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

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de Ia

— Divisién de Educaciéon Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias seran computadas por las autoridades de 1a
Division, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.
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inscripcién al inicio. 1¢:Iel curso, mformgclon 'quehs;erwra parnr_,mtograr un
directorio de asnstentas que sa entregara-oportunamente.
Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberin entregar la evaluacién a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

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

sean més fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacion Continua.
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PRESENTACION.

En 1980 publiqué el libro "Estructuras de acero. Comportamiento y disefio”, que ha sido
utilizado como texto en escuelas y facultades de ingenieria de México y de otros paises de
habla hispana, y como obra de consulta por ingenieros dedicados al disefio de estructuras de
acero.

Algunos de los temas tratados en el libro, especialmente los relativos a la teoria basica, han
cambiado poco en los casi veinte afios que han transcurrido desde entonces, pero otros, que
se refieren a la aplicacion de esa teoria a la solucién de problemas reales de disefio, se han
transformado por completo. Los cambios se han debido a las numerosisimas investigaciones,
tedricas y experimentales, realizadas en ese tiempo, y al estudio del comportamiento, no
siempre satisfactorio, de edificaciones sujetas a condiciones de carga extremas,
ocasionadas, casi siempre, por temblores de tierra intensos.

También se han transformado, de manera muy importante, las normas y reglamentos de
disefio, pues se han incorporado en ellos los estudios mencionados y, ademas, ha cambiado
la filosofia en la que se basan, al pasar del tradicional disefio por esfuerzos permisibles al
disefio por estados limite o, como suele llamar en estructuras de acero, por factores de carga
y resistencia. ’

Por todas estas razones, parte del contenido del libro no es ya aplicable, por lo que conviene
actualizario. A esa tarea, que no esta terminada todavia, he dedicado buen numero de horas
de trabajo en los Gliimos dos o tres afios.

No pretendo, sin embargo, hacer una segunda edicion, sino una obra nueva, que tendra,
inevitablemente, muchos aspectos comunes con {a primera, pero en la que se le quitara
importancia a la teoria pues, como mencione arriba, en muchos aspectos no ha cambiado, y
se dara mayor énfasis a las aplicaciones, basadas, principalmente, en el disefio por factores
de carga y resistencia.

En conversaciones con el Ing. Oscar de ia Torre, actual Presidente de la Sociedad Mexicana
de Ingenieria Estructural (SMIE), surgié la posibilidad de publicar el libro por capitulos, sin
esperar a que esté totalmente terminado, con lo que se obtienen las ventajas de una
publicacidn mas rapida y de una forma de adquisicibn mas facil, para las personas
interesadas en la obra. Se vuelve, ademas, a una tradicion, fa de las novelas por entregas
que aparecian en los periddicos del siglo pasado jQue bueno seria que mis capitulos fuesen
esperados, por los ingenieros estructurales, con un pequefiisimo porcentaje del interés que
despertaban los Pérez Galdés, Balzac o Dickens en el publico en generail.

La publicacién esta siendo posible gracias al interés de la Fundacion ICA en producir y
distribuir material Gtil para la ensefanza de la ingenieria, la investigacion y la practica
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 elaboracién
de las figuras y la escritura de mis manuscritos en su forma final.



Espero que la confianza que han depositado en mi la SMIE y la Fundacién ICA se vea
recompensada con una abundante venta de mi trabajo, lo que redundara en un incremento
del patrimonio de la sociedad, a la que he cedido mis derechos de autor en lo que se refiere
a la publicacién y venta de los capitulos que irdn apareciendo periodicamente.

Ing. Oscar de Buen Lépez de Heredia
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"CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION

1.1 INTRODUCCION.

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

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

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

La eleccién de las conexiones constituye uno de los aspectos mas importantes en el
disefio de estructuras de acero, puesto que definen como se transmitiran 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 union,
soldaduras o tornillos. Los detalles de las conexiones gobiernan, con frecuencia, el
disefio de los miembros en tensién, por io que son uno de los criterios mas importantes
en la eleccién del tipo de seccion adecuada.

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

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

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



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 alinearios 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 seccidn transversal circular maciza que, por su gran esbeltez, no
tienen resistencia en compresion, 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 tension.

(1). Marcos rigidos.

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

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

(4). Columnas de fachada.

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

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

En edificios urbanos se emplean también, con frecuencia, contraventeos verticales,
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepiso o de la estructura completa, y
para resistir fuerzas horizontales. Si la construccion tiene cierta altura y, sobre todo, si
esta situada en una zona sismica, no conviene que solo trabajen las diagonales que -
estan en tension, por lo que, si el contraventeo es en “X” 0 en “V", los dos elementos
que lo componen se disefian para que resistan, entre los dos, la fuerza horizontal:» Es
decir, trabajan en tensién y compresion alternadas. En esas condiciones las
diagonales resultan bastante robustas, y su disefio queda regido por la fuerza de
compresion (Fig. 1.4). Lo mismo sucede cuando se usan diagonales sencillas.

o

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

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



edificios urbanos (Fig. 1.5), asi como en torres de transmision de energia eléctrica (Fig.
1.6). En armaduras ligeras es comun el uso de angulos, generalmente en pares, pero
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier seccién transversal.

A

D AN

Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmisién de
y edificios urbanos o industriales. energia eléctrica y de comunicaciones.

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

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados.

1.3 SECCIONES.

Para un acero dado, la resistencia de una barra en tension axial depende solo del area
de sus secciones transversales,; las propiedades geométricas restantes carecen de



importancia. Los criterios que determinan la eleccién 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, angulos sencillos o
dobles, tés, canales aisladas 0 en pares, secciones H, laminadas o formadas por
placas, en armaduras de distintos tipos, cables en puentes colgantes y atirantados y en
cubiertas colgantes, perfiles de lamina delgada de diversas caracteristicas geométricas.

o — L L 7

Barra Barra Angulo Angulo Angulos Te
redonda plana doble en estrella
Dos canales Canales Seccién H Secciones Tubo .
con celosia en cajén :

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tensién.

También se emplean secciones circulares, cuadradas o rectangulares huecas,
laminadas ¢ hechas con placas, y miembros formados por dos 0 mas perfiles unidos
entre si; los elementos en cajén y los compuestos suelen ser dificiles de conectar (Fig.
1.8).

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSION.

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

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



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

Carga P

-

P
i . Flujo plastico no restringido
Comportamiento
elastico |-
=]

Endurecimiento por

4 I deformacion
- ‘_—_-_
P Fiu;o pléstlco restnngldo
0 1 I 1 _| 0 ]
¢ 25 50 75 100 3.0 40
Elongacién, por ciento. E!ongaaén. por ciento,
a) Probeta. b) Miembro completo.

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

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

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

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



1.5 ESTADOS LIiMITE.

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

Por otro lado, si la barra en tension se une al resto de la estructura con remaches o
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros gue se requieren para colocarlos vy,
dependiendo de la reduccion de area ocasionada y de las caracteristicas mecanicas
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el area neta bajo una fuerza menor
que la que ocasionaria el flujo plastico de la seccién total. La fractura en la seccion
neta constituye un segundo estado limite de falla. Se presenta una situacion semejante
cuando el miembro en tensién estd conectado al resto de la estructura a través de
algunas de las partes que o componen, pero no de todas, aunque la conexidn sea
soldada.

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plastico generalizado
porque, por las pequenas dimensiones de la parte del miembro en la que estan
situados, influyen poco en él. Ademas, en esa zona se llega pronto al endurecimiento
por deformacion, por lo que el flujo piastico del area neta no constituye tampoco un
estado limite de interés.

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

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

a) Estado limite de flujo plastico en la seccidn total:
Fp =090
R = A,F,Fy (1.1)

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



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

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

kg.

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

falia refleja fa tendencia general, en el disefio de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las dlctiies. .

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

la condicion 0.904,F =0.754,F, ‘(los miembros de la igualdad son las resistencias

correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando 4,/4,212F /F, , Ia
falla es por flujo plastico general, mientras que si 4,/4, <1.2F, /F, el estado limite es el
de fractura en la seccion neta.

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

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

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de disefio de la placa de 20 cm x 2.5 cm de la
Fig. E1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensién del acero son
2530 y 4100 Kg/cm?, respectivamente. Los tornillos tienen un diametro de
2.22 cm (7/8"), y los agujeros son punzonados.

_.Area total: A =20x2.5=500cm’
Area neta: ,=50.0-2(2.224+0.3R.5=37.4cm®
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Fig. E1.1-1 Placa_en tension.

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

El area neta efectiva A, es igual a A, en este caso (sec. 1.8.2).

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total (ec. 1.1):
R, = A,F,F, =50.0x2530x0.9x107 =113.9 Ton

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

La resistencia de disefio es de 113.9 Ton, es critico el estado limite de flujo
plastico en fa seccion total.

Como primer paso en la solucién del problema podria determinarse el modo de
falla, y después se utilizaria sélo la ecuacién correspondiente:
A, /A4, =374/50.0=075; 1.20F, /F, =1.2x2530/4100 =0.74

Como A,/4,>120F,/F, el estado limite es el de flujo plastico en la seccion
total.

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

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



10 -

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

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

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

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

1.8 AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES.

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

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

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

1.8.1 Area neta. .

La presencia de un agujero, aungue esté ocupado por un remache o tornillo,
incrementa los esfuerzos en un elemento en tension, pues disminuye el area en la que
se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las
uniones con tornillos de alta resistencia disefiadas por friccion son una excepcion).
Este efecto no-se manifiesta en elementos comprimidos, en los que la fuerza se
transmite por contacto directo con los remaches o tornillos.




El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo elastico, puede
ser varias veces mayor que el esfuerzo medio; sin embargo, se supone que en la
cercania de la falla la fuerza se distribuye uniformemente en el area neta (es decir, en
la que queda cuando se descuenta la que se pierde por el agujero), lo que es correcto
en materiales dictiles, como los aceros estructurales, por la redistribucion de esfuerzos
que precede a la ruptura.

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

El area neta de la seccion transversal de un elemento en tensién, o, simplemente, el
"area neta", es igual al area total de la seccidon menos la que se pierde por los agujeros. -
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho
neto, que se determina como sigue:

a) El ancho de los agujeros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm.mayor que el
tamano nominal del agujero, medido normalmente a la direccién de los esfuerzos.

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

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

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

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

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

Cuando los agujeros estan colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la
seccion neta critica es la que pasa a traves de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig.
1.10a es la seccién AB.
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Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tension.

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

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

Los métodos practicos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el
disefio de piezas en tension son empiricos; el que se recomienda en el parrafo 1.8.1c,
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con 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 criticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que
constituyen puntos potenciales de iniciacion de fallas; ese material endurecido debe
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo fragil o por fatiga bajo cargas
de servicio.

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado en el
parrafo anterior se toma en cuenta calculando el area neta de las piezas en tensiéon con
la suposicion de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido
normaimente a la direccidn de los esfuerzos. Por consiguiente, en el calculo de areas
netas se supone que los agujeros estandar tienen un diametro 3 mm mayor que el de
los remaches o tornillos, puesto que el diametro real de los agujeros es 1.5 mm mas
grande que el del sujetador.
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diametro del tornillo, es dificil
punzonar agujeros del tamano necesario sin deformar excesivamente el acero que los
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diametro 5 mm menor que el
requerido, y taladrarse después al tamano final, con las piezas que van a unirse
ensambladas. En estos casos, asi como cuando 10s agujeros se taladran desde un
principio, es muy poco el material que se dafa, por lo que no es necesario sustraer los
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes.

EJEMPLO 1.2 Determine el area neta critica de la piaca 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 diametro. Los agujeros
son punzonados.

A
kN - I
75
—— — _$.\B
100] T , \ v
35.0 — — — \\
10.0 AN
T ! Q% -
]

Dimensiones en cm. I 12.0 l

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

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

Los anchos netos comrespondientes a los tres casos son:

ABCD: 35-2x22= 30.60 cm
ABCEF: 35-3x22+123/(4x10)= 32.00 cm
ABEF: 35-2x22+12%/(4x20)= 32.40cm

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

Por simple inspeccion se advierte que la trayectoria ABEF no es critica en
este caso, pues es mas larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros.
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EJEMPLO 1.3 El angulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornilios
son de 2.2cm (7/8") de didmetro, colocados en. agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.

iy

— —
32

B

I

6.0
152
6.0
 _
Y
6.0
2x15.2-2.2=28.2"
Dx6.0-2.2=0.8
6.0
3.2
i 2

Acotaciones en cm.

H D

a) Anguio del ejemplo.

b} Angulo “*desarroliado”.

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

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

El ancho del éngulo desarrollado es: 15.2x 2—-2.2=28.2 cm.
El didmetro de cada agujero se toma iguala 2.2 + 0.3 =2.5cm.

Anchos netos:
ABCD:

EFBCD:
EFBGCD:

28.2-2x2.5=
28.2-3x2.5+5%/4x6.0 =

23.20 cm
21.74 ¢cm

282-4x2.5+2x52/ 4x6.0 +52/4x9.8 =20.92cm
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La trayectoria critica es la EFBGCD:
‘A, =20.92x2.2=46.03 cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

No todos los miembros que trabajan en tensiéon pueden desarrollar un esfuerzo medio
en la seccién neta igual a la resistencia a la ruptura del acero. Las reducciones en
resistencia pueden expresarse en términos de la eficiencia de la seccion neta, definida
como la relacién 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 seccion neta son la
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del
gramil, g, entre el diametro, d, del tornilio o remache, la relacion entre el area neta y el
area de apoyo sobre el sujetador y, sobre todo, la distribucion del material de la seccién
transversal de la barra, con respecto a las placas de unién, u otros elementos que se
utilicen para conectarla (ref. 1.5).

La mayor parte de los aspectos anteriores se tienen en cuenta de una manera implicita,
por ejemplo, los aceros que se emplean en construccion son suficientemente dactiles
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 fendmeno tampoco influya en la eficiencia de la seccidn neta.

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

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

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

A una cierta distancia de la conexién los esfuerzos son uniformes, pero como no todas
las partes del miembro estdn 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 estan unidas
directamente (los esfuerzos en el alma disminuyen, hasta anularse en el extremo).

La distribucibn no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminuciéon en la
eficiencia de la seccion neta, ya que aigunas de las partes que componen el miembro
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia ultima antes de que se
desarrolle la de la seccién completa; la importancia de este fendmeno depende de la
geometria de la junta y de las caracteristicas del material.

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

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

La pérdida de eficiencia en la seccidn neta esta relacionada con el cociente de la
longitud L de la conexién entre la distancia ¥ del centro de gravedad de la seccién
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de union (Fig. 1.12)
(refs. 1.6 y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas x se determina como si
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11).
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] Parte del anguto urida
a la placa (con remaches

/ tornillos o soldadura).
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b————— Placa de conexidn
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Superficie de falla
Fig. 1.12 Angulo conectado en una sola ala.

En las refs. 1.6 y 1.7 se recomienda que la pérdida de eficiencia de la seccién neta se

tenga en cuenta reduciéndola a una seccion neta efectiva, cuya area se determina con
la expresion empirica:

Area neta efectiva = 4, = A,,(l - %J

‘A, es el area neta del miembro, L la iongitud de la juntay X la distancia entre el pl'é“no
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

El factor de reduccion del area neta es:

U=1—%50.9 (1.3)

La eficiencia aumenta cuando disminuye la excentricidad ¥ © crece la longitud de la
conexion L.

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

De acuerdo con io anterior, el area neta efectiva, 4,, de los miembros en tensién se

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

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

miembro, pero no de todos, el area neta efectiva 4, es:
A =AU (1.4)
En esta expresién,
A =Area que se define mas adelante.
U = Coeficiente de reduccion =1-(¥/L)<0.9, o como se indica en ¢ 6 d.

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

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

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

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

A= A, =area total del miembro.

¢) Cuando la transmision se hace solo con soldaduras transversales:
A =area de los elementos conectados directamente.
U=1.0
Esta condicion sélo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetracion
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se
empleen filetes del mayor tamafio posible (el grueso de la placa), cualquiera que
sea el tipo de acero 0 la resistencia del electrodo (ref. 1.9).
d) Cuando la fuerza de tension 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

L2w:

A=area de la placa.
Si Lz22w U=1.00
Si 2w>L=>1.5w U=0.87
SilSw>Lzw U=0.75

L es lalongitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones
de soldadura).

En un perfil dado, conectado--de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geométrica; es igual a la distancia entre el plano de conexion, que es una cara del
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el “miembro” puede
ser una porcion de la seccidn transversal. La longitud de la conexion, L, depende del
numero de sujetadores mecanicos, o de la longitud de la soldadura, que se reguieran
para transmitir la fuerza de tensidn. En uniones remachadas o atornilladas L es la
distancia, paralela a la linea de accién de la fuerza, entre el primero y el titimo de los
sujetadores colocados en la hilera que tenga el niumero mayor de remaches o tornillos;
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensidén exterior (Fig. 1.14). En conexiones



19

soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a fa,

linea de accién de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica
substancialmente (Fig. 1.15).
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Fig. 1.13 Determinacién de x.

'/ B ?/} .
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Se emplea la X mas grande

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

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

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

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

a) Secciones laminadas o soldadas “H” o “I", con patines de ancho no menor que 2/3
del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas

“yw
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soidadas, conectadas por los patines, con tres 0 mas conectores en cada linea en la
direccion de la fuerza: U =0.90. B

b) Secciones laminadas o soldadas “H" o “I" que no cumplan las condiciones del
parrafo anterior, tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas
soldadas, y todas las secciones restantes, incluidas las hechas con varias placas,
con tres 0 mas conectores en cada linea en la direccion de la fuerza: U =0.85.

c) Todos los miembros que tengan sélo dos sujetadores en la direccion de la fuerza:
U=075.

No se tiene informacion suficiente para proponer un valor de U cuando todas las lineas
tienen un solo tornillo o remache, pero es probablemente conservador tomar 4, iguatl al
area neta del elemento conectado (ref. 1.3).

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

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

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

El modo de falla mencionado se ha vuelte mas critico desde 1978, pues en sus
especificaciones de ese ano el AISC incrementd considerablemente los valores
permisibles de los esfuerzos de apiastamiento entre tornillos y placas, con lo que
disminuye el niimero de tornillos y la longitud del alma a través de la que se transmite
la fuerza cortante, a menos que se aumente la distancia entre centros de tornilios.

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el angulo en tension de la Fig.
1.16b, por ejemplo, o la placa a la que esta conectado, también pueden fallar por
cortante y tension combinadas, 10 mismo que cualquier miembro en tension de una
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas 0 una placa de nudo.
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Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tensidn, pues esto sucede sblo en casos ™
excepcionales. Se obtiene un modelo analitico mas conservador, 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 area neta en
tension y al flujo plastico por cortante en ei area total dei plano o planos en cortante, y
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el area o areas netas en cortante y al
flujo plastico en el area total en tension.

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

a) Cuando F A4, 206F,A,.:

Fr(0.6F, 47, +F,A,) (1.5)
b) Cuando 0.6F, 4,. >F A,
FRl06F, 4, +F, 4;,) (1.6)
Fp=0.75

4., =Area total que trabaja en cortante = b (Fig. 1.16b).
Ay, =Area total que trabaja en tensién = sz (Fig. 1.16b).
A,. =Area neta en cortante.

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

r}.=F}./J§=O.58F).'—-O.6F},. Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en
cortante es aproximadamente igual a 0.60F, .

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

Las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofia del disefio de miembros en tensién, en
el que se emplea la seccién total para revisar el estado limite de flujo plastico y la neta
para el estado limite de fractura.

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

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

.

Fuerza de 'lr
tensién Fuerza de
pequeia — Tension
grande
| v
Fuerza cortante l Fo Fuerza
grande- - cortante
l Po pequena
(a)

Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura.



23

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

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

IE L=24.0 'I
. .
S L) 4 | 4
.:| 3.2

YN — I
10.16! \H ﬁi\;\l -
e
[ ) _’E/E/H ‘ oo
JE P — o

- — 4]

= + ¥ & -
-
FE_ " Bx4=24

x=2.39 28 >
Acotaciones en cm

Fig. E.1.4-1 Angulo en tensién del ejemplo 1.4.
Area total: 4, =23.29cm?
Célculo del érea neta efectiva: 4, =UA,™ Ec. 1.4
Delaec. 1.3: U=1-x/L=1-2.39/24.0=0.90
En ia ref. 1.1 se indica que U es igual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3,
puede tomarse U =0.85 en vez de calculario con la ec. 1.4.

Ancho de los agujeros =2.22+0.15x2=2.52cm

El diametro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 +
0.15; para calcular el drea neta, ese diametro se aumenta en 0.15 cm
adicionales.
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Trayectoria ABC: Ancho neto  =(15.24+10.16-0.95)-2.52=2445-252
' =2193¢cm

Trayectoria ABDE: Ancho neto =24.45-2.52x2+6.07/(4x6.0)=20.91cm
La trayectoria critica es la ABDE. Area neta: A,=2091x0.95=19.86cm?

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

Resistencia de disefio

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

Estado fimite de fractura en la seccion neta:
R, =075x17.87x4.10 = 54,95 ton Ec 1.2

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

Deben revisarse los tres casos que se muestran en la Fig. £1.4-2.

Ty (" YRR T W

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

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

Casoa. A, =(60+32-05x252)0.95=754cm?. Este caso no es critico, pues

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

A, =(6.0+32-1.5%2.52+6.0*/[(4x6.0)0.95=6.57 cm?

4. =(28.0-25x252)0.95= 2062 cm’

4, ={60+32+6.0°/(4%6.0)0.95=10.17 cm®

A;, =28.0x0.95=2660cm’ )

F,A, =4.1x6.57 = 26.94 Ton < 0.6F, 4, =0.6x4.1x20.62 = 50.73 Ton

Se aplicalaec. 1.6.
Fr(0.6F, 4, +F, 4, )=0.75(0.6 x4.1 20.62 + 2.53x10.17) = 57,34 Ton

Caso b.
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Casoc. A,=657cm’

A =(60-15x252)0.95=11.61cm*

A, =10.17cm’

A, =16.0x0.95=1520cm* ‘
F,A,=41x657=2694cm? <0.6F, 4, =06x4.1x11.61=28.56 cm?

Rige la ec. 1.6.
F(0.6F,4, +F,4,)=0750.6x4.1x11.61+2.53x10.17)=40.72 Ton

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b} debe multiplicarse
por 8/4: 40.72x5/4=50.90 Ton.

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

EJEMPLO 1.5 Escoja una seccién “H", soldada unicamente en los patines, con
cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas ‘de
tension siguientes: -

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

4100 Kg/cm®, respectivamente. El miembro en estudic forma parte de ‘la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref. 1.19.

3.7

2 =

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

Acciones de disefo. P, =14x100=140.0 Ton
P,, =1.1100+30)=143 0 Ton
Rige la combinacion de cargas que incluye los efectos del sismo.
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Se ensayara un perfil W12" x 35 b/t (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. I, cuya seccién transversal tiene un area total:

A, =66.5cm’

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

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

‘Delaec. 1.3: U=1-3/L=1-3.3/20=0.84<09
A, =0.84x66.5=55.53cm’

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

R, =09x66.5x2.53=151.4 ton

Estado limite de fractura en la seccion neta(Ec. 1.2):
R, =0.75%x55.53%4,10=170.8 ton

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

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

Revision de la_esbeltez. Supébngase que el elemento en estudio tiene 6 m de
longitud y que es un miembro principal.

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

comrecta.

1.10 PLACAS DE NUDO.

Las placas de nudo se emplean para conectar entre si elementos estructurales que
trabajan principalmente en tensién o compresion axial, como en los nudos de
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los
miembros impiden las uniones directas entre ellos, 0 en conexiones entre vigas,
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs. 1.18 y
1.19).



27

627 .
5 6.2/2=31T
T 9.23=3.17 102,
’\
| ¥y38 Cor B
3 \\ —lr"PV I
8.9 QM
: ) Y N 207 178
L 8.9 . ‘I‘ ‘
~1o ~
R vy 3=846.4T. 23Te---2
TP B NS A (b)
R4
>l e Acotaciones en cm.
3.8
o, 10.2
Q
{ ) GZTI
PP S FE &
Y T | “eeT

Fig. 1.18 Placa de nudo: secciones criticas.

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

Se cuenta con relativamente pocos estudios, analiticos o experimentales, sobre el
comportamiento de las placas de nudo. El método de disefio empirico tradicional, que
sigue empleandose en la actuaiidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las
secciones de la placa que puedan ser criticas, sometidas a fuerzas normales y
cortantes y a momentos fiexionantes, utilizando la teoria ordinaria de la flexién de
vigas, y en compararlos con esfuerzos permisibles (ref. 1.5 y Fig. 1.18); los resultados
son de valor cuestionable, pues las placas de nudo no cumplen las condiciones
necesarias para que esa teoria sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser
conservadoras, pues no se ha reportade ninguna falla de placas disefiadas con este
método; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y
desconocido.
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Algunos estudios experimentales y numéricos recientes han permitido desarroilar un
método semiempirico que se adapta mejor a la filosofia de disefio por estados limite
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas
en tension, atornilladas o soldadas; se tiene poca informacion cuando la fuerza es

compresion.

Columna
L

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

El grueso de la placa de nudo se determina efectuando tres verificaciones:
Aplastamiento de la placa contra los tornillos.
Esfuerzos maximos en la seccién de Whitmore.
Falia por cortante y tension combinadas.

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

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

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

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

Area total: A =2x24.19=4838 cm’

Area neta efectiva:
Ec. 1.3: U=1-x/L=1-2.99/11.2=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’

Resistencia de disefio de los anqulos.

Flujo plastico en la seccion total:
R, =0.9%48.38x3.515=153.05 ton Ec 1.1

Fractura en la seccion neta:
R, =0.75%x35.3x4.9=129.73 ton Ec. 1.2
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L.a soldadura es de filete,
de 1.1 cm (7/16%).

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

La resistencia de disefio de los éngulos es R, =129.73ton; queda regida por
fractura en la seccién neta.

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

F,A4,=4.1x12.41=50.8/ <0.6F, 4, =0.6x4.118.0+4.5) =55.4¢

Ec. 1.6: F,(0.6F,4, +F,4,)=0.75(0.6x4.1(18.0+4.5) +2.53x12.41)= 65.041

El valor minimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tension
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73= 65 04t . ..t=199cm. Se
utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8’).

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

09x253%x254r=129.73 -.t=224cm

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



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

111 RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

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

a)

b)

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

Resistencia de disefio de elementos de conexion en tensién. La resistencia de
disefio, R, = F,R,, de elementos de conexidn soldados, remachados ¢ atornillados,
sometidos a cargas estaticas de tension (placas de conexion y de nudo, por

ejemplo), es igual al mas pequefo de los valores correspondientes a los estados
limite de flujo piastico, ruptura y ruptura por cortante y tensién combinados.

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

2. Ruptura en tension del elemento de conexion.

F,=0.75
R, =A4,F, (1.8)
El valor maximo del area neta 4, que se utiliza en disefio es 0.854,. Se

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

3. Ruptura del elemento de conexién en cortante y tensién combinadas. véase la

sec. 1.9.

Otros elementos de conexign. En todos los elementos de conexién restantes se
evaluara la resistencia de disefio, F;R,, correspondiente al estado limite aplicable,
para asegurarse de que es igual 0 mayor que la resistencia requerida; g, es la

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

F,=09 -
R, =0.604,F, (1.9)
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Si el elemento estd en compresion debe estudiarse el estado limite
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo critico de pandeo de la placa de nudo es el de una
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de /,, /, y /, (Fig. 1.21),
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra
multiplicando ese esfuerzo por el area de la seccion de Whitmore. Se recomienda
que en el calculo del esfuerzo critico se tome un factor de longitud efectiva &
comprendido entre 0.5 y 0.65.

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

1.12 ANGULOS AISLADOS EN TENSION.

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

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

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

Ref. 1.20: A, =0854,
Ref. 1.21: A, =U4,
Donde: _
A, =area total del angulo.
U=1-%/L<09

Estaeslaec. 1.3
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x =excentricidad de la conexidn (ver sec. 1.8.2).
L =longitud de la conexién en la direccién de la carga.

Cuando la transmision se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola
ala:

Ref. 1.20: A, es el area del ala conectada.
Ref. 1.21: A, es el area del ala conectaday U =1.0.

1.13 ELEMENTOS DE LAMINA DELGADA.

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

Como en elementos en tension pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los
métodos de disefio son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y
1.23 cuando la barra en tensién es de l[amina delgada.
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CAPITULO 2. MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)

2.1 INTRODUCCION

Para los fines de este capitulo, una columna puede definirse como una pieza recta
-en la que actua una fuerza axial que produce compresion pura.

Para que una barra de seccidn transversal constante trabaje en compresion 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 lineas de
accion han de coincidir con el eje de la barra. En esas condiciones, mientras la
carga es menor que la critica, no hay flexién de ningun tipo.

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen
tener dos ejes de simetria; cuando es asi, para gue no haya flexion el material ha de
ser homogéneo e isétropo 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 estan casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos
estructuraies, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, del de la
estructura en conjunto; tampoco estan sometidas a compresion pura, pues las
condiciones anteriores no se cumplen, nunca, por compieto. Sin embargo, un
estudio de ia columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente
necesario para resolver el problema, mucho mas complejo, de la columna como
parte de una estructura, por lo que en todos los cddigos modernos la columna
aislada es la base del disefio de las piezas comprimidas y fiexocomprimidas.
Ademas, si los momentos flexionantes son pequefios, se ignoran, y la pieza se
dimensiona en compresion pura, como suele hacerse al disefiar los elementos
comprimidos de las armaduras.

Para el ingeniero estructural, una columna es un miembro que transmite una fuerza
de compresién de un punto a otro; las excentricidades en la aplicacion de las cargas
y los inevitables defectos geométricos, que deben estar dentro de limites admisibles,
no se incluyen explicitamente en el dimensionamiento, sino se toman en cuenta con
las férmulas de disefio o con los factores de seguridad asociados a ellas.

£n muchos problemas de disefio estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya
fracturas; pequefios incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos
desproporcionados de las deformaciones, los calculos se basan en [a forma vy
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposicibn de causas y
efectos. E! disefio 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 elasticos, los esfuerzos
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maximos no sobrepasaran un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo
de fluencia.

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el disefio
ya no se basa en el célculo de esfuerzos, sino en la investigacion de su estado de
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores quiza reducidos de las
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado
porque pequefos 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 acomparia el
paso de! equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y
la aparicion de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existian
antes de que se iniciase el fenomeno).

El estudio de las columnas se inicié hace varios siglos. Los aspectos principales del
calculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el
intervalo elastico, fueron resueltos por Euler, en 1744, sin embargo, a pesar de que
su solucion es correcta cuando las columnas fallan por pandeo, por flexiéon en un
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresiéon menores que el limite de
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato,
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por la
teoria.

La aparente discrepancia entre los resultados tedricos y los experimentales fue
aclarada por Lamarle, .en 1845, al establecer el limite de proporcionalidad como
limite de aplicacion de la férmula de Euler.

Engesser, Considére y von Karman extendieron la teoria al intervalo inelastico, en
trabajos realizados a fines del siglo XIX y principios del XX, y los ultimos puntos
dudosos fueron aclarados por Shantey, en 1947. En la actualidad, después de 250
anos de estudio, el problema tedrico de la columna aislada perfecta esta resuelto en
forma definitiva, pero quedan todavia 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 utilizacion de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por io que los fendmenos de
inestabilidad adquieren una enorme importancia que hace aumentar la
trascendencia del problema del pandec de columnas, que puede considerarse la
base del estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

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

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

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

—_— —_—
]
(+ } 3
— —
{+ -} g I
JE— —
(* -} 3 l
Lo ud -y o -~ ML - L'
a) Diagonales de contraventeo de b} Columnas que soportan s&lo cargas
edificios qus frabajan en compreson. vertcales,

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

Otros casos frecuentes son las plumas de gruas y las torres atirantadas para
transmision de energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6);
ademds 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 transmisidn autosoportadas (Fig. 1.6).

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

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

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

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

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

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

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

N

Angulo Angulo Angulos Te Dos canales
doble en estrella
Canales Seccion H Secciones Tubo
con celosia en cajon

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos.



Miembros en compresion (la columna aislada) g

Las secciones huecas, circulares, cuadradas o rectanguiares, ltaminadas o hechas
con placas soldadas, son muy eficientes, pero dificites de conectar (Fig. 2.2a); ias H,
de patines de ancho semejante al peralte de la seccion, para que el radio de giro
minimo no sea demasiado pequefio, son las que méas se usan en columnas de
edificios (Fig. 2.2b).

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

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se
facilita la union de diagonales y montantes, socldandolos al alma, y una gran variedad
de secciones compuestas, formadas por dos o mas perfiles unidos entre si con
soldadura o tornillos; algunas de estas secciones se muestran en la Fig. 2.2f.
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS

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

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa,
P, = 4F,. su capacidad de carga no es afectada por ninguna forma de inestabilidad;

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

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

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

en torsion, £C, y GJ; no depende del esfuerzo de fluencia del material.

Las columnas intermedias, 1as mas comunes en las estructuras, tienen un
comportamiento mas complejo que las anteriores. Fallan también por inestabilidad,
perc su rigidez es suficiente para posponer la iniciacion del fendmeno hasta que
parte del material que las compone esta plastificado; la falla es por inestabilidad
inelastica. La resistencia depende tanto de la rigidez de! miembro como del esfuerzo
de fluencia del material, asi como de la forma y dimensiones de sus secciones
transversales y de la magnitud y distribuciénde los esfuerzos residuales.

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

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

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la gue no hay pandeo, que falla por
aplastamiento cuando la carga alcanza el valor de fluencia P, = A F,. (Bajo ciertas



Miembros en compresion (la columna aislada) 11

condiciones el material puede endurecerse por deformacion; la carga de
aplastamiento sobrepasa en esos casos a 4,F,). Los desplazamientos iaterales de

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P—w es’la gréafica
carga axial-deformacién longitudinal de un perfil completo, en la que se reflgja la
influencia de los esfuerzos residuales y de la variacion de! limite de fluencia en los
distintos puntos del perfil.

y
i‘
<

" P_l_w

del equilibrio
N P
v
P P w
4 P l
L S B 'f
p | _ " P,
Moz e o - =z = a Y (o)
CE CE
(n Punto de bifurcacion
det 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 maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
intervalo inelastico. Como se verd mas adelante, el pandeo comienza cuando la
carga alcanza el valor predicho por la teoria del modulo tangente, P, y la columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequefio, sin liegar
aP’r.
¥y

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

pandeo puede ser una fraccion reducida de la fuerza que ocasionaria la
plastificacién total.

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

pandeo.

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

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

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

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

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en
el intervalo elastico; su resistencia se determina con la formula 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 ultimo, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, que
fallan por pandeo inelastico.

Py

E I = Falla por aplastamiento
\

Per, It = Falla por pandeo inelastco
P ~ B L Il = Falla por pandec elastco
S,

PyIZ

3
]
G

T
4______._
3

1

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

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

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

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

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

En la ref. 2.3 se emplean ecuaciones analogas, escritas en términos de esfuerzos
permisibles en vez de resistencias ultimas.
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2.5 PANDEO ELASTICO
2.5.1 Caso general

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

EI VY + PV —Px¢" =0 2.1)
EIu™ +Pu"+ Py,$" =0 (2.2)
EC,$" —(GJ - Pr1)s" + Pyu" - Pxp" =0 (2.3)

C. centro de gravedad
T, centro de torsidn

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

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

principales de las secciones transversales, constantes, de la

columna.

GJ: rigidez por torsidn de Saint Venant.

EC,: rigidez a la torsién por alabeo.

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

@ rotacion alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5).
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Xps Yo distancia entre ios centros de gravedad y de torsién de la
seccion medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

1 _ 2 2 _ 2 2, 2, 2
o =X +y0 +(]:+])')/A—x0 + Yo +rx +ry

“I1,.1,, A. momentos centroidales y principales y area de la seccion.

LG radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.
r,: radioc polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: modulo de elasticidad.

G: modulo 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 lievan a la
ecuacidn caracteristica siguiente, cuyas raices scon las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1): .

