáneos de entrepisos y 

cubiertas 
• Acabado galvanizado y pintado. 

Además del servicio de apoyo técnico 
especializado, usted contará 

con ingeniería de primer 
nivel en su proyecto y 

recuerde que GALVAK 
siempre ofrece los 

mejores sistemas constructivos 
integrados, que satisfacen las exigencias 

de la construcción del México de hoy. 

El entrepiso n1etálico de Galvak 
f,10NTErtREY, f~. L. 
Of1cmas Generales y Planta 
Ave. de la Juventud 113·10 N te. 
Col Cu;;ui)!Ómoc 
C. P GGt.50 
San N1colñs do los Gmzn. N. l 
Tcls.:(D) 3Grl-01-00, 353·01-00 
r-nx (8) 350-SG-13 

Oficina Técnica 
Tcls. (8) 353-93-57 

(8) 350·9·:-14 

Fnx. (8} 330-G0-51 

MEXICO IZTAPALAPA 
Corea les IJ 19 Esq con 
Calz. Ermita lzlapalapa 
Col. Granjas Esmcralcla 
C. P. 09810 
Tcls.: (5) 501·63·22, 

581-65-30, 
501-07-25, 
670-43·13 

Fax. (5) 502-77-Si 

CONSTRUYA CON LO MEJOR. CONSTRUYA CON PRODUCTOS Y CALIDAD 0 GOL\IOI'i 

GUADALAJARA, JAL. 
Ave. Washington ll 440-444 
Zona Industrial 
Sector Reforma 
e r 44460 • 
Tcls.: (3) G\9·17·17, 

619·39-GS. 619·10·77 
Fnx. (3) 619·60·60 



E¡emp/o /. (::J.!cular las pwptedades geomérricJs (píOptedJdes de diseño) de b columnJ de sección trJnsYersal L hcchJ 

con tres pbc:~~ soidadas ;:¡,cero N0~.:1-B-:25...J. (A~TM A36), que se muestra en !J figura. 

X-

_L'; 
T 

i 

1 i . 
'---,(id., 
' 1 ~ 

1 

6, T 
Secc1ón tr~nsversal 

t f 

d 

Columna de tres placos.ooldadas del eJemplo 

Solución 

AreJ de la sección tr.:msversal. A 

.·1 ~ 2bft¡'7 (d-2tp lw ~ 60 x 4 4 + (80-2x4 4)2.5 ~ 706 cm2 

(Peso= O. 785.-1 ~O. 785 x 706 = 554 2 kg/m) 

i'vlomcnto de mcrcta con respecto al CJC X~X (eJe de mayor reststcncia), fx 

o bien apl1cando el teorema de los CJCS paralelos 

d ~ soo 
b¡~ 600 
lw = 2j 

lf ~ ~4 

DLmenstones. en mm 

1 ~'\1 _'\ '12_,(60x-i.-13J+[71.23x2.5~+'[' '·60·3-olj-~830 ,-6 -1 \ / () / .'1( -- ' . N -r."f.\ .\ I.L) -ti Cl/1 
~ ....... 1 12 /2 

\ J 

~lóduJo de SCCCIÓil chiSHCO S.\' 

") 1 '·'"0 476 
S. - -. ' - _xuo - '0 767 ; · - · ····- - - - -en¡ 
' d 80 

Radto de gtro rx 

l""f:" SJO -176 , , , 
r\=t-= =J"fJCm 

¡ ·1 706 

Momento de tncrcta alrededor del CJC Y- Y (CJC de menor rcsistencla). ~v 

11. ~ -1--l2b~ 1 ¡ 7 ( d- 2tj Jl~v -~ = -'-[2x603 t-i.-l7 ( 80- 2x-l -1 )2.53 1
1 
= 158 -193 cm -1 

/.?L 1 ~ 12 . ~ 

usZ~ndo el teorema de !os eJes parJielos. 



Coefic¡entcs de tlex1ón. B,,S y By 

cm -1 

i'vloclulo de sccc1ón cl<istico Sy 

21: 
S,=·--· 

h. 
·' 

!, 
r, = 

·1 

_ 2xfj8 -193 __ ?SJ ; 
- --·---- - J - Cl/1 

60 

15.!1 493 __ 
0

_ 
---=!J. cm 
706 

Const~IlLC de (Ol'SIÓn de s~m Vcn~mt J 

Consto.nte de torsión por alabeo Cw 

c·ll' 
1 vh ' fy(d- 'f r 

R;:¡ci¡o ele gtro rr 
_, 

R;:¡cJ¡o de g1ro de la sección que comprende el patín de compresión y un sexto del 6.rc.:1 del .:tima t:Il compt-csJon. 

tolllZI.nclo con respecto a un eje en el pbrro del a!m.:J. 

1_,. 
r¡ 

11 h} 
_l_~_ 

he!, __ !_, (d-~l.-) 
: 1 ' 6 " 1 

4• 

Ve.. .~\re:t del :1lnn compres1ón 

no5 x-l-l 
-~--- .. 

· -- _____ !]_ ____ = /6 -/ C/1/ 

60 X J J _f__ 2.5(80- C X-/.-!) 
6 . -

i'vlomcni.O de lnc\cta polar respecto :1! centro de cortante, fp 

1 ,, = 1, ··· 11• = 830 -176-:- 1 j,)' -193 = 988V69 en/ 



O-!Oxlo3 x226-161 1-10 / 1 ~)!~/.0: 
18-i OOO:d liS \ 

= / 

En secciones bnwt:ld~s so!cbc!Js de sección rr~nsversa! !. tJmbién pueden uti!Jz::Jrse bs ecuacrones snnpliflcadas 

6 55 Úr 1• 

L" = 

6. 55 dr.t 
L,~ 

.\" ¡1 1 / 

---·- --~- (; 55xSOxl5 
i·'- /-'- .\'; =·--·--· 

1 .Ox~A 

··----­.----
f- :f..:.. 3 ] ¡-' = f /62 CJJI 

6 55x30xl5 
-------- ·. !+ .r' !-'-J. o·'= 1 786 cm 

1 O:c4 --\-

Lo) rcsult::~dos obtenJdos con las ecu.:J.cJones refem.i:~s son GIS! iguales. 

En la Jigui~t sJgLIJl:JHe se tndican los rcsult;:tdos. El M-DEM-VII contiene rablns de Jnnensiones y pmp!ed::tLkS de 

pcrfdl'S estructurales sold<ldos éll ]Js C]ti'C-ap<~recen sus propied::~des=:d~Seüo de derermin::tdas de actcrdo con el 

procedJ:nicnto ptesentJ.do en este ejct~1p!o. 

Resu!tJ.dos 

i_ 
T 

L 1 
1 

1 7/...Z 
-\ _,.X. 

..i. 
T 
1 

:L 

A= 706 cm: 
(Peso~ 554.2 kgir.1) 
c!!A, ~ 0.30 cnr' 
1, = 330 476 cm~ 
S~= 20 762 cmj 
r~ = 34.3 cm 
1~. = 158 493 cm 4 

Sv = 5 283 cm' 
r_.=l5.0cm 
J = 3 778 cm~ 
e,..= e,= 226'46 1 
r,= l6.4cm 

z~ = 23 145 cm; 
z,~S03l cm' 
X 1 ~ 220 990 kgicm' (AlSC-LRCD) 
X,~ 2.SxW' cm'!kg (AISC-LRFD) 
X,~3.2l ó3.16 (NTC-1995) 
X, ~ 1.0 ó 0.984 (NTC-1995) 
L, ~ 1 142 ó 1 162 cm (NTC-1995) 
L, ~ 1 755 ó 1 786 cm.(NTC-1995) 

En !2.. not<1ción d~ lr~s espec¡ficuciones AJSC. lu constantC de alabeo se denota con los símbolos Cw y en bs normas 
!'.1 TC-19~5 con !as letras C11 • , 



Ejemplo 2 C1!cu'i~u l:ts propiedades de 1:1 sección en COJÓn de acero NOM-B-254 (ASTM A36) qu~: se 
lllllt:strJ en l,l !iguro. 

¡ 
j_é 

--. 

·¡· --

: 
·J.., 

_ _l_ 

-r-e-

,. 

J 

b = 250 
d=25f.:i 
1 = !5.9 
e = lO 

s~c..., ... o~ ¿-.¿ cu¡~-:... dC-/"" e/e~?Yt,-4/t) 
Dnncns10nc::: en mm 

SuluciOn 

.-1 = ".:._I(b- d,) = 2xl.59(25- 22) = 149 5 cm~ 
·::-~~~-

(?eso= o·fSS.-1 = 0.7S5.d~9.5 = i i iA kg 1m) 

1 - 1 1 1 r·-'~t'J·I·II ~J'l_1.5 9 [_l_co<-1<9 2 ·oo'l~"'(""~l-9)2 ]=1' 099·' \-2L3tt .c.,.-r._,_c,.. t J- 2 3 __ .-..: __ -r--. ---- .) .Jo un 

uulizJndo el teorema de los ejes par.:tlelos 

11, 1xl3 899 , 
' "= ·---- = 1104 C/11' 

d-" -2t 22~2xl.59 

~ '1/3899 
rr= ¡-= ---- =96cm l ~1 \ U9.) 

con el Ú:or.emo de los ejes p<tralelos 

2xl2 i73 _ ~ 
--- = 9,.¡ cm· 

25 

Ir-¡; ¡ J:} 1 i 3 
'y= --=---=.l---=90cm 

\ -" V 149.5 



Z ,. = 1Í h_'_ - ,/,. (b- 1- 2c) 1 = 1.59[ 2~' + 22(25 -\.59xi)-J"' i 2-16 cm0 

L 2 J :.. 

Longllud entre sopOitcs bterales del patinen compresión. cspccitlcac¡oncs AlSC~ASD-1939, seccJón F3. 

L " OD(b 1 F ) · snoob " -lb " '- SJ -e = 0-1-! •. = = JJ = JJ.-!X-J = J cm 
/ ] j]Q 

Cálculo de lZl.l !ongttudes L11 y Ln normas NTC~~F-1995 . . _, .._·:?-. . . . 
Lon~nud max1mJ no soportada lateralmente para· fa que el mtembro puede dcsarl-Crtlan:lmomento plast:co, y 
b longHud que scpo.r<J.los interv_alos de í.1plicac1ón de las ccuJciones 3.37 y 3.3 S. 

(3.3.17) 

(3.3.18) 

E es el módulo de clasttcidad del acero, en kg/cm=. Ces un coefictente adimensional que depende de b ley de 
variaCIÓn de] momento tlcxion~ltltC ;:¡ )Q ]argo de) CJC de )a barrél de 0cxión O en tlCXOCOmpresion y puede 
tomarse conscrv;:¡doramcntc ¡gua! a b llllJdad. Z el módulo de sección plástico. en cm~. F,. es el esfuerzo de 
lluenciJ del acero en kglcm=. /1 es el momento de mcrc1a de la sección alrededor del eje de menor momento 
de incrci~. en cm~ y J es b con.st:mtc de torsión de Samr Vcnant. en cm~: 

¡_ = 0_91 2:~3_2xiO'' __ 
" Lt 1 32'2x2 530 

12 i73x20476 =:S 75Scm 

L,. = 3.22xS 758 = JS 20/ cm 

Cllculo deL,. cspecificJciones AISC-LRFD-1993 
P:-trJ secciones en c:~}on 

¡_' 
-1 00 7 1 OOr,. · J..¡ 

donde 

(Fl-10) 

(F 1-11) 



,1- d'-1 [ oo'l -- ' . - - _,. - . '" ií- - - ==-- - ~'J? _, Z,- r1 {)(e/,. . . r) ¡- 1.)9 --(-- . 1.)9) . -1 o __ cm 
~ ~ J 2 ~ 

1
- - - r - 1 h- :zs- -

Z 1.=r, ----d,.(b-t-2c)l=l.S9 -+22(25-!.59xl) =1246cm~ 
L 2 J L 2 J 

Longitud entre soportes btera!cs del patín en compresión. cspecificJciones AlSC-:\SD-1989. secctón F3. 

1 (1 1 ) S~ ~OOb , , b '3 '- 83-L. = 8-1 -10 J J F,. = = JJ.-1 = J .-/x_J = J cm 
o 2 530 

Cálculo de !as..tonf!nudes L, v Lr, nonnas NTC-RDF-1995 _ . 
Longitud m:txima ~o soportJ.da lateralmente p;ri·ra que el miembro puede d:~~~Gilar·ct· ffiomento plástico, y 
la longnud c¡uc separa los imervalos de aplicJctón de las ecuaciOnes 3.37 y 3.3.8. 

[¡,-, 
L1, =O 9/-- ...¡f.lJ 

CZF,. · 

E 
L = 2.92 - - ,.! ,. J = 3 22L,, 

' CZF !' 

(3.3.17) 

(3.3.18) 

E es el módulo de clasttCidad del acero. en kg/cm~. Ces un coeficiente adimensionnl que depende de la ley de 
variacton del momento fJextOnJnte <~ lo brgo del eje de l::t barn de flexión o en ftcxocompreston y puede 
tomarse conscrv::tdor.:~.mcntc igu<~l J 1<~ urndad. Z el móc!uio de sccctón plástico, en cm3. f., es el esfucozo de 
tluenc¡a del ,1cc;o en :._glcill~. !, ~s el :T;omcnto de mere la de IJ sección alrededor del eje de menor momento 
de tncrci.J.. en cm:: j es l<t consw.nte de tors1ón de Samt Venant. en cm.¡ 

L = 0 91 .. c.:Q39x10° _ 
" 1 xl 3'22x'2 530 

121 i3x10 4i6 =S 753 cm 

L, = 3.22x8 758 = 28 JO! cm 

Cálculo deL,, cspeclftc:1ctoncs r\ISC-LRFD-1993 
Par.:~. secciones en c::~.;on 

L,. 
J 007 1 Oür, J.-1 

.\-!, 

donde 

(F1-10) 

(F 1-11) 



Luego 

.¡ 0071 00x9.0. :o -161xl49.5 
L = --~-· 22 582 cm 

r 2 530x\ 104 

Rcsult:1dos 

J 
1 

l 
Propiedades geométncas 
.-1 = 1 49.j cm·' 
ft = /3 899cmJ 
Sr = 1 10-1 cm 3 

1\ = 9.6cm 
!, = 12 173 cm' 
S,. = 97-1 en/ 
r; = 9. O cm 
j = 20 -167 cm' 
ZT 1 322 cm3 

z_, = f 2-16 cm; 

longitudes 
L, 835 cni (.-\ISC-ASD) 
L,. ~ 8 758 cm (NTC-1995) 
L, 28 201 cm (NTC-1995) 
L, 22 582 cm(AISC-LRFD) 

... 