Pt:rxXPE —})ﬂy XPE _Rn)_ngE(PE _Pcr_r)-"xgpfz(PE —})ﬂ)')= 0 (24)
donde:
n’El :
= carga critica de Euler para pandeo por
= (K.L) g para p P
flexion alrededor de x. (2.5)
7 EI .
P, = = carga critica de Euler para pandeo por
' (K ),LyF
flexion alrededor de . (2.6)
2
P =lizr iC; +GJ] : carga critica de pandeo elastico por
0
torsion (alrededor del eje z ). (2.7)
KL: Longitud efectiva de la columna.

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

crx? oy y crz?
transversales asimétricas, no se pandean por flexion o torsiéon puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por flexion y torsion combinadas. El pandeo por
flexotorsion es una combinacion de tres modos de pandeo, gue soOlo podrian
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada

caso se impidiesen los otros dos modos.

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

2.5.2 Secciones con un eje de simetria

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

o T WD e

Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetria.

L y
Fig. 2.7 Seccion con un eje de simetria.

St el eje de simetria es el x (Fig. 2.7}, y, =0, y la ecuacién caracteristica se reduce

al
roz(PE —R-r:XPE*PchXPE"Pcn)_x;PEz(PE—Pﬂy)=O
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que puede escribirse en la forma:
(Pe - £, 3 (P, = P, XP, - Perz)- Pix; ] =0 (2.8)

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

erv?

alrededor del eje normal al de simetria, que en este caso es el y, lo que indica que

una de las formas de pandeo es por flexion, sin que la columna se salga del plano
de simetria, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Si los extremos
estan articulados, la carga critica se calcula con la formula de Euler para pandeo por

flexion alrededor del eje y (Ec. 2.8):
n’El

¥

Pcr'r = 2
" (kL)

Las otras dos soluciones son las raices de la ecuacion de segundo grado que se
obtiene el igualar a cero la expresion contenida en el paréntesis rectangular, son dos
cargas criticas de pandeo por flexotorsion; la menor de elias, que es siempre mas
peguena que P, y P_, pero puede ser mayor o menor que P, , se calcula con la

0; L
ec. (2.9)
P = ()~ (B, + P 4, P, (2.9)

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

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

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

Propiedades geornéetricas
A=(a+2B')=(28.0+2x10).0 =48 cm? -

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

b=90
290

a=280

|.F
I
L
|

L
1t=1.0

I'_Wﬂ_"l Dimensiones en cm,

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

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsion:
3B” 3x10°

= 33.37 cm
6B'+a 6x10+29.0

m=

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

Momentos de inercia:

3
I, = }"ég +2x10.0x14.5% = 6034 cm*

10.0°

I, =28.0x1.0x1.88" +2‘:1.0x +1x10.0(4.5 - 1.88)2J= 402.9 cm*
No se han incluido los términos B't*f12 y a:3/12 porque su contribucién es
siempre muy pequeria en secciones de paredes delgadas,

Constante de torsion de Saint Venant:
k) 3
J= %(23' +a)=L§—(z x10.0 +28.0)=16.0 cm”*

Constante de torsion por alabeo:
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tB°a’ 3B'+2a 1.0x10.0° x29.0% 3x10.0+2x29.0

0 = - = = 69,296 cm®
12 6B'+a 12 6x10.0+25.0
Las expresiones para m, J y C, se han tomado de la ref. 2.2.
Radios de giro: r,=1,/]A=,/6034/48.0 =11.21 cm
r,=J1,/4=./402.9/48.0 =2.90 cm
I , . )
= Xg+ Y, ). =5.25"+0° +—62%48'—3()2—2= 161.7 cm”

H=1-(x,/r,) =1-5.25%/161.7=0.83

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

L=3.0m

Carga critica de pandeo por flexién (alrededor del gje y).

P_=xEl (KL} =(402.972E/(1x 300) 10~ =50.1 ton
Ec: 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsién.

P, =x'El[(K,L,) =(60347*E/(1.0x300) N0~ =1349.2 ton

Ec. 2.5
2 Y] 2 =3
ZEC, | Gt =| 22T E | 287500x16.0 |12 = 173.8 ton
Sy T R T axs00y 161.7
Ec. 2.7
P [ [ crx ) J( 4HP{rx ])cq:,
=3 og [(13492+1738) ,f3492+1738)2 4x083x13492x1738J

=169.7 ton
: Ec. 2.9

Esta fuerza es mayor que F,,, lo que indica que el pandeo por flexotorsion no
es critico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y.
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L=6.0m

P, =225ton
P_=3373ton; P,_=1019ton; P, =973ton

ore

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

L=1.5m

P, =360.4ton
P__=5396.8ton; P

orx orz

=461.2Ton,; P, =454.1ton

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

que 1.50 m.

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

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetria

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

C Y = | (*,_.___I[_:\

— T 7 o m ./

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

(P~ P XP:~P NP~ P,.)=0 (2.10)

P, =

crd crz ?

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

queda determinado por la menor de elias. No hay interaccion; la columna falla por
pandeo por flexién o torsién puras.

El uso casi exclusivo de la formula de Euler (con la que se determinan P_ y P,

!
pero no P,_) para columnas de acero laminado en caliente, de seccién | o H, o en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P vy
P, son casi siempre menores que P, y, en el peor de los casos, la menor de las

dos esta muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsion puede
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsidon, 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 disefio de estructuras hechas con lamina delgada han incluido, desde
1868, la revision de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto
Americano de la Construccion en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el
disefio de estructuras de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el
problema hasta 1986 (ref. 2.8).

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

no es critico.
— k0

F

16.5
e E=

- ; .  Tao

65| ! :

L .- .E _____________ + Acotaciones en ¢m.
- e .
16.5 16.5

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

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

J =%(33.0x13 +2x16.0x1°)=21.7cm*

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

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

iguales.

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

2
Pandeo por flexion: P =P, = %x 107 =377.0ton.
Pandeo por torsion: P_= gTJ = ELS;)—;);L? x10™ =185.3ton.
r .

En la ecuacion para calcular P desaparece el término correspondiente al

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

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

Pandeo por flexion: P,=P_=123.1ton.
Pandeo por torsion: P_ =185.3ton.
Como C, =0, P, esindependiente de la longitud de la columna.

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

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

El pandeo por flexion, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de
columnas de seccion transversal con dos ejes de simetria, es el que reviste mayor
interés en el disefio de estructuras.

2.6.1 Pandeo elastico

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

P

.

a) b)

Fig. 2.9 Columna eshelta doblemente articulada.

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

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

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

En cada seccion transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que ia columna vuelva a
la forma recta original. E! par interior EI/R es funcién de la curvatura 1/R del eje de

la pieza en la seccién, o sea de la magnitud de la deformacion de la columna, pero
no depende de la intensidad de {a fuerza P.

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

s6lo de la configuracion del eje de la pieza, de manera que al llevaria a una posicion
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de
los tres casos siguientes, segun la magnitud de la fuerza exterior:

Si P es pequena, Pv<EI/R

Si P es grande, Pv>EI/R

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

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es
mayor que el que tiende a deformarta, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la refacion entre los
momentos, lo que indica que la curvatura crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicion caracteristica 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
pequefia, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condicién de
equilibrio indiferente es la carga critica P, .

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacién de un
estado deseable y |a iniciacion de un fenémeno que debe evitarse siempre: la fiexion
espontanea, o pandeo de la pieza.

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

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

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan solo
deformaciones longitudinales de la columna, que esta sujeta a esfuerzos uniformes
de compresion, el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformacion, la
flexion, que provoca otra solicitacion, el momento flexionante.

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexion) de dos columnas,
una recta y cargada axialmente (representada con linea llena), la otra con

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

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

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

La carga critica se calcula igualando el momento exterior en una seccion transversal
cualquiera de la columna deformada, ocasionado por la fuerza P, con el momento
resistente interior en esa misma seccion, y resolviendo la ecuacion diferencial
correspondiente; por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano yoz (alrededor de
los ejes x) se tiene Pv=FEI_ [R, Yy si se supone que los desplazamientos del eje son
suficientemente pequefios para que la curvatura 1/R pueda considerarse igual a
d*v/dz* =v", se llega a:

EIV'+Pv=0
que es la ecuacion de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solucion
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas
condiciones, es decir-las cargas criticas de pandeo elastico:

P - n’mEl, o

crx L2

n es un numero positivo cualquiera.

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

La carga critica mas pequefia es la unica que tiene interés practico (a menos que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el
desplazamiento lateral de una o mas de sus secciones transversales, por medic de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:
P - nEl,
crx T T

P, esla carga critica de Euler para pandeo alrededor del gje x.

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexion, si
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas general:
7lEl
Fr =
L
donde I es el momento de inercia minimo de la seccion transversal constante de la
columna. ’

2.11)

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

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

nw
v=Csent z=Csen Tz

donde

4, =[P, JEI = Jln’n® EI/L)EI = nnjL
Haciendo » =1 y tomando z=L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de la
columna:

m

V mix =C,sen££=C,sen-{r—=C,
L2 2

La deflexion lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, lo que

indica que la teoria desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se
pueden caicular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen
indeterminados.

La limitacion anterior se origina en el empleo de la férmula 1/R = d?y/dz?, que es
suficientemente precisa para desplazamientos pequefios, pero deja de serio cuando
aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresion
matematica exacta de la curvatura.

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

La falla se presenta, en todos los casos, cuando se forman en la columna
articulaciones plasticas suficientes para que se convierta en un mecanismo; en la
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la seccién
de”momento maximo (la seccion central) cuando se agota su resistencia bajo la
accion combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el
desplazamiento lateral que caracteriza al pandeo, 0 sea cuando M, =Pv,, =M,

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

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

2.6.1.2 Esfuerzo critico

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

iniciacién del pandeo, sustituyendo el momento de inercia I por Ar® y efectuando

simplificaciones, se obtiene la expresion:
o =L
Ty

en la que o, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r

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

(2.12)

2.6.1.3 Longitud efectiva

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

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

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

Por ejemplo, si los dos extremos estan empotrados (las rotaciones y los
desplazamientos laterales estadn impedidos, pero un extremo puede acercarse al
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La solucion
matematica del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay dos
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.10:

P, =4x? EI/I*, para el modo simétrico, y P, =80.766 EI/L , para el antisimétrico.
Puesto que la carga critica del primer modo es menor que la del segundo, la
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columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento
fateral de su punto medio, y puede escribirse:

ax*El -
PCJ“ = LZ
Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P
_aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexion, de momento nulo,
localizados en las intersecciones de la linea de accion de P con el eje deformado,
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos, de longitud
L/2 (ref. 2.9), se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental.

« Punios de inflexion
a) Pandeq simétnico b) Pandeo antisimétrico

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

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la férmula deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real:
_ 2’El 4n’El
oy o

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

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

3 ={K—g— (2.13)
o = ZE (2.14)
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KL es la fongitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una
columna egquivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga
critica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de
inflexion, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y % para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccidon perpendicular al eje
original, K puede crecer indefinidamente.

En la Fig. 2.11 se dan los valores de KX 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) () (d) (e) (f)

La linea punteada /
indica la forma de
la columna pandeada \ ! [ '

by

e
~=<§<—
_§<—
____:.:.‘__
,o<§4—
od—
o—

B,

Ne
- e

-
Yl
-
-

Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores de disefno
recomendados cuando

se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 2.1 20
cercanas a las ideales

Rotacién impedida y traslacién impedida

Condiciones en

Rotacion libre y trastacion impedida
los extremos

Rotacion impedida y trasiacién libre

~ 4= 1

Rotacion libre y traslacion libre

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

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

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

La suposicidén de que hay articulaciones en los extremos superiores (casos b y d),
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida 0 a la forma en que
estén conectadas con las columnas.

Los valores de K recomendados para disefio son una modificaciéon de los teéricos,
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramientos
absolutos son irrealizables.

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para
determinar cual de los casos de la Fig. 2.11 se acerca mas al problema que esta
resolviendo; si se tienen dudas, usara una aproximacion que sobrestime la esheltez
de la columna y, por consiguiente, Subestime su resistencia.

Cuando fa columna es parte de una estructura mas compleja, y el grado de
restriccion en los apoyos no estd claramente definido, su longitud efectiva se
determina con metodos mas elaborados.

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:

cr = (KL)Z Kz ’
donde P; es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo

diferentes de las del caso fundamental se evalia directamente con la expresion:
= |fe
P(T

2.6.2 Pandeo inelastico

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

La formula o, = 7*E/(L/r) es véiida para los valores de la relacién de esbeitez a

los que corresponden esfuerzos criticos no mayores que el limite de
proporcionalidad (o,, < o, ) 0 sea hasta que:

o = TE _
cr (L/r)z LP

Despejando L/r se obtiene:

L. E (2.15)
r Orp
o;p s el esfuerzo en el limite de proporcionalidad.
L4
Con la ecuacion 2.15 se calcula la relacion de esbeltez minima para la que es
aplicable la formula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para
ellas o, >0o,,, el limte de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelastico.

Durante varias décadas se consideré que la teoria de Euler era incorrecta, pues
arrojaba resultados que no concordaban con los que se obtenian
experimentalmente; esto se debia a que las columnas que se utilizaban entonces
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelastico, bajo cargas
mucho menores que las predichas por la férmula de Euler. Por este motivo las
columnas se disefaron, durante largo tiempo, utilizando formulas empiricas,
deducidas de informacion proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron
cien afos hasta que Lamarle, en 1845, advirtié que el error no estaba en fa formula,
Sino en su aplicacion a casos para los que no es valida.

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

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

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

la flexion de una columna cargada mas alld del limite de proporcionalidad los
esfuerzos en el lado céncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo-
deformacidn, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de
manera que su resistencia maxima no es funcidén ni del médulo de elasticidad E ni

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

observd que E es funcion del esfuerzo medio P/A4, pero no propuso ningln
procedimiento para calculario.

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

A partir de entonces se aceptd la teoria del moédulo reducido como la solucion
correcta del problema del pandeo inelastico de columnas; desde el punto de-vista del
concepto clasico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona
la carga para [a que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener,
ademas, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, mas
adelante aparecieron dudas sobre ella, pues resultados experimentales cuidadosos,
obtenidos con especimenes de secciones transversales de diversas formas,
tndicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre ias predichas por las
dos teorias, del modulo tangente y del médulo reducudo mas cerca casi siempre de
las primeras que de las segundas.

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

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

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

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

3. El diagrama esfuerzo-deformaciéon del material de la columna proporciona la

relacion entre esfuerzo y deformacién en cualquiera de sus fibras
— longitudinales. :
4, El plano de flexion es un plano de simetria de todas las secciones
transversales.

2.6.2.1 Teoria del médulo tangente

Se basa en la suposicion de que cuando la columna tiene una relacion de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=P/4 es mayor que el limite de
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente
para las que la deformacion es controlada por el médulo de elasticidad tangente £, ,
que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresion-deformacion del
material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,
2.5,2.6y2.10) (Fig. 2.12).
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Fig. 2.12 Teoria del médulo tangente.

La ecuacién diferencial del eje deformado es:

P
Ve -——y =0,
i
y, para una columna con extremos articulados, la carga y el esfuerzo critico valen:

2
P = ”Lff’ (2.16)
2
o, = (];/E;2 ----- (217)
N

2.6.2.2 Teoria del médulo reducido

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia,
sobre la que obra una fuerza de compresion 2., tal que o, = P./4 excede el limite

de proporcionalidad, es:

P =—= (2.18)

El esfuerzo critico correspondiente es:
;&'ZEr

Ty

(2.19)
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Cuando Ia columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en sus secciones
" transversales momentos que incrementan los esfuerzos en el lado concavo, donde
la compresion por flexion se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en
el que la flexion produce tensiones.

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

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

Mmt = EJ"]/R
P
r o4 G‘r i
/
/
| /
| / c C'
[ cr r—-—-——- Gr - —f——_ —
5 | /
—] / cr
f / /
i !
| 8 /
| . / .,
0] 5 o] £
Pr
a) b) c)

Fig. 2.13 Teoria def modulo reducido.

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

Como E, es siempre mayor que E,, la teoria del mbdulo reducido proporciona
cargas criticas algo mas altas que la del médulo tangente. -

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

de las secciones transversales.

Esta situacidon, aparentemente ildgica, existi6 hasta que Shanley aclaré el
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucion de Shanley

Segun la teoria del médulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =n"EI/L’,y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio

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

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

La carga P, predicha por la teoria del moédulo tangente no es la fuerza axial maxima

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

En resumen, la carga que corresponde al moédulo tangente es un limite 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 teoria del médulo reducido es el
limite superior, pues es la compresién maxima que resistiria la columna si
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia maxima se encuentra entre los
limites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

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

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

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

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

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

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

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

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

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

{ i Antes de soldar il )

C= compresién
T= tensign

© Iﬂﬂ Aﬁﬂﬂ c
ﬁhh Después de depositar
H la soldadura
(en |2 cara superior)

{a) {b)

Fig. 2.16 Esfuerzos residuales en placas, antes y después de
depositar un cordon de soldadura en su eje longitudinal. (a)
Placas laminadas. (b) Placas cortadas con soplete.

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuaies de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa la compresién en los bordes de los patines y
agranda la regién comprimida, to que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna; en cambio, si 1as placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos residuales de tension en los extremos de los patines, y aumenta la
resistencia (Fig. 2.17).



40 Miembros en compresién {la columna aislada)

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

2.6.3.1 influencia de los esfuerzos residuales en 1a resistencia de las columnas
de acero estructural

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero, a
partir de! cual su diagrama esfuerzo-deformacién deja de ser recto; se llega a ese
limite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales mas los producidos por
las cargas iguala a 5, en algun punto de la seccion. Sila barra esta en tension, el
esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales

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

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volimenes de
esfuerzos de tensién y compresién en cada seccion transversal son iguales entre si,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente,
por lo que no influyen en la resistencia ultima de fas barras en tension (en las zonas
en gue hay tensiones residuales se llega a o, antes que si no las hubiera, pero la

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

| N S S— —
0 1400 2800 kylem?
Acero A7

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajéon soldadas.

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo
de compresién-deformacion, estudiando el comportamiento de una columna corta,
de seccion transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19);
se obtiene la grafica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke,
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta que el area efectiva, en
cualquier etapa, es sodlo la de la porcion de la seccidn que permanece en el intervalo
elastico, pues el resto se deforma plasticamente bajo esfuerzo constante. Asi, toda
la seccion es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior, P/4,

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

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

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los
residuales, se puede seguir utiizando la férmula de Euler, pero debe considerarse
solo la porcion de las secciones transversales que estad ain en el intervalo elastico
(refs. 2.12 y 2.13).
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2 -
7EL I p (2.20)
cr 2 £
L I
I, es el momento de inercia de la parte de la seccién transversal que esta en el
intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y P es la carga critica de Euler. Se
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones

transversales de la columna, de manera que /, es constante.
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Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacion de la
con esfuerzos residuales. columna de la Fig. 2.19.

E! esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el area total 4 los dos miembros de la
ecuacion anterior:
P

cr

7°El,  n'El, =°E(I,/I)
o =fo #E. TEL _ e/ 2.21
T4 Al e ey (2.21)

c,, se calcula con la formula de Euler, sustituyendo £ por el producto £(/,/1).

Sin la contribucién de Shanley a la teoria del pandeo inelastico no se habria podido
llegar a este resultado, pues se esta tomando como carga critica la que ocasiona la
iniciacién de la flexion lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que
se descargue ninguna fibra; de no ser asi, volverian a intervenir en el momento de
inercia efectivo las zonas plastificadas del fado convexo, que regresarian al campo
elastico. Se acepta que la flexién se inicia acompafada por un incremento de la
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan los
esfuerzos en ningun punto; se utiliza, pues, la teoria del modulo 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 distribucion de los esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en la magnitud de o, , va

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

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

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

Flexién alrededor del gje x:

, .
fe B, _ZEE (2.22)
I, E (Z/r) E

Flexion alrededor del eje y:
_e,,_z(_E_,] o, =L (EJ (2.23)
I, E)- Lirn.F\E

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

2.23 pueden obtenerse graficas para disefio de columnas de seccion transversal
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina o, en funcidon de la relacidn de esbeltez y

. teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

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

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

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

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

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

es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de
tamarno pequefio 0 mediano).

1.0 S B t I R Y B B
- _"_,‘. Pandeo alrededor
— del eje de mayor —
Ocr "4 momento de inercia
. L

\ (0, =0.30)(Ec. 2.22)

I Pandeo alrededor \
| del eje de menor
' momente de inercia

(o_=,0.3 o }(EC. 2.23)

\

{Ec. 2.27)

Pandeo elastico

/ (Ec.2.12) —

Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se penso que para simplificar el disefio
convenia sustituidas por una sola, valida para pandeo en xo eny.
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5}

2
C.p L
=g ——LP (5 — = 2.24
O, =0, ’E(G“ a”{rj ( )

T

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

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

Opp = G_r —C, (225)
La ec. 2.24 se transforma en:
fo3 L 2
— - rc - e - 226
Cer =0, 7[25 (0') g (r) ( )

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

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexion.en cualquiera
de los planos principales; su representacion grafica es una curva tangente a la de
Euler en el punto en que o, =0, /2.

2 2
ol (L
O = O'), - 4H2E (7] (22?)

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

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

g (e
oo "’( 4n2f:/(urr} "’[ 4%) (2:28)
g

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

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

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

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

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

A=KL/(KL), ., =(KL/r)\jo,[=*E ,y las ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre o, para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar

los resultados. (I\C.JL)UE:Cr es la relacién de esbeltez para la que el esfuerzo critico
}

elastico es iguala o, .

A

0.8 O
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del CRC
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0.2 — o Seccion W laminada

a Seccion W laminada tratada térmicamente
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Fig. 2.22 Comparacién de resultados experimentales con la
ecuacién 2.27.

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

La mayoria de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de €s0s MiSMOs
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajon laminadas, estan en la curva
0 por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas
soldadas estan debajo, lo gque indica que tienen resistencias menores que las
predichas.

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la
resistencia de las columnas;tanto desde el punto de vista de su magnitud como de
la manera en que estan distribuidos en la seccion. La resistencia aumenta cuando
crece el esfuerzo de fluencia del acero y cuando se eliminan los esfuerzos
residuales por medio de tratamientos térmicos, y 1as secciones en cajon iaminadas,
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga
elevada. En cambio, las columnas formadas por placas soldadas resisten menos
que los perfiles laminados de igual geometria, y la resistencia de las secciones en
cajén es mayor que la de las H, porque tienen una distribucién de esfuerzos
residuales mas favorable.

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

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

2.6.4 Curvas multiples

La gran dispersion de las resistencias maximas de las columnas, para valores dados
de la esbeltez, se muestra en la Fig. 2.23, en la que se han trazado las curvas que
limitan el espacio que contiene las graficas resistencia-esbeltez determinadas
analiticamente para 112 columnas, de perfiles y tipos muy variados (ref. 2.15, 2.20).

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentalmente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
8, =0.001L, en la seccibn media. Las resistencias no se han determinado

resolviendo un problema de valores caracteristicos, método que sélo es aplicable a
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la grafica accién-deflexion de todo el
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia maxima es la ordenada del punto

mas alto de la grafica.

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

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

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

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

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

o..—Lfr. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, estaban

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

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

2.17), teniendo en cuenta ios valores caracteristicos del limite de elasticidad, en
funcion del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas
comprimidas, la caracteristica mas importante es el limite de elasticidad de la parte
mas gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se
han utilizado expresiones analiticas que aproximan los resultados proporcionados
por las curvas (ref. 2.18).

2.6.5 Resistencia de diseio

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

En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar |a resistencia maxima
de las columnas que fallan por pandeo por flexién (ref. 2.15 y 2.19); de acuerdo con
uno, es la menor de las cargas criticas de pandeo, elastico o inelastico, de la
columna perfecta; segun el otro, es igual a la resistencia tltima de columnas con
imperfecciones iniciales, que se introducen en el problema suponiendo que su eje no
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga critica,
que corresponde a un estado de bifurcacion del equilibrio; debe resolverse un
problema de valores caracteristicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva accion-desplazamiento y
determinando ia carga correspondiente a su punto mas alto.

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

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

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

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

Se han determinado analiticamente las curvas para columnas de diversos-tipos; en
su obtencién se han tenido en cuenta la forma de la seccién transversal, las
propiedades mecanicas del acero, el procedimiento de fabricacion, el tamario de los
perfiles, y el eje de flexion; ademas, se han considerado esfuerzos residuales con
valores y distribuciones medidos experimentalmente, y curvaturas iniciales definidas
por |a forma del eje de la columna y la deflexion maxima, en el centro.

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

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

Sin embargo, como las bases de la teoria de confiabilidad utilizada para el desarrollo
de los metodos de disefio basados en factores de carga y resistencia son los valores
medios y las desviaciones estandar de los parametros que intervienen en el
problema, parece razonable usar 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 estadisticamente, para perfiles H (refs. 2.11, 2.20).

Para reducir a limites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola
curva de disefio, pero sin complicar demasiado la solucion del problema, como
sucederia si se utilizase un numero excesivo de curvas, e! Consejo de investigacion
sobre Estabilidad Estructural (“Structural Stability Research Council’”, SSRC) ha
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que
incluyen columnas de seccion H laminadas en caliente y enderezadas en frio, barras
de seccidon transversal circular, maciza 0 hueca, y miembros hechos con placas
soldadas, de seccion H y en cajén. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se
considerd e = L/1000, mientras que en la deduccion de las designadas con la letra P
(de “probabilistico”) se tomo el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P esta,
siempre, ligeramente arriba de la curva "deterministica” correspondiente (Fig. 2.28).

Curva 1

- Ancho de Iz banda
t de curvas que forman
la base de la curva 1
P max - (3C curvas)

Curva de Euler

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

lLas ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas
maultiples 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 mas
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas
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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 disefio de columnas de seccion
transversal H o en cajon. Aungue de poca utilidad para tabutar la resistencia de las
columnas en funcion de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se incluyen en programas

de computadora.

Curva 2

Ancho de la banda de curvas
que forman |a base
de Ia curva 2 {70 curvas)

o5t Curva de Euler

Curva 3

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

o5l Curva de Euler

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

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a ia 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 angulos
sencillos o dobles.



Miembros en compresién {la columna aislada)

53

Pmax

1.0

0.5

R N N { ] ] ]
0.5 1.0 1.5
a1 /L
T r
Curvaa Curva a9 {tentativa)

Q[ Tubos formados en caliente
F4 Laminada, hib > 1.2

I Laminada, con cubreplacas soldadas

-LF Soldada, relevada de esfuerzos

F1 Relevada de esfuerzos

Curvac

T Laminada, hb <1.2

]_: Soldada, placas laminadas
- Te

ﬂ Canal

O[3 Tubos acabados en caliente,
con paredes de grueso
no mayor de 6 mm

Aceros de alta resistencia

Curva b

-FT- Cajon soldado

I Laminada, hib> 1.2
i Laminada, hib< 1.2

I Soldada, placas cortadas con soplete

H Soldada, placas laminadas
IH.-JI Laminada, con cubreplacas soldadas

I Laminada, relevada de esfuerzos

Curva d (tentativa)

Perfiles pesados

Fig. 2.27 Curvas multiples europeas.

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

Pmax
PV Curva 2-P del SSRC
SSRC #1
b SSRC # 2 Curva 3-P del SSRC
B SSRC#3
05

T

-
¥

©

178 317 4§ 852 1249 1603
H ) I 1 1 1 1 L 1] L L 1 L 1 I ] l
0 89 %8 05 515 713 1.0 1070 1.5 427
TKLIr, acero A36 T A
1 Fy KL _
A =— S {para acero A36, KL/r = 89.186 1)
n r

Curvas multiples probabilisticas
(e/L = 1/1470)

— — Curvas multiples deterministicas
(e/l. = 1/1000)

e/L = 1/1470, valor medio medido
e/l = 1/1000, valor maximo permisible por especificacion

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

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformacién

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

Aparentemente seria imposible llevar los elementos comprimidos de acero
estructural al intervalo de comportamiento plastico, en el que las deformaciones
unitarias son mayores que ¢, sin que se pandeasen, lo que invalidaria la hipotesis
principal de! analisis y disefio plastico, pues los patines de las barras en flexion se
pandearian localmente cuando la compresion fuese en ellos Ao, y noO podria

plastificarse la seccidn completa, ni formarse articulaciones plasticas.
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Tabla 2.1 Seleccién de curvas para e! disefno de columnas”

Proceso de fabricacién Eje de Esfuerzo de fluencia minimo (Kg/en
flexion
2600 |3500 j4200
a a a F&6300
<2530 |3450 (4150 |6250 |**
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios |Mayor
laminados en momento
caliente de inercia 2 2 1 1 1
Menor
momento
de inercia 2 2 2 1 1
Perfiles H pesados (Patines |Mayor 3 2 2 2 2
de mas de 5 cm de grueso) |Menor 3 3 2 2 2
Secciones H Placas cortadas con sopiete |Mayor 2 2 2 1 1
hechas con placas Menor 2 2 2 2 1
soldadas Placas laminadas Mavyor 3 3 2 2 2
Menor 3 3 3 2 2
Secciones en Placas cortadas con soplete [Mayor 2 2 2 1 1
cajén soldadas 0 laminadas Menor 2 2 2 1 1
Formadas en frio Mavyor N/A 2 2 C 2 2
Menor N/A 2 2 2 2
Tubos cuadrados [Formados en caliente o Mayor 1 1 1 1 1
o rectangulares formados en frio y tratados
termicamente Menor 1 1 1 1 1
Tubos circulares |Formados en frio 2 2 2 2
Formados en caliente 1 1 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido reievados de |Mayor o
esfuerzos Menor 1 1 1 1 1

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

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

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material esta
endurecido por deformacion, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clasicas describen correctamente el fendémeno en el
intervalo elastico y en el inelastico entre el limite de proporcionalidad y el esfuerzo
de fluencia, hasta que la deformacion unitaria vale £,, pero son inaplicables mas alla

de este punto.
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En la Fig. 2.29 se muestra, en forma ligeramente simplificada, Ia primera parte de la
curva esfuerzo-deformacion unitaria de una probeta de acero A36, en tension o
compresion.

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

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

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

a, (kg/cm?2)

3000 ~ \”’

lcy = 2530 kg/cm? ao

— e e o  m  — o ——

2060

Tan aq = E = 2 100 000 kg/em?2
Tan ap = Egq = 63 000 kg/em?
Eeg=EM .. h=233
fod =Sty .. 5=117

1000

04

|
]
i
|
|
|
|
|
|
|
|
! | I | | [
zy=0.12 1.0 fag =14 2.0 E(%)

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

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

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

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

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

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

transversal constante sometido a compresion axial, que falla por pandeo por flexion,
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a
2.31. Tomando 4, encm?y F, en kg/cm?, R, se obtiene en kg.

a) Miembros de seccion transversal H, |, o rectangular hueca.
Fp =09

F,
R = S AFy S F,AFy (2.29)
(1+27 —015") ’

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

F, - : , ,
A:E 2, donde KL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la

columna.

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:
¢ Columnas de seccién transversal H o |, laminadas o hechas con tres
placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas
anchas, y columnas de seccidon transversal rectangular hueca, laminadas
o hechas con cuatro placas soldadas: n=14.
¢ Columnas de seccion transversal H o |, hechas con tres placas laminadas
soldadas entre si: n=1.0.

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

En las Normas Técnicas se utilizan sdlo las curvas 2 y 3, es deC|r niguala 1.4y
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm pero se permiten
otros valores de n si se demuestra que su empleo esta justificado.



58 Miembros en compresion (la columna aislada)

L.a tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias mas elevadas que los
tradicionales: asi, en Estados Unidos se emplean cada vez mas, aceros con
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg?® (3515 kg/icm?), sustituyendo al acero A36 (F, =

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

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

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

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

a)
Fr =085
: 20,120,000
S > =T 2.30
i KL/r 2 (KL/r)., R. KLY A Fy (2.30)
2
Si KL/r<(KL/r),, R.= A,F'yl:I —%}FR e (2.31)

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

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

(KLjr), = |27° E[F, ~ 6340/ [F, es la esbeltez que separa el pandeo elastico del
inelastico. Se obtiene igualando a F, /2 el esfuerzo critico elastico, dado por la
formula de Euler y despejando KL/r.

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

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

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

Fp=0.85
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P = resistencia nominal en compresion axial = 4 F,, (2.32)
Para 4, <15, F, ={0.658")F, (2.33)
Para 4, > 1.5, F, = (057 7]}-‘_\ (2.34)

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

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

exponencial:

F,, = (exp(- 041922 ))F) .

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

F 2
Para AL <471 ’-g— , F, = (:exp{— 0.424—"(&} HF). (2.35)
r F), E\r

Para Mo aq (£ g JO8TTFE (2.36)
r FJ' (KL/”)-

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

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

La ec. 2.34 (0 la 2.36) es la formula de Euler multiplicada por 0.877, o que indica
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales (e = L/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la férmula de Euler ( F,,, calculado con cualquiera
de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

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

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

El esfuerzo permisible en la seccidn transversal total de miembros comprimidos
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relacién de
esbeltez maxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de C_, es:

(1_&&];

2C2 ¥
F, = < - (2.37)
5, 3KL/r (KL/rY
3 8,  8C?
donde:
2
C. = 2r°E
£,

Cuando KL/r excede de C., el esfuerzo permisible es:
Al
__12r°E : (2.38)
23(KL/r)
C. es la relacion de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastico e
inelastico; corresponde a la relacion de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1).

a

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

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

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

C, =gaF, {1+ 2" (2.39)
que puede escribirse en la forma: -
c - £,

L Sy
T} ’
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las caracteristicas de la columna; cada
valor corresponde a una de las tres curvas propuestas.

. KL / F,
A= —
r \n°F

¢ = factor de resistencia = 0.G.

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

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de disefio

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos
de disefio en funcion 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 disefio-
relacion de esbeltez para aceros Grado 30 (£, =3515 Kg/cm?); 1a del Reglamento del

D.F., con n=1.4, coincide casi con la del AISC, pues ambas provienen de la
segunda curva del SSRC; la diferencia para relaciones L/r pequefas, se debe a
que los factores de resistencia no son iguales.

Re/A {Kglemd) NTC-RDF
Gr50.n=2

NTC-RDF
Grég,ne 14

LRFD-AISCS3
2000 1 Gr50

© 22 40 6 B0 106 320 106G 180 200
Relaoon de esbelftez, KL

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de disefo — relacion de esbeltez (R./A
- KL/r).
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TABLA 2.2 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio R/A, Fr=09, n=10, F,=2530 kg/cm’
KUR Re/A, KUR R/A KL/R RdA KUR Re/A
kg/em? kg/em? kg/cm? kg/cm®
1 2277 51 1746 101 1008 151 592
2 2277 52 1728 102 9% 152 587
3 2277 53 171 103 o85 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 1843 107 942 157 559
8 277 58 1626 108 932 158 553
g 2277 59 1609 109 921 159 548
10 2277 80 1592 110 g1 160 543
11 2277 61 1575 111 901 181 537
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 115 862 165 517
18 2755 66 1493 116 853 166 513
17 2248 67 1477 117 844 167 508
18 2236 68 1461 118 835 168 503
18 2226 69 1445 119 826 169 498 -
20 2215 70 1429 120 817 170 494
21 2204 71 1413 121 808 171 489
22 2193 72 1398 122 799 172 485
23 2181 73 1382 123 791 173 480
24 2169 74 1367 124 782 174 476
75 2156 75 1352 125 774 175 a2
26 2143 76 1337 126 766 176 487
27 2130 77 1322 127 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
29 2102 79 1292 129 742 179 455
30 2088 B0 1278 130 734 180 451
31 2073 81 1263 131 726 181 447
32 2058 82 1249 132 719 182 443
33 2043 83 1235 133 711 183 439
34 2028 84 1221 134 704 184 435
35 2012 85 1207 135 697 185 431
36 1997 86 1194 136 689 186 427
37 1981 87 1180 137 682 187 424
38 1965 88 1167 138 675 188 420
39 1948 g9 1154 139 668 | 189 416
40 1932 90 1141 140 662 190 413
49 1915 91 1128 141 655 181 409
a2 1899 o2 1115 142 648 192 406
43 1882 93 1103 143 642 193 402
a4 1865 o4 1080 144 635 194 3s9
45 1848 a5 1078 145 629 195 305
46 1831 % 1066 146 623 196 392
47 1814 97 1054 147 616 197 389
48 1797 98 1042 148 610 198 386
49 1780 99 1030 149 604 199 382
50 1763 100 1019 150 508 200 379
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TABLA 2.3 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJ/A, Fr=0.8. n=14, F,=2530 kg/em’
KUR RJ/A, KUR R/, KLR R/A KL/R RA/A
kg/em? kglem? kg/em? kg/cm?

1 2277 51 1994 101 1214 151 586
2 2277 52 1980 102 1200 152 679
3 2277 53 1956 103 1186 153 671
4 2277 54 1952 104 1172 154 664
5 2277 55 1938 105 1159 155 657
6 2277 55 1923 106 1145 156 650
7 2277 57 1908 107 1132 157 643
8 2277 58 1893 108 1119 158 637
) 2277 59 1878 109 1106 159 630
10 2277 60 1863 110 1093 160 623
1 2277 61 1847 11 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 164 508
15 2274 65 1784 115 1031 165 562
16 2272 65 1768 116 1019 166 586
17 2263 Y 1751 117 1007 167 580
18 2267 68 1735 118 995 168 574
19 2264 69 1719 119 984 169 568
20 2260° 70 1702 120 972 170 562
21 2257 74 1686 121 961 171 557
22 2253 72 1669 122 950 172 551
23 2249 73 1653 123 939 173 546
24 2244 74 1636 124 928 174 540
25 2240 75 1620 125 918 175 535
26 2234 76 1603 126 907 176 530
27 2229 77 1587 127 897 177 524
28 2223 78 1570 1286 887 178 519
29 2217 79 1554 129 877 179 514
30 2210 80 1538 130 867 180 509
31 2204 81 1521 131 857 181 504
32 2196 82 1505 132 B47 182 499
33 2189 83 1489 133 837 183 495
34 2181 84 1473 134 828 184 490
35 2173 85 1457 135 819 185 485
36 2164 86 1441 136 B10 186 481
37 2155 87 1425 137 800 187 476
38 2146 88 1409 138 792 188 472
32 2136 89 1393 139 783 189 467
40 2126 ) 1378 140 774 190 463
41 2115 91 1362 141 765 191 458
42 2105 92 1347 142 757 192 454
43 2094 93 1332 143 749 193 450
a4 2082 99 1316 144 740 194 446
45 2071 g5 1301 145 732 195 442
46 2058 9% 1287 146 724 196 438
47 2046 97 1272 147 716 197 434
48 2034 98 1257 148 709 | 198 430
49 2021 99 1243 149 701 199 426
50 2007 100 1228 150 693 200 422
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF,

Esfuerzo de Disefo RJA, Fe=09, n=14, F,=3515 kgicm’
KL/R RJ/A, KL/R Ro/A KL/R R/A KLUR RJA
kg/em? kg/em? kg/em? kg/cm?
1 3164 51 2585 101 1366 151 722
2 3164 52 2580 102 1348 152 | 713
3 3164 53 2534 103 1329 1583 705
4 3164 54 2508 104 1311 154 697
5 3164 55 2482 105 1293 155 689
6 3164 56 2456 106 1276 156 681
7 3164 57 2429 107 1259 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 668
9 3164 59 2376 109 1225 159 659
10 3164 80 2349 110 1200 160 852
11 3164 81 2322 11 1192 161 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 637
13 3158 63 2268 13 1161 163 630
14 3155 B4 2241 114 1146 164 623
15 3150 65 2214 115 1130 165 6817
16 3146 66 2187 116 1115 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 1058 170 584
21 313 71 2053 121 1045 171 578
22 3105 72 2027 122 1031 172 572
23 3096 73 2000 123 1018 173 566
24 3086 74 1974 124 1005 174 560
25 3076 75 1849 125 992 175 554
26 3065 76 1923 126 a79 176 548
27 3053 77 1898 127 o67 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
K}l 3000 81 1798 131 919 181 521
32 2985 82 1774 132 807 182 516
33 2969 83 1750 133 896 183 511
34 2952 84 1726 134 885 184 505
35 2935 85 1703 135 874 185 500
36 2917 B6 1680 136 863 185 495
37 2899 87 1657 137 853 187 491
ag 2880 88 1634 138 842 188 488
38 28860 89 1612 139 832 189 481
40 2840 a0 1590 140 822 190 476
41 2819 9 1568 141 812 191 472
42 2798 92 1546 142 803 182 467
43 2776 a3 1525 143 793 193 463
44 2754 84 1504 144 784 194 458
45 2731 95 1484 145 774 195 454
46 2708 96 1483 146 765 166 449
47 2684 97 1443 147 756 197 445
48 2660 o8 1424 148 747 1988 441
49 2635 a9 1404 149 739 199 437
50 2611 100 1385 150 730 200 433
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF-

Esfuerzo de Disefio Ry/A, Fr=09, n=20, F,=3515kg/cm’
KL/R R/A KL/R RASA KR RSA, KL/R R/A
kg/cm’ kg/em? kg/em? kg/em’

1 3164 51 2881 101 1548 151 770
|2 3164 52 2861 102 1525 152 761
3 3164 53 2841 103 1502 153 752
4 3164 54 2819 104 1480 154 742
5 3164 55 2798 105 1458 155 733
6 3164 56 2775 106 1436 156 724
7 3164 57 2752 107 1415 157 716
3 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 11 1333 161 682
12 3163 ] _62 2627 112 1314 162 674
13 3163 63 2600 113 1294 163 666
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 3150 68 2461 118 1203 168 629
19 3158 69 2433 119 1186 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 2286 124 1104 174 588
25 3146 75 2257 125 1088 175 581
26 3142 76 2227 126 1073 176 575
27 3139 77 2198 127 1058 177 569
28 3135 78 2168 123 1044 178 563
29 3131 79 2139 129 1029 179 556
30 3126 80 2109 130 1015 180 550
3 3121 81 2080 131 1001 181 545
32 3115 82 2051 132 988 182 539
a3 3109 83 2022 133 974 183 533
34 3102 84 1993 134 951 184 527.
35 3094 85 1965 135 948 185 522
36 3086 86 1937 136 935 186 516
a7 3077 87 1909 137 823 187 511
38 3068 88 1881 138 911 188 506
39 3058 89 1853 139 899 189 501
40 3047 80 1826 140 887 190 496
41 3036 91 1799 141 875 191 490
42 3024 2 1773 142 864 192 485
43 3011 83 1746 143 853 193 481
44 2997 94 1720 144 842 194 476
45 2983 95 1695 145 831 195 47
46 2968 % 1669 146 821 196 466
47 2952 97 1645 147 810 197 462
48 2935 98 1620 148 800 198 457
49 2918 89 15% 149 790 199 453
50 2900 100 1572 150 780 200 448
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TABLA 2.6 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISC33

Esfuerzo de Disefo RyA, Fa=085, F,=2530 kg/cm’

KUR RJA, KLUR RJA KL/R Re/A KLR R/ Ay
kgicm’ kg/om? kg/em? kg/cm?

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

3 2149 53 1656 103 1231 | 153 641
4 2148 54 1845 104 1217 154 633
5 2148 55 1834 105 1204 155 624
6 2146 56 1823 106 1191 156 616
7 2145 57 1813 107 1177 157 609
8 2143 58 1802 108 1164 158 601
) 2141 59 1791 109 1151 159 593
10 2139 60 1779 110 1138 160 586
1 2137 81 1768 111 1125 161 579
12 2134 62 1757 12 IEEE] 162 572
13 2131 83 1745 113 1088 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 1638 117 1046 167 538
18 2114 68 1686 118 1034 168 532
19 2110 63 1674 119 1021 _§ 169 525
20 2106 70 1662 120 1008 170 519
21 2101 71 1649 121 895 171 513
22 2096 72 1637 122 983 172 507
23 2091 73 1625 123 970 173 501
24 2086 74 1612 124 958 174 495
25 2081 75 1600 125 945 175 490
26 2075 76 1587 126 933 176 484
[ 27 2070 77 1574 127 920 177 479
28 2064 78 1561 128 908 178 473
29 2057 79 1549 129 896 179 468
30 2051 80 1535 130 884 180 463
31 2044 81 1523 131 872 181 458
32 2038 82 1510 132 860 182 453
33 2031 83 1457 133 848 183 448
34 2024 84 1484 134 835 184 443
35 2016 85 1470 135 823 185 438
36 2009 86 1457 {136 811 186 434
37 2001 87 1444 | 137 799 187 429
38 1993 88 1431 138 788 188 474
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
a4 1942 94 1351 144 723 194 369
45 1933 95 1338 145 714 155 305
46 1924 96 1324 146 704 166 381
47 1915 §7 131 147 694 197 387
48 1805 98 1297 148 685 198 383
49 1895 [ 1284 149 676 199 a7g
50 1885 100 1271 150 667 200 375
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TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Diserio RJA Fr=0.85, F,=3515kg/em’
KL/R Re/A, KL/R Re/Ay KLUR RJ/A, KUR RJA
kg/em? ka/em? kg/em? kg/em?
1 2988 51 2470 101 1417 151 658
2 2087 52 2452 102 1396 152 649
3 2985 53 2433 103 1376 153 641
4 2984 54 2414 104 1355 154 633
5 2982 55 2355 105 1334 155 624
6 2980 56 2376 106 1314 156 616
7 2977 57 2356 107 1294 157 609
8 2974 58 2336 108 1274 158 601
] 2570 59 2316 109 1254 158 503
10 2966 60 2296 110 1234 180 566
11 2961 61 2276 111 1214 161 579
12 2956 62 2256 112 1154 162 572
13 2951 63 2235 113 1975 163 565
14 2845 64 2215 114 1154 164 558
15 2039 65 2154 115 1134 165 551
16 2932 66 2173 116 1115 166 544
17 2925 67 2152 117 1096 167 538
18 2918 68 2131 118 1077 168 532
19 2910 69 2110 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 172 507
23 2874 73 2024 123 992 173 501
24 2865 74 2002 124 976 174 485
25 2854 75 1980 125 960 175 490
26 2844 76 1859 126 945 176 484
27 2B33 77 1937 127 830 177 479
28 2821 78 1915 126 916 178 473
T 29 2810 79 1893 129 901 179 468
30 2797 80 1871 130 888 180 463
31 2785 B1 1840 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 861 182 453
33 2759 83 1806 133 848 183 448
34 2746 B4 1784 134 835 184 443
35 2732 85 1762 135 823 185 438
36 2718 86 1740 136 811 186 434
37 2703 87 1718 137 799 187 429
33 2688 88 1698 138 788 188 424
39 2673 89 1674 139 776 189 420
a0 2658 90 1653 140 765 150 416
41 2642 91 1631 141 755 191 411
a2 2626 92 1608 142 744 192 407
43 2610 93 1588 143 734 193 403
a4 2593 g4 1566 144 723 194 399
45 2577 a5 1545 145 714 195 395
46 2560 % 1523 146 704 196 301
47 2542 97 1502 147 654 197 387
a8 2525 98 1481 148 685 198 383
49 2507 99 1459 149 676 199 379
50 2489 100 1438 150 667 200 375
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =
1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccién del grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres piacas soldadas. El acero

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

h=2158 | ~=~-—-—- o e d=254

le
I

1.91 |

I te=1.1 Acolaciones, en cm

! b= 25.4

Fig. E2.3-1 Columna del ejemplo 2.3.

Se ensayara una seccion H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene las
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, y las propiedades

geométricas siguientes: A =120.77 cm®, r__ = r, =6.57 cm.
Accion de disefio: P,=130x 1.4 = 182.0 ton.

1.4 es el factor de carga que se especifica en la ref. 2.37 para construcciones
del grupo B, bajo cargas muertas y vivas combinadas.

Normas técnicas complementarias del Reqlamento de Construcciones para el
D.F. (ref. 2.2).

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

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

Alma: hft, =21.58/1.11=19.44 < 2100/4/2530 = 41.8

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

2En este ejemplo, y en los que siguen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia
a tablas y ecuaciones de la ref. 2.2. Su ongen se estudia en el capitulo 3.
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Resistencia de disefo

El estado limite es de inestabilidad por flexion, y como la seccién transversal
de la columna es H, la resistencia de disefio se evalua con la ec. 2.29:

’ 11- 1.0x 500 ’ 2530 0.853
§ 6.57 ¥20390007°

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4,

F.4F, N
- _ 2530x120.77x0.90x107 . o0 o

(+2-015)"  (1+08535~0.15% )"

F A, Fy =2530x120.77x0.9x10™ = 275.0 ton > 193.5

Por consiguiente:
R, =1935tn > P, =182.0ton

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

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las
resistencias de disefio por unidad de area, R_{ A, , para relaciones de esbeltez
comprendidas entre 1 y 200, con F,=0.9, para acero con F,.=2530 kg/cm2 Yy
n=14.

KL/r =1.0x500/6.57 = 76

R, =1.603 ton/em®, R, =1.603x120.77 =193.6 ton

T

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

b) La columna esta formada por tres placas laminadas: n = 1.0.
2530
© T 1+0.853-0.15

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R /A, =1337 kglcm?, R =1337x120.77x10
=161.5ton).

x120.77x0.90x10™* =161.5 ton

En este caso, R_=161.5ton < P, '=182.0ton.
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La seccion no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887).

La resistencia de la columna hecha con placas laminadas es 16.5 por ciento
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.5/193.5
0.835).

Normas AISC-LRFD 83 (ref. 2.24).

Clasificacion de la seccion.

Patines: bf2t,, =6.65 < 4, =797//2530 =15.8

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

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

Resistencia de disefio.

2 =0853<15 -~ R =¢.4, (0.658*‘i )Fy =0.85x120.77x 0.658°** x2.53
=191.5ton > P, =182.0ton

La seccién ensayada es correcta.

¢. = 0.85 es el factor de resistencia.

La resistencia de disefio es casi igual a la que se obtiene con las normas de
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto
es asi porque la ecuacion de la ref. 2.2 con n= 1.4 proviene de la curva 2 del
SSRC, y las ecuaciones de fa ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida.

El problema puede resolverse también ytilizando la tabla 2.6.

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

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2 3).

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en
Spa s - . . . . o s e .
condiciones de trabajo, no su resistencia de disefio. También se tratan igual

los'dos tipos de columnas de este ejemplo.

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

2w E [or
C. = ~’E=‘["'E=126.1
F, 2530

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

F_= I—M F. = I———l6—-—7 2530 = 2070 kg/cm®
2C; ' 2x126.1°

r4

4

5., 3(KL/r) (KL/r) _ 5, 3x76 76

cs=2 ‘ -=1.87
8C, 8C: 3 8x126.1 8x126.1°

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

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

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

P, =AF =120.77x2.07=250.0 ton

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

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

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

Este es un ejemplo de cémo la curva tnica de fas normas AISC para diserio
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que estan claramente del
lado de la inseguridad.

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

(1) (2) (3) (4}
. )
L Y. S S, S S
| —— & 1.27
T ~—oasT
20.3cm ' 1_'1-_75 L = 4.0m
.l_ —.— 1.27
20 3 cm T 1
p—s=ddcm I . Ly SR
t 1
A =6573cm?
x = 877 cm CASO 1 2 3 4
fy = 5.20 em
Kreor. | 1.0 o7 2.0 0.5
Krecom| 1.0 0.8 2.1 0.65
KUiry, 77 62 162 50

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

Como r, <r_y la longitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeo
se presenta, siempre, por flexién alrededor del eje y.

En la Fig. E2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva K
tedricos y recomendados para disefio (Fig. 2.11), y las relaciones de esbeltez
criticas, calculadas con los valores recomendados.

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

Ref 2.2 Ref. 2.24
Caso A3 Gr. 50 A36 Gr. 50
tam.’ Sold. ? Lam.' Sold. ?

1 104.3 86.9 1247 111.3 103.5 127.3

2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3

3 40.2 35.0 419 698.5 376 376

4 132 0 115.9 171.6 137.6 124.0 163.6

Notas: :

1 Perfil laminado.
2 Peffil hecho con tres placas soldadas.

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

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

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

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

ho = 28.1
| y!
1 i
t=0.95 ! )
i ;
|
|
i
hq =581 |[-—-—-=n—- ~x> |9=860
|
|
i
|
¥ :
0.95 T
e | |-
0.95 0.85 Acotaciones, en cm.
b =30

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

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

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

Placas horizontales: h, [t =28.1/0.95=29.6 < 2100/,[!7_‘. =355
Placas verticales: h, [t =58.1/0.95=61.2 > 35.5
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccion, los
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las
dimensiones libres tedricas.

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

Las caracteristicas geométricas de fa seccion transversal total son:
4,=167.39cm*, [, =80,745cm*, [, =27,573cm*, r, =22.0cm, r,=12.8cm

Modo de pandeo. Elpandeo es por flexidn o torsién puras; no hay interaccion
(art. 2.5.3). .

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

44 4(29.05x59.05)'(0.95)

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

J

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

7w El, 807457°E

Ec. 2.5: P, = = - x10* =18,055 ton

(K.L) (0.5x600)

*EI 2 P,

e 26, p o EL _2TSTE L 0ssalion 5 B 167.39x3500

(k.L,F  (1x600) 2 2

x 107 =292.9 ton
Ec 270 p <|TEC ;|1 . GJ ___63460xGx16739x107
o < (kLY i1 14 80745 + 27573

= 76908 ton

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

ore
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbheltez critica

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

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

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

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA DE DISENO

La seccion transversal de la columna es tipo 4, en la determinacion de su .
resistencia deben tenerse en cuenta los estados limite de inestabilidad por -
flexion y por flexion y pandeo local.

Obtencion del factor de pandeo local Q. La seccion estéd compuesta
exclusivamente por elementos planos atiesados, por consiguiente, Q. =1.0 y

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

Anchos efectivos

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

Placas verticales. b, = 27341 (l— 244 Js b

Jr U erNr

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

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en
compresion axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por
flexién combinados, el esfuerzo f de la ecuacion anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, del material.
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, :
b - .,734><O.95(1 544

© T /3500 \  61.243500

Ay, =d,-2 (b-b,)1=1673-2(58.1-37.3)x0.95 = 127.87 cm’

)= 373cm < 58.1

Q, = A, /4, =127.87/167.39=0.764, Q=Q, =0.764

(KL/r), = 6340/ JOF, =6340/40.764x3500 =122.6

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

(KL/r) }
= '1——-———’ FR
R QA’F-‘{ 2(KL/r)’

= 0.764x 167.39 x 3500[1 AT

————sz 0.75x107°

2x122.6
=3]1.0ton

La resistencia de disefio en compresion axial de la colurmna es R_=311.0 ton.

b) Diseno con las especificaciones AISI 81 (ref. 2.31 y art. 2.8.3).

La seccion no esta sujeta a pandeo por torsion o flexotorsion:

2 2 . F
F, = ;TE,=E€=9110Kg/cm' > —=
(KL/r), 4T 2

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

F o= P _ 1541x10°

. = 0206 kg/cm’
" A 167.39 ¢

La diferencia proviene del redondeo de los resultados®.

F,=F,(1-F./4F,)=3500(1-3500/4x9110)= 3164 Kg /cm’

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

* En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuacion siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art.
26.7.2.



Miembros en compresion {ia columna aislada) 77

.
Placas horizontales: 2:1—'()—5-1(2]\/%:1'05' 296 31;_6 =0.613 < 0.673.

Ji e V4.0

Las placas horizontales son completamente efectivas.

1.052 316

Placas verticales: 7 = 0 x61.2 =1.268 > (0.673.
-022/4 -0.2211.
b= 1-022/4 _ 1-0.22/1.268 0.652
A 1.268

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

A, =167.39-2(58.1-37.87)0.95=128.95cm"

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

3.

P =AF, =128.95x3164x107 = 408.0 Ton
R =F,P, =0.75x408.0 = 306.0 ton

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

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

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

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

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

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de
pandeo por torsion o flexotorsién es ¢_P,, donde:
|

ctat

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

El esfuerzo critico nominal F, se determina como sigue:
a)Para 2,40 <15, F, =0[0.658%F, (2.41)

b) Para A0 > 15, F, :[OEW]F), (2.42)

2

4

En las expresiones anteriores,
A, = F,/F, (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 critico de pandeo elastico por torsion o fiexotorsion, F,, se determina
con las ecuaciones:

a) Secciones con dos ejes de simetria: Ec. 2.63.

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

c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo eléastico por flexotorsion,
F_, esigual a la menor de las raices de la ecuacion cubica:
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(F,~F\F,~FXF,-F.)-FF, -Fﬂ{"—“J -F(F, —F.,,V{ﬁ] =0 (244)
’ 5y ho
Esta es |a ec. 2.4 escrita en términos de esfuerzos.

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

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una
relacién ancho/grueso elevada {es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el
disefio en la iniciacién 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 disefios econdmicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interaccion del pandeo local de las
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reduccion de |a resistencia de la
barra comprimida.

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 212 y
2.27, para pandeo elastico e inelastico, respectivamente.

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo critico de conjunto tiende hacia ¢, cuando
disminuye la relacion de esbeltez, y para Lir= 0, o esigual a .. Sin embargo, el

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

relacion de esbeltez muy pequefia, puede expresarse como Qo,, 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 b/ de las
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo.

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelastico se
representa con una curva de transicion . parabdlica que se inicia en o, = (o, para

L/r =0, 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:

(Qo.f (LY
o, =00, ——4;“(7] (2.45)

El esfuerzo de fluencia o, se ha sustituido por Qo .

Haciendo o, igual a Qo /2 y despejando la relacion de esbeltez, se obtiene la
abscisa de! punto de tangencia con la curva de pandeo elastico:
L (L 27°E 6340 ]

-

“(71 ) Qo, ) JQU,,

(2.46)

¢ Algunos aspectos de este articulo requiren informacién contenida en el Capituio 3, en el que se trata
et disefio de placas esbeltas comprimidas basado en la resistencia posterior a la iniciacién 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 elastico bajo esfuerzos suficientemente pequeiios para
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lamina
delgada.

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

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

20,120,000

Si KL/r > (KL/r)., R, — AF, (2.30)
fr=(KLpr) (KL/r)
. ) (KL/r) }
Si KL/r <(KL/r)., R, =QAF|1-——2_|F, (2.47)
| KLfr <(KLfr) o4, F, 2AKL/r)?

(KL/r), = 6340/ \JOF, ;- F, =0.75.

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

transversal completa de la columna; (KL/r). es la relacién de esbeltez que separa el :

pandeo elastico del ineiastico (ec. 2.46).

2.8.1.1 Calculo del coeficiente ¢

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

(a) Todas las placas son atiesadas

En la Fig. 2.31a se muestra la seccion transversal de una columna en cajon,
formada exclusivamente por elementos ptanos apoyados en los dos bordes.

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axiaimente, falia
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales liega al punto de

fluencia, o ; su capacidad maxima de carga es:
P, = Acry

iy
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oL
r

)'e

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes
delgadas

(c)

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

maxima se expresa como-;
P, =040, (2.48)

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

P =40, (2.49)

ALY

donde 4, es la suma de las areas efectivas de todas las placas que componen la
seccion.

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

Ae
QAc, =A,o, ..0=0,= Af ) (2.50)

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

> La ecuacion 2.48 es valida para cualquier columna corta de paredes delgadas, independientemente
de que los elementos planos que la forman estén atiesados o not 10 que varia de un caso a otro es la
rmanera como se calcula el factor @
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(b)  Ninguna placa es atiesada

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

P.=0c.,4

max

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

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

=040, ;Q=Q=%% (2.51)

3

o,, se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

{c) Unas placas estan atiesadas y otras no

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

La carga maxima que pueden soportar las columnas de este tipo es:
P =04

mazx cr*ef
Dividiendo sus dos miembros entre el area total 4, y multiplicando y dividiendo el
segundo por o, la ecuacion anterior toma la forma:

F, max Aff 0.“ - Aé!f ocr
- == Cy—=—""—-0 ¥
A A o, 4o,

introduciendo @, y Q, (ecs. 2.50 y 2.51) se obtiene, finalmente,
ma.r Q Q AO’ QA O'}.

donde

0=0,0, (2.52)

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

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, 0
se obtiene dividiendo el area efectiva de disefio, determinada con los anchos
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efectivos de diseio de esos elementos, entre el area de la seccion
transversal. El| area efectiva es la que corresponde a! esfuerzo de fluencia
o.. Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 3. Q se

designa, en este caso, 0, .
2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no

atiesados, O se calcula dividiendo el esfuerzo critico en compresién, o, del

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

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

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

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3y 2.24)

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

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

(a) Para 2.0 s15: F, =0[0.658% JF, (2.53)

or

(b) Para /IC\/5>1.5: F =(0§ZT}F‘ (2.54)

¢

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha
introducido el factor Q; la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro A4,
que separa las dos formas de pandeo.

Para determinar la resistencia de disefio se utilizan el area total de la seccion
transversal de la columna y las propiedades geométricas correspondientes a ella.
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para disenar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexidn; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsion o por flexotorsidn (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningun eje
de simetria) es preferible emplear las especificaciones del AlS| que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicable el
meétodo del art. 2.7.

2.8.3 Especificaciones AlSI (ref. 2.39)

Aunque el meétodo basado en el factor ¢ se ha utilizado con éxito para disefar
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento mas preciso (ref. 2.34).
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el
empleo de Q puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relacién de esbeltez de la
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relacién de esbeltez pequefia. Esto ha hecho
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AlSL.

Para tener en cuenta la interaccion pandeo de conjunto-pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue:

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

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccién, utilizando el esfuerzo obtenido
en 1. '

3. Se determina la resistencia de disefio multiplicando el esfuerzo del paso 1 por

el area neta calculada en 2.

Cuando el disefio se hace por esfuerzos permisibies se sigue un camino analogo.

2.8.3.1 Disefo por factores de carga y resistencia {ref. 2.39)

A continuacioén se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
disefio de columnas de ldmina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo
con la ref. 2.38; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las
acciones es una fuerza de compresion axial que pasa por el centroide de la seccion
efectiva, determinada con el esfuerzo F, que se define mas adelante.

La resistencia de disefio en compresion axial, ¢.P,, se calcula como sigue:
¢. = 0.85
P, = 4,F, | (2.55)
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donde:
¢. = factor de disminucion de la resistencia.

A, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F,.

F, esigual a°:

Si i, <15, F,={0.658", (2.56)

si i >15, F, {0'8277]1-; (2.57)
F

jo= = (2.58)
F

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

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsion o flexotorsion

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

forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no estan sujetas a pandeo por

torsion o flexotorsion, el esfuerzo critico de pandeo elastico, F,, se calcula con la

expresion:

Fo=LE (2.59)
(KL/ry

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

Columnas de seccion transversal con dos o un eje de simetria, sujetas a
pandeo por torsion o flexotorsién

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

Fo= o o)l v T 4oz 250

Alternativamente, puede obtenerse una estimaciéon conservadora de F, con la

ecuacion:

F,=—2elu (2.61)
g, to,

® En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AlSI adopto las farmulas del AISC (ref. 2.24) para
calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas.
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En las ecuaciones anteriores:

—
[
1]

radio polar de giro de la seccidn transversal alrededor del centro de

* < - 11— + ]‘ 2
torsion, elevado al cuadrado = r; +r  +x; = T+ x,
distancia entre los centros de gravedad y de torsién, medida a lo largo
del eje principal x.
1- (-"‘0/"'0)3
= _7‘-_.E__ (2.62)
(KL, /r.)

” = ;[G.H

-
H

I
!

ar

(2.63)

! 2

nEC,
Ar,

(K.L,)

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

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

Si la seccién tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexion alrededor de alguno
de los ejes centroidales y principales, o por torsién. En ese caso, x,=0, =1, yla
ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporcioria el esfuerzo critico de pandeo por
torsion.

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
términos de esfuerzos criticos, en lugar de cargas criticas.

En el inciso 3.10.1.2.3 del Capitulo 3, se indica como calcular las areas netas
efectivas.
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2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35y 2.36" se dan recomendaciones para el disefio de angulos aislados
en compresion. Aqui se reproducen las de la segunda referencia.

La resistencia de disefo es ¢_P,, donde:

. =0.90
P. = AF

] cr

a) Para ACJ_Q-SI.S:
F = Q(o.sss;‘?’IE )F (2.64)

b) Para ACJE>1.5:

F, = {OEZ 7}‘*} (2.65)
2 KL IE,
C raVE

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y O =l factor de
reduccion por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes:

s|—<0446{E 0=10 (2.66)
b |F,
Si 0.446 /—<—<091o{ 0=1340- 0761-JE (2.67)

0.534F
S| —~>0910 2.68
r \) F,’ 7 by (269

b es el ancho totai del ala mas grande del angulo y ¢ su grueso.

Con las expresiones anteriores para el calculo del esfuerzo critico de compresion se
revisan los tres estados limite que pueden regir el disefio de angulos comprimidos:
pandeo por flexién general de la columna, pandeo local de alas delgadas o pandeo
general por flexotorsion.

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

" En el art. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para disefio de angulos aislados.
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En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsion se aproxima
con el factor de reduccion Q, y aungue en columnas relativamente cortas de seccion
no esbelta, en las que 0=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no
se incluye en las recomendaciones para disefo de angulos sencillos.

El criterio para disefiar angulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 264 y 265 sonla 241y 242,y
tambien son iguales las expresiones para calcular el factor Q.

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de disefic en compresion del angulo de 10.2 x
0.95 cm (4" x 3/8”), que se muestra en ta Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m
y 2 m. Suponga que las fuerzas estan aplicadas en los centros de gravedad
de las secciones extremas. El acero es A36 (F, = 2530 kg/cm?®). La barra

esta articulada en los dos extremos.

289
|‘—j A=18.45 cm?
y T M ! [x= 288.5 cm®
! ly=74.5 cm*
. X
: fx = 3.95 cm
\ : ry =2.01cm
10.16 \ I. J=587cm?
. [}
| Ca=435 cm6
' Xo=3.42
. G 0=342cm
1
' 3
1
_\L ' : ''''' \ W 0.95
| N
s S—— T
1016
/n,?’ Acotaciones en cm.
\\ +0/

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

Clasificacion de la seccion
b/1=1016/095=10.7 < 640/.[F, =12.7
La seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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Q Lx=LV=Lz=400m

Como la seccién tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de
pandeo elastico, F,, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo por

flexién alrededor del gje vy, y de pandeo por flexotorsion.

ro = X2 + 2+ =43.42? +3.95? +2.01° =5.60 cm
2 2
H=1-|2 =1—(&J =0.627
7, 5.60
KL[r, =400/3.95=101; KL/r, =400/2.01=199

7E _rn'E

Ec. 2.62: o, = KUrF " 10r =1973 kg/cm’
o= TE__ 508 kg/cm?
> k)
2 2
Ec.2.63: o, =L2{GJ+ < Eca} S — {784200x5.87 + ﬂf_%J
Ar (KLY | 18.45x5.60 (1 x 400)
= 7965 kg/cm’ )

La contribucidn de la resistencia a la torsién por alabeo es muy pequena; si no
se tuviese en cuenta, se obtendria o, = 7956 kg/crn".

Ec. 2.60:
o, =550 +0)- oL o) ~4Hoo, |
= ——[(1973+ 7965)— /(1973 +7965)> ~4x0.627 x 1973 7965}
2x0.627
=1782 kg/em?

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y.

Ref. 2.24:
T -
2 =£\If_‘_ _1.0x406 12530 2231 > 1.5
O 201z E
F, =| 9877 F, = (ﬂpzsw = 446 kg/em’ Ec. 2.34
A 2.231

Resistencia de disefio = ¢ AF, =0.85x18.45x 446 x10™ = 6.99 ton
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Ref. 2.2;
(KL/r), = 6340/ JF, =126 < KL[r, =199

Resistencia de diseno (ec. 2.30):
R = 20,120,0(30 AF, = 20,120,1000
(KL/r 199’

3

x18.45x0.85x107* =7.97 Ton

b) L,=l,=0,=200m

KL/r, =200/3.95=51; KL/r, =200/2.01=100

o, = ”-f = 7737 kg/em’
51
7 E
== =2012 kg/cm?
%o = 1000 gem

1
O =7
18.45 % 5.60°
1
oc,=————
2x0.627
= 4881 kg/cm’

m’Ex43.5

02

(784200 x5.87 + ) = 7994 kg/cm’

[(7737 +7994) - /(7737 + 7994 — 4x0.627 x 7737 7994]

Sigue siendo critico ef pandeo por flexién alrededor de y.

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo o, se

multiplica por cuatro, y o, por 2.7; el incremento en resistencia al pandeo por
flexotorsion es menor que al pandeo por fiexion.

Ref. 2.24:
F.
A =100 - =1.121 < 1.5
T \E
F, = (0.658’*’ )FJ = (0.658“2" )2530 = 1495 kg/cm’ Ec. 2.33

¢.AF, =0.85x18.45x1495x10™ = 23.45 ton

- Ref. 2.2: .
KL/r, =100 < (KL/r), =126

(KL/r) } F,

© R, =AF,|1-
‘ { 2(KL/r);

100°

2x126

= 18.45x2530{1— 5

:'O.SSx 103 =27.18 ton Ec. 2.31
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El pandeo por flexotorsion puede ser critico en columnas de angulo muy
cortas, pero aun en esos casos no es significativo el error que se comete al
ignorarlo. Por esta razén, en las especificaciones de disefio de angulos en
compresion, que no sean de paredes delgadas, no se considera
explicitamente ese efecto (ref. 2.36).

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de disefio de una columna biarticulada
(K,=K,=1.0) de 2 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la
Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm?. Utilice las

especificaciones AlSI para disefio por factores de carga y resistencia (ref.
2.39) y las del AISC para disefo de angulos aislados (ref 2.36).

_"I [__1= 0.27

-

|
to.79 6.87 I
[ { Acotacrones en cm

I TH2

Fig. E2.7-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.7.

Ref. 2.39:

Determinacion de F,

Como ia seccion tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los

esfuerzos criticos de pandeo por flexién alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la formula de Euler y con
la ec. 2.60. -

fo=yxe +rl+rl =~2.443 +3.08" +1.50° =4.21cm

H=1-(x,/r,) =1-(2.443/4.21)° =0.663
KL]r, =200/3.08=65; KL[r, =100/1.5=133
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2 2
o = 2L _Z f = 4763 kg/em’ - Ec. 2.62
(KL/r,) 65
o, =2 E = TE 138 kgem®
" (kg fo133
GJ 0.093E

=1050 Kg /cm’ Ec. 2.63

O', = = 3
Ar} 2.6x3.92x421°

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =0.

o-e = Tlfln[(o-ll’ + o-f )-" J(G&Y + of )2 - 4HO_£YO-I }

1

T 2%0.663
= 967 kg/cm’ Ec. 2.60

[(4763+ 1050) — /(4763 +1050)° — 4x 0.663 x 4763 x 1050}

Puesto que o, (ec. 2.60) es menor que o, la forma critica de pandeo es por
flexotorsion, y F,=967 kg/cm?.

Fo
A= === B 1907515
F, 967

~F =2 =( 0877 )3515 = 848 kg/cm? Ec. 2.57
2 ) T\ Teo7

Area efectiva. Es la que corresponde a F, =848 kg/cn?’.
A =1—'0§5(§Nz - 10 (6'87) 848 0832 > 0673; ~b, = pb
Yk \« NE Joas\o27 )V E ‘
p=(1-022/2)/4 = (1-0.22/0.832)/0.832 = 0.884
Ancho efectivo de cada ala: b, = 0.884 x6.87=6.07cm .

Area efectiva:
A, =A4-)(b-b)=392-2(6.87-6.07)0.27 =3.49 cm’

Resistencia nominal.
P, =AF,=349x848x107 = 2.96 ton Ec. 2.56

Resistencia de disefio: ¢.P, =0.85x2.96 = 2.52 ton.



94 Miembros en compresién {la columna aislada)

Ref. 2.36:

5587 254 > 0910 /= =219
t 027 Fy

O se determina con la ec. 2.68:

0- 0.5341-:2 __O0S3E s
F,(b/t) 3515x25.4°

j"c= : 200 351 =1.762
rrT T 1.507

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

A0=1221 <15
F, = Q(o.sssg"? )Fy = 0.480(0.658("“0"'362'))351 5

= 904 kg/cm* Ec. 2.64
Resistencia de disefio: ¢,AF, =0.90x3.92x904x107 =3.19ton.

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.19/2.52=1.27).