Ejemplo c1. Selewonar y comparar de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, la secaón de 

acero más ligera. adecuada y disponible para una column2 con los Siguientes t1pos de perfiles· : IPR, IR, ó W, 

IPS ó lE, tubo cuadrado HSS (Hollow Stnuctural Section), tubo circular OC, ángulos de lados 1guales en 

espalda APS o Ll, ángulos de lados des1guales en espalda LO o APS, con las alas mayores.l1orizcntales, 

angulas de lados desiguales LO o APS, con los lados mayores vert1cales, peml TPR ó TR. si la carga de 

trabaJO es 90 ton. La longitud de la columna es 6 m y sus extremos, ~upenor e inferior estén impeaidos de g1rar 

(columna con giros restnng1dos en los extremos). Las dimens1ones extenores de los perfiles (peralte y patín) no 

deben ser mayores de 320 mm Util1zar para todos los perfiles acero con esfuerzos de fluenCia Fy = 2 530 

kglcm'. (acero NOM-B-254 o ASTM A36), excepto para el tubo HSS, el cual t1ene un esfuerzo Fy = 3 515 

kglcm2 (acero NOM-B-199). Se pueden utilizar las ayudas de diseño del M-AISC-ASD-1989, ,sin embargo este 

. ejemplo se ha preparado para ilustrar el procedimiento de diseño de m1embros en compresión utilizando los . -
pei'fll.es estnuctufales laminaeos:~nes. . . ..... 

l. - r 

,~ .. ~ I I- -[} 
- L 

1 
1 

_, 

' 1 1. 1. 

:; : =~ : : -; :- ··· .. :• 

Pertiles lammados utilizados como columnas del ejemplo 

Solución: 

1.F<Jctor eJe long1tud efectiva 1<. 

El vnlor de diseño del factor de long1tud efectiva para columnas con extremos restringidos (rotación y 

traslac1ón f1jas), recomendado en las ."-yudas de Diseño, del MDEivi-VII, fli1-AHMSA y M-liviCA-1994-\'11, es: 

K= O 65 

(El valor teónco es· K= O 5 f 
2. Longitud efectiva. 

KL= 0.65 x 6 oo = 390 cm 

3. CoefiCientes C, 

Las secc1ones transversales cunplen con las d1spos1ctones de la secc¡ón. Véase tabla 85'-1, M-AISC-AS0-1009 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 



; ¡_- JG=: X? 039 X ]06 

e - 1~- _,. -· ~ 126.1 '-y r -Y 2 530 ,. 
(Acero NOM-B-254 ó A36) 

/, ' ?0"9 10 6 

e~/";:: x __ 0 X =107 
e V 3 jfj 

(Acero NOM-B-199, Grado C ó ASO) 

4 Esfuerzo de compres1ón axial permisible f, 

El esfuerzo F, se determina con las ecuac1ones (E2-1) ó (E2-2) de las Especificaciones AISC-ASD-1989, la 

que sea aplicable, si la relac1ón anchOiJrueso de los perfiles cumplen con los valores estipulados en la Tabla 

BS-1, especificaciones AISC-ASD- 1989. El valor de F, se encuentra tabulado en las ayudas de d1seño del 

MDEM-VII, M-AHMSA y. M-IMCA-VII. 

1 

1 

1 
' 
1 
1 

1 
1 
1 

1 

5. Carga axial perm1s1ble 

' 1 
p = F,A X 10'3 

P se obt1ene en Ton. SI Fa está en kg/cm2 y" A en' cm2. 

6 ?erfil IPR, IR ó W 
.. .. 

PeSignación-
.. 

254 X 67.4 (10 X 45) 
1 

305 X 66.9 (12 X 45) 

7 ?erfiiiPS, lE ó S 
.. 

, o·es_i.gnaCIÓn .. 

1 
305x60 7 (12x40.8) 

1 

305x74.4,(12x50) 

~ N1ngun perf1IIPS o lt: es adecuado 

Tubo cuadrado HSS 

Para estos perfiles r, ~ ry 

' . 
A-. 
'' 

(cm'). 

85.8 

85.2 

A 

(cm') 

77 .'1 

94.8 

' . 
Péso·: r; 

(kglm)', (cm) 

1 

67.4 
1 

5.1 

1 

66.9 4 9 

Peso 
' 

fy 

(kglm) (cm) 

1 

60 7 
1 

2.69 

1 

74.4 
1 

2.62 

KUry- F; ...... 

(kglcm" 

77 1 103 

80 1 080 

KUry F" 

(kglcm'' 

145 499 

1 

149 473 

11 q-~-~~g~a~:ó~' . ~---~ ·¡ .. 
P~~o·.:. 

1 

.. .. -~ . :· _-: 

l¡ 
1 

1 

. . A - fx = fy '\~·KUiy . ' 

' 
.. 

1 (cm 2
<j !kglmJ .. 

1 
(cm)· · .. 

1 

178x 178x·¡ 3{7x7xí /2) 
1 

80 62 53 
1 

6 65 
1 

59 

1 

1 

1 

203x203x8(8x8x5/16) 60.39 47.38 
1 

7 92 49.1 

254x254x8( 1 Ox1 Ox5/16) 76.77 
1 

60.0 
1 

9.98 39.1 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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. 
.-: . -.-F.,-

.: .. , 
(kglcm' · 

1 

1 609 

1 

1 723 

1 

1 826 

p 

(Ton) 
- 1 

1 

94 6>90 

92>90 

l p ' 

1 
(Ton)) 

_, 

1 

38.6<<90 
1 

1 

44.8<<90 
1 

.. 
p • . .. 

(Ton) 

1 

128 7>90 

1 

104>90 
1 

1 

140>90 



9. Tubo mcular OC (diámetro nom1na1254 mm, 10 in) 

.. ', 

1

11 · · Designac16n • 

,1 

- - • •'. • ' -- - • ~ •! -~-·~-
. -A- · ·, .

1 

· _ r:eso __ :.¡:;; · r.,,-.--

(;m'; '·:: .• (kglm) 'r·' (cm) 
.. :¡ ·' 

,. 
·(Ton) 

11273x10( 10 75x3/8) 76.83 1 60.31 1 9.33 42 1 338 102.8>90 

10 Ángulos de lados 1guales en espalda, APS ó Ll. 

Como en estos m1embros el rad1o de g'tro ry es mayor que r, . se usará el rad1o de g~ro con respec:o al e¡e X-X. 

ya que: 

(KL/ r )_, > (KL: r ), . 

. l 

!1 
Oés1gnaci6n 

1 

A :• . , ,. 

'1 
·' '! 'r,. 

1 ~ ·' ' ! cm-,:~;--

·'· ' 

Pe:¡¿o ,_, r)f .. ~ .. 

. . (kglm) .... ' ·(cm) 

'?,, 
(Ton) 

127x19(5x5x3/4) 
1 

89.54 70.24 1 3.84 102 894 1 80.1 <90 

152x16(6x6x5/8) 
1 

91.74 72.1 1 4.67 1 84 1 1 047 1 96.1>90 .. 

11. Ángulos de lados desiguales en espalda. APS o LD, ala mayor honzontal, separados 10 mm (3/8 1n) 

Se utilizaran los valores menores de las propiedades de d1seño de los ángulos. 

1· Der.•gnacion• .. l'· .•. ·)i·: 
1 . . . 1 (~m') . 

1
11, i ·. · .. 
1 1 .· 1 1' ' ' 

1 203x152x13(8x6x 1/2)¡ ,. \~7. 1 

203x152x19(8x6x3/4) 1 128 38 

PeSO· 
(kglm) ·. 

1 68.37 1 

100.78 

(cm) 

4.55 

4.47 

-_-:rr;:_¿~­

'!cmJ 

9.5 

. (kglcm1
) 

,'! ' 

1 

P(Ton): 

,. 

,_.-
(KUr)x. .. F. 

.. ·, ':: 
--~-X 

86 1 031 90 

87 1 024 131 5>90 

1 

12. Ángulos de lados desiguales e~ espalda APS ó LO, alas mayores en espalda (alas mayores verticales), 

separadas 1 O mm (3/8 1n) 

r-;esign~ción r · .. >~r peso'~ · rx . :· ry:' .. (KUr Fa':_ P(To?) i , .. 
1 . . ' • ' ., .. 

'"'.': ·:. ~ .. .' 
r~n,:!J_ 

.. :·-

1' . " 
-(kglrñ): .(cm) (cm) )y 

(kglcm') 1" .. ,· •• ,. ·.- :·· 

1 . ' ' . . 

' 

1 1 ~~ . 
y-y y, y., 

. ' 
" •· '. .,·. 

dX3x1 02:<19(8xt.lx3/4) 
1 

109.03 
1 

85.6 
1 

6.48 
1 

3.94 99 921 
1 

1 00.4>90 

203x152x1 3(8x6x1 /2) 87.10 68.37 6.5 
1 

6.2 
1 

63 
1 

1 206 105>90 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS fvlETALICAS 
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1 

1 

! 

13. Perfil TPR á TR 

De~ignacióf< · •. k.' .L Peso, ¡. rx ry> I(KUr)yl: F.· " 1 ' 
'· P(Ton) 

., " (c;,'j ¡ (kgimrl· (cm) (cm! 1 . 1 

... 
' 

(kglcm') 1 1 

1 1 
1 

1 

1 

1 i .. 
' 1 

y-y i y-y . . 1. ¡-

203x69 26(10x46.5) 
1 

88.38 1 69 26 8.25 4.6i 
1 1 

84 
1 

1 047 
1 

92.5 >90 

14.Resumen de resultados. El perftl mas ltvtano debe soportar una carga de compreston axtal un poco mayor 

que 90 Ton 
.. 

Üesignación':~.~~ 
1 

C3rga pern:·11Sible 11 Perfil 1 Peso (kglm) 

1 
,··,.r).l 

. . :. \ton . :.:. -. , 

IPR. IR ó IN 1 254 X 67.4 (10 X 45) : _67.4 94.6 ,, .• ,..,1 .... ::.:.. _, 
305 X 66.9 (12 X 45) 66 9 92 

-
IPS ólEos· 305x60. 7 (12x40.8) 60.7 38.6<<90 

305 x 74.4 (12x50) 74.4 44.8<<90 

HSS 178 X 13 (7 X 1/2) 62.58 129 

203 X 8 (8 X 5/16) 47.38 104 

254 X 8 (10 X 5/16) 60.0 140 

Tubo circular OC 273 x8 (1 O. 75x5/16) 60.31 " 102.8 

70.24 80.1 2 APS ó 2LI lados ¡guaJes 127 X 19 (5 X 3/4) 

1 en espalda 152 X 16 (6 X 5/8) 72.1 96.1 

1 
2APS ó 2LD lados 203x152x13 (8x6x1/2) 

desiguales en espalda, lado 203x152x19 (Bx6x3/4) 

mayor horizontal, C=íOmm 

2APS ó 2LO lados 203x102x19 (8x4x3/4) 

desiguales en espalda. lado 203x152xí3 (8x6x1/2) 

mayor vert1cal 

TPR ó TR 254x69 26 (10x46.5) 

Ninguno de tos dos perfiles cumple con el entena de d1seño 
Conforme al M'lMCA'I. 

68.37 

100.78 

85.6 

68.37 

69.26 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 
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89.8 

131.5 

. 100.4 

105 

92.5 

.di 
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Ejemplo .Revisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas tipo Hylsa (armadura Warren)" que se 

muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas, superior e inferior, como las diagonales, son PER, 

PR u OR. Las cuerdas están formadas por perfiles dobles, las diagonales y montantes por uno solo. El 

acero con el que se fabrican los perfiles señalados está regido por la norma NOM-B-199, Grado B (ASTM 

A500) y el esfuerzo de Ouencia es Fr = 3 515 kg/cm2 (50 ks1 o 50 000 lbfln 2
) Las dimens1ones y 

propiedades para el diseño de los elementos que forman la armadura, se han tomado de los catálogos de 

Hylsa. El perfil armado de la cuerda superioe está unido entre si en todos los r.udos y en los puntos 

medios de los tableros de la armadura Las secciones extremas y media de la armadura están 

soportadas lateralmente .Las características geométricas de los tubos se han tomado del catálogo PER 

Hylsa . La separación entre armaduras es de 6 m. Utilizar las especificaciones AISC-ASD-1989 

~ 
1 ; . 1 ;~- ' <' • 

1 ~f' . .r:" - -~7" . :1 : ' ·~¡ 

~t\/'\:-;0''\-/';/ ~-~~·/1-~"'' 1~1 
..;..,.._ ~- -- •• _<"' -.!' i o:: .:: ~ 1 

-~·-~-' ·_ Ti 1 

Solución: 
-~~ 

1.- D1mens1ones de la armadura. 

Claro (L) =12m Peralte (I-D = U12 = 1 m 

Espaciamiento de las diagonales 

Diagonales externas H = 1 m 

Diagonales mternas 2H = 2 m 

Numero_de_espacios.entre.diagonales-------------

5 espacios de 2m y 2 espacios de 1 m = 12 m 

Separación entre armaduras = 6 m 

:"Fl 
;; __ __:¡ 

Para designar los elementos de las armaduras, en los catálogos de Hylsa se ha establecido la 

nomenclatura s1gu1ente: 

es= cuerda superior 

C/ = cuerda infenor 

O= diagonal 

P!M' = Peso de la armadura en kg/m2 

P = Peso de la armadura en kg 

LP = Long1tud de pandeo de la cuerda superior 

En nuestro caso, la geometría y !as d1mens1ones de la armadura que se revisará son: 

. 3 

------------------ __ :.J __ .. 
2.- Analis1s de cargas. 

~ 2.1 - Carga muerta 

-~·.~·-·· / 



Lám1na galvamzada. cal. 22 

Largueros y contraventeo (supuesto) 

Armadura (supuesto) 

Carga muerta total (CM) 

2.2 . Carga viva (CV) 

Carga total grav¡tac¡onal (CM + CV) 

3. Determinación de las cargas en los nudos 

Para nudos interiores 

Para nudos extremos 

8 kglm 2 

3 

25 

36 kg/m2 

60 

96 kglm 2 

P = 96 X 2 X 6 = 1 152 kg 

p = 576 kg 

La carga uniformemente repartida. 1gual a 96x6 = 576 kg/m, produce un momento fiexionante máximo 

wL2 576 x ¡/ 
M=-= =JO 368 kg·m 

8 8 
1 

4. Reaccion·es en los apoyos. . ........ ~ 

wL 5í6xl2 
R = R8 =- = = 3 456 kg 

A 2 2 

5. Fuerzas en las barras. 

De acuerdo con la figura antenor: 

Trrwx o C...w- = M.,¡, 
H 

Compres1ón en la cuerda supenor y tensión en inferior. 