EJEMPLO 2.8 Calcular !a resistencia de disefio de la columna de la Fig. E2.8.1%. El
acero tiene un limite de fluencia F, = 3515 kg/cm?. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexion alrededor de los
ejes x, y, y para torsion.

y
I P
0.390) Jo1s2 (L _

—— [Fr-oz38
150
1954 — 2032
X A=912ome
{ Fx=510.1 eam?
‘f - ly= 26.68 em?
K i P tg =748 cm
0.380° h t fy=1.709am
390 | l 0.393_{ 4590 A
| 1046 Acotaciones encm < 20071 em*

Fig. E2.8-1 Seccion transversal y propiedades
geomeétricas de la columna del ejemplo 2.8.

® En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresion; se
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes delgadas.
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Clasificacién de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2)

Patines: bt = 4.69/0.152 =30.86 > 830/,[F, =14.0
Alma: k, [t =19.54/0.152=128.55 > 2100/.[F, =35.42

La seccion es tipo 4; tanto en los patines como en el alma se excede la
relacion ancho/grueso correspondiente a fas tipo 3.

a) Especificaciones AlS! para disefio por factores de carga y resistencia

(ref. 2.39)
Determinacion de F,. La relacién de esbeltez critica para pandeo por flexion
es:
K L
Ly X150 o
r, 1.709

¥

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetria,
el esfuerzo critico de pandeo elastico es el menor de los valores dados por Ias

ecs. 2.59, con KL/r=K L [r ,y 2.63.
Pandeo por flexion:
2 2
- TE Ez = 2611 kg/em® Ec. 2.59
iKL/ry ’ 87.8
Pandeo por torsion:
F 2
£=lore EC,’] 1
| KLV 1L+,
B 2
=| 748000x0.071+ 2327 £ 1
I (1x150) |510.1+26.68
= 4418 kg/cm’ Ec. 2.63

El pandeo por torsién no es critico.

F,=F, =2611kg/cm’

’ 1} ~1 160 < 1.5
2611

o s JF, = (0.6581¢ B515 = 2001 kg/em? Ec. 2.56

Anchos efectivos

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el
Capitulo 3.
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Almas
Se tratan como dos placas independientes, pues solo estan unidas entre si en
los bordes superior e inferior.

1.052(bJ f 1.052[19.54] 2001
A== —,/—= =2.118
Je Ve NE - Jao\oas2)V E

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por
F, = 2001 kg/cm®.

Como A =2.118>0.673, b, = pb.
p=(1-022/A)2 =(1-0.22/2.218)/2.218 = 0.423
b, =0.423x19.54 = 8.27 cm

Patines

=1.551 > 0.673

721052 ( 4.69 J 2001
J0.4310.152)V E

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde.

p=(1-0.22/1.551)/1.551 = 0.553
b, =0.553x4.69=2.60cm

Area efectiva

A =4-2(b-b)
=9.12-[2(19.54 —8.27)+ 4(4.69 - 2.60).152
=9.12~4.42=4.70cm?

Resistencia nominal:
P, =AF, =470x2001x10™ =9.40 ton Ec. 2.55

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexion de la columna.

Resistencia de diseno:
¢. B, =0.85x9.40=7.99 ton

b) Normas Técnicas Complemnentarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2)

Como la falla es por pandeo por flexién y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsion) la resistencia de disefio puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a
continuacion. -
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Factor de pandeo local Q

Se utilizan las ecuaciones def art. 2.3.6 de la ref. 2.2.

Q.. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados.
b/t =4.69/0.152=3086 > 1470/ .JF, =24.79

0 = 1,400,000 1,400,000

= — = =0.418
F.(b/tY  3515x30.86°

Q.. El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el
esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F, =Q.F, = 0.418x3515 =

1470 kg/cm?.
2730x0.152 480
= 1- =9.77cm
‘ V1470 ( 128.5541470)

4,=9.12-2(19.54-9.77)0.152 = 6.15 cm’
Q, =6.15/9.12 = 0.674

0=0,0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r); = 6340/ JOF, = 6340/+/0.282x 3515 = 201.4

(kL/r), =878 < 201.4

2
=0.282x9.12x 3515(1 - ——87—‘8—&7)0.75

x 201

=6136 kg ~6.14 ton Ec. 247

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC
(6.14/7.99=0.769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el
método de la ref. 2.2 arrojaria un valor sélo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).



98

Miembros en compresion (la columna aislada)

2.10
2.1

2.2

2.3

24

2.5

2.6

2.7

2.8

2.9

2.10

2.11

2.12

2.13

REFERENCIAS.

Galambos, T.V., “Structural Members and Frames”, Prentice Hall Inc.,
Englewood Cliffs, N.J., 1968.

“Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras Metdlicas”, Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal, Gaceta Oficial del Departamento del D.F., México D.F., diciembre de
1987.

“Specification for Structural Steel Buildings. Allowable Stress Design and
Plastic Design” (incluye comentario), American institute of Steel Construction,
Chicago, 1ll., junio de 1989.

Timoshenko, S.P., y J.M. Gere, “Theory of Elastic Stability”, McGraw-Hill Book
Company, Nueva York, 1961.

Bleich, F., “Buckling Strength of Metal Structures”, McGraw-Hill Book
Company, Nueva York, 1952.

De Buen, O., “Estructuras de Acero, Comportamiento y Disefio”, Limusa,
Mexico, D.F., enero de 1980.

“Specification for the Design of Light Gage Cold-Formed Structural Members”,
Light Gage Cold-Formed Steel Design Manual, American Iron and Steel
Institute, Washington, D.C., 1968.

“‘Load and Resistance Factor Design Specification for Structurai Steel
Buildings" (incluye comentario), American Institute of Steel Construction,
Chicago, ill., septiembre de 1986.

Chen, W.F., y E.M. Lui, "Structural Stability. Theory and Implementation”,
Elsevier Science Publishing Co., inc., Nueva York, 1987.

Shanley, F.R., “Strength of Materials”", McGraw-Hill Book Co. Inc., Nueva
York, 1857.

Galambos, T.V., Editor, “Guide to Stability Design Criteria for Metal
Structures”, 4a. ed., John Wiley & Sons, Nueva York, 1988.

Johnston, B.G., Editor, “Guide to Design Criteria for Metal Compression
Members®, 2a. ed., John Wiley & Sons, Nueva York, 1966.

Beedle, L.S., y L. Tall, “Basic Column Strength”, J. Str. Div., Proc. ASCE, Vol.
86, ST7, julio de 1960.



Miembros en compresién (fa columna alslada) 99

2.14

2.15

2.16

217

2.18

2.19

2.20

2.21

2.22

2.23

2.24

2.25

2.26

2.27

2.28

“Guide to Design Criteria for Metal Compression Members”, 1a. ed., Column
Research Council, Engineering Foundation, 1960.

Johnston, B.G., Editor, “Guide to Stability Design Criteria for Metal Structures”,
3a. ed., John Wiley & Sons, Nueva York, 1976.

“European Recommendations for Steel Construction”, European Convention
for Constructional Steelwork (ECCS), 1978.

Beedle, L.S., Editor, “Stability of Metal Structures. A Word View”", 2a. Ed.,
Structural Stability Research Council, 1991.

"Recommandations pour l'etude el 'execution des constructions métalliqgues”,
Convention Européenne de la Construction Métallique, enero de 1977.

Chen, W.F., y T. Atsuta, “Theory of Beam-Columns, Vol. 1: in-plane Behavior
and Design”, McGraw-Hill Book Co., Nueva York, 1976.

Bjorhovde, R., “Columns: From Theory to Practice”, Engineering Journal, Vol.
25, No. 1, AISC, Chicago, lli., 1988.

Rondal, J., y R. Maquoi, “Single Eguation for SSRC Column-Strength Curves”,
J. 8tr. Div., ASCE, Vol. 105, No. ST1, enero de 1979.

Allen, D., "Merchant-Rankine Approach to Member Stability”, J. Str. Div.,
ASCE, Vol. 104, No. ST12, diciembre de 1978 (ver también la discusion de
este articulo por R. Maquoi y J. Rondal, J. Str. Div., ASCE, noviembre de
1979).

“Limit States Design of Steel Structures™ (incluye comentario), Canadian
Standards Association, CAN/CSA-S16.1-M384, Rexdale, Ontario, Canada,
diciembre de 1994.

“Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel
Buildings” (incluye comentario), AISC, Chicago, !ll., diciembre de 1993.

Chen, W.F., "End Restraint and Column Stability”, J. Str. Div., Proc. ASCE,
Vol. 106, ST11, noviembre de 1980.

Thirlimann, B., “New Aspects Concerning Inelastic Instabillity of Steel
Structures”, J. Str. Div., Proc. ASCE, Vol. 86, ST1, enero de 1960.

Haaijer, G., "Plate Buckling in Strain-Hardening Range”, Trans. ASCE, Vol.
124, 1958.

De Buen, O., “Pandeo de Placas Comprimidas”, Ingenieria, Vol. XXXIV, No. 8,
México D.F., 1964.



100

Miembros en compresién (la columna aislada)

2.29

2.30

2.31

2.32

2.33

2.34

2.35

2.36

2.37

2.38

2.39

Lay, M.G., *Yielding of Uniformly Loaded Steel Members”, J. Str. Div., Proc.
ASCE, Vol. 91, ST6, diciembre de 1965.

Haaijer, G., y B. Thirimann, “Inelastic Buckling in Steel”, Trans. ASCE, Vol.
125, Parte |, 1960.

“Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members”,
Edicién de agosto de 1986, con suplemento de diciembre de 1989, American
Iron and Steel Institute, Washington, D.C., enero de 1991.

“Load and Resistance Factor Design Specification for Cold-Formed Steel
Structural Members”, American Iron and Stee! Institute, Washington, D.C.,
marzo de 1991.

“ASD/LRFD Design Specification for Cold-Formed Steel Structurai Members”,
version preliminar, American Iron angd Steel Institute, Washington, D.C., julio
de 1995.

Yu, WW., “Cold-Formed Steel Design”, 2a. ed., John Wiley, Nueva York,
1991.

“Specification for Allowable Stress Design of Single-Angle Members” (incluye
comentaric), Manual of Steel Construction “Allowable Stress Design”, 9a. ed.,
Chicago, Ill, 1989.

“Specification for Load and Resistance Factor Design of Single-Angle
Members” (incluye comentario), AISC, Chicago, [ll., diciembre de 1993.

“Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal”, Gaceta Oficial del
Distrito Federal, México, D.F., agosto de 1993.

“Manual para Constructores”, Compania Fundidora de Fierro y Acero de
Monterrey, S.A., México, D.F., 1965.

“Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members”,
Edicion de 1996, American lron and Steel Institute, Washington, D.C., junio de
1997.



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

CURSO APLICACION DE NORMAS Y
ESPECIFICACIONES DE USO EN MEXICO
PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE
ACERO

TEMA:

ANALISIS Y DISENO DE CONEXIONES

ING. OCTAVIO BARON LUNA
DICIEMBRE 1999

Palacto de Mineria Catle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtemoc 06000 Meéxico, D F. APDOQ. Postaf M-2285
Telgionos: 5128955 5125121 521.7335 5211987  Fax  510-0573  521-4020 AL 26



ANALISIS Y DISENO DE

CONEXIONES
INDICE:
CAPITULO 6.-  ANALISIS Y DISENO DE PLACAS BASE
PARA COLUMNAS
CAPITULO 7.-  ANALISIS Y DISENO DE CONEXIONES ATORNILLADAS
'Y SOLDADAS

CAPITULO 8.- ANALISIS Y DISENO DE CONEXIONES TRABE COLUMNA



CAPITULO 6



6. DISENO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL.

La funcién de las placas base es similar a la de las zapatas v se puede ‘lustrar en la fizura
siguiente, en la que : )

* Ae

Ac= Area de la celumna
BAp= Area de la placa base
Az= HAkrea de la zapata

P= Carga axial aplicada
fa=Esfuerzo en la columna
fc=Esfuerzo en el dado

fy =Esfuerzo en el terreno
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Como puede ‘observarse, en los dos casos se presenta una transicion entre dos materiates de
resistencia distinta (concreto y acero en la parte superior, y concreto y terreno en la parte inferior), por
lo que se requiere de una ampliacion en la superficie de contacto, de tal forma que los esfuerzos en el
material de menor resistencia, no rebasen un valor permisible, en éste caso las especificaciones del
A.LS.C. recomiendan que no se excedan los valores siguientes :

Fp=0351 sobre el area total de un apoyo de concreto
o= 0.35f2 1/Al JA» €074 sobre inenos del area total de un apoyo_de
concreto.



En las ecuaciones anteriores :
Y .
/.= Resistencia a la compresion del concreto.

A| = Area de contacto de la piaca con el concreto.

A, = Area de la seccién transversal del apoyo de concreto.

El espesor de la placa base, al igual que en las zapatas, debe ser tal, que no se flexione al actuar
la reaccion del concreto. ya que de ésta forma se reducira la zona de contacto de la placa y los esfuerzos
de apastamiento podnan rebasar a los permisibles del concreto, en general se acostumbra analizar el
efecto de una longitud unitaria (1cm) de placa, con lo que la seccion transversal que resiste la flexion
seriz de bese 1 ey ao peralte "t", siendo su mdaulo & seccida

T 14 i2 0
/ ‘

/ M

! ~ o F _ M

- I =7 fo=" =0.T3F,

) M .
M_ 1  6M
s 7 7
¥ s -
£ 6—2M=0 155 o (= }ﬂ—
K t 0.751*},

Con ésta ultima ecuacion se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarte
la ngidez adecuada, y el esfuerzo de 0.75 F,, corresponde al permisible de elementos rectangulares
macizos, flexionados con respecto a su eje débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicacion de
las formulas anteriores.



EJEMPLQO 6.1 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de
£ =200 kg/ em?

Determinacion de la carga maxima que soporta la columna -

| p Foax = Fa- A4
o m\w Propiedades de un angulo :
_2LI-152x10 A=2813 cm2, I, =640.6 cm )
! ) .
| 2

x=y=4.16

iy = 2]640.6+28.15(3.44)%| = 1947 em*

A =2x28.13=56.26 cm?

G 7 ———
re=t = ‘}31694—26 =5.88 cm

KL 1.0x300

—_— = =5] — F, =1284 kg/cm?
F o 5.88 a 8/

Brax = 1284 x56.26 = 72238 kg =~ 72.3 Ton

. Se disefiara la placa base para resistir una carga axial de 72.3 Ton. con una resistencia maxima del
concreto de :

F,=0.35(200)= 70 kg/cm?
72300
Amin =~ = 1033 cm?

b=+1033=32 ¢cm = 35 ¢m
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Con ¢sta dimension la placa tendria el arreglo siguiente :

4 agros @ = 14.3 mm
/f’a.ra anclas @ =12 7 mm

50 ,g}f
I\ /TR 350350318 mn
M
250 | | : ax
i ’ Al ii’v*‘rUM
z \__ 59 Kgkm
€ ; 99
50 | L + 4 cm
20 250 30,
b 7 A
350 L
-

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

72300
315 x 35

= 59 kg/ cm? {esfuerzo de aplastamiento en el concreto).

fp=

2
Mg = 309 2891 kg-cm

2

= (228 3 em
v

1900

cont=31.8mm (1 1/4)" » 30 mm bien.

Quedando una placa de 350 x 350 x 31.8 mm,; en éste caso se colocaran 4 anclas o = 12.7 mm
{(anclas minimas), con el arreglo mostrado, que intenta quitarle rigidez a la basc para tener ¢l
comportamiento de articulacion, (liberar los momentos), 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. Propiedades de la seccion
(obtenidas del manual) :

A=76.1 cm? d =303 mm br=203 mm ry=4.9 cm
KL _10x30 > F, =1218 kg/cm?
r lmin 4.9

Prax = 1218 x76.1 = 92090 kg =~ 32./ Tun
¥, =0.35200)=70  kg/cm?

_ 92700

S =125 om?
min 70 .

b=41325=36.4 ¢m
En éste caso, por ser una seccién rectangular, conviene que la placa también lo sea. para que la
zonga en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto el valor anterior es solo

indicativo; v nos sirve para proponer las dimensiones tentativas. usando en éste caso una seccidn de
45Ux300 mm.

A=45x30=1350 cm? ) 1325 cm? bicn.

f =%7§%—0 =69 kg/"cmz ( 70 kg/cm?
Quedando la placa base de la forma siguiente :  En este caso. al tratar de encontrar el espesor de
~ la placa sc tendna el problema de la longitud
il ¥ que debera tomarse para el calculo del momento
T = flexionante, debido a que se trata de una scccion
! I‘ abicrta: para estos casos, el ALS.C. permite
! ! sustituir a la seccion original, por una
0.95d s ! s 450 equivalente, con dimensiones de 0.95d por 0.8b,
; I‘ la cual ha sido identificada con la zona
i | sombrcada cn la figura, de esta manera el
' t .- volado critico seria :
bl ==—====0
m . e -
" .n 08 .n, |
300 iy
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450-(0.95%303
m= ( X ):81 mm=81cm <« Rige

=69 mm = 6.9 cm

300 - (0.8 x 203)

A

M
Z x'F 2
= 69¢8.1)
é»/\}/\s/‘\/k o Mp =——"—=2264 kg - cm
. 69 Kg/cm
{6 x 2264
_l-__il_c}_n____-‘.: t:\_—!QOO - =267 cm

conr=286 mm(l I/8) ) 26.7 mm

Quedando el arreglo mostrade a continuacion :

Pr 450x300~28.6 mm—

4 AGROS. @ = 14.3 am
PARA ANCLAS@ = 12.7mm

370 & J/

450
— —
Loaol i
ra )
40 . 220 40,
sl A A A

1 300 o

t A




6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION.

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

P B
j M ! [ M
1) _ | .
R - 13
[
+ P
4 =3 3 3 3 L l— r\‘- '
S T T "‘;‘A T_LJ_V_T?:J-_&_T_'} fimi
I
te P e P p
: T ] L s
i )
P
g‘! (173 h
Lﬂumﬂ__“ ||
P. M P_M P _M
a) -3 b) =7 c) 2 <s

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

ﬁzﬂ cOmo M=P.e y Sz_@z_ A=B8BD
A 8 6
P 6P-¢ D M
—= e =— recuerde que e= —
- BD  BD? 6 J2

Con éste valor de fa 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 ¢) si e >D/6. La
aplicacion de éstos conceptos sera ilustrada en los ¢jemplos siguientes.

No



EJEMPLO 6.3 :

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado sera de
f! =250 kg/em? .

A P =50 Ton.
R ‘
PI M=35T.m
T -
§ oo seccion IR - 254 x 32.9 (by = 146 mm:
2 d=258mm).
D v seccion de placa minimn :
(230, 4 TS50
Py D=258+100 = 358 ~ 360 mm
0 |
o ; [ B=146+100 = 246 = 250 mm
B b ‘ ‘ “ES—O—-T' ‘m_4 cm ) E—6 em
| ©

e
‘ 50 Ton

El diagrama de esfuerzos es del tipo ¢) mostrado en la pagina anterior, suponiendo que la
resultante de los esfuerzos de compresion comncide con la carga axial aplicada con la excentricidad
calculada, se tendria el diagrama de cuerpo libre siguiente :

50000 kg

Jcm|, D/2-e
il

A

W

rd
i

=,

En donde :

-e=18-7=1{ em =y/3 S y=33 cm

Por equilibrio : R = ’ff’—
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33
‘—f:’-’-125=50000 kg L f,=121.2 kg/em? ) 88 kg/em? . Nopasa.

Donde :

F,=035f =0.35x250=87.5 kg/em? ~ 88 kg/cm?

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se¢ tendria :

D 40

—=-——=20 cm

72

D

~5-—e=20—7=13 ¢m =y/3 y=39 ¢m
39f2 _ . _ 2 2 .
2130 = 50000 kg © f,=85.5 kg/em® ( 88 kg/cm®  hien
Fa

Con esta placa, no se recbasa la capacidad al aplastamiento del concreto, v seria la adecuada,
para calcular €l espesor se debe considerar la distancia mayor de las siguientes :

N
# ~5

mm = 7.8 cm

- 400—(0.295 x258) .

300 -
n,_Mf_"@:Q].émanZcmeﬁge

n ¢ste ¢aso co n" se encuentra en la direccion perpendicular a la de aplicacion del momento
En ést mo "n" se encuent lad perpendicul la de api del t
flexionante. sera constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa;como se puede observar en

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

Por lo tante, el momento flexicnante para el calculo del 2spesor de la placa sera el que resu'ts
mavor d¢ los dos volados.

Tenemos por relacion de triangulos lo siguiente

oo fp2 _ 8.5 _ ip2
.g ' y y-m 39 31.2

\&\LI; B A LAY A T fP2=M=68.4 kg/cmz
| ]\u i f.. =85 5 kgfem® 39
el |
; 32 78y
/;. 39 .

ral

Se tendran los siguientes diagramas :

f{ 7.8 . ,(_ 9.2
: _@\%

T 11
|

5

-

Tf’g"l 85.5 Kglem”

e
I

DL

\__\[ l]?.l’

[y
e

T ,
-+ ’ ’ ‘[68.4 Kglem”™
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En éste caso para la obtencion del momento M 68.4 x 9.22
flexionante se pueden dividir las presiones F=
actuantes c¢n el concreto en dos. un diagrama de

carga uniforme y otro tnangular, quedando ¢l ) espesor requendo para éste volado es:
momento  flexionante como se¢ rmuestra a

continuacion - 6 x 2895
68.4 x 7.82 =V Too ~ 02 om
Mg, = — =2081 kg cm. 1900

Placa requerida para éste volado es :

=2895 kg - cm

foy = 78171 12 ool g7 ke,
2 13 31.7 mm (1 1/4").

.IUF = .{‘pri - Mpz = 2428 kg - <m
E! ecpesor para éste volado es:

_ [6x2428
1900

=2.77 ¢m

Placade 31.7 mm (1 1/4").

Con placa de 31.7 mm (1 1/4") se cumple: debido a que el concreto soporta los efectos de la
flexion v la carga axial por completo, no se disefian las anclas, pero es recomendable que su diametro
sea por lo menos de la mitad del espesor de la placa. quedando el resultado final :

300x31.
B 400x300x31.7mm 4 AGROS @ =20 6 mm

/!
/PARA ANCLAS @ =19 mm

H A ]
35| ¥ ¥
R C : O
3001 230 =

et O 2
NAEELR |
T35 330 35
Eo e e

_ 400

Obsérvese que la disposicion de las anclas intenta restringir el giro de la placa. para darle
capacidad de absorver momentos.
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EJEMPLO 6.4 :

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

| P=35Ton
\¢
| M=60Ton.m
P
M seccion IR-254x32.9 (bg=146. d=258)
"\<:\
. V- e=M__ 1714 im
e — Lo £33

Froponiendo una seccion para la placa de 4J x 30 cm como en ei caso antertor :

—-?--=i69=6.7 cm ( 17.14 cm Diagrama incisc ¢),
§=20—17.14=2.36 em . y=3x2.86=8.58 cm

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

8.58)
szp(z_)x30=3sooo
35000 x 2 ] .
=——— =272 kpg/cm* ) B7.5 kg/cm-
75 30x8.58 g/ ) g/c

Donde :
F, =0.35£/=0.35x250 =87.5 kg/cm?
Para poder incrementar la zona a comprzsion en la placa, sera necesano colocar anclas que
disminuvan los efectos del momento flexionante, (la alternativa de aumentar el tamano de la

placa,incrementaria tambi¢én su espesor, y resultaria menos econdmica) analizando el diagrama de
cuerpo libre siguicnte:
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Del equilibrio de fuerzas verticales :

A, 16 17.14

R=35000+T

. 33000 87.5
” . _Rz(—ﬂx:so:lslz.s};
. N 2
O Tt ‘ -
T g 87.5 kg/cm
AYE \/2”
36

Del equilibrio de momentos, tomando el punto "1" como origen (para eliminar a la incognita "T"
de la ecuacién).

Ky - R
2, = (53000035, i4}—1<"50 Yoy

3]
IY
1159900 —13 12.5y|36—:| =0
2
1159900 — 47250y +437.5y* =0

y? -108y +2651.2=0
¥y, =703 cm

y= 108 + /11664 — 10604.8
- 2

y,=377 cm « Rige

- Obsérvese que las anclas hacen que trabaje una proporcion mayor de la placa,(sin anclas. sélo
trabajaban 8.58 cm en lugar de 37.7 cm).

Si y=37.7 em R=1312.5x37.7=4948]1 kg

o T =49431 - 35000 = 14481 kg
YA ]
como : Jo = 7 =1345 kg/cm® F, =0.33F, (barras roscadas)

Fy = 0.33 x 4080 = 1345 kg/cm?

JLLLI B
1345

colocando 3 anclas A;= l%g =3.6 cm® -

con anclas ¢ =22.2 mm (7/8") A=387cm? > 36°cm? Bien
Distancia minima al borde para anclas ¢ =22.2 mm (de acuerdo a la tabla 2.5):
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dmjn=38mm < 40 mm Bien

Separacion mintma entre anclas 30=3x22.2 =66.7= 70 mm

=110 ) 70 Bien.

Separacion con el ancho de 300 mm sep = @%2-(—9—9—)

Se dejaran entonces 3 anclas @ = 22.2 mm.

Se calculara ¢l espesor con el momento flexionante mavor que se preseie en cualquicta de ios dos
volados.

RN TN
\i‘ f, =875 kg/em®

pr o+
299 78
i 377
Por relacion de triangulos :
_IE_I_;_fPE. 87.5 _ ng
37.7 29.9 37.7 299
87.5x299 3
, =—————— =694 kg/cm” -cm
I =377 g/
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes :
ST

1 \\\?\MF

7. x4

Rkl

L

il
l‘ 69.4 Kglem'

2 :
69.4(7.8) 69492 _ 1937 kg.em

Mg, :—2—:2111 kg - cm. Mp=— + Ruge
6 x 2937
18.1(7.8) ¢ = /—— =3.05 .
Mg, =*“3’“‘"=367 kg - cm 190 -
Mg =2478 kg - cm Placa de Placa de 31.7 mm (1 1/4").

Se colocara placa de 31.7 mm (1 1/4") que cumple con lo anterior, por lo tanto la placa base
sera de 400 x 300 x 31.7 mm; la longitud del ancla se puede caicular con la expresion (extraida de-las
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capitulo 3 inciso 3.1.1c.).

a
Ly =0.06 sf‘: 2 0.006dyf, (longitud de desarrollo basica)
Vi |
(Lg)min =30 ¢m L; =1.0(Ly,) (para anclas en concrcto normal)

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

3.87 x 2530 .
Ly =0.06——"—=37.2 cm «— Rige
db (——250 £

0.006x222x2530=337cm

L, =372x2=744~75cm (longitud minima de anclaje)
Para el gancho se tendna :

L;=12x2.22=26.64 =27 cm (ganchominimo)

Diametro de doblez = 6 db (si db < 25 .4 mm)
Diametro de doblez=6x222=133 cm

Zona roscada = 22.2 x 3 = 67 = 70 mm (minimo).
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Quedando finalmente el detalle de la placa :

_Bagros @ =238 mm
ara anclas @ = 22.2 mm

['PL 400x300x31.7 mm

45,0

SR
j ’4"— J. = *;*‘
110 1 1

00 & e ’ o
|
o L o !
o 40 L — !

40 160 160 40
™~ 7N S ™~ I~
e 00 a8

PLANTA DE LA PLACA BASE

739

75

TTINRIOT

DETALLE
DE ANCLA TIPO

133
K
. 270 N
™ ™
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EJEMPLO 6.5 :

Determunar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado es de

fi=250 Icg/cm2 .

\

p

M
p 8

i dhagrama de cuctpo hore .

30000 ‘gg
26.7

ol 16 ¥
[/ 02 m, 20 gﬁ T J
¥ 87.5 kg/em?
T ]
R N #
LV
36-y/3
30000 kg
oS, 115, 267 %
T
v . f ' 87.5 kg/em?
\\
_ R| ‘
M3,
L 40-y/3 /:,
.40 .

P =30 Ton.

M=8T.m

Seccidon [R-254 x

d=258mm)

329  (b=146mm;

M B0 57 em
P30

Propontendo ura placa de 40 x 30 cm.

R:islgﬂxm: 1312.5y

-

T M, = (30000 x 42.7) - 1312.5y'36 —%’; 0

1281000 - 47250y +437.5y* =0

y2 - 108y +2928 =0

- 108+ /1166411712 _ 108+ 48
B 2 B 2

- Sin solucién en los reales.
Cambian.do auna placa de 43 x 35 cm.
Rz-(g%sly-x 35=1531.3y

T M, = (30000 ) 14.2) - 1531.3y(40 — 1/3) = 0

1326000~ 61252y +51043y* =0

y? =120y +2597.8 =0

ye 120 + /14400 - 10391.2

2
yl=91‘7 cm

y» =283 cm
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Cony=283cm:
R=15313x283=43336 kg.
T =4233A- 20000 = 13336 kg.
F=0.33 F,=0.33 x 4080 = 1345 kg/cmj (tension permisible en elementos roscados)

A = 13336 _ 0.92 cm? con 3 anclas.

51345

2
a = 9—?1 =33lcm?cono=222mm A =387cm? > 3.31 cm? Bien

3

Se colocaran 3 anclas 0 =22.2 mm
Distancia minima al borde = 38 mm = 40 < 50 (propuesta) bien
Sep. muinima de anclas =30 =3 x22.2 = 66.6 mm ~ 70 mm

350 - 2(50)
2

Sep. con el ancho de 350 mm = ={25 mm ) 70 mm bien.

Calculo de! espesor de la placa :

45.0 - (0.95x 25.8)
m =

3 =10.3 c¢m

35.0-(0. :
n= >0 (028)(146):117 cm « Rige
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| OO A ST O Y ‘,,_.,_ ——] 7£
NN ad A
‘ 1 for =87 5 kem?
~ ,
th2 \} 7|£
4 18 /10-% i
L 28.3
1 Pl
Ip_Jp2 873 18-556 kg/em?- em
283 18 Tp2 =53 6 kgfem® cm.
?, 103 | 117
| s X
Sy N S ¥ } )
%| L I_ LL _ 556 87,5 Kplem® \ -‘i T T [ 556 Kg/em
T e ;
B 2 2 2
¥, = 33:6(10.37  31.9010.3) p, = S56ULT)
2 3 2
Mg =4077 kg - cm. « Rige Mg =3805 kg - cm.

t= 1{6><—4077_ =3.59 c¢m.
1900

Se requiere placa de 38.1 mm (! 1/2"), pero por ser demasiado gruesa se reducird usando
atiesadores que impidan la flexion.

t=£=&=19.05 mm
2 2
y atiesadores (2 por lado) de : -
p=to 19.05 _ 9.5 mm
2 2
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/] 1
|
|o@1. 5144
/Jﬂ 150 mm
VAN 1
L 228 %6
J 250 i

L

Cousiderando a = 307 (resultado de ensaves
de placas).

/ 0 . Altura g
h - Y . 2 . oag] ___l_- 0 £1°

96 i

Y por la ley de los senos :

h _ 96
Sen 3 Seny

l A efecuva P /3
/ \ h (96 ~13)
N B < y=180-(€1+50)=69°

Senﬁ=96 Sen €1° _

h' =96 =90
Seny Sen 69°

Y la altura efectiva seria h =90 Sena =69 mm = 7 c¢m quedando entonces la seccion a revisar
por momento flexionante de la manera siguiente ;

I

7 cm

0.95 cm

C

1.9cm
3 T

14

~

35 em

A

Calculo del ¢je centroidal :

_(1.9x35)0.95+(7x0.95)2x5.4 134.995

Al

=1.69 cm.

(1.9 x 35) +(7 x 0.95)2 79.8

Inercia centroidal de atiesadores [, =

Ad®  de atiesadores

0.95(7) _

27 cm*
12

Ad% = (7x0.95)(3.712 =91.5 cm® (c/u)
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35(1.9)° _

Inercia centroidal de placa base I = 20 cm?

Ad® dela placa base Ad® = (1.9x35)(0.74)* =36.4 cm*

Inercia total de la placa (en el sentido X) :
1,=56.4+(2x118.5)=293.4 cm*

Distzneiy 2 la fibra dondc s¢ derean los esfucrzes (o la placa basc) -

293.4

[l

* 169

Fefuerzn en gsa secrion
Mpax =M (unitario) * ancho ({ver calculo del espesor)

Moy = 4077 x 35 = 142665 kg - ¢m

142695
T 173.6

£ =822  kg/em?

F,=0.6F,=0.6x2530=1520 kg/em® ) 822 kg/em®

1
C,=1.65 S o= =—=-173.6 cem”

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto, va que el esfuerzo permisible ¢s mavor quc el actuante. El
calculo de la longitud de anclaje v detallado de las anclas, debido a que resultarén del mismo diametro a

las del problema anterior. seria el mismo, v por lo tanto el detalle de la placa seria el siguiente:
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B. 430-350x19mm 6AGROS & =238mm
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7-4 :.'._ ] .
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! 1] - B E
125 : f T
1l !
T o) JI )
L sol |
30, 350 50,
. 450 ’ B DETALLE
4 A 0| || DEANCLA
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COL. IR-254x32.9
. (-,)133
/ ATIES PL 95mm 4 \\4—:’
4
| 3 :{\—m_ﬁ h
» i / ; .
150 6 ANCLAS
L e, dn)/ @22

( / DADO DE

Y CONCRETO ,
1/ £=250 Kgfem

BEVACION
DETALLE DE PLACA BASE
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CAPITULO 7



7. CONEXIONES

En jos capitulos anteriores se ha estudiado la manera de disefiar a los distintos elementos de una
estructura de manera aisiada, sin embargo, para que estos elementos cumplan con su funcion, es
necesario que sean unidos de manera adecuada Por otro lado, si un clemento es de dimensicnes tan
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones, disefiando
los empalmes de campo necesarios, estos empalmes deben ser ¢l menor nimero posible para no
encarecer a la estructura, ya que las conexiones efectuadas en campo resultaran mas costosas.

En éste capitulo se estudiaran las conexiones efectuadas con tornillos y soldadura, por ser éstos
los aids usadus en iz =ctuahdad, de hecho, rmuchas veces se usan Je manera corbinada, con una
fabricacion en taller por medio de soldadura y usando tomillos de alta resistencia en las conexiones de ™
campn. de ésta manera <& aprovechan las ventajas de ambes, va que 1a soldadura se realiza en toller,
bajo condiciones controladas, lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo economico.
Los tornillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rapido en campo.

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS.

Las caracteristicas principales de los tomillos y el disefio de conexiones a cortante simple se vio
en el Capitulo 2(Disefio de miembros a tension), por lo tanto, se trataran aqui sélo ]as conexiones
atornilladas sujetas a carga excéntrica.

7.1.a).- Tornillos sujetos S61o'a fuerza cortante.

Cuando 1a excentricidad de la carga solo genera fuerzas de cortante en los tornillos, sin variar su
tension inicial, se hace la hipotesis de sustituir la carga excéntrica por una fuerza y un momento
equivalente, actuando en el centroide del grupo de tomillos, de ésta forma el problema consiste
solamente en determinar la fuerza cortante resultantc maxima en el tornillo mas critico, €l cual se puede
localizar facilmente, por simple observacion, la ﬁgura sigutente nos auxiliara a comprender el
procedimiento anterior.
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En la figura a) se muestra un arregio de 8 womnillos que conectan a una placa que sirve como
meénsula para soportar una carga "P" con una excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de
tormillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga "P" y un momento M = Pe aplicados
en ¢l centroide del arreglo, como se observa en la figura b).

De ésta forma podetnos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tornillo, para la carga
"P", en los efectos de un cortante directo, Vp = % siendo "N" el nimero de tornillos, y los del

momento torsionante, este efecto es mayor en los tomillos mas alejados del centroide; de ellos los
tornillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los mas
criticos en éste caso. Las componentes "Vx" y "Vpqy", se pueden calcular con las expresiones

v _ Mx y v _ Mx
Mx = My —
= -

En donde :

"y" y "x" son las coordenadas del tornillo mas critico.

Zr sumatoria de las distancias de cada tornillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden
poner en funcion de sus coordenadas, quedando :



zr’ = Tl + Ty

A las componentes "V " y "Vyy", se les sumaré el efecto del cortante directo producido por
"P", pudiéndose determinar finalmente la fuerza cornante actuante en el tomillo crinco por medio de la
expresion : -

R= Vs +(Vay + V)

Y se selecciona el tomilo que cubra €sta 1esisicacia, ya que para el andlisis s0lo se requicic
proponer el arreglo de tomillos, v no su diametro. Eu caso de que "P" se aplique con alguna inclinacion,

so descomponc en see proyecciones "V "y "V, ¥ sumdndose a4 sus compenentes respectivas para
calcular 1a resultante descrita anteriormente.