T T 
F~--= J..IIT 

sen B sen -15" 
Fuerzas en las d1agonales 

5 1 Fuerzas en las diagonales 

>:' 
1 

1 
e ' 

La figura s1gu¡ente muestra los valores de la fuerza cortante a lo largo del claro de la armadura. 



··:-e 

&oNt. M~c 
--- CCR7M";~ ~ ='CR :::,..P:,..S :::••<:S~:~ ... .:~.; 

- - - - - .:CRT ... ~-r~ :t~IOO ~ -~ :_.gé;~ 'Jt.:r:;:¡"'~"'~>,7';: 
=n:=•ñ11<:"'{ " .. ·ce ";)/-') 
. ¿}' "J~ ..4 /-""rJA-

1 

T T -T . ·Barra. 

1 

F. e'--= 
sen is~ 

1 

sen ti 

(kg) 

1-2 2 880 
1 

2-3 
1 

2 880 

3-4 1 728 

4-5 1 728 

5-0 
1 

576 -
6-7 576 

1 

e - 45' sen 45' =o 707 

- El s1gno negat1vo 1nd1ca compres1ón 

+ El s1gno positivo sign1fica tensión. 

52. Fuerzas máx1mas en las cuerdas 

(kg) . 

+ 4 074 

-4 074 

+ 2 444 

-2 444 

+ 815 

- 815 

. '"" ;:e 

Uf T 

Barra 5-7 El momento max1mo ocurre en el punto 7, centro del claro de la armadura y su valor es· 

wL2 

.\Ima< = (3 ~56- 5/6)6- J /520-2) =JO 368 kg • m = -- = 1 O 368 kg ~'m 
8 ,' 

Momento nex1onante en el punto 6. 

M= (3 ~56- 576)5- 1 152(3+ /) = 9 792 kg_- m 

Cuerda superior (barra 5-7) 

M 9 792 
F =- = --·- = 9 792 kg (compresión) 

H 1 



Cuerda Inferior (barra 6-8) 

M 10 368 
F = - = ---= 1 O 368 kg (tenr~ón) 

H 1 ·· 

Rev1s1ón de los perfiles de las barras. 

En el catálogo PER-Hylsa, página 11. se Indica la solución de la armadura 1gual a ésta. con una carga 

uniforme de 700 kg/m; cuerda superior. cuerda 1nfenor, diagonales y montantes. para las lo~g1tudes de 

pandeo de la cuerda superior de U2 y LJ3 (6 y 4 m, respectivamente). Para esta armadura se ind1ca un 

peso de 288 kg (23.98 kg/m). De acuerdo con el análisis de cargas efectuado al principio del ejemplo, la 

carga uniformemente repartida es w ~ 576 kg/m y el peso supuesto de la armadura es 25 kg/m2 En la 

tabla s1gu1ente se 1ndica~ los perfiles Hylsa de la armadura del ejemplo. 

es .. Cl : '' D: > 
... 

-4 ~-
.,,_M 

1 

;.·~! " 
,,·' ·.-· ·. ,, : ,._-. ,•,: .. . .. 

11 
Tamaño x 'lamaño x Tamaño x Tamaño x espesor f espesor _espesor espesor 

mmx in x tn mmx in x in mmx 1n x in mm x mm - ---- m x in 

mm mm mm 

64x3 2 2.5x0.1 38x2. 1.5x0.1 51x2.8 2x0.1 51x2.8 2x0.11B 

1 258 8 18 18 

B es el color de 1dentlficaaón del perfil. en este caso tOdos son blancos 

6.1.- Cuerda supenor. 

La cuerda superior está formada por dos perfiles'PER, PTR u OR 64 x 3.2 mm (2.5 x 0.125-pulg.), con las 

dimens1ones y propiedades geométncas que se dan adelante. Deben analizarse tres posibilidades de 

pandeo, para determinar cuál es la critica. en dos interviene la sección completa, formada por los dos 

perfiles PER. PTR U OR, y en la segunda uno sólo de ellos. 

Pandeo alrededor del eje x de la sección completa 

pandeo alrededor del eje y de la secc1ón completa 

pandeo alrededor del eje y de un sólo tubo 

L= 2.0 m. 

L= 6.0 m. 

L= 1.0 m 

Las tres longitudes l1bres de pandeo corresponden , respectivamente, a la d1stancia entre nudos de la 

armadura. la separaCión entre secc1ones soportadas lateralmente y la distancia entre puntos de unión de 

los tubos que forman las cuerdas de !a armadura. 

En el catalogo Hylsa están tabulados los radios de g~ro de un solo tubo alrededor de los ejes x y y. 



) 

) 

El tramo critico en el 5-7 (Y el simétnco 7-9) en el que P=9 792 kg = 9.8 ton. (compresión); los perfiles de 

las cuerdas están unidos entre si en los nudos. 

r: . _ .. ____ ....:......:.:.: 

-\ 

1 

. .J = 7 -10 cm 
r = ] . ..J../ cm 

1' 
1' 

i i 
'' :! 
¡: 
" 1' 
l. 

Propiedades geométricas del perfil armado. de la cuerda supenor. 

A = 2 x 7 -10 = 14.8 cm' r;r; = 2.44 cm 

~ 1' )' r,. =y~, + x = -.¡2.-14" + (2.54 + 3.!75- = 6.21 cm 

6 2.- Cálculo de las relaciones de esbeltez. 

1 

! ' 
' ----------- . 

1 !. 
l_-__ ......i--

''-': :~----""~---

-~ ~ }.J.8 Cl/1: 

r.z = ] . ..J.: cm 

Los nudos 1,7 y 13 están impedidos de desplazarse lateralmente. Los perfiles de la cuerda superior están 

unidos entre si en todos los nudos y en los puntos medios-de los tableros de la armadura Se tomará el 

factor de longitud efectiva K= 1, correspondiente a barras articuladas en ambos extremos. 

(
KL) __ lx200 __ 8__ KLl Jx600 KL) ·'txJOO 

r 244 ' -,-)r= 6.21 = 97 -,-,=~= 41 

La relación de esbeltez critica es . KL) = 97 
r ' 

6.3 - Rev1s1ón de la relación ancho grueso. 

b 2 000 
-<--=33.7 
I[F; 

b 635-Jx0.32 

0.318 
17 < 33 7 

El pandeo local no es critico. 

6.4- Obtención del esfuerzo de compresión axial permisible, F,. 

];: ) X 2.0J9 X /0 6 

3 515 
= 107 (acero NOM-B-199 o ASTM A500, Fy = 3515 kg/cm 2

) 



PER. PTR u OR 51 x2.S mm (:!xO 1 1 pulg) 

Ac:ot.acLOnes en mm 

Relaciones de esbeltez 

1 

KL 1.x 100 
-=--=52 

r 1.93 
F0 = 1 690 kglcm' 

Fuerza permisrble ~ _ 
- /e·· /•: 

P, = F, A = 1 690 x 5.11 x 10-3 = 8.6;;?> R, = 3.5 ;tJfíireacción en apoj•os) 

7 Determinación del peso de la armadura. 

Cuerda superior(CS) = 12 x 2 x 5.84 = 140.16 kg 

Cuerda Inferior (Cf) = 12 x 2 x 2. 95 = 70 80 

Diagonales {D) = 12 x 1 41 x4.0 = 67.68 

Montantes (M)= 2 x 1 x4 = 8 00 

286.64 kg 

En el catalogo PER- Hylsa se indica un peso total de la armadura de 288 kg 

8.- Peso de la armadura por metro cuadrado (PI M) 
288 

P=--=24kglm 
12 

288 ' 
/' = -- = .f kg 1m-

12x6 

En el anal1s1S de cargas se estimó un peso prop10 de la armadura de 25 kg/m 2
. En las ayudas de drseño 

del M-DEM-VII, se presenta la solución de armaduras honzontales de cuerdas paralelas tipo Hylsa, para 

diferentes claros. En este e¡emplo se han revisado perfiles determinados para una carga mayor: como es 

lógico, estan sobrados 

Na se toma en cuenta el pesa de la soldadura, el cual se puede tomar conservadoramente igual al 3% del peso total de la 
armadura 



Como la mayor relación de esbeltez ( KL J ; 97 es menor que C,, el esfuerzo de compresión permisible 
r ' 

F, se determma con la ecuac1ón (E2-4) de la Especificaciones AISC-ASD-1989, o su valor se encuentra 

en las ayudas de dise~o. M-DEM-VII ó M-IMCA-VII. 

F, = 1 081 kglcm' 

6 5. Carga perm1sible 

P = F,A X ¡o·'; 1081 X 14.8 XJIJ1
; 16ron >>-9.8 Ta-1 

6.6. Cuerda inferior 

La cuerda infenor está formada por dos perfiles PER, PTR o OR mm 38 x 2.8 (1.5 x 0.11 B Q!Jfg), con las 

d1mens1ones siguientes: 

La condiCIÓn que se debe cumplir es la siguiente: 

PR > F (fuer:a en la cuerda ir1.ferior) 

¡;sF, 

PR ' -$.0.6F ;2 J/Okglcm· 
A y 

P,= 0.6F,A > F= /0.4 Ton 

i. 

i 
1 

_l.----
¡. 

--

P, = o 6 X 7. ./8 X 3 515 X 1 o·J = 15.8 > F = 10.4 Ton Sobrado 

6. 7.- D1agonales. 

. ~ .-

Las d1agonales son perfiles PER, PT u OR 51 x 2.8 (2 x 0.11 B). Por faCilidad de fabricación todas las 

diagonales son 1guales ,la fuerza máx1ma en condiciones de lrabajo de estos elementos es de 4 074 kg 

(compresión). Sus propiedades para diseño son: A = 5.11 cm', r =l. 93 cm 

Longitud 

Relación de esbeltez: 

L=.f2;J.4/m 

K L ! )( 1 4 l 
'--ce-:--:--'- = 7 J 

l. 9 J 

Fa= 1 -132 kglcm2 ¡;. i 
P = F, A x 10·' = 1432 x 5.11 x 1 o·' = 7.3}; .¡ 07 

Se acepla el perfil propuesto para !odas las diagonales de la armadura 

6.8 - Monlantes 

Sobrado 

La armadura trene únicamente dos montantes: se utilizan perfiles 1guales que los de las diagonales. Sus 

longitudes son 1guales al peralte de la armadura. ¡ -e: 
,... ___ ~ 

_, 1]" 
?ER. PTR u OR 51 ~2.3 rnm (2xU 

.-\..::otl.::¡on~s .::n mlll 

\ 



Ejemplo c5 Determinar. con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, mediante tres métodos 

diferentes. la res1stenc1a de diseño en compresión de una columna IPR, IR ó W 305x74.5 (12x50), 

de 4.5 m a e longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM A36). La columna está articulada en tos dos 

extremos y no t1ene n1ngun soporte lateral a lo largo de ella. 

\:. 

' ·' 

¡' 
1 

-1 
1 

1 
'1 

1 

' 

Columna IPR, IR o W del ejemplo 

SOLUCIÓN: 

Método l. 

1 

. ': .... ""'?;~. =...,~.,t;;;:::::; l 
Acotaciones en mm 

A= 94.84 cm2 

r,=1316cm 

ry =~o cm 

Propiedades de d1seño 

-. 

Se utilizan las ecuaciones del Capítulo E, Especificaciones AISC-LRFD-1993. La relación de 

esbeltez de la columna, es: 

( ~L) 
·' 

.¡50 
= --,;: 3-1.2 

1 3.!6 

(KL), =(Kt), = 450 cm 

R1ge el pandeo alrededor del eJe de menor res1stenc1a 

(
J:L 1 
-r) 

' 

./50 
=--= 900 5 . 

No era realmente neces<Jrio calcular (KUr),, puesto que (KL), = (KL)y, por lo tanto nge el rad1o ry. 

que es menor que rx. 

Cálculo de i,, (parámetro de esbeltez de la columna) 

/.,. = i:.Z. J F,. = 90 
ríí E ;; 

2 530 
----;-= 101 
] IJ39 X!(;' X 

Como;,, = 1.01 es menor que 1 5, la columna se encuentra en el intervalo de comportamiento 

inelástico, y el esfuerzo crítico F" se determina con la ecuac1ón (E2-Z). 

Fcc = (0.658;.;) Fy 

Fcc =O. 658:.o:.· x 2 530 = 1 651 kg/cm2 

• MM'UAL PAR.A. DISEÑO DE ESTRUCTUR.<\S METALICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

(E2-2) 



Luego: 

r(JP,= rf!A0Fa= 0.85x94.84x 1 651x10-3= 133 Ton 

Método//_ 

Se utilrzn In tabla 3-36, M-AISC-LRFD-1993-Vl, pag. 6-147, Esfuerzos de discr1o pam mrembros 

en compresrón de acero con esfuerzo de fluencia especifrcado Fy = 36 Ks1 = 2 530 k¡;lcm' y 

¡f,=0.85. 

Para (KUr), = 90 

Luego 

¡j;F,, = 1 g_ 98 K si = 1 405 l<g/cm 2 

,PP, = 9A 0( F,,J= ~4.84x1 405x10-3 = 133 Ton 

Método 111: 

Se utilizan las tablas de columnas de la Parte 3, M-AISC-LRFD-1993-VI La resistencia de diseño 

en compresión de los perfiles de 305 mm (12 pulg.) se encuentra en la pág_ 3-24 y 3-25 Estas 

tablas proporcronan los valores de (,¡P,, en función de la longitud efectrva KL y del esfuerzo de 

fluencia especrficado Fy. De la pág. 3-25, 

Para el perfil W12x50 (305x74.5), con (KL), =15ft.= 457 cm "'450 cm, tj;P, = 289 Kips= 131.2 T._ 

NOTAS: ,. 
1. Para usar drrectamente las tablas de columnas, debe entrarse con la relación de esbeltez 

máxrma, que no siempre corresponde al pandeo alrededor del eje de menor momento de 

inerc1a (eje y)_ 

2. Las tablas de columnas no rncluyen todos los perfiles lamrnados_ Estas ayudas de diseño 

solamente contienen los perfiles tipo W utilizados comúnmente como columnas 

• MANuAL P.ARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS tvfET ALICAS 
Héctor Soto Rodri¡,'uez 



Ejemplo MC-5 .Calcular, de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, AISC-LRFD-1993 

y normas NTC-1995, la capacidad de carga axial y las resistencias de diseño de una columna 

compuesta. cuadrada, de 55 cm de lado, longrtud efectiva igual a 4.0 m, con un perfrl IPR, IR ó W 

356x122.1 (14x82) Utilizar concreto f',=250 kg/cm 2 (f',=3 5 ksi), de peso volumétnco 1 500 kg/m 3 

(100 lb/ft3
). fabncado de acuerdo con la norma ASTM C33; cuando se utilicen las Normas .NTC-

1995, el concreto sera clase 1 y el acero de refuerzo f,.,=4 200 kg/cm2 (f;=60ksi), acero estructural 

NOM-B-254 (ASTM A36). El refuerzo longitudinal consrste en 4 barras No. 10, y los .estnbos son 

barras del No. 3 ~ 35 cm centro a centro (c.a.c.). En este ejemplo no se diseñan las barras 

longrtudinales ni los estnbos de la columna. 

i 
..;c.; 

1 
'v 6.3 

'-
550 

:J; -2.57 1 

?~rfi! IP.:;, IR Ó \V 356x1:2~. ('¡..:.~;:e:=:) 

Columna compuesta del ejemplo MC~S 

SOLUCIÓN: 

1) Especificaciones AISC-LRFD-1993: 

El concreto que recubre el perfil de acero esta reforzado con estnbos y barras longrtudinales. El 

area de la sección transversal de cada una de las barra que forman los refuerzos. longitudinal y 

transversal, no es menor de 0.09 cm2 por cada 5 cm de separacrón entre barras. 

A m•n = 0.09x43/5 =O. 77 cm 2 

Las barras de 32 mm, ufllizadas para el refuerzo longrtudinal de la columna, tienen un area de 

7.94 cm2
. No es necesanoo que ras barras longitudinales cumplan el requisito de que la separacrón 

entre ellas no exceda de 2/3 de la dimensión menor de la columna El recubnm·rento del refuerzo 

es, cuando menos. de 40 mm, medidos al borde extenor de las barras colocadas por fuera 

Área total del refuerzo longrtudrnal A.,= 4 barras No. 10 = 4:<7.94=31 8 cm2 

-Área total ele la columna= 55x55 = 3 025 cm 2 

Porcenta;e de las barras de acero longrtudrnal: 31 8/3 025 = 0.0105 = 1.1% 

Porcentaje del perfrl de acero = ( 155.5/ 3 025) x 100 = 5.1% > 4% correcto 

Área neta de concreto= 3 025- 'r55 5-31.8 = 2 838 cm2 

C.'":l 



:. -.. : :<'::1~ 
• -.""'!.-' 

(12-1) 

( 12-2) 

En las ecuac1ones anteriores, 

Fmy valor modificado del esfuerzo de fluenc1a que se utiliza en el calculo de la res1stenc1a 

de la columna compuesta, kg/cm2 

Fy 

F"' 

A, 

A, 

A, 

f' 
' 

c1, c 2 CJ 

esfuerzo de fiuencia minimo especificado del acero del perfil, kg/cm 2 

esfuerzo de fluencia mimmo especificado de las barras de refu.erzo lqng1tud1nal, kg/cm2 

área ~e las barras de refuerzo longitudinales; cm 2 

área de acero, cm2
. 

área de concFeto, cm2 

resistencia especificada del concreto en compresión, kg/cm 2 

coeficientes numéncos; para perfiles ahogados en concreto, e, = 0.7, c2 =O 6 y c3 =O 2 

Módulo de elasticidad del concreto 

E,= w
1
'
5 JJ:; w en Jb!ft3 y¡; en ksi. 

donde. 

w peso volumétnco del concreto= 1 600 kglm3 (100 /b!ft3
) 

E,= toofjmx70.3 = 131520kg/cm2 

luego. 

Fmy = 2 530 + 0.7 {4 200) {31.81155.5) ~ 0.6 (250) (2-8381155.5)z5 870 kg/cm2 

Em = 2.039x106 
+ 0.2 (131. 520) (2 8381155.5) = 2 519 070 kg/cm2 

Resistenc1a de Diseño 

Se determina con las fórmulas E2-1 a E2-4 con A"=A,.rm. ry2: 0.3 dnex. Fy = Fym y E= E m. ¡(J,=0.85. 

rm = 0.3 x55 = 16.5 > r, = 15.4 cm 

r m = O. 3 x 55 = 16.5 > ry = 6. 3 cm .'. r = 16.5 cm 

1 Calculo del parametro de esbeltez de la columna~ .. 

!.:L K -100 1 5 870 

/~:::::: r.-: ~E:= 16 j¡¡ V 2 519 070 = 
037 

1.2 Esfuerzo critico. 

Como;~= 0.37 < 1.5. se utiliza la ecuación (E2-2) para determinar el esfuerzo critico Fa· 



Fa= (o 658;;' )Fmy 

Fa= (o.658°·"' )5 870 = 5 543 kglcm2 

o, Pn = 9, A0 Fa= (J, A, F,, ,0.85x 155.5x 5 543x 10-3 = 732.8/on 

r;, Pn = 733 Ton 

2) Especificaciones AISC-ASD-1989:­

Esfuerzo de compresión axial permisible 

F, se determina con las ecuaciones (E2-1) ó (E2-2), con Fy = Fmy, E=Em y r = rm 

Coefictente de pandeo y relaciones de esbeltez. 

/2:r
2
E" /2:r

2
x25!9070 -

1 - ': "--"~ ce"" V F,m' =V 5 870 . = 
92 

KL -!OC 
-=--=2-1.2 
rm 16 5 

Como KUr = 24.2 < C, = 92, se utiliza la ecuación (E2-1): 

[ 
(KL/r)'] 

1- F 
?C:: Y 
- ' F = . 

a 5 3( KL! r) (KL!r)' 

3 

1 (2-1.2)' l 
]---·-- '5 870 l 2x 9T J 

5 3 X 2-/.2 ? 1 "); -., . .:. 

o S x92 8 X §.J2
3 

P = F,A = 3 2!4 x 1555x 10--' = 499.S Ton~ 500 Ton 

P = 500 Ton 

3) Normas NTC-1995 

3.1 Módulo de elasticidad del concreto E, 

Concreto clase 1 

E,= 1-1 ooo[J: = 14 ooo .Jcso = 221360kglcm2 

3.2 Proptedades modiftcadas Fmy y Em: 

Los coeftc1entes numéncos e,, c2 y c3 son Jos mismos de las Especificaciones AJSC-LRFD-1993 

3.3 Resistencia de diseño R,: 

(3 6 2) 

¡- 2 838l 
E = 2.039 x /0

6 
+o 2 x 221 3611--J = 2 847 000 kg!cm 2 

m l/55.5 

Estas especif1cac:ones no Incluyen el diseño de columnas compuestas acero y concreto. 
Para determinar la capacidad de carga ax¡aJ en condiciOnes de traba¡o de la columna compuesta, se aplicará el m1smo 
procedimiento que el de las normas AISC-LRFD-1993 



1.3 Coefic1entes numéricos: 

c1 = o. 70 , c2 = 0.60 y c3 =0.20 

Módulo de elasticidad del concreto: 

E •. = wu ,r;;.; w en !b/ft:; y f', en ksi. 

donde. 

w peso volumétrico del concreto= 1 600 kg/m3 (100 /lb/ft3
) 

E,= !00 15 .fi5'x703= !31520kg: cm' 

Fmy = 2 530 + (1.7 (4 200) (31.81155.5) + 0.6 (250)(2 8381155.5) ;=_5 870 kglcm 2 

Em = 2.039 x 106 + 0.2 (131 520) (2 8381155.5) = 2 519 070 kglcm2 

Resistencia de D1seño 

Se determina con las fórmulas E2-1 a E2-4 con A0 =A,, rm, ry 2 0.3 d11e,, Fy = Fym·Y E= E,; ;5, = 

0.85 

rm = 0.3 x 55= 16.5 > r, = 15.4 cm 

r m = O. 3 x 55 = 16.5 > ry = 6. 3 cm :. r = 16. 5 cm 

2.1 Cálculo del parámetro de esbeltez de la columna ).: 

;. = KL = 1 F,. = __!!!!__ 5 870 = 037 
' r.T y¡,·,. 165;:: 2519070 . 

2.2 Esfuerzo critico: 

Como).,= 0.37 < 1.5, se utiliza la fórmula (E2-2) para determinar el esfuerzo critico Foc 

3) Normas NTC-1995: 

F" = (O 658'._: )Fmy 

( 0371 \ 
Fa= l 0.658 )5 870 = 5 543 kglcnl 

rjJ, Pn = t/Jc Ag Fcr = r/J:: A.-; ,ccr 

0.85 x 155.5 ·.· 5 543 x 70'3 = 732.8 Ton 

~~ Pn = 733 Ton 

3.1 Módulo de elasticidad del concreto E, 

Concreto clase 1 

' 



A, • A. 
Fmr = F,.+c1F1r-+c;fc -' 

· · A, A, 
(3.6 1) 

31.8 2838 , 
F = 2 5so~ 0.7 x~ 200--+0.6 x07 x250 -- = 5 321 kglcm· 

11!\ ! 55.5 155.5 

R, se determrna con las ecuaciones 3 2.1 a 3.2 5, con A, = A,, FR=0.85, Q=1 O, r=r,, F'1=Fmy y 

E=Em1 , con n=1.4 (véase inciso 3.2.2 1) 

3.4 Calculo del parámetro de esbeltez>.: 

/.= J.:.L 1 ·":m· = ~00 ¡ __ J_:_•2_1 __ = 033~ 
r 1/ :-'E 16 511 ;r ~ • m . Y x2 8~7 000 

1 
F 

- :•. --:9- - ~- ...¡ F .-- r. t .r;-
---':,~..¡-.1 . ')lln"r R..::: .... ""1:·R 

._ J-;: 11 -o 1T 11 
• 

(3.2.1) 

5 32lxl55.5x085xl0-3 

Re= 1 683.2 1011 

[1-0.33-l=s -015: 8 ]~ 

F 1 A, FR = 5 321x 155.5 x 0.85 x 10'3 = 703.3 ton> 683.2. 

La reistencia de d1seño de la columna es 

R, = 683.2 Ton 

Resuitados 

Especificación Capacidad (Ton) 

AISC-ASD-1989 p- 500 

AISC-LRF0-1993 ,Po Pn = 733 

NTC-1995 R, = 683.2 

El pnmer método de diseño proporcrona resistencia de "trabajo" y los otros dos, resrstencias 

"ultimas" 



Ejemplo Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-19891a carga permisible que puede soportar una.v:ga armada 

hecha con tres placas soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A36) de F,=2 530 kg/cm2
, libremente apoyada de 6 m 

de daro. La v:ga está soportada lateralmente en los zpoyos y en el centro del claro. 
? 

+ 
3 

é ;"';] 

~------~~--------, 

Dwgrama de momentos flex1onantes 

SOLUCIÓN· 
.. 1 

Características geométricas de la sección transversal 

[
30.x 1.27;. · ·]. 0.95 x 37.~6; 

f, = ] _ - 30 X /.27 X /9.365' ~ -----
/2 12 

32 7-li cm"'. 

s·_, = 
!, 32 7-17 

d. 2 ~o· 2 

2. Diseño por flexión. 

La cond:c:ón que debe cumplirse es la s:gu:ente: 

f 

Es dear: 

-1:\·lmm 
P=---­

L 

p = ~S, Fo 

L L 

Verificac:ón de si el m:embro es compacto y está contraventeado adecuadamente 

a). Los patines están un:dos con el alma. mediante soldadura continua de filete. 

y 

\2 7 

;o 

i 
.:(';( 

1 

1 
_L 

' 300 

Perfll I sold¡ldo 

b). Las rcl(lciones ancho-grueso ele los elementos que componen la sección transversal del miembro no deben 

exceder las relac:ones ancho-grueso de la Tabla 6.5.1., Especificaciones AISC-ASD-1989, correspond:entes a 

secc:ones compactas 
y. /..J.l 

~ 

c. 95 

.Jb . -~~;::';u<o.-.- ...... ,...., 

parmes: 

b.r 

2t¡ 

afma: 

30 

2 X J 27 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
Héctor Soto Rodriguez 

b 5-15 
118< 10.8 



~o 

0.95 
./2.1 < 

b 5 370 j 370 
= 107 

..) 2 530 

e) la longitud no soportada lateralmente del patín en compres1ón, L,=300 cm no debe exceder el valor de/_,, es decw 

R1ge el valor menor, 1_,=381 cm. 

Esfuerzo de flex1ón permisible, F, 

Lb ::; Lr 
Ó~Ob_¡ 6~0 X 30 

¡¡; = .J2 530 
381 cm 

1 ~10000 

(d t A¡)F,. 

1 ~10000-

(~o 1 30"' 1.17)2 530 
531 cm 

Como b/; 21¡ es mayor que 5~5~F,. pero menor que soo.[F; el alma es compacta y L, < L,,el esfuerzo de flexión . . 
perm1s1ble F, se:_ca(cula oon la ecuación (Fl-~ las Especificacones AISC-ASD-1989. 

donde: 

En caso contrano: 

En este ejemplo: 

Luego: 

Momento res1stente 

Carga permisible total 

- - - ] , . b¡ Fv 
F, = F,.l0.79-0.0002-l-?- ~ 

-l¡ y;;: 

-1.05 
k, SI h / t,. > 

(h / t, .. yD<~6 

K, = f.O 

h.r l,. 
-~o 

./2.1 < 70 
0.95 

-1.05 
k 

' (-12.1 )'-•' 
O. 72 

1 ~2530 -1 
2 530 l0.79- o 0002-1 X 11 S ---:::;- = 

0.;_ J 

70 

_,. 

1 638 kg · cnr 

,\In= F 0 S\ = J 638x 1 637x ¡o-J = 16 8 Tm 

PL 
.\'fmÁ! = - = .\/ 

-1 R 

•IVL-'u'<'UAL PAR.". DISEÑO DE ESTRUCTURAS tvfET ALICAS 
HCctor Soto Rodríguez 

(F 1-4) 
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Ejemplo .Determnar la carga uniformemente repartida que reSlste en condiciones adecuadas de 
traba¡o, un perfil IPR, IR o W 305 x 32.8 (12 x 22) NOM-8-254 ó ASTM A-36 (F. • ::: 530 kg.·cm') 
utilizado como viga libremente apoyada de 6 m de ciara, soport3da lateralmente en toda su longitud 
mediante un sistema de piso estructural compuesto acero-concreto, tipo Galvadeck 25. Utilizar las 
Espec¡ficaciones AISC-ASD-1989 y las Nonmas NTC-1995 considerando que la v1ga forma parte de 
una construCCión del grupo B. No tomar en cuenta el efecto del sistema de p¡so (seo::ión comp¡uesta). 

Solución: 
1 

• . .. 