Para el ralculo de 1a nlaca se dehe considerar el momento flexionante en el gie Z-7 (nrimera
linea de tornillos), y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fy en el drea total y

0.5F, en el area neta, adicionalmente se deben cumplir los limites siguientes en sus dimensiones "a”,
"b" y “t"_

b
0.5<3 <1.0
? b . 2100
t Py

L




EJEMPLO 7.1,

Calcular la placa y tornillos (A-325, con la cuerda dentro de la zona de corte), necesarios para la
ménsula de la figura anterior, si P=15 Ton. y e=30 cm, las separaciones de los tornillos se dan en la
figura y son los tipicos para ¢ste tipe de conexiones, tomar b=35 cm.

Elementos mecanicos aplicados en el centroide del arreglo de tomnillos :

P = 15000 kg.
M =P .e=15000 x 30 = 450000 kg.cm

N = 12 (namere de torillos)

Cortante directo por tomillo : v, = 15‘9‘00 =1250 «g.
i
Calcvlode : Er,-z - Zx,z + zyiz

Ix? = 12(7)% = 588 cm?
Ty = 4/(20)% +(12)? +(4)?| = 2240 cm?®
Tr? = 588+ 2240 = 2828 cm?

Componente en "x" del cortante generado por el momento :

My 450000 x 20

Vigo = = =3182 k
MTTZ T 2828 £
Componente en "y" del cortante generado por el momento :
Mx 450000 x 7
Yy = = =1114 k
M =S 2T 2828 &

En donde x = 20 ecm, y = 7 cm, son las coordenadas del tornillo mas esforzado, {superior
derecho) del arreglo, graticamente estos resultados se verian de la siguiente manera :

3182 kg. 3182 kg.
B -
1250 Rg. o l'
— ~5
1250 kg. + 1114 kg. — 11114 kg. N |
~
t t__~ - ~
EFECTO ULEL CORTANTE EFECTO DEL EFECTO COMBINADO
DIRECTO MOMENTO

De tal suerte que la resultante, que es la fuerza actuante en el tomillo mas critico, se calcularia
como sigue :
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R=1(3182)% + (1250 + 1114)* = 3964 kg
Si qut-:fémt_)s calcular €l area que debera tener el tornillo, para resistir ésta fuerza, deberemos

dividirla entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso F,=1480 kg/cm? (para tornillos A-325
trabajando al aplastarmiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando :

3964 _ 5 68 cm?

4rea = 1480

. El torillo de :
0=19.0(3/4") A=2.85cm2> 268 cm? bien.
Se colocaran 12 tormulios 0 = 19.0 mm en la conexion.
-Calculo del espesor de la placa :
Momento en la seccic’:Té:ritica (primera linca de tomillos).
M=P(7) M=15000(30-7.0)= 345000 kg . cm
Esfuerzos permisibles a flexion en la placa.
Fp = 0.6 Fy = 0.6 x 2530 =1520 kg/cm? (en el area total)

Fp,=0.5 F,; = 0.5 x 4080 = 2040 kg/cm? (en el area neta)

Por lo tanto, los médulos de seccidn necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serian :

= 345000 =227 cm’ (en el 2rea total)
1520
= 345000 =169 cm® (en el area neta)
2040
th’
h3 — 7 3 2
Para el drea total ] = - S=£=£=2h -4
12 c fl 12h 6
2
como h =40+ 2{(4) =48 cm.
t= ﬂxﬁ =059 ¢cm
(48)

Con t = 6.3 mm (1/4"), se cubre éste requisito, verificando las relaciones de aspecto de la placa :

2=@=0.73 0.5¢(0.73{1.0 Bien.
a 480
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—b—=@=55:6) 4]. 2100 No cumple

t 63 it JE,

Haciendo 254&8“ 'y 5=350 mm ¢= %% =8.4 mm
S .

Lo cual se cubre con placa de¢ 9.5 mm (3/8")

Revision de la seccién neta, en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamafio de los -
tornillos, quedando :

5=1905+32=222mm

Y el area del agujero seria :
Aggro =12.2220.95=2.1 cm?

Y sus distancias al eje neutro serian :
d1=4cm d2=1201'l'l d3=200m ———

Calculando el modulo de seccién del area neta : -

Momento de inercia de la seccion total: . - .
N+
0 3
* ;x=£’%ﬂ=3755 cm*

=
S
111

Momento de inercia de los agujeros (Ad2)

Loy =2/2.1(4% +122 +20%)| = 2352 cm®

A o
()
__/jL
I 11—
e

N)E
| I\‘/Iomento de nercia de la seccion neta (de la
u seccion descontando los agujeros)
. = I, = 87552352 = 6403 cm*

=24 ¢m

64
Modulo de seccion del dreaneta S, = —223 =267 ¢cm’ ) 169 cm’

Distancia a la fibra mas alejada 'C, =

48
2

Modulo de seccién del area total §, = 8—;‘5‘—5 =365 cm® ) 227 cm®
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4.1"

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION B

7.1b) Tornillos sujetos a cortante y tensién.

Los efectos de cortante y tension actuando de manera simultinea sobre los tormllos. ocurren
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3).

Las especificaciones del A.LS.C. en su seccion I3 pfoporcionan las siguientes ecuaciones de
interaccién, que cubren estos casos para los distintos tipos de tornillos usados comunmente en
conexiones por aplastamiento.

“TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL

PLANO DE CORTE: PLANO DE CORTE.
Barras roscadas y tornillos A-|0.43F, -1.8f, <0.33F, 0.43F,-1.4f, <0.33F,
449 de mas de 38 mm de
didmetro. . _
Tomillos A=825- - | (3090)* - 4.39 72 V(3090)2 - 2.15 £,2
Tornillos A #4980 - - (38002 —3.75 £,2 V(3800) - 1.82 £,2
Tomillos A - 307 830 - 1.87, <1410

TABLA 7.1

Donde £, es el esfuerzo cortante actuante en ¢l tornillo, sin exceder su valor permisible dado en
el Capitulo 2. Para tornillos A-325 y A-490 trabajando a friccién, éste cortante permisible debe
multiplicarse por el factor de reduccion (1- f4;, /T, ), en el que f; es el esfuerzo promedio de tension
debido a una carga directa aplicada en todos los tornillos de la conexion, y Ty, s la carga de tension
inicial dada en la tabla siguiente, en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la
resistencia minima a tension especificada para el tomillo.
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490
TORNILEQ:(MM). '
R 5400 6800
16~ 8600 10900
19 12700 - - 15900
22 17700 22200
25 23100 29000
29 25400 36300
32 22200 47300
35 38600 54900
0 38 4670 o 67100
TABLA 7.2

Lz inforracidn anterior o2 empleard on log giempler siguientar,

-

121



EJEMPLO 7.2..

. """’-r%

Revisar::. la siguniente conexion usando tornillos de 19.0 mm A-325 trabajando a). al
aplastamiento¥'b). a la friccion.

= T54ton.\/
30

e

. dﬂ 1A -
gravedad gl -
de (‘olumm
tornjllos

g

T }
E \M ensila (S A
ELEVACION

T

a). Conexidn trabajando al aplastamiento.

Como el gje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, los erecius
de tensién y cortante sobre la conexion serian :

T =54 Cos 30° =46.8 Ton
V =54 Sen 30°=27 Ton.

La fuerza cortante y de tension que sera resistida por cada tomnillo sera :

T los esfuerz‘;s' generados en los tornillos @ = 19.0 con drea A = 2.85 cm? seran :

A 5850

=== =2053 k

b/ 285 g/em?
3375

=22 =1

fo=5gg 1184 kg/cm?

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuacién de interaccion de los tomillos
A-325, (suponiendo que la cuerda de los tornillos, no coincide con el drea de corte) quedaria :
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E = (3090)2 - 2.15(1184)2 = 2556 kg/em® ) 2053 kg/cm?
. Se aceptan 8 tornillos @ = 19.0 mm A-325 para la conexion.
b). Conexion trabajando a la friccidn.
Usando tornillos ¢ = 19.0 mm A-325 :
Ap=2.85cm?  f=2053 kg/em? f,=1184 kg/em? Tp=12700 kg (ver tabla)
Calculando el factor de reduccton al cortante :

2053 % 2.85

=0.54
12700

Factor = '1 -

Para los tornillos A-325, con agujeros estandar, el cortante permsible es (ver tabla en Capitulo 2),
F, = 1200 kg/cm?

Y ¢l cortante penﬁsib]e reducido seria : -
F,=0.54 x 1200 = 647 kg/c:m2 ( 1184 kg/cm2 No pasa.

Proponiendo tornillos 0 =22.2 mm Ay, = 3.87 cm?

5850

=1512 kg/cm?

fi= 387 /

Tp = 17700 kg.

Factor = I-M’=O.67
17700

Cortante permusible reducido :  F,, = 1200 x 0.67 = 803 kz/cm?.

-
5= :;3855—876 kg/cm > 803 kg/cm2 No pasa.

Proponiendo torniftos 0 =254 mm Ay =5.07 cm?2,

5850

fi= 55 = 1154 kg/em?
Ty, = 23100 kg,
Factor = 1?@15—'91’ =0.75
23100
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Cortante permisible reducido :  F, = 1200 x 0.75 = 896 kg/cm?.

3375

507 = 665 kg/cm { 896 kg/cm2 Bien.

fi=

. Se empleara.n 8 tornilios o = 25.4 mm trabajando a la friccion, la conexion del angulo a la ménsula y
la revision del bloque de cortante se vio en ¢l Capltulo 2 y por eso se omite aqui.

Otro caso en el que se generan fuerzas de tension v cortante simultancamente en los tomillos.
son las ménsulas del tipo indicado en el ¢jemplo 7.3 en donde una zona, (la parte superior) de la
CONSXION 5C encuenira a lension v otra, (lunfenct) se encuentra a compresion. Una forma de soiucionar
el problema cs suponiendo que el gje neutro de la conexién, se ubica abajo del centro de gravedad del
orape de emmectares v ins tornlos abage del ¢ nowiro s2 supess gue sdle resistn cortante
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EJEMPLO 7.3.

Revisar los tomillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente. usando tomillos A-
325 de o = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento.

36 Ton A
M / N A
i ! \! N @ *®
1
I’ % &
k! S LEPun 0 l
/ Z / Eoo '480 R ‘ .
_rr'%- v 1 480
B LA 4.@%.;__\:]_\ % Y
ok s X o | X
W
ELEVACICN L.\.QMT_;_L_
190 |
FRENTE

Suponiendo que el eje neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsuvia (& cm) v considerando un
ancho cfectivo ce 8ty (19 cm). tendriamos :

Cortante por tomillo : V.= 36000 =3000 kg.
Esfuerzo cortante por tormillo - f;, 3—00% =775 kg/ cm?

Cortante permisible para los tornillos :
F,=2100 kg/em? ) 775 kg/cm® Bien.

Localizacidn del eje neutro (con las suposiciones anteriores).
(19 x 8) (8/2) = 608 cm? (momento de la zona de aplastamiento)

Ubicacion det centroide de los 10 tornillos trabajando a tension, con respecto al ¢je neutro supuesto :

v=4+2x8=20 cm.
Area total de tomnillos a tension 10 x 3.87 = 38.7 cm?
Momento 38.7 x 20 = 774 # 608 .. No coincide.

-Incrementando la posicion del gje neutro a 9 cm de Ia base, tendriamos :
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Area v momento de aplastamiento : (19x9)

?-l =770 cm’
2

Area vy momento de los tornillos 38.7(19) =735 cm?
La diferencia entre cstos resultados es menor al 5% (35/735), por lo que se considera adecuada.

.Momento de mercia v médulo de seccion del arreglo.
Para los tornillos a tensién I, = ZAba'2 = Ab‘Z.a,’,-2

Td? =232 + (112 + (191 +(27)2 +(35)%| = 4890 cm?

A,Td? = 3.87 x 4890 = 18924 cm*

Momento de inercia de la zona a compresion : 1, + Ad?
19x9* 4 2 9|° 4
I, = 3 =1154 cm Ad =(19x9)5 =3463 cm o

I+ Ad? = 1154 +3463 = 4617 cm®
o

Inercia total = 4617 + 18924 = 23541 ¢m*

S, = 239416126 om®
35

.
S, = —'fi =2615.7 cm®

Momento con respecto a la conexion = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm,

Esfuerzo de tension = 1—6% = 2409 kg/ cm?

Esfuerzo permisible a tension de acuerdo a la formula de interaccion correspondiente

F, = (3090)? —2.15(7757 = 2873 kg/em? ) 2409 kg/em® Bien,

— -Vernificacion del aplastamiento. .
1620000

=619 k 2
2615.7 g/om

Esfuerzo maximo de aplastamiento =

Esfuerzo permisible :
F,=0.9F, =2275 kg/em® ) 619 kg/cm® Bien.

.. Se dejara el arreglo de tornillos propuesto.
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de "arco eléctrico con
electrodo protegido”, cuando se realizan de manera manual v por el proceso de "arco cléctrico con
eicctrode sumergido”, cuando se realizan de mancra automadtica en taller. En ambos procesos cl calor
que se genera por ¢l arco eléctrico, funde simultancamente el electrodo con el que se realiza. v ¢l acero
advacente a las partes que se unen.

En la figura sigutente se tlustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. v como se
observa. el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atmiosfera al
metal de aportacion. £u el proceso de arco sumergido, ¢l arco eléctrico se genera bajo la proteccion del
fundente pulverizado, que se deposita automaticamente sobre el electrodo desnudo que s¢ presenta cn
ferma de carret. El racubnmiento una vez fundids forma uaa "cosiva” protectora. llanada scoita, que
evita el enfriamiento rapido del metal de aportacion, esta escoria debe retnrarse de las soldaduras. una
vez enfriadas, antcs de aplicar ¢l primario y pintura protectora.

. Tlectredo
7
7750 Recubrimiento
[///; /n'EI elzctrodo
etal g
¥u o A
Escudo gaseoso _
Cornente del arco
Escorna p /4 - .

Metgujp

aportacion

Las principales ventajas que ofrecen las conexiones soldadas son las siguientes :

1.- Como la soldadura proporciona la transferencia mas directa de los elementos mecanicos de un
miembro a otro. se obtienen detalles mas sencillos, eficientes v de menor peso que los atornillados.

2.- Los costos de fabricacion se reducen debido a que se manejan menos componentes, y los trabajos de
perforado, punzonado y rimado, se eliminan.

3.- Hay un aborro ¢n peso de los elementos a tension, va que no se reduce el drea por la presencia de
agujeros.

4 .- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de liquidos o barcos. va que
s¢ sellan las juntas.

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitecténica de las estructuras y reduce las concentraciones de
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros.

6.- Permite las conexiones simples en miembros con superficies curvas o con pendiente, como cuando se
unen elementos tubulares.
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7.- Se simplifica la reparacion ¢ reforzamiento de las estructuras existentes.

Los dos tipos mas comunes de soldadura se conocen como de chaflan o filete v de preparacion.
las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que s¢ traslapan o forman una posicion de
"T". Las soldaduras de preparacion, s¢ usan cominmente en conexiones a tope v algunas veces requicren
de un biselado o preparacion de sus bordes antes de 1a colocacion de la soldadura. Cuando la soldadura
abarca al espesor completo de la placa, para lo cual se requiere algunas veces soldar por ambos lados, a
colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la “penetracidon completa”; en caso contrario. sc les
llama de penetracion parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de soidaduras.

Las soldaduras de filetc son Ias que sc realizan con mavor tactlidad, v por ésta razén. son
también las mas utilizadas, las capacidades de los distintos espesores v tipos de electrodos se dierdén en
una tabla de la Unidad 2, se preficre uttlizar Jos espesores dt seldadurs de 3, € v 8 mun, porgee se
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que ta cantidad de mctal de
aportacion se incrementa con el cuadro del tamafio de fa soldadura. por lo que los incrementos -¢n el

tamafio v costo de la soldadura crecen cnormiemieats annds co weeronicnta ol tamafic de 13 niisma,

Debido a que una soldadura pequefia en ¢l borde de una placa gruesa se enfria con mucha
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos, cuando el materiai de aportacion se contrae al enfriarse
mientras la placa gruesa se lo impide, los tamarios minimos que se permiten en las soldaduras de filete en
funcion de la placa mas gruesa de la union se dan en la tabla siguiente :

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA
PARTE UNIDAS EN MM, SOLDADURA.

Hasta 6 mm imnclusive 3 mm

Mas de6a 13 mm 3 mm
Masdel3al9mm 6 mm

Mas de 19 a 38 mm & mm

Mas de 38 a 57 mm 10 mm

Mas de 57 a 152 mm 13 mm

Mas de 152 mm 16 mm

TABLA 7.3

También se limita ¢l tamafio maximo de la soldadura de filete a no mas del espesor de la placa

menos 1.6.mm, cuando €sta excede de 6 mm, y al espesor de ia placa. cuando es menor de 6 mm.
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Cuando se utiliza gl proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta
efectiva es 1gual a la dimensién t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso do clectrodo
sumergido. la cantidad mayor de calor que se genera, produce una penetracion mas profunda v se
permite una dimensién de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tarnafio de la soldadura o, si @<
10mm, v Te se toma igual a @+3 mm cuando @>10mm, esta situacion sc representa cn la figura
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EJEMPLO 7.4:

En la figura se muestra una ménsula cargada excentricamente. Calcular el espesor de soldadura
de filete requerida.

Notas :

\eA Material ASTM A-36
-

\/ | Electrodo E-70XX
N

=
i

PN

P =9100 kg
P

e =30 cm.

1

1
1 —~
; \‘N L =38 cm.
ﬁ Momento sobre la scldadura P-e

M=9100x 30=273000kg - cm.

e

g

N/
N
4

a). Determinar el modulo de seccidn del grupo de soldadura

_(Fn_
(L12)

2
g1 L
c 6

La fuerza cortante maxima por centimetro de longitud de soldadura debido al momento es :

3IM 3% 9100 x 30

=M= =g

=1134 kg/cm

Dado que tenemos 2 lineas de soldadura, ¢l esfuerzo a soportar por cada linea sera:
frn =1134/2 =567 kg/cm

b). El cortante debido a la carga directa es calculada suponiendo .que la linea de soldadura a cada lado
de la placa toma la mitad de la carga total.
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fo = P2L=9100/(2x38) =120 kg/cm

<), La resultante de las dos fuerzas es

Se=Jh 2 = 05677 41207 = 580 kg em
Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia sera 625 kg/cm.

R =625 kg/cm > 580 kg/em .. se colocara soldadura de filete de t = 6 mm.

™

380 /
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EJEMPLO 7.5 :

Determinar el tamaiio de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a
emplearse seran E-70XX.

—

L
v
@1 | P=15000kg
o
|
|

| (A)  fi= 1347
— e e {—

20
'|// . /! AN \
S ¥ \
- ﬂ LY

J // ‘ * \ fra
/ X498 f=23 ‘
’/
:
]i 12 Tmum
(b) ]
(B L15.9mm
< o
L e
2 35
x54.355 1545
Obtencion del centroide del cordon de soldadura propuesto :
x= ZMe (200002 _, o5 oy

L 20x2 +48

Calculo del momento torsionante:

Brazo de palanca = (30+11-2-4,55) = 3445 cm

M = 15000 x 34.45 =516750 kg - cm.

Longitud total de soldadura : - L=48+20x2 =88 cm
21, , (48)° 3
I =[20(247 242225 = 32256 cm
3
I, = Q0) | 20(5.45)2|2+ 48(4.55)2 = 3515 cm?

Los puntos criticos son A v B; en la figura (b) se muestran las fuerzas por unidad de longitud en ¢l
primero de ellos.
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T _ 15000

=—=——=170 keg/cm
fi 7~ 88 g
Mp 516750
_ _ 15.45)= 223 kg/
o= %= gy 15:49) grem
My 516750
= - 24) =347 kg/
B==7y= 55 (Y g/cm

Fax = V(170 +223)2 £3472 =524 kg /cm

Ll
AT

De la tably de espesores ae soldaduca obtenenios qui para € eapesor @ = 6mra coa elecirodo E-70NX
tenemos una capacidad de 625 kg/cm.

cEpdaol idnimo t— € nam
espesor maximo t=127-16=11.1 mm

. Se acepta la soldadura, quedando ¢l croquis de la manera siguiente :

s
20
A——t
Z s T
L S
|
|
|
| £
!
!
\
_W._Q) ‘
= b
i 48
\ |
Il
|
\
|
|
|
i
=
s
22 a5
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EJEMPLO 7.6:

Diseiiar las soldaduras de filete necesanas para la junta traslapada mostrada en la figura. considerando
que se emplearan electrodos E-70XX. El diseiio debe realtzarse para desarrollar la capacidad total de

las placas mostradas.

/
< T e < \\s ﬁ
/ §\/>‘>‘/ : -
[ L / Le
- 1 '
Subiendo que ¢ estucrzo a tension pernusivle es b= 1520 kgsem:

La tensidn maxima que soporta la placa es de
T=AF,=(8x1.27}1520 = 15443 kg

Calculo del espesor de la soldadura: teniendo un cordén de L = 8x2 = [6 cm

espesor requertdo ¢ = % = 1514;3 =965 kg/cm

De la tabla observamos que €l espesor que se aproxima a esa capacidad es -
t=10 mm con una capacidad de 1040 kg/cm > 965 kg/em
verificando espesores minimos y maximos de soldadura. tenemos :

Para placade 12.7 mm tmin = 5 mm < 10 mm.

tmax=12.7 - 1.6=11 mm > 10 mm

.. se acepta la soldadura.
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ANALISIS Y DISENO DE

CONEXIONES

CAPITULO 8.- ANALISIS YV DISENO DE CONEXIONES
TRABE COLUMNA



CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE
EDIFICIOS

INTRODUCCION: Las hipotesis relativas al comportamiento de las conexiones
constituven uno de los aspectos mas importantes del andlisis estructural.

J.as conexiones transmiten los momentos flexionantes. fuerzas cortantes v fuerzas
normales entre vigas y columnas. con lo que se logra que todos los elementos de la
estructura trabaien cu conjunto.

El andiisis de los marcos rigidos se basa en la suposicion de que hay continuidad
completa en las ivnras entre vigas v columnas las gue transmiten fos elementos mecanicos
integros. sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de las barras
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda
al supuesto, no basia con anaiizar y disefiar vigas y cvlumnas con gran exactitud. sino se
requiere también que las uniones entre ellas se disefien y construyan de manera que se
satisfaga esa suposicion.

Hasta hace pocos afios las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen
dimensiones, como si fuesen el punto de interseccion de los ejes de las barras que
concurren en ellas; si se consideraban las dimensiones. se suponia que eran indeformables.
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones
finitas; sus deformactones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas v columnas. pueden influir de
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura. lo que obliga a
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el
comportamicnto de la estructura, 0 a tenerlas en cuenta en el analisis cuando sean
significativas.

El comportamiento de los marcos rigidos depende en buena medida del de sus
juntas: st su rigidez cs insuficiente pueden permitir rotaciones eldsticas y comportarse como
uniones semirigidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean
mayores que los determinados en el andlists {por ejemplo. aumentan los momentos
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas), si su
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran sobre ellas,
o de alcanzar y mantener. durante rotaciones importantes, los momentos necesarios para
que se forme el mecanismo de colapso. lo que ocasiona una disminucion de la resistencia
del marco.

Como el disefio correcto de un marco rigido requiere un conocimiento completo det
comportamiento de sus conexiones. en los intervalos eldstico e inelastico, se han realizado
muchos estudios. analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos,
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas. con tornillos de alta resistencia, o con
una combinacion de ambos.



Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el comportamiento bajo
carga estatica. pero en los tltimos aflos se han investigado también las conexiones cargadas
ciclicamente, para obtener métodos de disefic aplicables a marcos rigidos de edificios
construidos en zonas sismicas. :

Las cuatro conexiones viga-columna gue se¢ emplean mas cominmenie en marcos
de edificios se muestran en la Fig. 8.1: las dos primeras corresponden al nivel superior y las
otras dos a uno intermedio; en cada caso se ha dibujado una columna extrema y una
intermedia.

Como es usual en estructuras reales. la columna pasa a través de la junta, v las vigas
se unen a sus patines.*

A {a) 4, {b)

4, e A (d)

Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rigidos

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexion sean las columnas por
facilidad de conexion. Sin embargo, es la situacion mas comun, pues se facilita el
montaje de la estructura y se obtienen conexiones mas resistentes, en vista de que los
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en
general, mas gruesa.



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 conexion. pues en cada columna se cruzan dos
marcos: las vigas llegan a uno o a los dos patines v a uno o ambos lados del alma.

Cuando la columna pasa a través de la junta, el disefio de la conexion consiste en:

1.- Dimensionamtento de los medios de unidn entre trabes y columna, necesarios para
transmitir a esta los elementos mecanicos de las secciones extremas de aquellas.
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistencia. En juntas soldadas la
union puede ser directa o por medio de placas en los patines. angulos o placas en el
alma. o ménsulas; en juntas atornilladas sicmpre se utlizan placas, dngulos u otros
elementos de union (tés, por ejempiv).

2.- Revision de la columna para determinar si ticne resistencia v rigidez adecuadas a fin
de soportar las solicitaciones que recibe de las vigas. al mismo tiempo que actla
sobre ella la compresion que proviene de los niveles superiores.

(%)
)

Disefio, en su caso, de los refuerzos necesarios: atiesadores entre los patines-de la
columna, placas adosadas o paralelas al alma.

Bajo carga vertical las juntas mas criticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y c).
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son. en general. de
signos contrarios. por lo que tienden a equilibrarse; la situacion cambia cuando obran sobre
la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sisino.

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 disefio elastico, el limite de
utilidad estructural deberia ser la aparicion del esfuerzo de fluencia en la junta o en el
extremo de alguna de las vigas o columnas *. En disefio plastico, el estado limite lo
constituye la formacién de una articulacién pldstica necesarias para que la estructura se
convierta en un mecanismo.

RIGIDEZ: Larigidez. en el intervalo eldstico. de las conexiones viga-columna, debe ser
suficiente para que las posiciones relativas de todos los elementos estructurales se
conserven fijas bajo cargas de trabajo.

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aqui,
aunque su diseiio s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan
edificaciones antiguas.



CAPACIDAD DE ROTACION: Las conexiones deben admitir rotaciones incldsticas
importantes conservando la resistencia a la flexion correspondiente a la formacion, en ellas.
de una articulacion plastica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se formen
articulaciones plasticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los
miembores, y que giren, bajo momento Mp constante. los dngulos necesarios para las

redistribuciones de momentos que preceden la formacidn del mecanismo de colapso.

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura alcance la carga de
colapso tedrica, pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para
el mecanisimo sin que disminuya el momento resistente de ninguna, lo que solo suceds
cuando su capacidad dz rotacion bajo momento M}, constante es suficiente.

Las juntas de estructuras disefiadas elasticamente no requieren. en teoria. capacidad
de rotacion. ya que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparicion del esfuerzo
do fluencia ou alguss zona orfticar oin ombarge. 2 dueti'idad s deseshlc como ena
proteccién contra fallas fragiles v para obtener un comportamiento aceptable bajc
solicitaciones sismicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elasticos aplicados a
estructuras de cierta complejidad uenen poco que ver con los que realmente existen en
ellas: su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto de la
estructura que se esta disefiando con el de otras ya construidas, disefiadas con los mismos
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluacidon de las solicitaciones. sobre todo
sismicas. de la complejidad de las estructuras y su interaccién con muros. contravientos
verticales . sistemas de piso y rampas de escaleras, de ia existencia de esfuerzos residuales
y concentraciones de esfuerzos. asi como de las interacciones suelo estructura que pude
ocasionar. entre otros fendmenos. hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto,
las juntas deben disefiarse para que permitan un comportamiento ductil de las estructuras
bajo solicitaciones mayores que las calculadas. pues en caso contrario la falla puede
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia maxima teérica. Por las razones
expuestas. las juntas de los marcos disefiados elasticamente deben dimensionarse y
construirse de manera que posean una capacidad de rotacion suficiente).

* El estado de esfuerzos en las conexiones es muy complejo, pues los esfuerzos
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes gue
- les transmiten las vigas y columnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se
superponen con los residuales que hav siempre en los perfiles de acero y con los que
ocasiona la soldadura; esto hace que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de
aplicar esas cargas) haya va zonas localizadas en estado plistico. La imposibilidad de
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, y el hecho de que la
aparicion del esfuerzo de fluencia en algun punto no constituye un estado limite de
resistencia, hacen que en !a practica actual las conexiones se disefien con métodos
plasticos simplificados, aunque el disefio de la estructura en general se efectie
utilizando esfuerzos permisibles.



ECONOMIA: La resistencia, rigidez y capacidad de rotacion de una junta pueden
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella. sin embargo.
como una parte importante del costo de fabricacion de los marcos rigidos corresponde a las
conexiones, estas han de disefiarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el
menor incremento posible de material v mano de obra. Ademas. han de provectarse puta
que permitan un montaje sencillo y rapido. -

DISENO DE CONEXIONES CARGADAS ESTATICAMENTE: De acuerdo a los
esu'tados obtenidos al ensavar conexiones de dos tipos. unas con dos vigas. saldadas a los
patines v a los dos lades del alma: las vigas se soldaron directamente a la columna en todos
los casos, con penetracion completa en los patines y filetes en las almas. pero las forimulas
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también
cuando las fuerzas nonnales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma. se

transmiten por medin do nlacas

[R RS PP PR

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vigas se unen a las
columnas de otras maneras.

En los trece especimenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizo el
mismo perfil para las vigas. pero el tamafio de las columnas se varié, simulando conexiones
de los niveles superiores, intermedios ¢ inferiores de un marco alto. Tres especimeres sc
hicteron con cuatro vigas, conectadas a los patines y al alma de la columna.

Las cargas, que se aplicaron en todos los casos como se muestra en la Fig. 8.2, se
incrementaron lentamente hasta la falla, para estudiar el comportamiento de juntas
interiores bajo carga estatica vertical, en las que los momentos en lns extremos de las vigas
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especimenes se aplico
una carga axial considerable en la columna, para reproducir las condiciones en que se
encuentran las conexiones de edificios reales.

lp-zv

lV

T

t.

.

Fig 8.2 Cargas de los especimenes de la ref 8.4



Uno de los problemas principales que tratd de resolverse es el de determinar si el
alma de la columna requiere algin tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera
adecuada por si sola.

L2 mognitud de I compresion en la columna influvo peco en el comportamiento de
las conexiones; las columnas no mostraron ningun indicio de falla baja cargas 1.65 veces
mayores que las de trabajo. ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el
doble de las de trabajo, conservando las fuerzas finales en fas vigas.

lLos tres especimenes de cuatro vigas se comportaron mejor que los
correspondientes de dos.

Lus ensayes que se han descrito se complementaron con 1as pruebas de la Fig. 8.3,
con las que se estudié el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los
patines de las vigas quc estan en tensién y en compresion. v la efectividad de atiesadores
excéntricos.* —

)
+ Plocas que representon
” los patines de ios trabes .
o7 Los dor fuecaoc son 3
_h”

/] tension c de compresign

Tremo de CDlumno/ \
/
Y
/ !

| Hﬂ-—_‘ (a} ! ’

ﬁ y Atiesacores excenricos
T (en ios dos todow oe cima)

‘ (b}

Fig 8.3 Simulacion del efecto de los patines de las vigas en la columna

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines
o las placas de conexion de las trabes que se apoyan en el aima; 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 trato de aclarar con las pruebas
de la Fig. 8.3b.



Posteriormente se han hecho estudios adicionales para comprobar si las reglas de
disefio deducidas en los ensayes anteriores. siguen siendo aplicables a conexiones con carga
vertical simétrica estatica cuando en los extremos de las vigas actian. al mismo tiempo. el
momento plastico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificacion del
alina. ast como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de ia columna. en la zona de
la conexidn. soporta fuerzas cortantes elevadas. producidas por momentos asimétricos.

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas, puesto
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son maximos y las fuerzas
cortantes elevadas. El disefio ha de hacerse de manera que el comportamiento real se
acerque razonablemente al supuesto, lo que implica que los extremos de las vigas
desarrollen su momento plastico tedrico. v lo mantengan durante rotaciones importantes. al
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas cortantes: las columnas, a su vez. deben
resistir los elementos mecanicos correspondientes junto con las compresiones que reciben
de los niveles superiores

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado
ensayando especinienes como el de la Fig. 8.4: las distancias L se escogieron de manera
que en la union entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento
plastico de la viga v el 95 por ciento de la fuerza de plastificacion del alma por cortante.

Fig 8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola
viga. unida a uno de los patines de la columna; en el alma de esta aparecen importantes
fuerzas cortantes, en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la
deformacion por cortante de la junta y su influencia en el comportamiento de la estructura. -
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig.
8.1¢c).*

* Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producen momentos
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este
problema se estudia en los articulos 8.3.2 y 8.4)



Una conexion es satisfactoria cuando puede resistir los momentos plasticos de las
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresion producida por
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima. y tiene capacidad de rotacion
suficiente para que se forme una segunda articulacion plastica en la zona central de las
vigas, sin que disminuya su resistencia. También vs satisfactoria cuando su resistencia es
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman
articulaciones plasticas en sus extremos mientras giran los angulos necesarios para que
aparezca la segunda articulacion, en el otro extremno o en la zona central.

El segundo comportamiento es el que sucle buscarse en las estructuras reales

Para determinar si el comportamiento de una junta es satisfactorio se investizan los
puntos siguiertas:

1.-  Resistencia de la region de la columna adyacente a los patines en compresion de las
vigas, cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede
fallar por flujo plastico excesivo, por pandeo o.por aplastamiento.

_2.-  Resistencia de la regién de la columna adyacente a los patines en tension de las vigas,
" cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patin de la columna puede
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plastico.

3.- Aumento dJe la resistencia de la junta cuando-se colocun atiesadores horizontales. o
placas adosadas al alma de la columna.

4- . Posibilidad de falla de la columna ocasmnada por una combinacion de esfuerzos
normales y cortantes.

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna.

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines
de las vigas cuando hay una sola viga. cuando los momentos en las dos vigas unidas a
los patines de la columna no son iguales, o cuando esos momentos tienen el mismo
sentido. .

7.- Rotacion requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas.

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna:
soldaduras, tornillos. d&ngulos v placas.

Del estudio de los resultados experimentales se concluyve que el efecto de la carga
axial que actua en la columna puede, en general, ignorarse, v que se obtienen resuitados
conservadores tratando las uniones de tres o cuatro vigas como si no existiesen las que
llegan al alma. pues estas proporcionan una accion benéfica mayor que lo que la debilitan
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella.



El punto 7 se ha investigado de manera analitica y experimental. y aunque la
rotacion requerida varia con la geometria de la estructura y las condiciones de carga. se ha
calculado una rotacion tipo, mas grande que la necesaria en la mayoria de los casos: todas
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores. bajo momento casi constante. Ademas,
como va s¢ ha mencionado. si se le da a la jumta la resistencia adecuada. las rotaciones
necesarias para que se forme el mecanismo de colapso se presentan en los extremos de las
vigas. y no en ella. o

CONEXIONES CON CARGA ESTATICA SIMETRICA:  EnlaFig 8.5 se muestran
esquematicamente las solicitaciones existentes en una conexion interior viga-columna con
carga vertical siméirica; ep la ccluming no Lay flexidn, pues los Licmentos gue le ransniiict
las vigas se equilibran entre si.
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Fig 8.5 Conexién viga-columna con carga  ertical simetrica.
| Acclones sobre la columna.

En la Fig. 8.5b se ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna,
—— sustituyendo las vigas por sus efectgs; no se incluyen las fuerzas cortantes, que son de
importancia secundaria. y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines.

En fa Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene
aticsadores, exageradas para mayor claridad.
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a
los dos patines de las vigas, en tension y en compresiéa, v el de-los patines de la columna
en la zona en tension. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. va que
puede fallar por flujo plastico. acompafiado ¢ seguido inmediatamente por pandeo en la
zona comprimida, o por fractura en la tension: st el alma es delgada, el pandeo de la zona
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos ileguen al limite de fluencia.