Especificaciones AISC-ASD-1989 
1. Momento nexJOnante máximo 

2. Momento nexionante res1sten1e 

donde· 

• • • r 

wl' 

8 

{ - ; e : 

.. , ... -·1' j,,, .. ........ . 
. ' 

L 

S... ·'6 ·-~ : .. ·~~ , .... 

r. .;'>'o 

Fb es el esfuerzo de flexión penniSlble y S,, el módulo de sección elastico de la sección transv.ersal,¿/<.{ rfL 
refendo al eje· de mayor momento de inencia (eje x-x). 

{ 
0.60 /j: ( .:f~ ~ ,;J~ 

Fb ;. 0.66 F.v (secciÓn compacta) 

3 Cnteno de sección compacta. 

De acuerdo con las Espeaficaaones AISC-ASD-1989, para que un miembro de seca6n transversal l. 
sea considerado compacto, debe cumplir los siguientes requisitos· 

3.1 Los patines estan un1dos con el alma o almas en fonma cont1nua. 

3.2 La relacón ancho/espesor ae los elementos no atiesados del patin en compresión. no es mayor de 
5-15 ¡F;, de acuerdo con la Tabla 85.1 Relaciones ancho/grueso para elementos en compreSl6n, 

E'spacificaaones AISC-ASD-1989 
/¿_ . 

sFc:"/17,;_1, [ 
LG jt_X _,i~ 

): 1 
1-1, L 

/iJ.-1_.. 
1 

5-15 

b¡ 

2t¡ 

~ /0.8 

10.2 
./. 7 < 10.8 

2 X /.08 

3 3 La relación peralte/grueso del alma no excede el valor COrTespondiente. que se detenm1na con las 
ecuaciones de la Tabla 85 1;lspeaficaaones AISC-ASD-1989. 

e-



-IMn -lx26 8 
P = -- = = 17.9Ton 

L 6 

La carga concentrada que se le puede apl1car a la viga scldada del ejemplo es 17.9 Ton . 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS IYIET.'u.ICAS 
Hcctor Soto Rodríguez 
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En nuestro caso. 
p 

A 

d 

d 

o y 

5370(- f.l f. 
--- 1 - 3. N -:- 1 cuando -F r,.) F, 

/ 

2 150.[f.'; 
f. 

cuando - .-- O !6 
F, 

f. o 
F 

y 

f. . 
Como - • o. la ecuaaón aplicable se Simplifica 

F, 1 
d 5 370 

1F,:' 
5 370 

../2 530 

p d: 
/07 y .-.. 

( .:- -

Lo0g1tud entre soportes laterales del patín en compresíóri. 

3/.J. 

0.66 

S 0./6 

El patín superior del perfil esta soportado lateralmente en toda su longitud. Como la se=ón es 
compacta, el esfuerzo de fieXIón permisible es· 

F, = 0.66 F, = 0.66 x 2 530 = 1 670 kg-cm' 

Se 1guala el momento fieXIonante máximo con el momento resistente de la sección, 
Al,.,ru = AIR 

8 

\1' = 

La carga total que reSiste la v1ga, es: 

§x/670x-116x/O·' 

60!f 

8 F;S,, 
H' = 

1 : 
;ro., 

~ 1 5-1;1" m 

W = wl = 1.5-1 x6 = 9.2 Ton 

En el Manual AHMSA de Construcaón en Acero, edición 1996, Capitulo IX, Capacidad de Carga de 
Perfiles Estructurales, Gráfica N<)15, pág1na 255, viga s1mplemen1e apcyada con carga uniformemente 

.. repar11da, para un perfiJIPR, IR o V'/ 305 x 32.8 (12 x 22) de acero NOM-8-254 (ASTM A36) de 600 cm 
de daro, se obliene una carga toJal de 9 2 Ton 

2. Normas NTC-1995 
Acciones de diseño 

La condición que debe cumplirse es· 

Si la sección de la v1ga es tipc 1 ó 2, el momento resistente de diseño se delerm1na con la ecuación 
3.3. 1 de las normas. 

Clasificación de la secaón 

· De acuerdo con las Especificaciones A!SC-ASD-1009, aquí se toma el peralte '(¡,/'d ~ ¡P+. 

- ------

\ 
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1 
! 

\ 

l 
l 

' 1 
' 

Para que un perfil tipo 1 se califique como sección tipo 1. las relaciones <:nc.~o/grueso de pat1nes y alma 
no deben exceder Jos valores de la tabla 2.3.1. Valores máximos admiSibles de las relac::ones 
anci1otgrueso· 

· . Desaipción del elemento . . ' 
•. -·· Sección tipo2 

{diseño olásticol 
5./0 5./0 

1 

Patines de secciones 1, H ó i, --= 
.J 2 530 

y de canales. en fiexión p; 
3 500 5 300 

Almas en fiexión p; = h 530 

Las relaaones ancho-grueso de patines y alma son 
61 d 
-=./7<10.7 -=./0.8<105 . ./ 
2r 1 t 

La secoón es tipo 2 y, la esuaoón_ 3.3.1 es valida 
Se 1guala 

1
el momento-~ diseño oon el momento resistente 

.v_, frJL: .... 
~= ,r:D z F·' 

8 '"' .r \ 

donde: ""-' 
V""" FCxw = I . .Jw 

Se sustituyen valores: 

8x0.9x./80x2 530xl0"1 

600' 
Carga de diseño total que soporta la viga 

Momenlo resistente 

Resultados 

H' = 1.73 ;.-. 6 = 10.-4 Ton 

.\[R = FR Z, F,. = 0.9 x./80 x 2 530 x lll' = /0 9 Tm 

'Especificación o norrna 

AISC-ASD-1989 
NTC-1995 

10 7 

105 .¡ 

1 

1 

e......., _____________________ , .. 



Ejemplo .D1señar la v1ga cont1nua de tres claros iguales de 6 m que se muestra en la f1gura. utilizando 

perfiles IPR. IR o W de acero NOM-8-254 (ASTM A36) y conforme a las Espec1f1cac:ones AISC-LRFD-

1993. La v1ga está soportada lateralmente sólo en los apoyos. La carga muerta es 1 Ton/m y la v1va es 

1.2 T/m; estas cargas son nominales (cargas de traba¡o o de serv1cio) 

SOLUCIÓN: 
1 

Carga d·e d1seño 

·:: = ; : :.::n ,-:-, 

·1:•.,,, 1 .l'llll:lllli'lllllllillillilliillilii'lli!illlll111111111':111 

Viga continua del ejemplo 

·. W., ~.1.2DD- /.6LL ~ 12x 17 i 6x 1.2 ~ 3. 12 Tm 

Diagrama de momentos flexionantes. 

La soluc1ón de la v1ga continua de tres claros iguales y que soporta una carga un1formemente repartida 

es 1a SIQUiente: 

/~ /~·~: . '\( y . ;; :_, 

Momento flexionante en el centro del claro 

:\fmu..r = -O.Jx3 l]x(/ = 1/23 T-m 

Selección del perfil laminado IPR. IR o W 

Se escoge un perfil laminado de secc1ón 1, de manera prelim:nar 

1/Jb M, = o/ t. .\IP = fÍJb Z, F_,. 
t/J,M, ~M, 
:\!,. =rP;, Z, JI., 

.¡¡ z __ ._,_, 
~.l- 1/\Fr 

11.23 X /03 

7. ::: = -193 cm 3 

me O 9 X 2 jJO 

De las tablas de d1mens1ones y propiedades de perfiles IPR, IR o W, se propone un perfil IPR, IR ó W. 

Se rcv1sará un perfiiiPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que tiene un Z, ~53/ cm'-' l.x_"." -1~3 cm' 

• MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS 1vrET ALIGAS 
Héctor Soto Rodríguez 



donde 

.\Ifl = F_,. Z, = 2 530x53 1 xl (J5 
= 13.--13 T-m 

M,~ (F,.- F,)S, ~ (2 530- 703) 531 x!IJ5 ~ 9 7 Tm 

Coeficiente e, 

(F1-2) 

Para el pnmer tramo: 
M¡ 
-=0 
M. 

C:; = 1 75 

Para el segundo tramo : 
u, 
-=1 
H, 

e,= 2 s 

La condiCIÓn més desfavorable se t1ene para el ~rimec tramo 

1 (" 6-1.75 ~'1 
M =1.7~ JJn-(J3n-97) i =173 T-m > V 

!1 L 623-J]j;J . ·p 

Como Mn es mayor que Mp, por lo tanto: 

Finalmente, el momento res1stente es: 

&\l, ~ O.Vx 13-13 ~ 12.1 7in > 11.23 Tm (Momento de diseño) 

Revisión por cortante 

f ·-IJ'F 1 -06 -?··o ?6!i o-6 -JIJ3 -- ·o-¡· ,- tJ Y.-,.-. -'-J.J x_ .JX .1 ,, -.) 1. 0~1 

fbJ ·, = O 9 x 3 O 7 = ] 7 6 T ~ O 6 x 3 ! 2 ,, 6 'C:. 1 1 1 Ton 

Revis1ón por deflexión 

,_a carga ce servic1o(cxarga muerta y viva no factonzadas) es : 

If· 1cn.c"' = l 00 ··· f 200 = 2 200 kg1in 

w.r."' ---::n x 600-1 
.J = --= 1 07 cm 

!85¡.;¡ 185 :< 2.039 ;.; 10
6 

x 7 076 
L 600 

Deflex1ón permisible: 

.J = - =-= J 67 C/11 
{J 360 J()() . 

Como .:..! = ! 07 cm es menor que .dr = 1 67 cm. el perf1l propl!esto es adecuedo 

SOLUCIÓN: Utilizar un pert1l; IPR, IR o VV 254 x 44.8 (10x30) 

• MAI"luAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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Rev1sión del perfil según el entena de compacidad. 

Relaciones ancho/grueso 

En la f1gura se indican las dimensiones del perfil propuesto, acotadas en mm 

b f..¡S 5-15' 
Pat1nes: -=--=5.7<~=108 

21,. 2x/.3 fF 
.) \. 1 

/¡ .5 365 

. (' 
7-:l·L . '1 

1
' . ..~~. 

·' 
Alma 

1, 076 
28 7 <-;==-:;; 106 7 

'F ,, -~-

_j'l __ ' 
e ____ ----· 

ó'1Y 

.,f(,!.,Z:~ ~ --­
Calculo de la res1stenc1a nominal 

La secció_n es compacta 

.. 
La tongitud no ~aportada lateralmente· es L, = 6 m y pará'ei-.1)erul seleCCionado, la longitud m:3Xima 

lateralmente para la cual .\1, = M,.se calcula con la ecuac1ón.s·,guiénte: 

2515x3.5 

-h 530 
175 cm (F1-4) 

Cálculo de la longitud máx1ma no soportada lateralmente para la cual AI, 2M, 

donde: 

(FJ-6) 

..,· 

\
. =-;r IEGJ~l =-" 2039x/0

6 x7S~x/0 4 
x258x57.03 • 

202 89..¡ kg. cm· 
• 1 o \ ? - -¡1. ? 

,) - J.J ~ -
" 
c(s·)'hl/117~( 531 )' -, • 

. \'.=~-"- = 1 =~~x/0" cm /kg· 
• /

1
• GJ 695 \78-lxJO.¡x258 · 

3.5 X 202 8N 1 1 - -
!. = yl+yh~.~,¡o··¡_; 530-703)· =623cm 

' (2 530 -703) 

Los v<Jiores Lp y L se encuentran tabulados en las ayudas de diseño. En la tabla Load Factor Design 

Selection Table( SeleCCIÓn de 01seño por Factores de Carga), para perfiles ut1l1zados como v1gas, pág 4-

20 , fVI-AISC-LRFD-1 , p<Jra el perf1l propuesto de <Jcero F, = 36 ks1 se mdican las longitudes L, = 57 ft = 

173 8 cm y L, =203ft =618.7 cm 

Como· 

L, < Lt. < !., 

175 cm< 600cm < 623cm (pandeo inelást1co) 

La resistenc1a nommal se determina con la ecuación (F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1993 

• MANUAL P.".RA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
HCctor Soto Rodríguez 



Ejemplo .Determ1nar la carga máx1ma de diseño w,, Uniformemente repartida de la v1ga :ibremente 

apoyada de la figura. de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50) de acero 

NOM-B-254 o ASTM A36 y está soportada lateralmente exclusivamente en los apoyos. Suponer que la 

viga es adecuada por cortante.Utilice las Normas AISC-LRFD-1993. 

'\, 
l J l ¡ -l. lo \ ~ \ 1 ' l. l + t ; ~ b 

1 . 

SOLUCIÓN: 

Método general 

1.- Coeficiente Cb 

w L: 
M = .\·! =-'-n ,w, 

8 

-- -· ----- ··-- --'-~ --
!.U~·:, t .(_1,-; -~' 1 ~n.J 

Viga del ejemplo 
--;:·~~~-

/2.5 ;\f má r e ------"""-''----
' - o - \{ - '{. . '\{ . - '{ .:. ,) ; • md .r-:- .;J /V. A -:- -1: / B -r J 1V C 

",L(L). ",L( L) w,L' w,/ 3wL' 3M'""' 
·\! = -11. =- - -- - = -----= -- = --
• '

1 
' e ; .¡ .¡ 2x4 8 32 32 -1 

1 1 .¡ 
!1M ma \ 

2.- CoefiCientes X 1 y X2 

e (s y 
1.,=./-:- G~) 

.•· 

Para el perfiiiPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50), los valores de X1 y X2 son 

A= 94.8 cm2 C,= 816 349 cm' 

IPR. IR ,; l.)i:-..n 5 
(JildO) 

M<\NUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTUMS METAL!CAS 

Héctor Soto Rodríguez 

5,=1 457 cm' E=2.039 x 106 kg/cm2 

J=51.6 cm' G=l 84 x 105 kglcm2 

ly=1 669 cm4 ry=4.2 cm 

Z, = 1 655 cm' 



h /2039x /0 6 x78-lxl05 x516x9.J.8 \' --¡ :;; 13-J 852 kg 1 cm 
• 1 - 1 -157 \ 2 

. -lx8163-19( 1-157 V . -6 
.L ~ 

5 
~2J-ixl0 

- /669 7.8-lx JO x51.6) 

-< 
kg/cm 

·.\! P = ZxFr = 1 655x 2 530x JO-s= -11.9 Ton.m 

M ~S (!'' - F ) ~ 1 -157(2 530 -700) x 10-5 ~ '6 6 Ton.m r T y r -

2 515r y 
LP~-='-

[i; 
2515x-1.2 
~ ~210 cm. 

v" JJO 

-/]X]]-/ 852 
1
/ f ~ ~ 

L ~ -¡J~~I+254xl0 (2530-700)" =626 cm 
' (2 530-700) . . 

Los valores de Lr y L, se-e-ncuentran en las tablas de selecc1ón para diseño por factores de carga, para 

perfiles utilizados como vigas, pagina 4-19, Manual AlSC-LRFD, Volumen l. 

Como L.~7.5 m. > L,=6.26 m .. el momento nominal. esta dado por la ecuación (F1-12) 

donde el momento crítico elast1co se determina con la ecuación (F1-13) 

( -EJ-El,. GJ + '~ 1 ,. C,. 

La ecuación antenor puede escribirse en la forma ·· 

M"~ 

c,,s,.r1J2 / .r/.r, 
M.~ .1+ , 

'" L, 1 r,. V 2(L, 1 r,.r 

JI ' 1 • -- . 1- ' ~ -, r:; -t X ~JI.< .J-t ~J-V.! fJ-1852;: X ].5-/ X /Q-6 

1+ xJO-j::::233 T01:.n 
7501 .¡] 2(750 1-1.2)" 

.\I" = :l.J Ton m (:S: .-\1
1
, = -11.9 Ton m) 

ci\/ =O 9 x 23.3 = 21.0 Ton.m . " 

:S: rb:\.f = 21.0 Ton m 
8 

81M, 
ov11 =--~ L' 

. " 

S X 21 o 
7.5" 

3 O Ton !_m 

Solución 2 (Ayudas de diseño) 

M.ANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 

Hector Soto RodriQUel. 



Se utiliza la grafrca de la pag 4-134, Momentos de drseño en vrgas (,0=0.9. C,=1.0 y Fy=36 Ksi}, con 

L,=25 fl (7.5 m). Con la longitud no amostrada L0=25 fl y leyendo en el eje vertical de la gráfica 

(momento de drseño óMn). con la curva del perfil IPR, IR ó W 18 x 50, se obtiene ,PMn=130 K1p-ft, el cual 

es rgual a 18 Ton m 

<fJ/
11 

= CbtjJ.\-1
11 

= 1.1./x 18= 20.j Ton m :.; 6.'dP = 371 

3.- Revrsrón de la seccrón 
l 

_, 

PerfiiiPR, IR o W 457x74.5 (18x50) 

La sección es compacta 

solución: u· = 3.0 Ton 1m 
" 

MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METALICAS 

Hector Soto Rodrl~uez 

8 X 20.5 
2.9 Ton/m 

Patines 

b¡ 19 
-=--=6.6 
]tj ] X J.-/5 

Alma 

~= -15.7-2x3.2 

09 

5~5 
< r.=-=10.8 

yr\. 

j 635 
-137 < ~= 107 

Ir. iJ. l, 



e: ~1· 
.~.r·-' .... · ,l 

-....._ Ejemplo .lgua! que el ejemplo antenor, excepto que la viga, además de en los apoyos. está soportada 

lateralmente en el centro del claro. 

-

Solución: 

; .. , ..... ., .. ;..,-r.,,., 
1 ~ 

¿(.}~; 

·\>­

" ~ .¡. t J. lt 1 J 1 1 1 1 • 1 1 ' 

. r= 
l' 
JL 

1.- Procedimiento general 

Coeficiente C, 

Como la viga está soportada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se t1enen dos 

segmentos no amostrados; para cada uno de ellos. el momento:rT1ax1mo es· 

wL: 
M = --m• ' 8 

Segmento 1-2 

L/0 
1 

~/U 1/11 ljll ' 

·----- -------- . ------· 

?.y La ecuación de momento flexionante para una viga libremente apoyada, con carga uniformemente 
1 

repartida es: .. 

Para x=U8 

Para x=U4 

Para x=3U8 

wx 
M(x) = -(L- x) 

2 

wL( L) 7wL' .• .\/, =M L- S = /]S =. 0.054 wC =O 438 .\/ mu• 

wL( L) 3wL' • JI =- L-- =--=0.09375wC =0.75 .\! 
B 8 ..J 32 '"al' 

JwL( 3L) 15wL' • M =-- L-- =--=0.1172wC =0.9375 J! 
e · 16 8 128 '""T 



e, 12 5 .\I..,ar 

/2.5 ;\.f mar e = ------------""'---------
¡, 2.5 .\f m<n + 3 X O .. IJ8 :'vf WUI;f. T -4 X 0]5 .\I ma.t + J X O 938 Jf mtn 

150 

Del ejemplo antenor. L, y L, valen. 

L,=210 cm. L,=626 cm. 

Como L, < L, < L, (2.1 < 3. 75 < 6.26 m}, el momento nominal se detenmina con la ecuac1ón (F1-2) 

.\1, = e,l-·'d, -(.H,- .\1,{ 4 ~ L,J-, .\1, 
Lr LP ~ 

donde. 

M,=41.9Tm M,=26.6 Trn .· 

M, =';;T~I9-i4L9-266G~!=~:)J.=' 46.6 ~m> M 

1 

Como lv1n es mayor que Mp: 

Finalmente 

2.· Ayudas de diseño 

\1.-' = 
' 

M,=M,=4l.9Tm 
1/i-.I, =0.9x.¡f.9=37.71 Tm 

_8 <P_. ._H_, __ _ s_x_3_7,....7_1 

e' 7.5' 
-5../ Ton/m 

w., :5 5..1 Ton/m 

Utilizando la gráfica de la págma 4-130 (momentos de diseño en v1gas. con t=0.90, e,= J. O y Fy=36 Ksl) 

del Manual AISC-LRFD-1993, Volumen l. con L,=12 3 (3.75 m.) y con la curva del perfil W 18 x 50. se 

obtiene un momento de diseño de .fJMn de 232 Kip-ft (32.1 Ton m) 

ci.\1
11

Cb =32./x/.3=-11.7 T-en-:-~> fjJ:I,.fP=378 Ion..m­

rjAf, ;::; if».'v! P = 3 7.8 'fm¡...;;,_ 

Nótese que la capac1dad de carga del.peml IPR, IR ó W 457 x 74.5 (18 x 50). ut1l1zado como v1ga 

libremente apoyada de 7.5 m de daro, con soporte lateral en el centro del claro. es casi el doble de la 

v1ga con soportes laterales exclusivamente en los apoyos. 

.· ' 



Ejemplo .Una viga contmua con dos e! aros 1guales de 9 m cada uno, soporta una carga uniformemente 
repartida de 4 5 Ton 1m. LJ'1señar ta viga.utilizando perf1les IPR 6 W de acero NOM-B-254 (ASTM A-36) 
y de acuerdo con el diseño elástiCO o d1seño por esfuerzos perm1s1bles (Especificac:ones AISC-ASD-
1989). Además de tos apoyos, la v1ga tiene soportes laterales a distanc1as de· 1) 2.25 m y 2) 4.5 m. 

1 ' 

SOLUCIÓN: 

i 
T 

,i;l ' . 

R•l25wL 

• 

Viga. CJ!f>Jinua. del ejemplo . ..,.;;:., -' ' .. 

1. V1ga con soportes laterales a cada 225 cm 
D1agrama de cortantes, momentos ftexionantes y deflexiones. 

C,USV ' ~ ' 

"' 6-o_,.kJ/CGS l.tt ¡;-¿/Q/t:.S a,.. 
~- ..4.::>- "'7 

¿; .:\.. :. " -l. : 
• '5rJ,Jo/CC:5 /aée/a/r;;_s 

a. '1"-~ PI'? 

En la pág1na 79 del Manual AHMSA para construcción en acero, ediCIÓn 1996, se presentan tos valores 
de tos elementos mecánicos (momentos ftex1onantes y fuerza cortante) para una v1ga coni1nua con dos 
claros iguales y SUJeta a una carga uniformemer.te repartida De acuerdo con esta información, los 
diagramas referidos son. 

"' 
R•l0375wl. 

L 
,1 

'· ' 

R :[o 375 •L 

.. -¡-- ---~~---·---- f . ----- -------~--¡-

i 0625wL 
IQ375wl 

-----'· 

1 0375L, 
j0.375wl1 

- ~--------1-

~·-·'---~ -~ ~2 .. --'' --- -- ---:-
.,• Oi!JL . , Ol2~~wl 

•wiAN'UAL P.-\RA DISEÑO DE ESTRUCT\)RAS METAL!CAS­
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De acuerdo con los coeficie~tes de los d1agramas antenores, los elementos mecanicos para la v1ga en 
estudio t1enen las s1guientes magnitudes. 

"' 
R •11 25 wl:. ?c..'. i. 

l - i l 

0375wL-:,./'7-.,l., 
· OG25wL-:. .:L~.i 

1 

.. 0375Lb. .j_,;j,p,.., 0625wL 10375wli~/5...A:.. 
-.---,- 1 -:: .,¡ ~ • .:3 • 

· 0070wl'-::.¡_lj- , 

~~ 
, 075l~ 6.~,;~~ 012SwL'~ #5.;--

. ' 

i 

Por otro lado, el capitulo F de las EspecificaciOnes AISC-ASD-1989 ind1ca que, los miembros que 
cumplan los requiSitos de secc1ones compactas y que sean continuos sobre apoyos, pueden d1señarse 
para 9/10 de los momentos flex1onantes produc1dos por las cargas grav1tac1onales, cuando estos 
momentos sean máx1mos en los puntos de apoyo, siempre que, en esos m1cmbros, el momento posit1vo 
se incremente en 1/10 del promediO de los momentos negat1vos 

Determinación del peralte de la viga. 
El peralte del perfil se calcula de acuerdo con 1á regla práct1ca s1guiente 

Peralte de v1gas fabricadas con perfiles laminados= claro/15 
!. 900 

do=-= 236 in 
JO 20 :~ 2.5../ 

Se propone un perf1i IPR, IR o W de 610 mm (24m) de peralte 
De las tablas de dimensiones teóricas y propiedades para diseño de vigas perfil rcctr1ngular IPR del 
catálogo de perfiles de 3Cero, Altos Hornos de Méx1CO 1994, se escoge el perfil n1:ís IJVILHlO c!cl grupo de 
de 24 111 de peralte. 

Perf'¡l IPR, IR ó W (24 x 9)., peso: 101 184 kg! m 
Designación IMCA IR 610x101.6 (24x68) 

Designación AISC. W24x68 

3 Rev1sión de los requis1tos de sección compacta. 
Suponiendo que el perfil propuesto es compacto y está soportado adecuadamente. Cabe señalar que la 
mayor parte de los perfiles IPR, IR ó W que se producen en Méx1co y en los Estados Un1dos de Aménca 
cumplen los requiSitos de secc1ones compactas. Por otro lado. el momento máx1mo negativo de 45.6 Tm 
debe a¡ustarse. 

Esros numeras son el pera/re y ancho de patmes. de acuerdo con la des1gnactón AHMSA 

•MAt'\'UAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS iVlET ALICAS 
Héctor Soto Rodriguez 



3. 1 Módulo de sección requerido. 

donde: 

M es e! momento flexionante , en Tm 

F, =Esfuerzo de flex1ón permiSible, en kg/cm2 

S = 
' 

M 

wowooos ~ 

ze 

= 0.66 F,. = 0.66 x 2 530 = 1 670 kg i cm', para secciones compactas. 

HO~x 10 5 

S= 
1 670 

<5.6 

El perfil IPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un módulo de sección elástico S,= 2 52~ cm3 > S""=2 ~57 

cm3 
·-.:;~~~ .---· 

3.2 Relac1ón ancho 1 grueso 

3.3 Longitud entre soportes laterales 

Patiil~s: 

b¡ 22.77 
= 

21 1 2x H9 

Alma: 

d 60.3 
= 

1.05 

7.6 < 10.8 :::; 
5-15 5-15 

/F = .J2 530 
\ y 

5 370 
5U < !07 

Enseguida se revisa si la viga está arriostrada lateralmente. La condic1ón que se debe cumplir de 
acuerdo con las especificaciones AISC-ASD-1989, es. 

MOb f 6~0 b 1 
1 $ (F: ~ = 1::. 7 b¡ = 12.7 x 22. 77 = 289 cm 

F y 2 530 
\! y 

1 -1/0 000 1 -110 000 

( 
60.3 ) 

2530 
]] 77 X /.-/9 

31-1 cm 

Como la longitud no amostrada 1 = 225 cm es menor que la menor de las longitudes calculadas 
anteriores. el perfil IPR, IR o W propuesto t1ene SUJeCión lateral adecuada. por consiguiente el esfuerzo 
de flex1ón permiSible supuesto para secciones compactas, utilizado en el cálculo del modulo de sección 
necesario, es correcto 

El momento máximo pos1tivo de 25.5 Tm deberá incrementarse en 1110 del promedio de los momentos 
negativos, es decir: 

1 (:\1. 1+M 8 ) M=M+- = 
JO 2 
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1 (0~-15.6) 
.\1 = 25.5 + JO 

2 
= 27.8 Tm 

Como el valor absoluto de este momento mcrementado es menor que el valor del momento negativo 
ajustado (41 04 Tm), no hace falta revisar los esfuerzos de flex1ón en esta sección de la viga. 

Diseño por cortante . 
El esfuerzo cortante en el alma de secciones laminadas deb1do a la fuerza cortante máxima se calcula 
con la ecuación Siguiente: -

V 

_.¡ 

V 253xl0
3 

dt" 60.3 X 1.05 
= -100 kg! cm· 

-¡; =-100 kg l cm' < F, = 0.-1 F, = O. -lx2 530 =1 012 kg 1 cm' 'b1en 

Calculo de los esfuerzos actuantes en la v1ga. _ 
El esfuerzo de flexión se determina con el momento máximo negativo ajuslado. 