En la zona en tension pueden ser criticos los patines de la columna, que se flexionan
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas, por su poca
rigidez, los extremos se flexionan hacia fuera. siguiendo el desplazamiento de la viga. pero
la deformacion de la zona central esta restringida por el alma de la columna. y es probable
que ahi se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformacién y
no pueda seguir, sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b).

La zona dei aima afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de
las vigas se extiende al penetrar en la columna; st la ampliacion de esta zona es insuficiente
para reducir a ch los esfuerzos en la base de la curva de union de patines y alma (o sca ala

distancia k. del pano exterior de la columna. Fig. 8.5b). la resistencia del alma es

insuficiente. Este efecto debe revisarse frente a los dos patines de la viga, en las regiones
en compresién y en tension. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la
fuerza de tensidn puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma. ademas. la
distancia k. se reduce a la suma del grueso del patin y el tamaiio de la soldadura. Por todo

¢sto, muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de
la conexidn.



Es dificil determinar analiticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la
columna, por lo que se suele suponer una distribucion lineal, basada en investigaciones
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de
contacto hasta la distancia k. (Fig .8.5b). En disefio elastico se utilizaba una pendiente de
1:1, correspondiente a una distribucion de esfuerzos segun rectas a 45° trazadas a partir del
punto de aplicacién de la carga. Las dos suposiciones estdn basadas en resultados
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a diseiio plastico, mientas que en
disefio elastico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades
poco mayores que 'as de trabajo. Sin embargo. para hacer compatibles sus dos
especificaciones, el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus nonmas para
disefio por esfucrzos permisibles.

La suposicion anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que
cer resictida. a la dictancia k. de |2 cara exterior de la columna por una porcién de alma de

longitud ty, + Sk, donde ty, es el grueso del patin de la viga.

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXION; La wviga se.
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una
fuerza de compresion en la columna (Fig 8.7)
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Fig 8.7 Zona comprimida de la junta



Si el alma no se pandea prematuramente se obtiene una estimacién conservadora de
la resistencia. maxima de la region comprimida suponiendo que el esfuerzo en la
terminacién-de la curva de union es igual a Fy¢. de manera que la fuerza total conque la

columna puedé resistir los efectos de la viga es Fycte (ty + 5k); tc es el grueso del zlma de
la columna y fy, el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella.

Si el momento en el extremo de la viga es el plastico resistente, My, la fuerza en
cada patin es ApFyy, donde Ap es el drea y Fyy el esfuerzo de fluencia del patin, de manera’
que el espesor minimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igualdad

ApF_“ =F.t.(t, +5k,) (3.1)
de donde

APFW CIA;
t = - =
©(t,+5k)F, t,+5k,

(8.2)

C; es el cociente FYV/ch; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el
mismo acero en las vigas y en [a columna.

Site > CIAF,I(IV + 5k¢) v el alma no falla por inestabilidad, su resistencia es

suficiente; en caso contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella.

En los extremos de las vigas de los mercos rigidos suele haber, al mismo tiempo,
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que
ocasiona la plastificacién del alma se anula su capacidad para resistir momento, el que debe
ser soportado por completo, y transmitido a' la columna, por los patines. En esas
condiciones la fuerza maxima en cada patin es aproximadamente igual a Mpv/dv, donde

Mpy es el momento plastico resistente de la viga y dy, su peralte total; esta fuerza es mayor
que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2, ApFyy. (Se ha demostrado experimentalmente que los
patines de las vigas pueden desarrollar por si solos el momento plastico completo de la
seccion, gracias al endurecimiento por deformacion). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando

la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificacidon del alma; si es
mayor que ese limite, el grueso t; se calcula con la fuerza incrementada Mpy/dy. Se

obtiene asi

M '
—d_p-zF_\,ctc(tv-#Skc) (8.3)

v

\Y
t, = ? (8.4)
ch (t, +5k.)d,




Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relacion peralte/grueso del alma de la
columna es suﬁmentemente pequerfia para evitar inestabilidad antes de que el material fluya
plasncamenfe _para ello debe satisfacerse la condicion:
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h; es el peralte libre del alma, medido entre los bordes de las curvas de union con

los patines cuando el perfil es laminado. o entre los extremos de las soldaduras cuando esta
hecho con tres placas soldadas. .

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida,
libremente apoyada; comparandola con resultados experimentales se encuentra que es, en
general. conservadora.

La carga critica de una placa rectangular de relacion de aspecto a/hg grande con apoyos
libres, se calcula con la expresion

4r? t, 3 2346400t]

T 8.
o = 12(1-p%) b, h 36

c

tc v he deben estar en cm, con lo que P, se odtiene en kg.

s o .. Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los
S puntos medios de los bordes largos

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan
ninguna restriccion angular en los bordes del alma, a causa del flujo plastico que se
presenta en la unién entre ambos; en cambio, si el acero es de alta resistencia no hay flujo
plastico antes de que la carga alcance el valor critico, y los patines proporctonan més
restriccion al alma, que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm? se encontro que la resistencia al pandeo
del alma era, de acuerdo con la teoria, del orden del doble de la obtenida con 1a ec 8.6).



Como un resultado de los estudios que han lievado a las observaciones anteriores se ha
propuesto que el incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta,
para fines de disefio, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raiz cuadrada del
cociente del esﬁlerzo de ﬂuenma del acero de la columna y el del acero A36. Asi,

4

23464001} - F,  46650t].F,,
“7  h 12530 h

c

(8.7)

c

Haciendo P igual a ApvFyy. suponiendo que Fyy = Fyc. y despejando he/te se
obtiene el valor maximo de este cociente para el que la columna puede resistir la
cempresion correspondiente a la plastificacion de los patines de las vigas. sin que 2l 2lma se
pandee en forma prematura:

h, _ 46650t _ 46650 1

— _ = — ——-' (8.5)
o ALLJE, (A s )
Tomando Apy/tez = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a

los especimenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo, que puede
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para disefiar conexiones entre vigas y-
columnas con otras caracteristicas geométricas ¢ hechas con aceros de limite de fluencia
diferente,

El coeficiente semirracional de la ec 8.7. 466350, se ha disminuido a 34400, valor
que representa un hmite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta
ahora; se llega asi a la ec 8.9, que proporc10na la carga concentrada maxima que resiste la
columna sin que el alma se pandee.

b 34400t] 'F,,
[ h

c m———

(8.9)

Contcyheencmy Fye enkg/em?, Per se obtiene en kg.

Si el grueso t; del alma de la columna es igual o mayor que el obtenido con la ec 8.2

o con la 8.4 y se satisface, ademas, la ec 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que
aplica el patin de la viga es menor que la calculada con la ec 8.9), no se necesita reforzar el
alma en la zona comprimida de la conexion. Si no se cumple alguna de las condiciones
anteriores. deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que esta en
exceso de la que puede soportar el alma: cuando es asi, las ecs 8.1 y 8.3 se modifican para
(incluir en ellas la resistencia de esas placas.

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos
de las vigas. la ec 8.1 se transforma en



_ vpr

Fyv, Fye v Fyag son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en viga.
columna y atiesadores. v Ay es el drea de la seccion transversal de estos ultimos. El

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada. incluve Ia
contribucion de los atiesadores. que es la fuerza que ocasionaria su plastificacion.

De la ecuacton anterior,

t.F.
A, = rp P2 2 +5k)=C/A -1 (t, +5k,)C, (8.10)

sal Al

Cy tiene el mismo significado que en la ec 8.1. v C2 es el esfuerzo de fluencia del

acery de la columnna divicidu entre el den atiesador. Fye vy

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de |a misma manera cuando la
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea laec 8.3 en vez de la 8.1.

Para evitar pandeo local, la relacion ancho/grueso de los atiesadores no debe exceder de
800/ Fw (15.9. si son de acero A36). Si se satisface laec 8.2 0 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 patin de la
columna y que su relacion ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar.

En otros ensayes reportados, se encontrdé que las placas de refuerzo verticales
paralelas al alma de la columna, colocadas en los extremos de sus patines, estan sometidas
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma: lievando esa condicién a
laec 8.1 se obtiene -

F
AF = F +5k)+ T 2, +5k)

e

<

de manera que

— F A
t

_w p

=( Cify t)C (sil)
PUEL L, +5k, - A

F}C ,
F, ©ot, +5k,

v €s 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 Fyc/Fypy-

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresion usada para
el alma. a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unidn; 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. hpy/tpy debe ser menor o igual que

2100/ F . (41.8 siel acero es A36): hpy es la dimension horizontal dc la placa, entre los

patines de la columna. (El limite anterior es conservador. puesto que el esfuerzo maximo
no excede de alrededor de Fyp,,/2).

Si los patines de ia columna son mas anchos que los de las vigas disminuve la
efectividad de las placas verticales colocadus en sus extremos. v si el grueso del alma es
m:cho inenor que =l dado por la ec 8.2 nc es recomendable confiar en ellas.  Su eficiencia
mejora acercandoias al alma, y liega al cien por cienwo cuando s¢ colocan adosadas a ¢lia.

Los atiesadores horizontales deben colocarse en pares situados simétricamente con
respecto al alma de la columna, soldados a ella v a los patines con filete o con soldaduras
de penetracidén. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan
perfectamentz. de manera que la compresion se transmita por contacto diracto. Las placas
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza
que reciben del patin de la viga se distribuya en ellas de la misma manera en que se supone
que lo hace en el alma. ——

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales
evedntricos, que no permiten llegar a conclusiones definitivas respecto a su cficiencia: sin
embargo. si puede afirmarse que se obticne un disefio conservador desprecidandolos cuando
la excentricidad excede de 5 cm, y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento
cuando las excentricidades son menores.

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patin de la columna puede
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro. en las
que actia la fuerza que transmite el patin en tensidon de la viga: los bordes que se suponen
empotrados son el vertical correspondiente a la unidn con el alma y los dos horizontales,
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patin de la viga (Fig. 8.9).

La carga se ceparie de manera mas o menos uniforme hasta que las placas alcanzan
su resistencia ultima; en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6),
lo que ocasiona deformaciones grandes en la percion central de la soldadura. en el patin de
la columna adyacente a ella y en la unién de alma y patin: la falla se presenta
eventualmente por agrietamiento de alguna dc esas regiones. cuando se agota su capacidad
de fluir plasticamente.

El modelo que se acaba de describir. basado en los-resultados de las experiencias de
laboratorio reportadas en una investigacién indica que una parte de la fuerza de tension
llega al alma de la columna, a la distancia k¢ de su pafio exterior, repartida en una zona de



longitud del orden de p + Sk¢, v el resto se transmite a los atines arriba y abajo del tramo de
largo p, v llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8.9)

La resistencia total del patin de la columna se obtiene sumando las resistencias de
las dos placas descritas arriba mis la de la zona centrat de ancho ra (Fig 8.9)
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Fig 8.9 Modelo del patin de la columna en la zona de tension

En la Fig 8.10 se representa, de manera esquematica, una de las placas; la longitud p
es aproximadamente igual a 14 t., y se considera que la placa estd empotrada en los

extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unioén con el alma. Actia sobre
ella una carga de linea, correspondiente a la tension en el patin de la trabe. La resistencia
altima de la placa. determinada por medio de la teorta de las lineas de flujo, es:

Py = CiFycte? (8.12)

Donde

Cy=(4/B+Ppm)/2-Wwh.a=p(- 5> +8 —B)/4, p=plg.i =hg (Fig 8.10).
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Fiv 8.10 Renresentacion esquematica de una nlaca del patin
de la columna y de la fuerza que actia sobre ella

Con los perfiles H laminados que se emplean usualmente en columnas, v
suponiendo vigas de los tamafios que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores
del coeficiente Cy que varian entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fycte® es una estimacion

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que
la columna es una W14” x 426 Ib/pie, que es de los perfiles H mas robustos tabulados en
los manuales de disefio v que el patin de la viga es de 30.5 x 1.9 cm (12” x %), se obtiene
C1 = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio, si la columna es una

W14 x 82 Ib/pie. de alma y patines mucho més delgados. y se conservan las dimensiones
del patin de la viga, Cy es igual a 3.45).

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo
de fluencia oyy. de manera que resiste una fuerza igual al producto de su drea por oyy*.

Por consiguiente, la resistencia total del patin de la columna es
QT =Fyytym +2 (3.5 Fytc?) (8.13)

Cuando el momento en el extremo de la viga es Mp, el patin en tension aplica una
g p: ¢l P P
fuerza AprV a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la

zona de tension una férmula que sera aproximadamente igual de conservadora que la
deducida para la regiéon comprimida, con lo que se llega a

ApFyy = bytyFyy = 0.8(Fyytym + 7Fyclc?) (8.14)

* En realidad el esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor
de los correspondientes a los patines de viga y columna, Fyy, y Fy¢



De esta expresion se despeja to

2

(220 gas @
7

b

b

), (8.15)

N

tc €s el grueso que ha de tener el patin de la columna para que falle. en teoria.
cuando el momento en la seccién extrema de la viga es Mp. Cy = Fy / Fy; se reduce a la
nnidad cnando viga v columna estén hechas con el mismo acero.

Si las columnas v vigas son de las tabuladas en el manual IMCA. ¢l cocienie m/b,.
oscila entre 0.15 y 0.20, haciendo conservadoramente, m/b,, = 0.15. la ec 8.15 se reduce a

t. =04, C,A | (8.16)

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas W14 x 426 y
W14 x 82 y una viga con patin de 305 cm de ancho, el cociente m/b, vale,

respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de
los que se habia supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al
deducirla.

Cuando tc 2 04 C,A  no se necesitan atiesadores en la zona de tensiin de la
conexion para evitar la falla por deformacion excesiva del patin de la columna; si tg <
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 regiéon comprimida; en uno y otro
caso debe revisarse la posible plastificacion del alma de la columna en la zona adyacente a
los patines de las vigas, para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en
compresion.

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es
valida en general cuando la columna esta formada por tres placas soidadas; en ese caso
debe calcularse la constante C! para cada problema particular y {levar su valor a la ec 8.13,
‘en lugar dei 3.5 ue aparece en ella.

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaria la plastificacion

del alma. tedricamente debe sustituirse ApFy. por Mp/d, en la ec 8.14. sin embargo. las

hipétesis intrnducidas en la obtencion de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, -
aun con fuerzas cortantes elevadas.

Como va se ha mencionado, también en la zona en tension debe revisarse la
condic1én.8.2. y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla.



CONEXIONES CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales v de sentidos contrarios:
no hay flexiémen las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condicion, que
corresponde a columnas interiores de marcos rigidos con vigas de claros iguales v cargas
verticales tambiér 1guales, no se cumple cuando ciaros o cargas sen diferentes. cuando la
columna es extrema o cuando sobre la estructura actiian fuerzas horizontales. de sismo o
viento, ademas de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden
tratarse como si fuesen estaticas; mds adelante se estudian los efectos de las solicitaciones
sismicas)

En la Fig 3.11a se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central
de un marco bajo cargas vcrticales y horizontales v los momentos en sus extremos. En la
Fig 8.11b se ha dibujado la conexion y las fuerzas horizontales en los patines de¢ ias vigas.
que ocasionan cortantes en el alma de la columna. se ha supuesto que las fuerzas en los
patines se obtienen con precision suficiente dividiendo ei momento en la seccién extrema
entre ¢l 95 por ctento del peralte total. que es. aproximadamente. la distancia entre los
centroides de los patines.* B

La Fig 8.11c es el diagrama de {uerzas cortantes en la columna, trazado sin
considerar las fuerzas normales en las vigas. que suelen tener poco importancia.

{c)

Fig 8.11 Junta de un marco rigido en el que obran cargas
Verticales y horizontaies

* Los momentos My; y My, 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 actia
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se
restan en la de la derecha.



Una situacion analoga se presenta en juntas de columnas extremas (Fig 8.12). con la
diferencia de que tienen solo una viga. v en conexiones centrales bajo carga vertical
asimétrica.
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Fig 8.12 Junta viga-columna lateral

El esfuerzo cortante medio que ocasiona el flujo plastico del tablero de alma de la
conexion puede expresarse como F / 3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la

fuerza cortante correspondiente se obtiene cor la expresion V. =0.95d t F / 3. donde

0.95 d; es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los

centroides de los patines. Por otro lado, la-fuerza cortante que transmiten las vigas a la
junta es T = ZM/0.95 dy. donde M es la suma algebraica de los momentos en las dos

vigas, o el de la unica, si la conexion es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas
tienen el mismo peralte; en caso contrario el denominador 0.95 d,, no seria igual para

ambas).

Ader:ds, obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, Ve,
que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas.

El flujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las
. fuerzas exteriores es igual a la resistencia:

> M ’ _095d,F,
0.95d, 3



El alma no necesita refuerzo por cortante si

ZM
% (8.17)

12—

1
"T055F.d |095d, ©

Si no se cumple esta condicion la columna debe reforzarse con un par de atiesadores
en diagonal. o con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perimetro a los
patines y a los atiesadores horizontales.*

Las dimensiones de las aimas de columnas hechas con perfiles H laminados suelen
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas menores gus las que ocasionan su
plasiiticacion: para eilo. pasta que se cumpla ia condicion (N1 €. art ».3.3b)

h /t, <3580/ . (h /s <71 paraacero A36)

h es el peralte libre del alma ¥ t; su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo

adosadas. si estan unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condicidn
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas.

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresion
existente en la columna sobre su resistencia al cortante, por lo que proporciona resultados
inseguros cuando esa compresion es importante,

De acuerdo con el criterio de Von Mises, el flujo plastico en un punto cualquiera del
tablero-de alma de la conexidn. que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicta cuando
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad.

Gg’ Oa Op +Op* + 31ap° = 0y (8.18)

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es
practicamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) ob se anula y
ca puede tomarse igual a Poo/A¢, donde A es el drea de la seccion transversal completa de

la columna. Pero A¢oy = Py, Ac = Py//oy, lucgo
P
o,=-%=-%g (8.19)

* Aunque son menos eficientes, ¢l refuerzo puede hacerse también cen placac
paralelas al aima pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna



Py = A, o es la carga axial que produce el flujo plastico. en compresion. de la
columna. )

|

T ° ,)Mo 1

~

v
b
-
o
o
.

[

|

Fig 8.13 Esfurzos en el alma de la columna en una junta

Sustituyendo &, (ec 8.19) en la ec 8.18. y recordando que en el centro del tablero b
= 0, se obtiene. en ese punto.

syl o) (8.20)

P bl 2 s
(5ot =0 (5 ;
¥ P.\ 0,‘«

De aqui se despeja tab = 'y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la
fuerza de compresién que actua en la columna:

Tap =T '\-_-._. 1_( “)2 (821)
Cuando el esfuerzo cortante iguala a \'y. €l alma de la columna fluye a causa del efecto

combinado de las fuerzas cortantes y normales.

Para determinar si se necesitan atiesadores. teniendo en cuenta la compresion en la
columna, se iguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste, disminuida por
el efecto mencionado;



M 095dtF. ~—p_ M
_Z__._v“:__“_;i PO .M v |
0.95d, <3 0.55F, .d.| 0.95d 1 —(Pp/P, )?

Esta expresion es semejante a la 8.17 v. como clla, permiie determinar el grueso del

alma de la columna para el que no se necesita-refuerzo por cortante. incluvendo el efecto de
la fuerza normal.

En la mayoria de los casos no se requiere el factor I:(Pb/P__"):_ pues

experinlentalmente s¢ ha encontrado que casi toda la fuerza noimal de la columna se
transfiere.a sus patines. en la zona de la junta. cuando el alma fluve por cortante. Esto solo
&5 Gl sl embacgu. en columnas con padnes de capacidud suficiente para resisiin la
fuerza normal completa mas los esfuerzos eventuales de flexion producidos en la zona de la
conexion. De este modo. el factor 1-(Pp/P )? solo es significativo cuando P/F, excede

de 0.5,

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores
horizontales fluye plasticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresion elevadas, la
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminucién
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a la del alma de vigas I o H, que
después de fluir plasticamente por conante siguen soportando cargas adicionales, hasta que
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cortante de
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamicntos de
entrepiso del marco del que forman parte, y no en una carga uliima que es hasta cierto
punto imaginaria. Si las consecuencias de las deformaciones de las conexiones son
tolerables no hace falta rigidizartas, aun cuando no se satisfaga la ec 8.22, pues tienen una
importante resistencia posterior a la plastificacion por cortante, debida principalmente a la
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actian ¢como un marco rigido, y
al endurecimiento por deformacion.

Cuando se necesiten atiesadores sus caracteristicas deben basarse en
consideraciones de rigidez, mas que en el criterio que define ia iniciacion del flujo
plastica.*

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una
sola viga disminuyen desde un maximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero
en el extremo opuesto, lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de
la columna. El esfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluencia. de manera que la
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de
plastificacion de los primeros. '

* Estas observaciones son validas para conexiones con carga estatica asimétrica
o con fuerzas de viento; pueden no serlo cuando las acciones de disefio incluyen
efectos sismicos importantes.



CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mavor parte de
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a los
patines de la columna; sin embargo. también se¢ han investigado las conexiones formadas
por una viga unida rigidamente con el alma de la columna. de manera que el momento que
transmite la primera hace que la segunda se flexione alrededor de su eje de raenor
momento de inercia. Los especimenes ensavados han sido del tipo mostrado en-la Fig 8.14:
en la columna actua una fuerza de compresién , aplicada en el extremo superior, que
. reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella.

Fl analisis y disefio de estas conexiones es mas dificil que el de las que ticnen las
vigas unidas a los patines de la columna. por las razones siguientes:

l.- La resistencia maxima de la conexion corresponde. en teoria, a la lormacion de
articulaciones plasticas en la columna o en lu viga. Sin embargo. hay otros factores
que limitan esa resistencia: por ejempio. si los patines de la viga son mucho mas
angostos que el alma de la columna, puede formarse en ésta un mecanismo con
lineas de flujo antes de que aparezean las articulaciones plasticas. Otros factores
que pueden impedir que se aicance la resistencia mdsxima predicha por la teoria
plastica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la
fractura de material del conjunto. La posible formacion de un mecanismo con
lineas de flujo o €l pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna.

[2S)
"y

El montaje en campo puede ser dificil. aunque la conexion se haya disefiado vy
detallado adecuadamente, a causa de las restiicciones de espacio que crean los
patines de 1a colunina.

El objetivo de los estudios reportados en. esa investigacion es cxaminar las
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia. ngidez y ductilidad, asi como
considerar los efectos que producen los atiesadores. cuando son necesarios para alcanzar la
resistencia o rigidez deseadas. su mira final es formular recomendaciones para disefio.

El comportamiento de las conexiones es adecuado. en general. cuando se emplean
atiesadores que evitan que el alma de la columna se deforme (Fig 8.14, b y ¢). pero puede
no serlo si el ancho del patin de la viga es menor que el peralte del alma de la columna vy la
union se hace en-forma directa, sin atiesadores (Fig 8.14d). ya que puede formarse un
mecanismo de falla con lineas de flujo en el alma de la columna, antes de que aparezca un
articulacion pidstica en la viga. Ademas. aunque no se forme ese mecanismo. lo que
depende del ancho del patin y del peralte de la viga. asi como del peralte y grueso del alma
de la columna, es posible que no se alcance la carga maxima predicha por la teoria plastica
simple porque la uniéon mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y
perdida de ductilidad. que pueden producir la fractura del marerial.

La mayor parte de las conexiones ensavadas fallo por fractura cuando-la carga
alcanzo el valor predicho por la teoria plastica simple, o estaba cerca de él, sin que se
presenten deformaciones plasticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se
iniciaron en la unién del patin en tensidén de la viga y el alma de la columna en las
conexiones como la mostrada en la Fir 8.14d. v en el punto en que se unen fa placa de



conexion vy el patin de la columna en las del tipo de la Fig. 8.14b: estas ultimas grietas se
debieron, probablemente. al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna

Las juntas que no tienen capacidad de rotacion bajo carga maxima no son

satlsfactorlas puesto que impiden la redistribucion de momentos que €s necesaria tanto en
disefio plastico como en estructuras construidas en zonas de alta sismicidad.

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las

conexior.es, sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotacidn (Fig. 8.18):

l.-

Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor que el del patin de la
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las
zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna.

Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que recibe la viga (Fig.
8.13b). Algunos analisis realizados con elemento finito han indicado que las
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto ! se reducen cuando
menos en un tercio al colocar esos atiesadores,

Alargamiento de las placas de conexidn para separar los soldaduras entre ellas y el
patin de la viga v los de la columna. evitando la interseccién de soldaduras vy los
elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15¢).

Uso de placas de ancho variable para reducir la concentracion de esfuerzos en la
seccion critica (Fig 8.15d).



5.- Reduccion de la placa de conexion entre su union con los patines de la viga y los de
la columna. a cterta distancia de ambas uniones (Fig 8.13¢).
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con
Vigas unidas al alma de la columna .

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARGADAS ESTATICAMENTE.

RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aqui corresponden a
juntas en las que la columna recibe vigas en uno o en los dos patines y en una o en las dos
caras del alma.

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesadores frente a ios patines
comprimidos de las vigas si

CA,
te 2 ———— (8.2)
t, +3k,
y, simultdneamente,
h, Fg s
t. 2 ) 3
= 15100 (8.5)
o la fuerza aplicada por ¢l patin de la viga no excede de
34400 ¢ 2 F
Pcrc __-_Ll':lv_ T (89)

<



Cuando la fuerza cortante en la viga es mavor que el 60 por ciento de la que
ocasionaria la plastificacion del alma. la ec 8.2 se sustituve por

M,
2 (8.4)
) F}c(lx +5kc)d\

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tensidn si se sausface la ec 8.2 (o
la 8.4). y. adenias, '

t,204 CA, (8.16)

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde
Lo sc cumplon. Los attesaderes se dimensionan para snpertar 2 parte de la fuerza aplicada
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su drea se calcula con
laec 8.10:

Aat =(C1Ap — telty + 5k¢)Cp (8.10)

En lugar de utilizar atiesadores horizontales. el alma puede reforzarse con una o dos
placas adosadas o paralelas a ella. Las placas adosadas al alma son 100 por ciento
efectivas: las paralelas, colocadas en los extremos de los patines. se dimenstonan con fa ec
8.11).

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ella
debe evitarse una falla premaiura por pandeo local: para ello. han de cumplirse las
condiciones siguientes:

Atiesadores horizontales. b/t < 800/ .l_:w

aat

Placas adosadas o paralelas al alma. h /t, <2100 ‘-F_\,m

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la
columna no sc equibbran entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que
ocasionaria la plastificacion del alma. esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También
puede reforzarse con atiesadores en diagonal. pero su empleo en edificios urbanos es
limitado. porque dificultan la conexién de las vigas que llegan al alma de la columna).

El grueso minimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se
determina con alguna de las ecuaciones siguientes:

Col b | 2M Ly (8.17)

0.95d,  ©

<= 635 Fd

c
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© 7 0.55 F}cdc 0.95d, “_. l-(P/P} )?

(8.22)

Se utiliza la segunda ecuacion cuando la fuerza normal en la columna es elevada
(P/P,. >0.5). ]

Ademas. debe satisfacerse la condicion

h /it <3380/ F.

[ y

DISENG DE CONEATONES CARGADAS DINAMICAMENTE: £l analisis
sismico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoria de los casos. con
métodos elasticos: sin embargo. en el disefio de las conexiones ha de seguirse un enfoque
ineiastico moditicado. puesto que los miembros que componen la estructury realizardn.
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elastico: esto es una
consecuencia de la filosofia actual. que permite hacer el disefio sismico con fueizas mucho
menores que las que corresponderian a una respuesta elastica ilimitada. Durante temblores
de gran intensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelastico, por medio de las cuales se abisorbe
v disipa parte de la energia recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la
estructura sobrevive. '

El commnoriamiento descrito impone rejuisitos de ductilidad en todos los elementos
de la estructura en que haya deformaciones inelasticas severas.

Por las razoues anteriores, los miembros v lzs conexiones deben disefiarse, detallarse y
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelasticas importantes sin fallar y
sin provocar fendmenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos
requisitos son los llamados marcos ductiles; se emplean en construcciones en zonas de alta
sismicidad.

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se disefian de manera que
tengan la rigidez y. resistencia necesarias para que las articulaciones plasticas se formen en
los extremos de las vigas. junto a las columnas; en otro. que puede ser apropiado para
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que las deformaciones plasticas ocurran,
esencialmente, dentro de la conexion: en el tercero se intenta repartir las acciones

_ineléasticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad en

las primeras.

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los

estudios realizados en laboratorio para determinar el comportamiento de juntas bajo cargas
ciclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plastico, tratando de
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rigidos durante
temblores de tierra intensos. han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la




columna en las zonas frente a los patines de las vigas. en tensién o compresion. deducidos
para juntas rigidas bajo carga estatica. siguen siendo basicamente validos cuando las cargas
son ciclicas, producen deformaciones ineldsticas y hacen que cada uno de los patines
trabaje, alternadamente. en tension y compresion. En la Fig 8.16a se muestran las
deformacicnes producidas por las fuerzas en los patines v corresponde a la Fig 8.6

a) Deformaciones sor “ex:dn b} Jefarmaciones por cortante

Fig 8.16 Deformacidn de juntas con mumentos asimétricos
en las vigas

EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como  se  vio
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran
entre si, aparecen en la junta fuerzas cortantes. que pueden jugar un papel muy importante
ent su comportamiento.

Como va se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas
verticales o por la combinacién de estas y viento: aqui se tratan las conexiones bajo
excitaciones sismicas severas: es en este caso cuando el disefio por cortante de las juntas
viga-columna adquiere particular importancia.

La Fig 8.16b muestra como se deforma la junta cuando ¢l alma fluye plasticamente
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actian en la columna y en la junta. Esta figura
es semejante a fas Figs 8.11 y 8,12



PVyr + Vyg - i
A l S
AT £ -
! : o x
i, — '_—1'_.:'9\4' _-(_.'._- i~

1 irairas en lg junto D) Dlgayramag ge momentos ¢} [hagromo 0= fuer-
flexionantes 0% cortontas

Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en la junta

La fuerza cortante méxima que puede transmitirse a través de la junta es:

NTC -RDF87-V, =F,V, =09x0.66F d t..paraht £1400. k/F, =3130/ F,
: (8.23)

AISC - LRDF 86 (ref 5.8.2)-V, = FV,, =0.9x 0.6 F,d t,.para 't <1568 K/F, =3510/.F,
(8.24)

Los valores finales de la relacién h/t corresponden a almas sin atiesadores. en las
que K = 3.0,

La diferencia entre las expresiones 8.23 v 824 se debe a que en las Normas
Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el

endurecimiento por deformacion.

VR ticne que ser igual ¢ mayor que la fuerza cortante de disefio en la junta. que vale

M ~ i
V== - -V, (8.25)
0.95d,

0, 51 las dos vigas tienen peraltes diferentes.

_ My Mw (8.26)
0.95d,, 095d, °
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Los momentos y la fuerza cortante estan multiplicados por el factor de carga para

solicitaciones gravitacionales y sismicas combinadas.
Sin embargo. se ha recomendado que las juntas de marcos ductiles se disefien para

que resistan las fuerzas cortantes maximas que pueden aparecer en ellas. correspond:entes a

la formacion de articulaciones plasticas en los extremos adyacentes a ta columna de la viga

0 vigas; en esas condiciones, la 2c 8.26 se transforma en
(8.27)

_(MVI (M,)VD (M, )VI+(M,)VD

!
h,

095d,, 095d,,

e A
1zquierda y derecha, y dy y dy. sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la
columna. V.q. obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexién en su succidn

media.

La evidencia experimental demucsira que la resistencia uliima en cortante de las
juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 ¢ 8.24 ); se suele alcanzar
después de que la junta experimenta distorsiones inelasticas grandes, pero que tienen poca

importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los

marcos. ,

Las graficas carga-deformacion de las juntas no corresponden a una respuesta
¢lastica-casi plastica. 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 inelasticas controladas.
En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigacion para estudiar la

resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines
de ésta v los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas.

V/Y =0.95d,t6 pare C ¥ < Yy
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Fig 8.18 Modelo matematico de la junta



El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplastico perfecto. bajo
fuerza cortante, rodeada por bordes rigidos con resortes en las cuatro esquinas. que simulan
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del aima. especialmente la resistencia a
la flexion de lo, patines de la columna: las caracteristicas de los resortes se escogen de
manera que el modelo reproduzca los resultados experimentales con precision adecuada.
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plasticamente: la resistencia adicional
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella.

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsion cuatro
veces mayvor que la de plastificacion del alma en cortante, se llega a la expresion:

i 3.45b 6
V, =035Fd 1+ - -=~-%) (8.28)
: d d.t
t es el grueso total del aima en la junta,

El segundo termino del paréntesis representa ¢l incremento en resistencia por
encima de la fuerza cortante que ocasiona la plastificacion del alma. -
El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de disefio en la columna, P, entre Py,

no excede de 0.39 y. ademas, la accion combinada de fuerza axial y momento flexionante
no ocasiona flujo pléstico en la columna fuera de la conexién pues si ese fenomeno se
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean
a la junta, principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas
de esquina. que carecen de elementos adyacentes en dos lados.

Si las vigas que llegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes. es
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28.

Cuando su resistencia es inadecuada. el aima de las columnas suele reforzarse con
placas adosadas. que son completamente efectivas si estdn en contacto con el alma y

ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perimetro.

La resistencia witima en cortante de juntas con placas adosadas al alma de la
columna esta dada por

Vu=(Vleol +0.9 x 0.66 Fy(de +tpolt (8.29)
Donde (V)col €5 la resistencia de la junta sin reforzar. dada por la ec 8.28

La investigacion se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule
con la ecuaciéon
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En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta. incluyendo placas
adosadas. cuando las hava.

Los parrafos siguientes ¢stan tomados de esa investigacion:

“En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones
vaiias weces mayvores que las calculadas bajo cargas de traba;o; la magnitud v distiibucion
de esas deformaciones. ineldsticas en su mavor parte. dependen de las resistencias v
rigicdeceos reiativas de 1os elementos que compenen lo estructura.  Idealmente. los marcos
deben disefiarse de manera que la respuesta ineldstica se concentre en los elementos que
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo. debe prestarse mucha atencion a
105 requisitos de tigidez en wdos lus niveles Je defofiacion, paca duiwi dus
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los dafios en elementos no
estructurales v reductr la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto.

Las juntas suelen ser elementos muy ductiles, pero de rigidez reducida cuando se
someten a esfuerzos cortantes mavores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un
marco con juntas disefladas para que resistan los momentos en los extremos de las vigas
producidos por las fuerzas sismicas estipuladas en los codigos disminuye
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia maxima de las
juntas es. con frecuercia. irsuficiente para que aparezcan articulaciones plasticas en las
vigas. Ademas, la baja rigidez postelastica del marco hara que crezcan los desplazamientos
de entrepiso v que se amplifique el efecto pA.

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero, en cambio,
debe prestarse mucha atencion al disefio y a la fabricacion de las juntas.

La resistencia v rigidez maximas de los marcos se obtienen disefiando sus juntas
para la fuerza cortante de mayor intensidad posible, que corresponde a la formacion de
articulaciones plasticas en las vigas que llegan a ellas. Si. en esas condiciones, la
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fydqt, que es la recomendada para disefio

plastico, las conexiones se conservan esencialmente elasticas durante temblores intensos, y
ias deformaciones ineldsticas se concentran en las vigas y, posiblemente, cn algunas
columnas, lo que puede imponer requisitos de ductitidad muy severos en ellas mientras que
las juntas. que son ductiles por naturaleza. no participan en la disipacion de energia: el
disefio suele ser demasiado conservador. pero puede resultar inadecuado si las demandas de
ductilidad en vigas v columnas resultan excesivas.

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario disefiar las juntas para
la resistencia maxima de los miembros que llegan a ellas. conviene utilizar su maxima
capacidad al cortante. que esta asociada a deformaciones ineldsticas controladas. y se
calcula con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra asi desarrollar la resistencia maxima de los
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco,



mientras que las juntas participan en la disipacion de energia ¥ se reducen las demandas de
ductilidad en las regiones inelasticas de vigas v columnas.

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajon son
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H.
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajon son paralelas al alma de las
vigas. no suele haber problemas de cortante en la junta: sin embargo, es frecuente que se
necesiten atiesadores tnteriores frente a los dos patines de las vigas. lo gue suele complicar
la fabricacion, ante la unposibilidad de soidarfos a las caras interiores de las cuatro placas.