¿ -~ ~ }vf ./}.Q.;xJ0 5 
:: i.~~- , ·· · ~ 

fb ·=- = = 1 Ó26-~glcm· 
S 2 52-1 

Jo = 1 626 < Fo = 0.66 f'.1• =1 670 kg / cm 2 

5. revisión por deflex1ón 
La deflexión máx1ma se calcula con la expresión Siguiente: 

ooos7~
4 

_ ----~,_!.______ El ,. 

b.mcu = 
0 0057 X -15 X 900.; 

].039x/0 6 x76 170 
1 08 cm 

La deformación perm1s1ble de acuerdo con el AISC es: 

L 
J =-

J' 360 

900 

360 
2.5 cm 

Llmn< =1.08 < LlP = 3.0 cm Bten 

2. Viga con soportes laterales a cada 450 cm. 

Correcto 

Como la long1tud no amostrada 1 -~ -!50 cm es mayor que 314 cm (long1tud calculada con las 
espeCificaciones AISC-ASD-1989), obviamente el perf1l IPR, IR o W seleccionado en el punto anterior 
tiene soportes laterales Insuficientes, aunque cumpla con los demás requiSitos de secc1ón compacta. En 
esle caso no se perm1te reduCir el momento flexionante negativo y el esfuerzo de flex1ón permiSible se 
debe reduciC Supon1endo que el esfuerzo de flex1ón- permisible sea r-¡, = o 8 x o 66 r-·, = 0.8 x 0.66 x 

2 530=1 350kg-' cm' (el 80% del esfuerzo de flexión permisible para secc1ones compactas¡', el modulo de 
secc1ón requendo es 

•MAl'lUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ALICAS 
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-i56xJ0
5 

1 350 
= 3 378 cm

3 



De las tablas de drmensiones y propredades del Manual de Ccnstruccrón en Acero, AlSC-ASD-1989 se 
esoge un perfrl W 686X125 6 (27 x 84) 

Calculo del esfuerzo de flexión actuante 

3 ~90· 
;;; 1307 kg!cm-

Para determinar el esfuerzo de compresión permisible en la viga, se deben considerar dos segmentos: 
segmentos 1y 2. En el 1, el momento flexionante no es un maximo absoluto, pero se presenta dentco de 
este, por consigurente el coeficiente de flexión e, se tomara rgual a la unrdac. El radro de grro r, para el 
perfil W 27 x 84 (686x125.6) es 6.32 cm y la relación de esbeltez 11 re es: · 

"'/: ~ ~"i'f:-J--i ?6o/.O 
.y. 5-"YY 

-150 
::;;: 71.--1 

.. 
6.32 

Esta re:ación se. encue·ntra entre los valores límites establecidos en las especificaciones AlSC-ASD-

1989. Véase Seccrón F-3, pag.S-47, M-ÁlSC-ASD-1989 

7!7x1o'e, 1 /3 590x1o'e, 
=: 53 ::;; - = 71.1 :; 1 

Fy rr ' Fy 
= 119 

En las ecuaciones ante·riores se tomó e, ~ 1.0 y F, = 2 530 kg i cm'. 
De acuerdo con lo antenor, el esfuerzo permrsible sera el valor mayor obtenrdo con las ecuacrones (F1-
6) o (F1-8). La ecuacrón ( F1-8) se ut'rl'rza siempre y cuando el valor obtenrdo no sea mayor de O 60 i', 
(0.60.·. 2 530 =1 518 kg 1 cm') · 

l
. ? ¡:· (/Ir / l 

F. - -=-~ ,. 1 
' IF ( F1-6) 

'- L3 · 1 O!i0x10'xe,~ )· 

'¡r 2 2 530(712/ l 
F = -+ 2 530 " Ls 1 080x 10 5 :-<1 _ 

/3851\g/cm-

s..;.; x 1 o\. 1 

Id lA¡ 
=fl37kg!cm:: (F1-8) 

Como el mayor valor de 1 385 kg 1 cm 2
, es menor que !'/, = 1 518 kg /cm' (OJiO !',.), se toma F, = 1 385 

kgl cm 2 para el segmento 1 
e! esfuerzo de flexión en este segmento es: 

M 25.5x/OJ 
f -- ,_ = 731 kg. cm:: < 1 385 kr.:: c1n: Correcto 

¡, - S' 3 .J90 

En el segmento 2, el momento extrerno se presenta en el apoyo 8, por consrgurente el coeficrente de 
flexión vale: 

e,~ 175 ·• !.05(M1 /M,)- 0.3(M¡ /M:) = 1 75 ~ 1 05(20 .¡! -15.6) ~ 0.3(20 .¡ · -15 6) = 2.36 

Como e,= 2.36 es mayor que 2.3, se toma e, =2.3 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL! e AS 
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El valor iímite infenor de la re! ación de esbeltez, 11 r,, de acuerao con la ecuactón (F1-6), es: 

/717 x 1o'c, 
V Fy 

(717x 10"'x2 3 

V 2 53o 

! -150 
>-=-~ 

r, 6.3 
S0.-17 

Por cons¡gu1ente, en el segmento 2, el esfuerzo permisible es· 

F, ~ 0.60Fy ~ 0.60x 25JO ~ 1 51Skg/cm' 

Esfuerzo de flexión actuante 

~5.6x JO' 

3 ~90 
1 307 kg 1 cm= 

-' ' 11.-r 

1 . ,, .. ·h,_ ~ 1 3Q7 < F, ~ 1 518 kg 1 cm' (F; ~ 0.60 F,.J correcto 
-~~ ' . 

Revis1ón de la deflexión 

0.0057WL' 0.0057 X 45 X 900' 

El 2 07 X J 06 X 1 J 8 626 O 7° Cm < ¿J p ~ ].
5 

C/11 

Por lo tanto, el per:fil propuest8 para la viga es adecuado. 

•MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS /v!ET :\LICAS 
Héctor Soto Rodríguez 

:,_ 

bien 



En la figurv sigUiente se muestrn un edifiCIO de 8 niveles que se utilizará como Oficinas. Su estrl!cturac1ón 

es a bZJse de columnus de secc1ón en cajón rectangulares y vigas de s'ección transversal 1 (perfiles 

laminados IPR, IR ó Wl, formando marcos rigidos en dos d~recciones ortogonales. Revisar de acuerdo 

con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la columna B-2 comprendida entre los niveles 6 y 7. Tanto las 

columnas y vrgas son de acero NOM-B-254 IASTM A36J. Los elementos mecánrc9s que se rndican en la 

figura corresponden a soiJcil<~cioncs de trabajo. En cada tramo ác columna se han anowdo !os momentos 

en los extremos. Todos los momentos tanto de carga vertical, como de sismo flex1onan a la columna en 

curvatura doble. 

1 

l'l) __(/~. ~3,: Í~) 

S [2-·-·-·-(-Q-\---·fi]-·-·-·-·-@ -~ 
. ' .. i.. . 

1 

1 
' .. [5, c=-c.-.-.-{!}-.-. €J-.- . -€J -' 

(1; 

·- --~--.----·-·----
5 2,n .! ':hl S ?m 

!'lo~nta lipa. CJt':-. \ (JI'lt'Iil;lc 1CÍn 
de t·tllu llilld"> 

!2: ,.:. 

1', ;.,::, 

' ' ;1. 
1 '/ ! 1 ,, ~. " 

ll- (, . .-,f;;;~~ • _: F 
:1.: 1 7.: 

JI- ; 

' . ·--:~ 

. :-
' . 

....!..:-+- r. 

---=.~-. ------·-

1;--

,. 

c;;,[J-: ,il, 59 ~~~ I! 
-- r 

1

1 
- ~-

1

1

1 
- -x d 

- - - -:- - -X 22.J_ 25 1 8 t l. 

'T J 

T 
., 

·- . 1 59. 
~S 

. (G) 

,_,,..,., 
,•, , .. , 11-

1 J 899 111"111 
" 000 ! 11?'111 

1' 

1 
o o 
- u 

-¡~ 0 

br 
Vtgos 

Perfil IPR, IR 'o W 

1:- .... ·1· 
IJ 899 

.. - :: 

.\l.1rt u t'J(' 2 

1 ' o ,. u 

-¡~ 8 

-¡·, Q 

'V 

-¡~ 8 

+ ¡., 6 
¡-

. 1. 

1" i. 



Soluci_ón: 

Los elementos mecánicos en la columna corresponden a cargas de trabajo. 

75 tor. \ / ::5 ton \ / 
1 ) ' . ¡' 

- ,u \ . 
_1r[ ,::. 5 ton rn - I.i"..1 e- . 

T\T J'i tonm 

-l.I..l C·· 
1 

j 

carga vertical S1smo X + 0.30 sismo Y Sismo Y + 0.3 sismo X 

2. Características y propiedades de la sección transversal total 

1 

-,-¡ (;-_;:_c;::;====:::;;:;:o 
i 

_l. 
·-r· 

1 : ·_. :.':-! ' 
! 

. .J .. _ 

1 50 -- ~-

i 
1 

-\! ..... ~1 
' --
i 

_L 
·-¡­

,. 
! 
1 ~) 1 ó 
1 

1 
1 

-' 
! i -~-:; ~-- i 

\--~i:'_~.:~ ~~--.---::::-- -, 
.,,r:.:rr:r:•J <!1r~:t ¡:·o::,n•:~· C-::Y\) 

A1 ·:- J.\"1.59(!].0 · 15) :.·-1-1? . ./úc¡n-' 

Í/ ,l 1 -
1 -1-,·?)\-/1'93 ?'·/i"·JI-91'·j-'(-·/1'9·?'''-J'"99·' .1 - ~L . --- . ·t _ _,_, .• :.-.\ • 1 • _ _, .• _, _ _, ) - J ,_; 011 

/] . . /] . 

159\]]x/07!15··)] 1 ~ 173 ('11/~· 

~ 113899 
r.\ =-v~ e=\ 1-19-16 ~ Y.Ó(IJ!_ r, t- ,,... @I!I 9 {) C/JI -· 

.. ·1 V t-I').J6 

1 ,. 1] 173 
97-1 (/1/

3 S, ----. 
b :?5 

1 1 /3 SIJ<J 
)' ~ - ~ --- " 1 1 O.J uw' 
'· 1 d _ij_j,)' 

] ] ] ] 

Clasificación de la sección. 

Relaciones ancl1o-grueso 

( 



Las Especificuc1ones AISC·ASD-1989 establecen que para elementos atiesados de secc1ones en cajón, las 

relaciones [lnCilo-grueso máximas para que no se inicie el pandeo local, -·de acuerdo con la Tabla 8.5.1, 

son: 

Tabla 85.1 Relaciones máximas ancho/grueso de elementos en compresión 

. Elemento ·:RelaciÓn 
ancho/ 

. . 

. ··:.grueso·· 

Patines de secciones huecos en cajón, h 
cuadradas o recwngularcs -

1 

Almas en clcmcnfos sujetos a flexión d 
y compresión axial combinadas -

1 "' 

' 50 

i V --~~======~~ 
' 

' _.]_ 

-T 
: 

-.· 
.. L 
-¡ 

-.r:. q:;-
·--' ''--' 

_¡ 

'.··· 

1 

Sección se'cc:ión 
compacta . no compacta. 

- ' ' : ~ . 
~: ' 

1 600 ] 000 
--=J? .¡¡-:- --~.JO 

Ji:C: 

Para: Para: 

J 
_. -" >.0.16. 1 .. 

> 0.16 
F_l' F,. 

5 375 2 !55 
..{F; (1- 3. N F,.) --~.J3 

F_\. ¡¡; 

Placas horizonrale.J (patmeJ) 
b 20.23 
- ~ -- ~ 1 ].7 < 32. o 
1 1.59 

Placas verticales (alnm~) 
b no 
- ~ -- ~ 13.8 

1.59 

El ancho plano de los pntines se tomo 1gual ni ancho total de la sección menos tres veces el grueso. 

Relación iT'Iélxima ancho-grueso para las almas 

• fJ 1 

./,¡==~ 

donde: 

Pr= (Para m1 ga m'licnl + sronzo X+ 0.3 m1no lí = 7j + 12 = 87 Ton 

. S?x/0 3 

f = = 582 J.:g / C/11) 

" !.J9 .J6 

/ J 58] 
-' "-- ~ 0.13 .. , o/(, 
·¡;··\' ]530 



Como f./f.1 =O 21. es mnyor que 0.16, la relación máx'tma ancho/grueso para las almas, es 

h ] 155 ] 155 
-ce-- 0 -- ~ -/3.0 O· }3.8 Qf:. 

r-;;:- ' - 'O lw VI'y _J.) 

La sección es compacta, y el esfuerzo de fle~ión perm1sible, es : 

F¡, ,. 0.66 F,. ~ 0.66x] 530 ~ 1 670 kg i cm' 

Verificación de los requisitos adicionales para clasificar la sección como compacta 
! ¡- t 1 

-·. 

1 

----------1 
t-

1 

1 

1 

¡· 
.J 

··'\\ 

1 =·":o•-::.?, 1 1)9=: 18 

Hequis.Jlo::. de sec·cione!> en caJOÍl p~ra ~cr 
(·lnstfH ndn ... como Gompactas 

Los patines deben estar unidos continuamente a las almas. Se cumple. 

La longitud no soportada lateralmente del patín en compresión (L,), no debe exceder el valor de 

L,, que es el menor de los s1gu'1entes: 

. - .I/ ¡ ¡, 
J.,.,, (137 lOO • S~ ~00-j­

ol/2 F,. 

( b 1 
J. =S~ -100 l-.-j 

F,. 

M1 y .1 /_, menor y mayor de los momentos en los extremos de la longitud no arriostrada, tomados con 

respecto al e¡e de mayor morTlento de inercia del miembro. 

:\11·.\1: es posittva, cuando \/1 y \f., tienen el mtsmo signo (flexión en curvatura doble) 

:\/¡l:\1_,, es ncgotiva, cullncJo.ll.~ y.\/_, tienen stnnos contwnos (flexión en curvatura simple). 

En nuestro C<lSO: 

A!,.= i:7.0 ton m y :\-f.,= i:7.5 Ion. m :\/¡fA!:!= 0.933 

25 
L, .. {JS7 100-. S-1-IOthO 933J}--~ 2133 ,·m. 

2 j3(1 

25 
/, ·· S.f ./00--= 83./cm 

2 530 

La longitud menor L, ~ 834 cm., es mucho mayor que la altura de la columna, 2.80 m. 

La interacción de flexión y compresión está l1mitada por las ecuac1ones (H1-1), (H1-2) y IH1-3) de las 

Especificaciones AISC-ASD-1989. 

/. 1 Cna ftn 

.•. ! 1 ! 

1
1 • ·. ,, J ¡. "' 

. - . 1 ,·\ 

( ,1111' J ,11\ 

. ! / 1 

1

' 1 ,, J 1 . •. - . hl 

~ /· n· 

S 1.0 (H 1-1) 



(H 1-2) 

(Hl-3) 

Las ecuac1ones (H1-11 y IH1-2) se usan cuando f,IF, > 0.15 y la ecuación (H1-3) se perm1te utilizar en 

. f 'd . /, o l. vez de las ecuaciones re en ns, SJ - $ . ) . , .. ,, 

Relación ¡,J:, 

j,',= 58 2 /,g 'en/ 

Para el cillcu!o del Csfuerzo de compresión nx1al permJSJblc, F<~, es nccesar_io determinar primeramente los 

factores de longltu~ efcctivn K~ y K., y posteriormente las rclacJon_cs de esbeftez. 

Cálculo de las restricc1ones rotacJonales. 

"[¡/,./Le)' 
\j!= 

L! 1 ,. l.,.) 

¡ 1; 
'·'· i :. } . (5) I/ l:.::; ·,:, .; 

~~ 1 -~ 1 -, .• :···· •:-. i 1-7 
! . ~ : ; :'- :.. -.: 1 

1 .. ' 
,. 

" 
1 

1/L=- 4 1 

·l :2.50 

'=~==~===l 1\ J. Q -,o r- r -·v 
:.::·, 

1 

~-50 
1~ = 13 eg'J crr,4 

l¡'l= 49 6 

i;- .~ '-======:=F=====j _¡ ,,, -1
.1 

r :- T '-=='1=··=-:-=· ='~-n~.r=• ==l .L o ::.o '. - r 1 !) r 

Marco e¡c 8 

Nudo superior A 

-13.5 ' -13 5 
11'.-1 

]9,5 e J-1 1 

Marco OJO 2 

Nudo supcnor 

-19 (¡ .. -/9 6 

3S 1 

·,: ·,·- ~ ¡.-· ~-..:. :!'J 

\!.1r•·•• dvl t'JL' 1! 

l'ulttn\1\,1 t.'l\ ,-~1\idll) \' e'>lrul'tu!·a o !Ja">l' de Jn.lrcos ngidos 
dt· · la qiH' funna parle 

Nudo 1nter1or 

./3.5 ./3.5 
~ l . .¡ \ji/J::..: ,_ --J.] 

.JJ. 9 ·: 3 7.5 

Nudo inferio'r 

-/9.6 .. -/9.6 

-18.3 

_Por tratarse de una estructura formada por marcos ríg1dos sin contraventeo en dos direcciones, se usará 

el nomogril.mo de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales permitidos). 



Marco eje 2 

Nudo superior 

-/9.6 .,. -19.6 
\l'.¡ .= 

315.1 
2.6 

Nudo inferiór 

-/9.6 T -19.6 
\ji[J = ---- = 2.1 

-/15.3 

Por tratarse de una estructura formada por marcos· rigrdos sin contra venteo en dos direcciones, se usara el 

nomograma de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales pemnitrdos). 

Marco eje B Marco eje 2 

y.¡~ 2.6 
¡..:, = 1 35 K,= 1.65 

Yu"" 2.1 

Relacrones de esbeltez 
Pandeo alrededor del eje X (Pia·no Y-Z) Pandeo alrededor de Y (Plano >í-Z) 

(
J.: l.) 1.65 A ]SI) 1 - ~ ,, -lo 
,. ,\ 9 6 .. 

( ~·¡·J = 1 35 X lSO -/] 

r .;. 9.0 

Como 1 J.:/. 1 rl., = 48, es mayor que[ K l. í r] ,. = 42, el plano de pandeo es el YZ, es decir la riexión por pandeo 

se presenta alrededor del eje X y para detemninar el esfuerzo de compresión axial pemnisible f~. se tomará el 
valor mayor de las relaciones de esbeltez (48). . .. 
Coefrciente < • .. 

(acero NOM-B-254 ó ASTM A-36) 

Puesto que [ f:I. 1'], =48, es menor que e, = 126 1, el pandeo ocunrirá en el rango inelástico, y por lo tanto el 

esfuerzo de compresión axral permrsible se calcula con la ecuacrón (E2-1) de las Especificacrones AISC-ASD-
1989. 

j,' e ,, 

( ' ' (KI.Ir)· 1 -

l/- -]; ·:' -Jr, 
3(~/:J (~/J 5 

Luego: 

/ 5.Yl 

( -11!' J 
l/- -----, 2 530 

]x/]6.}· 
---'--'----'----,.---- '--' 1 30] f..g /en/ 
5 .J,..;s .¡sJ 
-.-----.: 
3 .\' ;, f ]ú. f 8 X /]6. /3 

-''- --.- {) ./5 
F,, l 301 

o 15. deberán usarse las ecuac1ones (H1-1) y (H1-2). 

Aplicando la ecuac1ón (H1-1) 

/ 
-'' ' 0.-1-1 (mlimell.\IOIIOfj 
F,¡ 

(] 5 "t' ·/) f(/' 
1 1 0-/ 

.\/ \' 
(///" 

,')'¡· 

fl X/()'< 

I)?.J 
--¡ ]32 kg 



C ~ O.ú- U .f( ,\/ 11 ,\1 :) ~ O.ú -O . .f(O 17.2) = 0.6 

La relación de esbeltez KUr Involucrada en el momento magnificador es la referida al eje de flex1ón. en este 

caso eJe X-X 

A.'f. 
Eje de flexión - = 26.5 

1 

2,6. 5" 

0.6 
13 f""' 8t)' 0.89 

/-·-·--·-· 
271 7 

27 l. 7 'l'on 

Como el factor de amplificación calculado es r11enor que la unidad, se usará 8 1 = 1.0 

Revisión de acuerdo con la ecuación (H1-1a) 

1'., 8[ M.,,. M,,.. ) --+- --1 --·- ,;; f.O 
1!1r/', 9 1h,.\/m 4JbAfm, 

Mvr= O. Puesto que solamente 11ay flexocompresión en el plano Y -Z, se omite en la ecuación anterior el 

término de flexión alrededor del eje Y -Y. 

donde: 

1)11 
--" 0.78 

r/J r /)" 

1\ ,)' ,\/¡r, ( 
\ 

--+- ---jo·{).781{),2J~Q99<J.IJ 
~'rf'u 9 (h, ,\/,n 

¡\/11\ 7.2 
0.2/ 

r/l¡¡Alm O.YOx38.2 

La sección IPR, IR ó W 406 x 74.4 (16 x 50) utilizada como columna es adecuada, según las especificaciones 

AISC-LRFD-1993. 

·o MANUAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!CAS 
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. }J,, 88 . 
Como-- o-'--= 0.78 > 0.2, ,\e usará la ccuacJÓn (lfl-la) 

f/;,J>/1 1/2.7 

Cálculo de Lp y ((Lb = 450 cm.) 

' ' 

L,. 

1t 

2515 25!5x~ 
[, P ~ _ -¡-;:;-o r,. ~ r;:-;:-;:;:: ~ 200 cn1 

,tFy '. ·. · ..¡2 530 

2. 031) x 78-/ 000 x ()J.J X 9-/ 8 
./--'------'-'-----'-'- - 1 (jJ IJ(j () kg 1 C/1/:! 

1 327 2 

1 .d'' 
C'w =---'-

~ 

1 5~8(~1.3-/ 6J' 

~ 
609 9-/7 C/11

6 

; -1-1-1 1.13 x 1 rr' 12 530-703 y- ~ MO cm. 
~X J 63 960 J J , 
(2 530-703) . 

donde. 

-. 

Como Lp = 200 < Lu = 450 < L, = 640, la resislencia nominal por flexión M,, se delenn1na con la ecuación (F1-

3) 

donde. 

cb ~ 1. 7 5 1 1. 115! .lf 1 1 ,11, J ;. o. 3 r ,, 1, / M, J' => 2 3 

Cumo ,\[ 1 -- () ' c,--175 

,1\f 
1
,-=: 1-'y. 1 1 = 2 530x I-5V8x 10-.l = 38.2 'J'un.m 

,\/,. -, {1.-,.-l•',) S,~ (2530-71!3)!327xlll'''' 2~.2'/in 

M,·-- 1.75 [31!.2- (~1!.2: 2~ 2)( .¡
5

-
2

)]- 52.!1 'fin 
·. ,, '6~-2 

Pueslo que M,= 52 9\on-m no debe exceder Mp, M,;= Mp=38.2 T ·m 

Cálculo de M,, 

donde: 
(' 

13 1 ~--->1 O 
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Calculo de la resistencia de diserio (j)" /)
11 

Clasificación de la sección. 

De acuerdo con LRFD-85, las secCiones de acero se clasiftcan en compactas,- no compactas y secciones 

esbeltas. Para que una sección se califique como compacta, debe cumplir con los requisitos sigutentes. 

1. Los paltnes deben estar conectados de manera contmua al alma o almas. 

2 Las relaciones ancho/grueso de sus-elemeñ-tos en oompresión no deben exceder las relaciones ,.. 
máx11nas ancho/grueso (1,) indicadas e,n la-\abla 85.1 de las especificactones setialadas. 

Patines 

-,- '·b /8 
¡· -~--~5.6 < . .. 

c::.0:13 
' 
1 •=.:;...;' 
! 

' ' 

/ 2 X /.ú 

Alma 

i 1 
..l. 

L - . 'l' 3.f.7-2x:J.3~ 5370 
-- 29 <'A, "-- ~ 107 

1 ~=33 lw:- 0.97 \~ 
180 

La sección es compacta 

Parámetro de esbeltez de la columna(?..,). 

Utilizando la ecuación (E2-4) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993: 

Relaciones ele esiJeltez, 

V f.J.p•, 
/T( 1 1! 

(f.'/.) _lx./50_ . 
- ------26J 

r , 17 

La mayor relación de esbeltez, es la que se utiliza pará calcular 1,: 

1 12.5 í----¡J.i~ 
)..,,.=-re-~] 039:.· J(/' o= !. 2(1. 

Como 1, = 1.26 es menor que 1.5, el esfuerzo critico, se determina con la ecuación (E2-3) 

[0.877] [0.877! ' 1"",.""' --,- fly,.,.. ---~ 2530 -o 1 3VS kg-' c11r 
'A; /]6' . . . . \ 

De acuerdo con LRFD-E2, la resistencia de diseño tf!, /',, está dada por la ecuación (E2-1) 

""0.85x 1 3V8x 9-1.8..: 10"3 
= 112.7 Ton. 

• MJ\NU1\L I'J\Ri\ DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAL!Ci\S 
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Ejemplo .Rcv1sar con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, si el perfiiiPR, IR o W 406 x 74.4 (16 x 50) de 

¡¡cero NOM-B-254 (ASTM A36) de la columna de 4.5 m de altura, es adecuada para soportar las cargas que 

actúan sob1e ella. Las carQas que se indican corresponden a solicitaciones de trabajo (cargas nom1nales) 

4.5 f:'1 

SOLUCIÓN 

? ? 

-rl 
p 

Elementos Mecanico~ y 
CondJcJooes <le apoyo 

li 

" JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 
JI 

" :J 

-T 
'p 

" 7 
"· 

/ '· 

i 

/ 
/· 

1 

1 
í 

D1agruna de Nomeolo!l 
ne::oonllotes 

Columna del ejemplo 

Corqos .:l!: scv'c•o 

fb = 20'\on (:;o•.;:: muerte) 

f1."" <:O ton (cer.;::: ""~) 
l.t::)= 2 ton m (cc~g::¡· r1ucrto) 
_uL"' 3 to~·m (c::rq:-. ~•vo) 

T 
' -

y ~t ... ¡t; 
1 1 .• ' J: ¡:::: 

!--'--j .. l 1<.=.3."1 
ISO 

?cr·H IPP.. 1~ Ó W 
Domens•oncs y 

Propocc::Cles Gcomé;r,cos 

·h=9.:Scm: 
1 .. 27 .::JO cm" 
S; .. /~ .3'21 c,..,J 
r,·= 17.:':::: cm 
r Y "" ~ cr-

Cargas facto1izadas o de d1seño 

Las acciones de diseño se obtienen multiplicando las cargas nom~nales por los factores de carga 

correspondientes 

P,, = /.21) 1>·1 1.61) 1, -= 1.2x20 1 /.6x-/O ,_"' 88'/'on 

A/ 111 = 1.2 A/ 1> + 1.6 ,\/ 1. = 1.2 x 2 1- 1.6 x 3 = 7 2 'l'm 

¡\fu = JJ,:\/111 

El óise11o ¡)or Factores de Carga y 'Resistencia (Especificaciones AiSC-LRFD-H1 ), utiliza las ecuaciones (H1-

·1ii) y· (H·I-111) -¡·>nía· miemb1'os somclidos sinicillilneamente esfuerzos de compJesJón axial y n\omentos 

fl~xtonanles. 

1' 11 b: ¡\J 111 il/ 11 1' /' 11 

,~ !·-(--+--} :;: 1 () ]Jara-- e: 02 
1j1 ]>,, 9 1jl¡, ¡\fnr 1j1b ¡\f 11y 111 1)11 

·.· ... '··· 

¡\/ 11\' jJ 11 fJ 11 1\fu, 
--+(-- 1·--} :;: 1 o J>ara -- :;: 0.2 
2+J>, lh,¡\fm tJ.t,¡\/ 111. tjl fJ, 

. JJ/1 
Relac1on --

,¡, 11 11 

/) 11 -=SS'J'on 

•- MANUAL l'i\Ri\ DISEÑO DE ESTRUCTURAS METi\L!Ci\S 
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= 588.8 kg 1 CIJJ 2 
¡\{,, /]x 10 5 

/ 61' = -~ =. =/.232 kg 1 cm 2 

· S,. 97~ 

F1" =0. 75F,.= O. 75x2 s_j(; z/ 890 kg!cm
2 

/Ji.:! E 

F~., ~ . ·( f.:J. J' 
2.J - -~ 

r ' 

1 irr 2 x2 039x 1 Or. 
------ "".¡ 557 kg í en/ 

13.r .¡;..,,] 

11 ;¡ ·' x1. O.i9,. 1 (/' , 
:-.· 5 951 J..g: cnr 

... 

Cm" = Cmx = O ,)'5 En los planos YZ y XZ no existen elementos que ir:np1dan el desp!azam1ento relativo entre 

los extremos. 

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuación IH 1·1) 

0.~5 .,. 
.0.85 X 588.8 

582 1 
0.85x/131 

J,)_ 
¡. ···-·- 11 670 

~ 557 J 

. ., J ~· o.~5 ~ o.Jn ., o.6J ~u"' 1.33 
1-··-··/VOO 

5 951 

Aplicando la ecuación IH 1-2) 

581 5888 
o 3S3 +0.353. oG.Js .. r:;s -.:::: 1.33 

0 (¡X] 530 f 670 / ~(JO 

•:;¡' ·; .. , . ' 

Como la combinación de carga que nge el diseño es carga muerta, carga viva y sismo, todos los esfuerzos 

per~is,i~les de las ecuaciones de tpteracción !';,. l·i. .• y,J-~0,, de acuerdo. con la Sección 1.5.6, Esfuerzos causados 

por viento y stsmo, del Manual de Cónstrucctón en Acero IMCA, Tomo 1, pueden incrementarse en un tercio, 

de manera que la sccc1ón propuestu es adecuada de acuerdO -con el diseño por esfuerzos permisibles 

!Especificaciones IMCA-1987 y AISC-ASD-1989). 

;l 



1
" 1/o'C 

----:::;-.;;.::...·,¡: 

0.9 X] 530 

De las tablas de dimensiones y propiedades de perfiles IPR .IR o W, se propone un pcrf1l IPR IR ó W 

Se rev1sara un perfil IPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que t1ene un Z, ~ 551 cm3 
- Zx "· o J93 cn: 3 
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