En la Fig 5.19 se ilustra una posible solucion del probiema.

Corte VA-A

Fig 8.19 Colocacion de atiesadores horizontales en
una columna en cajon

CONEXIONES POR ALMA: ‘Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas
de seccion H no suele haber problemas de cortante, puesto que la fuerza cortante es
resistida por los dos patines de la seccion. paralelos al alma de la viga.

La situacion ¢s analoga a la que se tiene en las columnas en cajén mencionadas
arriba.



JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de
juntas rigidas viga-columna que se han utilizado con éxito en la practica. En algunas de
ellas se usan tomnillos de alta resistencia, pero en juntas de marcos ductiles que se
construiran en zonas de alta sismicidad son preferibles las conexiones soldadas. al menos
en [os patines; pucden emplearse juntas con los patines de las vigas soldados a las coluninas
y el alma unidas por medio de una o dos placas verticales con tornillos de alta resistencia,
pero no se recornicnda que los patines se conecten con tornillos.
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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 |2 mayor parte de la literatura se emplean las palabras “iuntas” y
“conexicnes”, indistintamente, para designar el conjunto constituido por partes de los
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre si, soldadura, remaches o
tornillos y, en muchos casos, placas y angulos que transmiten todas, o algunas, de las
solicitaciones. Asi se han empleado los dos términos en la seccidn 8 que antecede a esta.

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe aarse a cada
una de las dos palabras. non lc que se cbtiene una mayor claridad en las normas.

RESISTENCIA DE LA CONEXION:  En este inciso sc mencionan los requisitos gque
deben cumplirse para que la conexién rigida de una viga con una columna sea satisiactoria:
se refiere. por consiguiente, a los tornillos. remaches o soldaduras que se utilizan en la
conexion v a Ins placas o dngulos, por patines o alma. cuando los hava.

Siguiendo la practica usual, que busca obtener conexiones mas resistentes que los-
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexion han de ser capaces de
transmitir, como minimo. las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por
ciento. sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la
evaluacion de ¢sta se ha incluido, aproximadamente. el incremerto en la fuerza cortante
ocasionado por ¢l endurecimiento por deformacién y la influencia de los patines de la
columna.

Las conexiones sefialadas en a) y b). que han de cumplirse para que una conexion
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, estan basadas en resultados de
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estdticas y dinamicas. Cuando la
resistencia en flexion de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de
la seccion completa los primeros pueden transmitir el momento plastico total por si so0.0s,
gracias al endurecimiento por deformacion. por lo que la conexion del alma se diseiia por
fuerza cortante exclusivamente. En cambio, en secciones en las que el alma contribuye
significativamente_a la resistencia a la flexién debe conectarse para que se transmita, a
través de ella, Ia fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde.
con lo que se 2vita un endurecimiento por deformacion excesivo en los patines.

Cuando se emplean aceros poco ductiles no se permiten reducciones de drea en los
patines de las vigas en zonas de formacién de articulaciones plasticas porque esas
reducciones, debidas. por ejemplo. a agujeros para tornillos, ocasionan concentraciones de
esfuerzos que tienden a reducir, aun mas, la ductilidad del material.

El ultimo parrafo de este inciso se refiere a los refuerzos que deben colocarse
cuando las vigas se conectan al alma de la columna.



DISENO DE ATIESADORES:  Aqui se indica como debe revisarse la columna. en las
zonas que quedan frente a los patines de las vigas. en tension o compresion, para evitar la
falla del alma por flujo plastico frente a cualquiera de ellos. la falla por pandeo en la zona
de los patines en compresion v la flexion excesiva del patin de la columna. que puede
ocasionar la fractura de las soldaduras, en la zona en tension.  Estas recomendaciones
corresponden al caso en que las vigas. uno o dos, s¢ conectan con los patines de la columna.

La ec 8.1 proporciona el drea requerida de atiesadores frente a los patines superior e
inferior de la viga: si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las
fuerzas que le aplican las vigas. sin necesidad de atiesadores.

La ec 8.1 cs ta 810, en la que se ha sustituido ApFV\’ por va. fuerza que sea
aplicada a la columna, a través del patin de la viga o de la placa horizontal.

Cuanda el disefio queda regido por las cargas permanentes. o por la combinacion de
éstas y viento, Poy se toma igual a 1:25 veces la fuerza transmitida por el patin; con el

incremento se busca obtener una junta mas resistente que los miembros que concurren en
ella. -

No se pide que va sea igual a ApFyy porque esto podria llevar a disefios”

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamanos,u~
de las vigas 'se aumeéntan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el’
viento. de manera que quedan sobradas por resistencia.

En cambio, en disefios en zonas sismicas los extremos de las vigas deben ser
capaces de desarrollar su momento plastico. puesto que en ellos se formaran, casi siempre,
artictlaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso, por lo que va esigual ala
fuerza que transmite un patin al formarse la articulacion, multiplicada por 1.25 para incluir
el efecto del endurecimiento por deformacion.

Si se cumple la condicion expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de
compresion bajo la accion de la fuerza Ppvs definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha

despejado el peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido Pep por Ppy y se ha
introducido el factor de resistencia Fg.

Por ultimo, la condicion 8.3 proviene de la ec 8.16, en la que se ha sustituido C1 por
Fyy/Fye, el producto ApFyy por la fuerza en el patin de la viga, Ppy, y se ha multiplicado

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reduccion FR |

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aqui como ec 8.4 la
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas,
producidos por las cargas verticales de disefio mas 1.3 veces las fuerzas de viento o 1.7
veces las fuerzas sismicas, ambas de disefio, sin que sea necesario que excedan de 125




veces el producto del area del patin por el esfuerzo de fluencia del material con el que esta
hecho.

El factor 1.7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas
incertidumbres que hay en la determinacion de los momentos de disefio. sobre todo cuande
el analisis sismico se efecttia con métodos elasticos.

Cuando la resistencia del alma de la columna. calculada con la ec 8.4, es menor que
la fuerza cortante que actua en ella. debe cambiarse de perfil. 0 incrementar su resistencia
por medio de una o dos placas adosadas al alma: en el parrafo ¢) se indican los requisitos
aue han de satistacer las placas de refuerzo.

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se sefiaian en a) buscan que las
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plastico y lo mantengarn
durante las rotaciones inelasticas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso.

En b) se indica una condicion que ha de satisfacerse para que las columnas s2an mas
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plasticas se tormen en los
extremos de estas, donde se tiene mas ductilidad y capacidad de rotacion. Este requisito es-
adecuado para marcos rigidos de edificios que se construiran en zonas de alta sismicidad,
cuando se hayan disefiado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la
capacidad de la estructura de disipar energia en el intervalo inelastico. De acuerdo con
varias investigacioncs v con el capitulo 11 de estas Normas Técnicas, la condicion 8.5 debe
cumplirse siempre que el disefio de los marcos se haga con un factor de comportamiento
sismicode 3.0 0 4.0



EJEMPLO 8.1: Disenar la junta viga-columna de una columna interior de un editicio
a la que llegan cuatro vigas. dos conectadas al alma v las otras dos.a los patines. El acero
es A36. Los.élementos mecanicos de diseio v los perfiles de vigas y columna se muestran
en la Fig 8.21 . Supdngase que el anilisis sismico se hizo con Q = 3.0

COLUMNA VIGAS VI VIGAS V2
.V I ve 6351_ ! 2.861_ 'y VO 4y
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Fig 8.21 Ejemplo 8.1

El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyvados en las vigas V1
y en las paralelas a ellas. por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales.

combinacidn ¢arga gravitacional + sismo.

REQUISITOS ADICIONALES: Como ¢l analisis sismico se hizo con Q = 3.0, debe
satisfacerse la condicion dada por la expresion 8.5 en los dos planos de deflexion.
3

Art 8.5
v

Fa = 320 x 103 x 1.1/656.5 = 536 kg/cm?.

.l es ¢l factor de carga para la

Fye~ 13 =2530 - 536 = 1994 kg'em?

fa/Fyc = 536/2530 =0.21 < 0.4. No es nccesario revisar la condicion dada por la ec

8.5; sin embargo. se hara la revisién con fines ilustrativos. Art 8.3b)1



FLEXTON ALREDEDOR DEL EJE X DE LA COLUMNA: Se supone que las dos
columnas que Jlegan al nudo son iguales.

[

R Zc(Fyc —fa) = 11300 x 2 x 1994 x 10-5 = 450.6 Tm.
$ZyFyy =IMpy=2x 153.6 =307.2 Tm.

ZZ(Fyc —fa) = 4506 > EMpy = 307.2. Se cumple la
condicion Ec 8.5

FLEXION ALREDEDOR DE Y:

57 (Fir—f) = 3718 x 2 x 1994 x 1079 = 228.0 Tm

LZyFyy = IMpy =2x766x153.2 Tm < 228.0 correcto Ec8 5

El requisito de “vigas débiles, columnas resistentes”, expresado por la ec 8.5, se:
cumple para flexion en los dos planos principales de la columna.

DISENO DE LA JUNTA:

a) VIGAS CONECTADAS A L.OS PATINES DE LA COLUMNA

RESISTENCIA DE LA CONEXION

Médulos de seccion plasticos de los patines de las vigas (Zp).

— Vigas V1 Zp=2x32.0x2.86x26.57 = 4863 cm?3

Zp/ly = 4863/6071 =0.80>0.70

Se obtiene una conexion de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetracién completa, y conectando el



alma de las vigas con soldaduras o tornillos de alta resistencia disefiados para transmitir la
fuerza cortante.total. | ,
e Art 8.2, inciso b

. e

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta
revision antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la
viga porque Ja necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el
alma de la columna con placas adosadas

Art 84
RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JIINTA Arn 3.4a
3b, 2 | .
V=055 Fd t(1+ =5 %)= 0.55x2.53x 45 x 3.81 x (14 20 %0337
' d.dt 56.0x 42.0x 3.81
Ec 8.4
= 238.6(1+0.567) =373.9 ton

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA FEs igual a la suma de las fuerzas cortantes
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + 1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder
de 1.25 ApyFyy, menos la fuerza cortante en la columna superior.  Los momentos de

sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal maxima en la
junta.

Vigaizquierda. M =-1.1x26.7-1.7x 1.1 x 89.7=-197.1 Tm

Fuerza en cada patin = M/0.95d = 197.1/(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton > 1.25 ApVF)V =
289.4 Ton '

Vigaderecha M=1.1x26.7-1.7x 1.1 x898.7=-138.4 Tm
Fuerza en cada patin = 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton < 289.4

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 ApyFyy = 578.8
ton. porque pueden formarse articulaciones plasticas en las dos vigas.

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a

(M )VI+(M,)vd  2x153.6
h 3.5

=87.8 ton Ec 8.27




h= 3.5 m es la altura de la columna. ;

-

Fuerza cortante 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 ¢m (2 '4™) la resistencia al cortante de la
iurta sube a

2
5 253K45.08 635 (14 X AHOXE3S o (1+0.518) = 524010 ) 491.0

560x45 0x6.35
Ec 8.4

V = 0.

A

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se
trata de una seccion hecha con ires placas soldadas, utiiizando una placa de alma del grueso
adecuado en el tramo de la junta. :

R

B
Grueso del alma en la junta. 6.35 cm (2 '27)

(56.0 + 45.0)/ 3.81 = 26.5 < 90. Esta condicion se cumple aunque no se refuerce el -
alma.

Art 8.4b

DISENO DE ATIESADORES

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO (frente a los patines de las vigas
€n tension y compresion)

Ppy es igual al menor de los valores siguientes: Inciso 8.3b

1.25 Mpy/dy =125 x 153.6/0.56 = 342.9 ton

1.25 ApyFyy =289.4 ton <342.9 .. Ppy, =289.4 ton

PV

St se supone que el alma y los patines estan unidos entre si con soldaduras de filete
de 1.27 cm (1/27), k vale 6.35+ 1.27 cm -



P, -F.t.(t, +5k) 289.4-2.53x6.35(2.86 +5x 7.62)

Fy - 253
_ 289.4-658.0
C 253

(0 Ec 8.1

Por este concepto no se necesitan atiesadores.

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION

3440010 F_ 24400 x £.25%. A3
R g 00x628 FD oL
P - 2859400

pr

130lem))h_=323-127x2=298cm Ec8.2
Tomando t; en cm, Fyc enkglem y Ppy en kg, el resultado se obtiene en cm.

El alma no se pandea por compresion.

REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION

' F_' 3'
) 2
04, Pr _gq ZIAXIC_ 451 imie, =635em Ec 8.3
F,.F, 2530%0.9

No se necesitan atiesadores.

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas.

Este ejemplo es tipico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos

rigidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho més robustos que los
de las vigas. :
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-

i
I
Tels. 593-4415 |

i GOMSA Construcciones . A, de L.V,
i
£di! cio B-12 Deso., 404 | 593-2811 §
| Col. Torres de Hixcoac S93-3161 €
i CP 01490 Muico D.F. Fagx. 393-441%9 ﬂﬂ

ANALISTS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Frovecto : CURSO SEFTIEMBRE {999 8=3
Marce @ EDIFI EJES 1 v &

Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora & [5:33:29

Barras 33
Nudos 24
Condiciones de carga 4
Combinaciones de carca 4
Fuerzas en Ton
Lonaitudes en ]

+r+++ DATOS DE LOS NUDOS
Mudo Coord. en 4 Coord. en ¥ Resir. (oiro, en X, en ¥} Mudo Coord. en X Coord. en Y Restr. {oiro, en %, en Yi

O T S D A0 D O D
.

i & (] [
{ 0. 004 0.000 I 1 1 2 5.000 2.000 i i 1
3 16, 000 0. 000 1 i 1 4 25.000 0.000 1 t ]
3 0,000 4,000 0 0 0 6 g.000 4.000 0 0 0
7 16,000 §.000 13 0 0 B 25,000 4,200 {0 i O
9 £, 000 7,300 0 ] 0 10 3. 0600 7.900 0 0 i
il 16,000 7,300 H G ] 12 22,000 7,900 i 0 i)
3 0,600 11,000 0 0 ¢ 14 3,000 11,000 0 0 ¢
il 16,000 11,000 0 ] 0 16 25,000 11,0600 0 0 ¢
17 0. 600 14,590 0 0 0 18 7.000 14,500 0 0 ]
19 16,000 14.500 0 0 0 20 25.000 14,500 0 0 0
2t 0,990 18,000 ] 0 0 22 9,000 18,000 ] i} 0
3 14,000 18,000 0 ) 0 24 23,000 18,900 e D iy Ul
- +++++ DATOS DE LAS BARRAS . o
Barra fricen Destino Tino  Longifud C{Cortante) Barra Origen Destino Tioc  Longitud Cilortantel
n m
i 3 & ] ¢.4500 (.623 2 & 7 ] 7.000 3.041
3 7 8 7 . 000 9,025 4 g 10 Y 9,000 0,023
5 10 11 ] 7,000 0,041 & 11 i2 0 TR0 0025
7 i3 14 [ .m0 0.023 8 14 15 0 7,000 7,041
g 13 16 G 2,000 0,023 10 17 18 0 9.0 0,025
i1 18 ig f 74000 0.4t »12 19 0 0 9,0 0.025
3 ! 27 0 9. 000 G014 14 2 2 0 7.000 0,023
13 3 24 0 9. G 0.014 16 ! S 0 4,000 0,204
i7 z & 0 §.000 0. 204 18 3 7 G 4.000 0,204
19 4 8 0 4,000 7.204 0 5 g 0 3.300 0.247
Z b 10 0 3.500 0. 267 22 7 i1 0 3900 0.267
Vi) 3 12 f 3. 500 0,267 24 9 3 0 3,500 0,267
2 it 14 0 3.900 0.267 28 ii i3 6 3.500 (.267
27 iz 15 0 3,500 0,267 28 13 7 9 3.9 0,236
29 14 18 0 3,500 0.23 3 15 19 ] 3% 0.23
3 18 2 0 R .23 3 17 21 0 3,900 0,234
33 18 i i 3. 300 0,236 34 19 23 0 3.300 0.236
35 0 248 i 3.5 0.235
+++++ DATOS IE LAS BARRAS
Earra Inercia frea Hod, Elas. Nu  F, F, Barra Inercia frea Mod. Elas. Mu F, F.
n “4 o “2%n /m "2 o ~§ @ 2 Ton /m 2
1 . 0145 Gugie: 2.039E407 030 2.9 2 0.00145 0.0162 2.039E+07 .30 2.9
3 D, 00143 0.0182 2.035E407 0,30 2,90 4 (0. 00143 0.0162 2.039E+07 0.3) 2.90
3 00145 3,016 Z.039EH07 030 2. & $.001435 0,0162 2.039z+7 0.30 2.9
7 0.6G145 0.6 LUTFEHT 0,30 LW g $.00143 0.0162 2.039E4)7 0. 2.9
ki 040145 0.0162 Z.G39E+07 (.30 2,90 1 0.00145 0.0162 2.039E+07 0,30 2.9
11 G.00145 0.0162  2.039E+07 0,30 2,90 i2 0. 00145 0.0162 2.039e+)7 0,30 2.9
i3 0,00082 0,010 Z.439E+07 0.3 1.E9 14 0. 00082 0.0106 2,039E+07 0.3 1.8
13 ,00082 0,010 2,039e+)7 0.30 (.89 16 (90939 0,0807 Z.039E+57 0.0 3.6
i7 3, 00939 00807 2.03%E+07 .30 3,60 18 9,00939 £,0807 2,039E+07 0.30 I.6
19 0.0G0939 G.0807 2.639E+07 0.30 160 20 0.00939 G.,0B07 2,0%9E+)7 .30 3.4
21 G.0093% $4.0807  2.039EH07 G300 6D 22 0. 0073% G.0807 2.039E+07 0.3 1.6
23 0. 00529 0.0897 2.039E407 0.30 3,60 24 0.00939 0.0807 2.039E+07 0.30 3.6
23 (.009%9 G.0807 Z.035E+07 0.30 3.60 2t 0.00739 0.0807 2.039c+07 0.30 J.60



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Frovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=2
Marco @ EDIF} EJES i v &

Fecha @ 10-27-1999 ,hora @ 13:36:06

+++++ DATOS DE LAS BARRAS

Barra Inercia firea Mod Elas. Nu F, F. Barra Inercia Area Kod. Elas, Mo F. F.
i ~ o “lonim 2 n ~q & 2 Ton & %
gz 0.00339 4.08G7 2.039E+G7 0,30 3.6 28 0.00741 0.0637 Z.039E+07 0,30 3,19
o7 . 00741 0.0637 2,039E+07 0,30 9.19 0 0.00741 0.0637 2.035E+07 0.30 3.19
3l 0.00741 0.0637 2.039E+07 0 i 2 {5, 00741 0.0637 2,039E+07 0,30 3.19
33 0.00741 0.0637 203947 03¢ I, 1? 4 0.00741 0.0837 2.039E+07 0.30 3,19
R1) D007 04,0837 2.03%+07 0.3 319
+++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicion i
ruerzas uniforpes en barras 0 . fuerzas coacentradas en barras (
Mamentos corcentrados ep barras 1) , fuerzas v somentos en nudos 5

. Fuerzas v momenios en 105 nudos condicion de carga |
fuerza # Mhudo Momento en I fuerza en Y Fuefza en X Fuerza § Nudo Momentoc en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -m Ton Ton Ton a Ton Ton
1 21 (.00 G0 28.11 2 17 G900 0,00 0.6
o 13 3,00 0.00 22.81 4 7 ALY .00 15,95
g 3 0.00 0.00 8.29
+++++ CARACTERICICAS DE LAS FUERZIAS, Condicion 2
Fuerzas uniferaes en barras 15, fuerzas concentradas en parras 30
Homentos concentrados en barras 0 | fuerzas v momenios en nudas 20

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 2
Fuerza # Barra Magnitud Dlstanc1a A Distancia B ANGULD Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULOD

Tan /m [ grados Ton /m o @ grados
1 1 -1.79 GO S.00 960 2 2 -1.3 0.00 7.00 90,0
3 3 -1.35 0.00 9.00 9.0 4 4 -1.33 0,00 9.00 0.0
3 3 -1.33 URYY 7.00 .0 b b -1.53 .00 2.00 0.0
7 7 -1,38 £.00 9.00 SO B B -1.39 Q.0 7.00 50,0
9 G 1,39 0,00 SO0 SO0 10 16 -1.35 .00 .00 90.0
11 11 -1,33 0.00 7,00 0.0 2 i2 -1.33 0.00 9.00 95.0
i3 13 -0, 0GB 0.0 .0 0.0 i4 14 -0.08 ALY 7.0 90,0
13 13 ~(.08 0.00 Q.00 23,0
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carpa 2
fuerza § Barra  Maonitud Distancia A Angulo + Fuerza # Barra  Maonitud Distancia A Angule
Ton f grados Tan f arados
1 1 ~12.51 .00 90,00 2 2 -2.91 2N 90,00
3 3 ~12,51 .00 90,06 4 4 -12.51 3.00 9. 00
g g -9.91 237 90.00 b b -12.51 00 90.00
7 7 -12.51 . 90g g g -9.91 2.3 90,00
9 9 -12.31 5,00 50,00 10 10 -12.51 .00 900
11 11 -2.91 2.3 90,00 12 iz -12.51 3.00 0.0
i3 13 ~10,35 300 20, G0 14 14 -£.23 233 90,00
13 13 ~-10,35 2.0 G, 00 16 1 -12.51 4.00 20,00
17 Z -7.91 .85 90,00 1B 3 ~12.391 6.060 90,00
19 4 -12.51 6,00 90,09 0 9 -5.91 1,48 90.00
21 6 -12.51 6,00 9G.00 22 7 -12.51 &.00 .00
23 8 -8.91 4,66  90.00 z il -12.51 §.09 96,00
25 10 ~12.51 6,00  F4.00 Zh 11 -9.91 4,68 MO0
7 12 -12.51 5.00 9000 28 13 -1, 35 8,00 9000
Vil 14 ~-8.23 4.6 G 00 ! 15 -16,35 &0 90.00
fuerzas v momentos en los nudos condicien de carga 2
fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en ! Fuerza ¢ Nudo Mnmenta en I Fuerza en ¥ Fueria en X
Ton -m Ton Ton Tan 2 Ton Tan
i i 0.00 -2.57 0. 00 2 2 0.00 -2.57 0.0
4 7 0.00 -2.57 (. ity 4 4 0.00 -2.37 0.00
3 3 0.00 -2.24 0.06 b &— 0.00 -2.24 0.00
7 7 0.00 -2.24 000 g 8 (.00 -2.24 0.00
9 9 UNE -2.24 0 10 10 G090 -2.24 G.00
11 11 0.00 -2.74 0.00 12 12 0,00 -2. 4 0.00
13 i3 0.0G ~1.77 {.00 14 14 0.00 -1.77 0.00
i3 S 0.00 -1.77 .00 16 1& 0.00 -1.77 0.00



Fusrza # Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X

i7

am

iy

Fuer a # Barra Magnitud Distancia A

17
19

Tan -m

4.00
.00

++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, eundicidn 3
Fuerzas uniformes en barras
Momentos concentrados en barras

ANALISIS ESTRUCTUR@L DE MARCOS FLANGS .
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1997 B=I

Marco EDIFI EJES [ v &
fecha : 10-27-1999 ,hora : 13:37:16
Fuerzas v momentos en los nudos condicion de targa 2
Fuerza # Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X
Ton Ton Ton a Ton Tan
-1,77 0.00 1B 18 0.00 -1.77 0. 00
-1.77 0,00 20 20 Q.00 -1.77 0.00

-

13,
7,

-
)]
ey

20

fuerzas concentradas en bDarras
fuerzas v somentos en nudos

=z

-

Fuerzas uniformes en las barras. condicion de carca

Distancia B ANGULO Fuerza # Barra THannltud Distancia & Distancia b ANBULD

Ton /& 8 B grados /m @ m uragos
i 1 P J.00 9.00 900 2 2 -1,33 0,00 700 90,6
3 3 -1.35 1,00 o0 90,0 4 4 -1.3 U 00 §.00  90.0
5 9 -1,35 0,00 700 3.0 & & -1.35 .00 9.00 0.0
7 7 -1.32 0.00 .00  90.0 8 g -1.35 0.00 .00 99,0
7 9 -1.38 {100 200 0.0 1 16 -1.35 0,00 F.00  90.0
it 11 -1.35 3, 043 706 0 9%.0 12 12 -1.73 0,00 .00 §0.0
13 13 -0.08 0.00 .00 90.0 14 14 -0.08 G.00 .00 90,0
15 i3 -0,08 0,00 — .00 0.0
Fusrzas concentradas en las barras condicion de carga 3
fuerza # barra  Mapnitud Distancia A Anpulo Fuerza % Barra Hannltud Distancia 4  fnoulo
Ton o qrados Tan a orados
1 1 -11.35 300 §0.00 2 z -8.5% S 9000 &
3 I -11.23 300 90.00 4 4 -11.25 .90 .0
3 5 -8.57 233 9.0 & & .5 300 90,00
7 7 -11.25 3.00 90,00 B 8 -8.93 L3 s
g § -11.25 300 90.® 19 1 -11.25 L0 90,00
11 11 -B.97 2.3 90.00 Z 12 i S 3.0 80,00
13 13 -5.81 L0 WO 14 14 -7.80 L33 9000
1 13 -9.81 3000 90,90 ié i -11.23 6.00 90,00
17 2 -8.93 4.6  9.00 18 3 11.25 600 900
17 § -11.28 6,00 9G.00 20 3 -8.93 4,66 .00
21 & -11.25 6,00  90.00 2 7 -11.25 £.00 90,00
] 8 -8.932 4,86  90.04 24 g -11.33 &0 F0.00
23 19 -11.23 600 90,00 26 il -8.93 L6 90,00 7
7 12 -11.25 6.00 9000 r 28 13 ~9,81 6,066 90,00
29 14 -7.80 466 90.00 30 15 -9.481 b0 90,00

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carpa 2

Fuprzs # HNudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X

Ton -m Tan Ton
1 i 9,00 -2.57 0,00
3 3 9.00 -2.57 2,00
S 3 G400 -2.24 .00
7 7 0.00 -2.24 Q.00
'l 9 0,00 -2.24 .60
i1 11 .00 ~-2.24 .00
13 13 0.0 =1.77 .00
15 15 0,00 ~1.77 0.00
i7 17 0.00 -1.77 (.00
19 19 0.00 -1.77 0,00

Ton

ki

Fuerza ¢ Nudo Mosento en'I Fuerza en ¥ Fuerza en X

[} Ton Ton
2 z Q.00 =-2.37 0.0
4 ) 0,00 -Z.37 0.00
& ] 0.0 -2.24 0.00
B & 0,00 ~2.24 0.00
10 10 0.00 -2.24 0,00
12 12 G.00 -Z.74 0,00
14 14 0,00 -1.77 (.00
14 14 0.00 -1.77 0.00
18 i8 (.00 -1.77 0.00
el 20 G. 00 -1.77 0.00

++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicidn 4

Fuerzas unifornes en barras
Mamentos concentrados en barras

Fuerzas v nomentos en los nudos condicion de carga 4

fuerza & Nudo Momentp en 7 Fuerza en ¥ Fuerza en X

Tor -m Ton Ton
1 21 0.00 2,400 B.77
3 2% WRE 0.00 B.77
5 17 0,00 0.00 8.54
7 19 0,00 .00 8.58

Ton

. fuerzas concentradas en barras ¢
0, fuerzas v momentos en nudos 20
Fuerza % Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
n Ton Ton
2 22 0.00 G030 8.77
§ 24 0.00 0.00 g.77
4 18 0,00 .00 8.54
B 20 3,00 0 00 8.54



Fuerza #

Fuerzas y mosentos en los nudos condition de carga 4

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS

LURSO SEFTIEMBRE 1999 §=3
EDIF]1 EJES { v ¢

10-27-1999 ,hora @ 15:3B:22

Prave
Marco
Fecha

Nudo Homento en  Fuerza en ¥ Fuerza en X

Ton -m

0.00
0,00
8.00
0.0
G.00
.00

—_— Tt —n
LR NG

Tan

.00
0.00

o T
R
oo L)
ESEE

? de

1t

i1
~1.1

Ton

cta

Ton

Fuerza ¥ Mudo Mosento en 7 Fuerza en ¥

la condicibn

de la condicidn

la condicign
de la condicibn 4
—--- Combiracien de carga #

¢ de la condicifn 1
1.4 de ia tondicion
0 de la condicidn
de la condicitm 4 .
~—— Lombinacitn de carga #

de la condicien

¢ de Ia condicion

de la condicidn
1.1 de la condictn 4

—-— Combinacion de carga #

¢ de la condiciom
¢ de la condicion
ge la condicibn
de la condicidn

7
T

o

3

4

~
i

T
'hl

4

Ton

+++++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA
---— Combinacidn de carpa # 1 ., formada por
1 de

, formada por

, formada por

, formada por :

Ton

.00
G0
0.0
HRLE
0.0

0,00

Fuerza en ¥

6,63
&.&3
4.41
4.41
.18
.14

rarl-L



Entrepisc

e A AL

E0KSA Construcciones S. A. de C.V.
Tels. 593-4419

£did £io A-12 Desp. 404
Col. Torres de Mixcoac _ 593-3141 §
CF 0149¢ Mxico D.F. Fax. 5‘?1’-4419_!}l

ANALTSIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Provecto : CURSO SEFTIEMBRE 1999 @=3
Marco 1 EDIFLEJES f v &

Fecha ¢ 10-27-199% ,hora ¢ 1514522

Rigideces de Entrepilso
Fuerza Cortante [espi. total Despl. rel.  Ricide:
Tan Ten r o Ton /a

28.11 28.11 0.0302 0,00 7
.06 38,17 0, 0230 (.00 .2
22.81 B0. 78 0.0183 0.007% 11.145.3

l

&3
nra
[oa)

2
o

15,53 96.53 0.0112 0. 0069 14,029,
B.29 104,82 0.H044 90,0044 24,094,

593-2B11 |



Desplazamientas
Condicién  Sirg en 7 (MAX) Nudo Gire en I (NIN)
be rcarga Rads.
i 0.08000 1
2 {3, (00235 24
3 0.00024 24
4 0,60000 1
3 0. 00000 1
b G, Q0035 24
7 2, 00000 1
8 - 0.00264 12
fondicion Desel. en Y {MAX) Hudo
be carga a
i £.000 2
2 0,800 l
3 9,000 !
4 0,000 21
3 (0. 000 21
& .00 !
7 0,000 1
8 0,000 1
fondicion Despl, en X (MAX} Nudo
De caroa n
1 2.031 yal
2 0,000 21
3 0,000 2t
T4 3,038 24
5 1,031 21
& 0,001 21
7 0,040 21
g 0,000 1

Elementos Mecanicos
Condicidn Mom. Fiexjionante (MAX)
D= carge Ton-n

49.11
18,30
17.08
37,36
49,11
I5.62
&9.43
165,45

Condicibn Fza. Cortante (MAX)
e carqa Ton

OO~ O LA o Lrd 0 et

29.14
18.47
17.41
34.11
29.14
26.14
41.25
29.62

O~ 00N = (3

7

GORSA Construccionss 5. A. de C.V;

Edy!
Col. Torres de Mixcoac

Tels, 597-4419 ¢

c1o A-12 Desp. 404 T ER3-2B11 §

CP 01490 Mxica D.F.

593-3161 §
Fax. 593-4419 1

ANAL ISTS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Pravecto + CURSD SEFTIEMBRE 1999 G=3

Rads,

~0. 00200
-0.00025
-0.00024
~0,00231
=0.00200
=0, 00033
-0. 00264

(. 00000

Mareo
Fecha

Nudo

Despl. en ¥ (MIN) Nudo

=1, 000
=0.001
=0, 001
-G, 000
~(0. 400
~0.001
=0, 001
=G, 001

Desol. en X (HIN) Hudo

0. 000 i
-0, 000 24
=0, 000 24
£.000 1
¢, 000 1
-0,00t 24
0, 000 1
-0.040 24
Barra Mom. Flexionante (MIN)
Ton-m
2 -127.99
i -3].25
31 ~27.25
25 ~149. 33
25 ~127.99
31 41,00
Y -145.46
18 -74.21
Barra  Fza., Cortante (MIN)
Ton

2l -11.18 .
12 -18.67
12 -17.41
21 -13.24
21 -11.18
12 -26.14
21 -2.99
3 -41.729

t EDIFT EJES [ v &
§ 1-27-1999 ,hora @ 19:40:32



Fondicitn
Y carga

(e RNl o o ) ISP P

Fza. Axial (MAX) Barra
Ton

02 16

2,08 3

2.4 3

359,23 14

0.2 14

.41 3

Fe 37 1

5.53 3

+++#+ REACCIONES, CONDICION OF CARGR 1
Kudo fogenta en I

Ton-p

i 126. 64
Z 127.90
! 129.74
4 118,90

+++4+ REACCTONES, CONDICION DE CARGA 2

Nudao Momenta en 7
Tono

1 -5.03

2 1.18

3 -1,17

4 4.03

+++++ REACCIONES, COWDICIGH DE CARGA 3

Nuds Momento en 7
Ton—8

1 ~3.61

z 1.08

3 ~1.0B

g : 5,63

+++++ REACCIONES. COMDICION DE CARGA 4

wudo Momento en 1
) Ton—a
1 142.72
z 149. %
3 149.33
4 142,72

+h+++ REACCIONES, COWDICION OE CRRGA S

Nuda Momento en
Tan-a

1 126. 64

2 127.90

3 125,74

4 118.90

+++r+ REACCIGNES, COMDICION DE CARGA 4

Nudo Homento en 1
Ton-n
1 -8.43
2 1.45
3 ~1.83
4 B.4&
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARSA 7
Mudo Momentso en 7
Ton-m
{ 150,81
yi 153,46
3 163,08

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS

Provects :

Marca ;
Fecha :
Fza. Axial (MWD
Ton
-9,
-160,57
-150.83
-32.23
-25.22
~224.8G
-188.54
~184.71
Fuerza en Y Fuerza en
Ton Tan
3.2 -24.74
-13.86 -28.93
14,84 ~-28.34
9.2 -22.81
Fﬁerza en Y Fuerza en
Tan Ton
73,53 5.34
163,14 -1.67
162.97 1.&7
23,53 -3.39
Fuerza en ¥  Fuerza en
Ton Ton
89,94 4,97
1332 -1.54
133,03 1.54
B9.94 -4,97
Fuerza en ¥ Fuerza en
Ton Ten
-3%.23 -27.40)
~-17.26 -33.62
17.28 3342
35,23 -27.40
fusrza en Y  Fuerza en
Ton Ton
~30.2% ~24.74
-13.85 -28.93
14,86 -26.34
.22 -22.81
Fugrza en Y Fuer:za en
Ten Ton
3574 7.48
228,39 -z.34
228,16 2.34
133.74 ~7.48
Fuerza en ¥ Fuerza en
Ton Ton
&0, 20 ~24.47
149,50 -35. 48
187,34 ~-33.28

CURSD SEPTIEMBRE 1999 Q=7 -
EDIF; EJES 1y &

: 10-27-1999 ,hora : 15:40:53

Barra



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Frovecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 @=3
Mareo + EDIFLEJES 1y &

Fecha 1 10-27-1999 ,hora : 15:41:39

+H+++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7

Nudo Momento en I Fuerra en Y Fuerza en i
Ton-a Ten Ton
4 163.1B 137.71 -35.41
+++++ REACCIONES, CONDICICM DE CARGA B
Nuda Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Ton—m Ton Ton
i -15%.14 137.71 3561
i -163.07 187.53 33.28
3 -1653.45 149.34 38.48
4 -130,80 4G, 20 24.467



AMALISIS ESYRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provectu ¢ CURSG SEPTIEMBRE 1979 B=I
Marco @ EDIF] EJES | v &

Fecha 1 10-Z7-1999 ,hora 1 13:42:03

FRERRE At N 0 T A 0§ #FRErieiritt it i s aey

—RESTRICCIONES DEL NJDO :

0 s1 el nudo S ouede desplazarse
1 51 el nudo NO puede desplazarse.

--TiPU BE BARRA momentos en A y B no nulos

extremo & articulado, sosenic en B no nulo

extremo b articulado, momento en & no nulo

ambos extremos articulados.

-
Cd Pl =

--LAS FUFRZAS EXTERNAS ¥ LOS ELEMENTGS MECANICDS.ESTAN REFERENCIADDS AL
ISTERA LOCAL BE LA BARRA.

--LAS FUERZAS EXTEANAS. LOS BESPLATAMIENTOS ¥ LA COMPROBACION DEL EQUILIBRIQ
NODAL, ESTA REFERENCIADO AL SISTEMA GLOBAL.
--£4 05 NUDDS DONDBE LA SUMATORIA BE FUERZAS NO ES NULA, EXISTE UNA REACCION

gEgg%\E? MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA

--CONVENCION DE SIGNGS PARA EL SISTEMA GLOBAL :
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EOMSA Construcciones S. A. de C.V.

i
Tels. 593-4419 H

Edid cio A-12 Desp. 404 9912611 {
Col. Tarres de Mixcoac 993314t §
CF 01490 Mxico B.F. Fax, 993-4419 |

ANALISES ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Froyecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 Q=3
Marco ¢ EDIF1 EJES 2,3,4 v §

Fecha : 10-27-1999 ,hora : 13:43:41

Barras 35
Nudas 24

Condiciones de carga 4
Combinaciones de carga 4
Fuerzas en on
Longitudes en a

+++++ DATOS DE LOS NUDOS

Nude Coord. en ¥ Coord. en Y Restr. (giro, en X, en Y} Nudo Coorc. en X Coord. en Y Restr. {(giro, en X, en V)

[N Y A § R

Lalr Bt i PO Y

Barra

m n 8 2
0.000 0.000 1 i i 2 §.000 0,000 1 1 1
16,004 0.000 1 i ! 4 23,000 0.000 1 i i
0,000 4,000 0 " 0 & 9,006 4.000 fx 7 0
16,000 4,000 i 0 ¢ ¢ g 29,006 §.000 o a2 0
2,000 7,500 0 0 0 10 - 8.000 7.509 0 ¢ 0
16,017 7.300 0 0 0 {2 25,000 7,900 0 ] g
.000 11,000 n 0 0 14 2.000 11,000 0 0 ]
16.000 11,000 o 0 i 16 25,000 11,000 { 9 ]
0. 000 14.50¢ 0 0 G g 9,000 14,300 4 ] 0
16,000 14,500 3§ 0 0 0 23.000 14.500 o 60
0,000 18.000 9 0 0 12 9. 000 18.000 ¢ 0 0
16,000 18,000 D 0 0 24 25.000 18,030 0 0 G
++++ JATOS DE LAS BARRAS
Barra Origen Destino Tipc  Lengitud Cifartante) Barra Origen Desting Tipo  tongifud C{Cortante}
& o
] & G 9.000 0,029 2 b 7 0 7.0300 9.041
7 8 i 2.000 0,025 4 g 10 ] 2.000 0.023
1 11 0 7.000 .041 & 1 12 0 9,000 0,023
13 14 {3 9,004 0.925 8 14 15 i 7.000 0.041
13 14 0 9,000 0.025 10 17 18 0 2.000 0,025
18 19 0 7,000 0.041 12 19 20 0 9,000 0.025
2 22 i) 7.000 0.014 14 2 23 " 7.000 0,023
23 24 0 g9, (i 0,014 16 1 ] b} 4,000 0.204
2 b 0 4.000 0,202 18 3 7 i 4.000 {.202
4 8 0 4. 004 0.204 0 ] g 0 3.900 0.267
b 14 0 .500 0.264 2 7 11 ] 2.500 0.264
8 1z 9 3.300 0287 24 g 13 ] 3,900 0.267
10 14 ] T.500 0. 264 26 11 15 0 3.500 0.264
12 16 ] 3.300 0.267 28 13 17 ] 3. 300 0.236
14 12 O 2.900 0.264 30 13 19 0 3.500 0.264
16 20 ] 3900 0.234 32 17 21 )] 2,900 0.236
1B 22 0 3,500 0.254 34 19 z 0 3.500 0.264
20 24 G 3.500 0,234
+++++ DATOS DE LAS BARRAS
Inercia Area Mod. Elas, Nu F. F. Barra Inercia firea Mod. Elas, Nu  F. F,
[ q o 22 Ton /m "2 n “4 & *2Ton fa 2
$.60143 0.0162 Z.039EH)7 0,30 2,90 2 . 000143 0.5162 2.639E+07 0.30 2.90
0.00145 0,0162 2.039E+07 9.3 2.90 4 0.00143 0.0162 2.039E+07 .30 2.90
0.00145 0.0162 20396467 0,30 2.90 6 0.00145 0,0162 2.039E+07 0.30 2.90
0.00145 0.0142 2.039E+)7 0,30 Z.90 B 0.00143 0.0162 2.039%+07 .36 2.%0
G,70145 0.0162 Z.033E+07 (.30 2.9 1 0.060143 G,0162 2.039E+07 .10 2.90
0,00145 0.0162 2.037E407 0.30 2.99 i7 0.00143 0.0162 Z.039E407 0.30 2.90
0.00082 0.0106 2.039E407 0,30 1.89 14 0.00082 00106 2.039E+07 0,20 1.89
0. 00082 (.0106 2.039E407 0.30 1.89 ié 0.009%9 0.0807 2.039E+07 0,30 3.60
0. 00830 0.0706 2.039E+)7 0.30 3.33 18 .00830 0.0706 Z2.039E+07 0.30 3.33
(. 00939 0.0807 2.039E+07 0,30 .60 ! 0.00939 ¢.0807 2,0I9E407 0.30 340
0.00830 0,0706 2.039E407 0,30 3,53 22 0. 00830 C.6706 2.039E+07 0,30 3.53
0.G0939 0.0807 2.079E+07 0,30 3.80 24 $.00939 0.0807 2,039E+67 0.30 3.&0
¢,00830 0.0706 2.039E+07 (.30 .53 2 0.00830 0.0706 2.039E407 0.30 3,53



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Froyecto ¢« CURSO SEPTIEMBRE 1995 @=3
Marco : EDIF1 EJES 2,3,4 y 3
Fecha s 10-27-199% I*or'a + 159:44:15

+r+++ DATOS DE LAS BARRAS

Tares Inercia firea Mod. Elas, MNu F. F. Barra Inercia firea Mod. Elas. Nu F. F.
m 4 i L2Ten/m 2 2 4 m 2 Ton /n "2
27 0.00939 0.0807 2.039E+07 0,30 J.40 28 0.00741 0,0637 2,039E+07 0.30 3.1
9 0. 00830 0.0796 2.039E+07 0,30 3.3 ROy {.00830 0.0706 2.039E+07 0.0 353
3t 005741 0.0657 2,039E407 0,30 3.19 32 ¢.00741 0.0637 2.0E+07 0,30 3,19
33 0. 00830 0.0706 2,039E+7 (.30 3.33 ) 0.0083) 0,070 Z.039E+07 0,30 3%
I8 D.00741 0.0637 2 2.0398407 0.30 3.19
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condician )
Fuerzas uniformes en barras 0 , fuerzas concenfradas en barras 0
Momentos concentrados en barras 0, fuer:zas v somentos en nudos ]
Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga |
Fuerza # Hudo Hamertﬂ en { fuerzaen Y Fuerza en X Fuerza # Nudo Momenfo en'l Fuerza en Y Fuerza en X
Ton & Tan Ten Tan B Ton Ton
i 21 0.00 0.00 2811 2 17 0,00 0.00 308
3 il G0 0.00 22.81 4 g (.0 (.00 15.35
5 I 0.0 .00 8.29
+++++ CARARCTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicisn 2
Fuerzas unifaraes en barras 13, fuerzas concentradas en barras 30
Mooentos concentrados en barras 0, fuerzas v momentos en hudos 26

. fusrzas unifermes en las barras, condicion de carpa 2
Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULD Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULD

Ton /a g m grados Ton'/m o ] aradas
1 i =30 0.6 .00  90.0 z 2 ~0.30 .00 7.0 90.0
3 3 -0 0.0 .00 9.9 4 4 =03, 30 0.00 9 o 90.0
3 g -0.30 0,00 7.00 900 & & -03.30 000 .60 0.0
7 7 ~3.30 0.0 9.60  90.0 8 B -0,30 0.00 700 9.0
9 9 =0,30 4,00 T.00 0 90,0 10 16 - 30 (.00 S.00 9.0
il 11 -.30 0.00 700 90,0 12 12 -1}, 30 0.00 .00 90,0
13 13 -, 0B 0.0 .00 90.0 14 id =308 .00 T.00 0 9.0
13 15 -0.08 £6.00 9oy 9g,0 ’
Fuerzas concentradas en las barras condicion de targa 2
Fuerza # barra  Magnitud Bistancia A Angulo ¢ Fuerza # Barra  Magnifud Distancia A fngula
Ton o grados fon ® grados
i i -25.01 300 9000 2 2 -19.81 23 20,00
3 z -25.01 L0 §0,00 4 4 -25.01 L0 90,00
3 3 -19.81 O 50,00 b b -23.01 300 9500
7 7 -22.01 3000 .40 -—B 8 -19.81 2.3 99.00
9 G -23.01 3000 906 ¢ 10 -25.01 300 20,00
i1 i1 -19,81 2,33 Ro.m 12 12 -25.01 100 90.00
13 13 20,69 300 94,40 14 14 ~-16.43 2.33 20, 00
i5 15 -89 3.00 90.0¢ 1& 1 -25.01 £.00  90.00
17 2 -19.81 4,66 90,00 18 3 ~25.M 4,00 70.00
19 4 ~-23.01 4,00 §0,00 20 3 -19.81 4,66 90,00
21 & ~25. 1 &0 93,00 22 7 -25.01 00 90.00
23 g ~-19.81 4,84 G600 24 9 -25.01 6.00  90.00
] 10 -2a.0 6400 FG.00 24 11 -19.81 4,66 90,00
27 i2 =250 &00 90,40 28 13 -20. 869 600 .00
29 14 -16.45 466 90.00 Kt 13 -2, 69 £.00 90,00
Fuerzas v aomentos en los nudos condicion de carga 2
fuerza # Hudo Momento en I Fuerzaen ¥ Fuerza en f Fuerza & HWudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Ton - Tan Ton Ten 0 Tan Ton
| i G, 0 -2.56 0,00 i 2 0.00 ~2.24 0,00
3 3 G.90 -2.724 0.00 4 4 0,00 -Z.3b 0.00
5 ] i, 00 -2.24 000 & b ¢.00 -1.%94 ¢.00
7 7 .00 ~-1.98 G0 B g 0.00 -2.24 Q.00
q g .00 -2.24 0,00 0 1 .00 -1.96 $.00
11 11 Q.00 -1.98 0.00 ¥4 12 0.00 ~2.24 .00
13 3 a0 -1.77 0,00 14 14 .00 -1.9 0,00
15 15 0.09 -1.% 000 16 14 0.00 -1.77 0.00



Fuerza 4 Nudo Momentoen 7 Fuerza en ¥

17
19

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSD SEFTIEMBRE 1999 G=3
Marco  : EDIF] EJES 2,3,4 v 3

Fecha 1 10-27-1999 ,hora 1 15:43:27

fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 2

Fuerza en ¥ fuerza # Nudo Momento en I Fuerzi en Y Fuerza en X
Ton -m Tan Ton Ton a Ton Ton
0,00 -1.77 0,00 18 18 0.00 -1.98 0.00
.00 -1.9 0.00 20 20 0.00 -1.77 C0.00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS, Condicion 3
Fuerzas uniformes en barras S . fuerzas concenfradas ep barras 10
Momentos concentrados en barras © O, fuerzas v aomentos en nudos 20

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 3

Fuerza # Barra Magnitud Distanc:a @ Disfancia B ANGULO Fuerza # Barra Maenifud Distancia & Distancia B ANGULE

o0 /a e a grados Ton /m 0 o qrados
1 1 -G3.30 0.00 .00 9.0 2 3 -0.30 .00 7,00 0.0
3 3 -0, 30 .00 3,00 90.0 4 4 =0, 30 ALE .00 96,0
3 2 -G, 30 (.00 .00 900 ] & -0.% .00 .00 0.0
7 7 -0.30 0,00 .00 0.0 B8 8 0.0 0.00 7.00 R0
9 g ~0,30 6,00 .00 %00 10 i -0.30 0,00 2,00 9.0
11 11 -0.30 0,00 7000 96,0 i2 i2 -,30 J.00 F.00 90,0
13 13 -0.08 0,08 9.0 0.0 14 14 -0.08 4,00 .00 90,0
15 13 0,08 0,00 .00 90,0 .
Fuerzas concentradas en las barras condicion de carga 3 _
Fusrza # Barra Macnitud Disftancia A Angulo Fuerza ¥ Barra Magnitud Distancia A Anoulp
Tan A grados Ton M oratos
1 i -22.49 300 90,00 2 2 -17.93 2.3 20.00
3 3 -22.49 3000 000 ] ] -22.49 OO0 90,00
5 5 ~17.85 2.3 90.00 & & -22.49 300 R0
i 7 ~22.4% 200 90.00 8 g -17.83 23 .00
9 9 -22.49 00 90,00 10 10 -2, 49 300 90.00
11 11 -17.82 233 50.00 12 12 -22.49 000 90,00
3 13 ~19.61 500 90,00 14 14 -15.41 233 90.09
19 15 -19.4]1 300 90.00 16 { ~27.49 500 §0.00
17 2 -17.85 4,66 .00 i8 3 -22.49 £.00  F0.0D
19 4 -22.49 500 90.00 20 g -17.85 .86  90.00
21 b 22,49 6,00 90.00 2 7 -22.49 500 900
- 3 £ -17.85 4,46  90.00 24 9 -22.4% 800 90,00
25 1G -22.49 &40 9L00 26 13 -17.85 .66 W0
27 12 -22.45 .00 90.00 ' 28 13 ~-18.61 600 50,00
29 14 -135.41 .66 90.00 30 15 -19.41 b0 90,00
Fuerzas v gomenios en los nudos condicion de carga 2
Fuerza # HWudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza ¢ Nudo Momento en’! Fuerza en ¥ Fuerza en X -
Tan -m Tan Ton Ton n Ton fon
I 1 .06 -1.34 DR i 2 §.00 -2.24 0,00
3 3 0,00 -2, 2% 3,00 4 4 0.00 -2.94 .00
.5 5 R -2.24 0,00 b b 0,00 -1,9 (. D0
7 7 9.00 -1.9 0.00 8 g 0.00 -2.2¢8 0,00
9 g 0,06 ~2.24 0.00 1 10 0.0 ~1.96 .00
11 11 0,3 -1.94 0.00 12 iz 0.00 LA 0,00
13 13 (2,90 -7 0,00 14 14 4,00 To-1.96 0.00 -
S % Rt -1.9 0,00 14 16 0,00 -1.77 .00
17 17 8,60 -1.77 0.00 18 18 0.0 -1.96 0.00
19 19 6,00 -1.9 .00 20 20 G.00 -1.77 0.00
+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicidn £
Fuerzas uniforaes en barras 0, fuerzas concentradas en barras ¢
Yosentos concentrados en barras 0, fuerzas y momentos en nudos 20
Fuerzas y momenfos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza § Hudo Momento en ! Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza # Hudo Momento en’l Fuerza en Y Fuerza en
Tan - Ton Ten Tan m Ton Ton
1 21 0,00 0,00 7.71 Z 2 .00 0.0 .71
3 FA) 4,00 0,00 7.71 4 24 0.00 0,00 7.7
3 17 0.00 .00 7.33 b 18 0.00 0.00 7.9
7 19 0,00 600 7.33 8 20 0,00 0,00 7.33



- ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Pravectc : CURSO SEPTIEMBRE 199¢ @=3
Marco @ EDIF! EJES 2,3,4 v 5
Fecha ¢ 10-77-1999 ,hora @ 15:446:33

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga 4

Fuerza ¢ %Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X Fuerza & Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuer:za
Ton -m Ton Tan Ton " Ton Ton
9 13 G.00 0.00 5.50 10 14 0.00 0.00
1 13 0,00 0,00 9. 30 iz 16 0.00 0,00
13 9 §.00 0.00 3.57 14 10 0,00 0.00
15 it 0.00 0.0 1.57 14 12 0.100 0.0
17 3 0.00 G.00 £33 18 b 0.00 3,00
i7 7 0.0¢ ;. i3 1,33 20 . i (.00 G.00

+++++ BATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARGA
----- Combinacion de carga # 1 , formada par :

1 de la condicion 1
) de la condicion 2
0 de ia condicibn 3
0 de la condicion 4

C

----- Conbinacian ¢e carga # 2, foreada por :

§ de la condician |

1.4 de la condicion 2

0 de la condicion 3

0 de la condicién 4
---— Combinacion de carga # 3, formada por ¢

0 de la condicitn |

0 de la condicibn 2

1.1 de la condicitn 3

t.1 de la condicidn 4 -
-—-- {cobinac1dn de carga § 4, formada por ¢ -

{¢ de la condicion |

0 de la condicién 2
1.1 de la condicitn 3
-t.1 de la condicion 4



Entrecisn

g A

EOMSA Construcciones S, A. de C.V.

Teis, 393-441% |

Edi4 cio A-i2 Desp. 404 " §93-2811 ¢
Col. Torres de Mixcoac a93-3161 |
CP 01490 Mxico D.F, Fax. 593-4419 §

—h

Rigideces

Fusrza
Tan

28.11
30,06
22.81
15,93

B.29

2. 10
38.17
80.98
96,53
104,82

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Frayecto : CURSO SEFTIEMERE 1999 §=3
Marco  : EBIF! EJES 2,3,4 v 3
Fecha @ 10-27-1999 ,hora ¢ 13:47:37

de Entrepisso
Cortante Despl. total Despl. rel. : Rigide:
n on

n /a
0.0307 0.0053 3.337.4
0.0235 (.0063 8,992.7
0.0190 0.0074 16,950, 3
[(R1)§7 0.0071 13,6642
0. 0043 0.0045 23,237.9



BONSA

Edid
Caol. Tarres
CP 01490 Mx

Canstrucciones S. A, de C.V.

c1g A4-12 Desp.

de Nixcoac
ico D.F.

404

i
i
Tels. 593-4419 |

993-3161 §

Fax. 373-4419 _B“

ANALISIS ESTRUETURAL DE MARCOS PLANDS

Pravacto @

Marca
Fecha
Desplazamisnios
fondician  Birocen 1 (MAX)  Kudo Giro en I (MIN) Nudo
De cargs kads, Rads,
1 0.90000 1 -1, 05205 9
2 0. GOUR0 24 =, {190 21
3 0,00047 24 -0. 00047 21
4 G (00 i =0.00203 9
5 G, 40000 i -3, (0205 9
b N7 24 ~0.00070 21
7 9, 00603 1 -}, 0238 9
8 0.{x238 12 0, 005000 i
Condicion Despl. en Y (MAX) Nudg Despl. en ¥ (MIN) Nudo
De carca ] -
i . 000 Z1 -0, (00 24
Z 0. 000 H 0. (52 oz
3 0,000 i =3, Q02 2
4 0,000 21 =3, 000 24
] 0.000 21 -0.000 24
b {000 1 ~3.002 22
7 0.000 1 -3,002 23
g 3.000 1 =0.002 22
Condicion Despl. en ¥ (MAX} MNudo Besel. en X (MIN) Nudo
carga i
1 0.072 s 0. 000 1
Z 0,00 il -5.001 24
3 .00] 21 = 044 o4
4 0.032 21 £, 000 i
3 0.632 ot . 006 1
b IR 21 RS 24 v
7 0.035 21 R i
g 0. 000 1 =3.G35 24
Elementas Mecanicas
Condicion Mom. Flewignante (WAX) Barra Mom. Fleuionante (MIM)  Barra
Ie carca Tan-n Ton-m
1 49,153 & 17520 14
Z 5.5 35 .. 92 g
3 3.4k 35 ~36.83 2
q 49,94 il -125.24 i
5 47,15 25 -138. 20 i4
b 7. 42 fise] -6, 0k 9
7 £2.75 2 LY 14
2 147,80 la -81.43 4
Condicidn Fza. Cortante (MAX)  Barra Fra. Lortante (HIN}  Barra
e carga Ton Tan
1 2B.C 21 -11.74 3
2 26,51 7 -1t 31 9
3 2598 7 -25.939 g
& 2B. 42 21 -11.50 5
g 28,51 21 -ii. 24 7
] 712 7 =372 9
7 3585 ot -4, 86 &
g 34,36 4 -36.95 22

CURSD SEFTIEMBRE 1999 B=3
 eDIF) EJES 2,3.4 ¥y ©
+ 10-27-1999 ,hora ; 1S:48007

53-8t §



BNALISTS ESTRUCTURAL TE MARCOS FLANDS
Proyecty : [URSO SEFTIEMBRE 1999 8=3
Marco @ EDIFE EJES 2,3,4 v 3
Fecha @ 10-27-1999 ,hora : 15:4B:26

Candicion Fza. Axial (MAX) Barra Fza. Axial (MIN} Barra
be carga Ton Ton
i .60 16 -29.461 17
2 3.7 3 -734.90 17
K .40 3 -215.05 17
! 30,90 1& -30.90 19
5 .60 1& -29.61 1%
& 5.28 3 228,86 17
7 5,76 1 ~252. 64 18
8 4.74 3 ~232.97 17
+++++ RERCCIONES, CONDICION DE CARBA 1
Kudo Momento en I Fuerzaen Y Fuerza en &
Ton—& Ton Ton
1 131.20 -30.50 =-25.86
2 118.47 -13.8% -27.79
K 116.54 14.82 -27.35
1 123.45 29.61 -33.92
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 2
Nudo Momento en I Fuerza en Y  Fuerza en {
Too-a —Ton Ton
{ -8.78 137,09 7.78 )
2 1.80 237,14 -2.90
! -1.79 234,82 2
4 g8.81 137.19 -7.78
+++++ REACCIONES, CONGICION DE CARGA I
Nuda Momento en 7 Fuerza en Y  Fuerza en X
Ton-m Ton Tan
1 -7.94 129.93 7,03
2 1.62 217,29 -2.25
I -1.581 216,99 2.22
4 7.96 125,94 -7.04
+++++ REACCIONES, COMDICION DE CARBA 4
Nudo Mamenfo en I Fuerza en Y Fuerza en &
Ton-& Ton Ton
{ 126,24 =30, 9 -24.78
2 117.98 -14,92 =27.40
kS 117,98 14.92 -27.40
-l 124,24 30.99 -24.728
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 3
Nude Mogento en I Fuerza en ¥  Fuerza en X
Ton-n Ton Ton
1 131,20 =30, 60 -23.85
2 11B.47 ~13.83 =27. 79
3 116,54 14,82 -27.25
4 123,43 25.61 -23.92
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARBA &
Nudo Momento en I Fuerza en Y  Fuer:za en ¥
Ton-m Ton Tan
i -12.30 191,93 16.89 4
2 2.9% 332,00 =150
3 -2,30 351.55 3.30
4 12.74 191,93 -10.90
++r++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 7
Nuda Momento en I Fuerza en Y  Fuerza en X
Ton-m Ton Ton
i 130.14 104,54 -18.98
2 131,37 222,40 -32.61
3 128.02 225. 11 -27.44



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Froyecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 Q=3
Marco ¢ EDIF1 &JES 2,3.4 v 5
Fecha @ 10-27-199% ,hora @ 15:49:38

© 44+ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 7

Nudo ¥omento en I Fuerzaen Y Fuerza en X
Ton-m Ton Ton
4 147.63 172,53 -34.45
+rré++ REACCIONES, CONDICIGH DE CARGA 8
Nugda Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X
Ton-n Ton Ton
i -147. 40 172.52 34.43
2 ~128. 00 295.47 27. 68
3 -131.55 222.78 I2.82
i -130. 11 104,35 18,97



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Proyecto ¢ CURSG SEFTIEMBRE 1999 =3
Marco ¢ EDIF! EJES 2.%.4 v 5
Fecha ¢ 10-27-199% ,hora @ 13:50:37

FAFRE AR ERREIRNEREY N [ 7 A §  #EErdititaddd SR

--RESTRICCIONES DEL NUDO @ O si el nudo S puede desplazarse
! si el pudo MO puece desplazarse.

--TiP [E BARRA t 0 momentes en A v B no nulos
| extrems & articulado, somento en B no nuio
2 extregs b articulado. somento en A no nulo
3 ambos extremos arficulados.

--LAS FUERIAS EXTERNAS Y LS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADOS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

--LAS FUERZAS EXTERNAS, LOS DESPLAZAMIENTOS Y Ln COMFROBACION DEL EQUILIBRIO
noDaL, ESTA REFERENCIADD AL SISTEMA GLOBAL.

--EN LOS MUDDS DONDE LA SUMATORIA DE FUERZIAS MO ES NULA, EXISTE UNA REACCION
gpgﬂkﬁ? MISMAS CARACTERISTICAS QUE AHI 52 INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
. .

-~CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

i)

§(+

-

~-CONVENCION DE SEGNOS PARA EL SISTEMA LOCAL :

s y' (+)

2
A BARRA E



b

GO0RSA Comstrucciones 5. . de C.V. E
Tels. 393-4419

£did c1o A~12 Desp. 404 ag3-zall |
Col. Torres de Mixcoac 593-3161 |
CF 0149) Mxice D.F. Fax. 393-4419 1

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCDS PLANDS
Proyecto @ CURSD SEPTIEMBRE 1999 8=3

Marco  + EDIF { EJES A v D

Fecha t 10-27-1999 hora : 19:51:48
Barras ]

Nudos &

Condiciones de carga 4
Conbinaciones de carga 4
Fuerzas en Tan
Longitudes en o

+++++ DATOS DE LOS NUGDS . .
tudo Coord. en X Coord. en Y FRestr. (oiro, en ¥, en Y3 Nudo Coord. en X foord. en Y Restr. (gire, en i, en Y)

i & b} ]
1 0,000 0. 000 1 1 1 2 12,000 0.000 1 1, 1
3 24,000 0,600 1 t | 4 3 000 0. 000 1 ! {
3 48, 000 G.000 1 i 1 & &0, 000 0,090 1 1 1
7 i, 000 4. 000 i 0 i) 8 12,000 4,000 v 0 )
9 24,000 4,000 0 0 g 10 24,000 4,000 ¢ U 0
11 48, 000 4,004 G { 0 12 &9, 000 4,000 9 0 0
3 0,000 7,900 0 l} 0 14 12,009 7,300 0 0 0
15 24,000 7,300 0 0 0 14 36,000 7.500 0 0 0
17 48,000 7,300 ¢ 0 ] 18 60,000 7,500 0 0 0
19 URELY 11.000 0 0 0 20 12,000 11.009 0 i} O
yal 24,000 11.060 ) 0 0 2 36,060 BL.000 0 i 0
23 48,000 11,005 0 g 0 4 £0.000 11,000 w0 ] 0
23 0.000 14,300 { 0 0 2 12,004 14.500 0 ) 0
27 24, 00K 14,504 i G g 28 36,000 14.500 0 0 0
v 48,000 14,300 ] ] 0 5] A, (0 14,500 0 0 0
3t {1, 00 18, 009 0 i 32 12,000 18.600 0 0 0
33 24,000 18.000 0 g i 34 26,000 18,000 0 0 0
33 48,000 18, {0 Y i ¢ 34 40,000 18,000 0 0 b
) _ +#+++ [ATOS DE LAS BARRAS '
Barra Origen Desting Tipo  Longitud C{Cortants) Barra Origen Destino Tipo  Longitud CiCortantel
m )
1 7 g r 12,000 0,018 2 B 2 0 12, 0 0.014
3 9 16 0 12,000 TROT 4 i 1 o 12,000 .018
5 11 12 0 12, 000 0,018 b i3 14 0 12,000 0,016
7 14 15 ) 12,609 0.01h § 13 - 9 12,000 0.016
9 16 17 0 12,600 0.Gih w. 17 1B it 12,000 0.018
11 17 20 ] 12,008 §.01b 12 20 21 0 12,000 0.018
3 21 22 0 12, 000 4,014 14 2 e 0 12,000 0,016
i5 23 24 i L2000 G.0lE 16 25 24 0 12,000 0.016
17 26 27 0 12,000 ;016 18 27 28 0 12,000 0.014
15 2 Vi 0 12,000 b.016 20 29 30 0 12,000 0.016
21 i 32 i} 12,00k (.08 22 32 3 D 12,000 D.008
23 33 34 ] 12,4300 0,008 24 I8 33 ] 12,000 .008
2 R 36 0 12,000 000 26 l 7 0 4,000 0.018
27 2 B i} 4,000 0.018 - 2 3 9 0 4.000 0.018
29 4 10 0 4,000 0.018 H 3 11 ¢ 4,000 6.018
3 & 12 g 4,000 0.0G18 32 7 3 0 3.500 0.023
7 g 14 ] 3,900 0,033 34 g 15 O 3.300 0.023
3 0] 14 0 3,900 0.023 36 i1 i7 0 3,500 (.023
I 12 18 0 3,500 0.023 38 3 19 0 3.500 0.023
s 14 20 i 3500 0,073 40 g 21 0 3.500 0,023
4 t4 22 i 3. 300 §.023 42 17 23 i 3.900 4.027
3 18 24 0 3,500 9,023 43 19 23 0 3.500 0.023
45 20 25 i 3,300 (0,02 44 21 27 0 3.500 0.023
47 2 28 ) 3,500 0,023 48 23 29 0 3,900 0.023
49 2 3 ! 3.500 0.023 50 23 — 3 O 3.900 0.023
5l 26 32 0 T.500 0,023 a2 e k3! 0 3.500 0.023
33 26 34 g 3.900 6,023 4 2 33 0 3,300 0,023

93 34 36 b 3,300 0,023



Inercia
m "4

(G.00871
6.00171
0,00171
0.00171
0.00171
0.00171
.90171
2,00171
0.00171
H.03171
{.40082
0.00082
0. 00082
0. 00184
.00184
fh.00184
3.00184
9.00184
§,400184
0.00184
0.00184
0,00194
0.00137
0.00137
$,00137
2.00137
0.00137
0.00137

area
] 2

0.0184
0.0184
0.0184
g.0184
0. Gid
0.0184
0.0184
©.0188
(.01B4
0.0184
0. 0106
¢.0108
90,0106
(.0B07
G.0807
9, 0807
0.0807
0. 0807
0.0807
. 0807
¢.0807
0. g07
G437
0.0637
0.06%7
0.0837
0.06%7
D.0837

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS

CURSO SEPTIEMBRE 1997 G=3
EDIF 1 EJES A y D
10-27-199 .hora @ 15:52:22

+H+++ PATOS DE LAS BARRAS

Mod. Elas. MNu
Ten /im 72

203947 0,30
20396407 0.30
2. 039E407 0.3
2.039E407  0.30
2029407 (.36
20396407 0,30
2039407 0.30
209607 0.0
20385407 0.0
2,030EH7 0,10
203947 0.30
2.039E4+07 0,30
ZOEREHDT 0,30
Z.039E+07  0.30
OIEH07 0,30
LOI9E407 0,30
2 039E+07 0,70
20398407 0,30
20398467 (.30
2.039E4)7 .30
2039407 0.3
2.039E+07 .30
20398407 6,30
2, 039E407 ¢, 30
20398407 (.30
2,039E407 0,10
20398407 0,30
2.0395+07 0,30

AEIED

Fravecto ¢
Harco :
Fecha :
F. F. Barra
3.29 2
3.9 4
3.29 b
3.29 B
329 ¥
.l 12
3.29 14
.25 14
3.29 18
3.9 20
1.89 22
1.89 24
1.89 26
1.38 28
1.98 1
1.58 32
1.58 34
1.58 b
1.58 3B
1.98 4
{1,598 42
1.58 44
1.68 44
1.48 48
1.68 30
1.68 52
1.68 4
1.68

Inercia
n “~4

0.001 1
0. 00171
0,00171
0. 0171
0.00171
0. 00171
000171
0,00171
0.00171
9,00171
9, 00082
0. 00082
0.00164
0.00184
0.00184
0, 00164
0,00184
£,00134
6.00i54
0.90164
0.80184
0.90137
0, 00137
0.00137
0.00137
0, 00137
0.00137

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS. Condicidm 1
Fuerzas uniformes en barras

Monentos concentrados en barras

Area Mod. Elas.

& 2

(.0184
¢, 0184
0.0164
G.0184
G.0184
0.0184
0.0184
0,018
6. 0184
£.0184
0.0106
35,0106
0.08067
{7, 0807
£.0807
0. 08107
0.0807
0.0807
G.0807
0.40807
0. 0807
0.0637
0. 0637
0,0637
0.0837
0.0837
0.0637

Ton /o

s

2.035e+07
2. 039E+)7
2.039E+07
2.039e+47
2.039E+07
2.039E+07
20358+
2. 039E+07
2,039E+07
2. 03GEH)7
2. 0IFE+G7
2. 039E+)7
2.039E+07
2.039E+07
2.039E+07
2, D3GE+07
20796407
2, 039E+07
2. 039E+07
2. Q39+
2. 039E+07
2. 039E+07
2.039E+07
2.035E+07
2.039E+07
2. Q39E+7
2.039E+47

0 , fuerzas concentradas en barras

Fuerzas v momentos en los nudos condicion de carga 1

Fuerra # HKudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
Ton -&

[ AT

21
23

25

e

i
19
7

Ton /a

-0.58
-(,88
-4.849
_2'_

-2.32

.00
.00
0.00

Tan Ton
(.00 42,17
G.00 .21
0.0¢ 12,44

Ton

0 , fuerzas y momentos en nudos

N
7

<

0,30
Q.30
0.0
0.30
0,30
0.3
0.
030
0. 3
0,30
0.3
0.30
0.30
0.30
0.30
0.20
0.3
0.30
{0 30
0,30
0. 30
.30
3.3
0.3
0,30
0.30
0.30

0
3

F. F.

Tt
~0

[ g% ]
-0

- -

SIS ETNEENEELBBY

e e el L ot SY R % S S L R | 42 2}
- M « = & ® - . . - .

-
o~
[ve]

Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en X

a

Tan

Ao
il

13

+++++ CARRCTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicion 2
Fuerzas uniformes en barras

Momentos concentrados en barras

{.00
.00

Ton

0.00
0.060

23 . fuerzas toncentradas en barras

, Fuerzas uniformes en_las barras, condicion de caroa 2 i
Fuerza ¥ Barra Magnifud Distancia & Distancia B ANGULO Fuerza € Barra Magnitud Distancia & Distancia B ANGULO

a n
.08 12,00
0,60 12,00
.00 12,40
0,00 12,00
0.00 12,00
0,00 12,00
.00 12,00
G0 12,00
¢.00 12,00
.00 12,00
0,00 12,40
.00 12,00
0,30 12,00

grados

90.0
G0. 1
90.0
0.0
90.0
20,0
0.6
2.0
EURY)
50.0
0.0
QG 0
0.0

22
24

1
:
7
9

1

15

17

i3

jon /m

]
Lacs B 5 ¥ g R R o)
e

LB E

d L
DR

(-
[ s |
.

[
T ]
- e
Gord ] 0
LAE

l:sJ [

-2.19
—21 35

0 . fuerzas y momentos en nudos

3

45.10

L34
PATRAS

0
0

o m
9.00 12.00
0.00 12.00
0.00 12,00
03.00 12,00
.00 12.00
0.60 12.00
0.00 12.00
0,00 12,00
0.00 12.00
0.00 12.00
0.0 12.00
0.00 12,00

grados

90.0
20.0
90.0
90,0
0.0
90.0
90.0
80.0
90.0
90.0
0.0
90.0



1 i
3 !
2 3
7 7
g g
i1 t1
i3 13
15 13
17 17
19 19
21 21
23 23
235 25
27 2/
23 2

Ton -n

0.00
0,00
.80
0,00
0.00
2,00
3,00
0.G0
0,00
3,00
G, 00
3,00
0,00
.00
(.00

Ton /m

1 1 -2.24
3 3 -2.24
3 3 -2.24
7 7 ~2.24
9 G -2.24
it 11 2.2
13 13 -2.24
13 15 2.2
17 i7 -2.24
15 19 -2.24
21 21 -0.83
23 2 ~-0.83
) s, -0.83

ANALISIS ESYRUCTU%AL BE MARCDS PLANDS
: CURSO SEPTIEMBRE 1999 83
: EDIF 1EJES Ay D

Froyecto

. Harco
Fecha

[0-27~1999 ,hora : 15:33:32

Fuerzas v monentos en los nudos condicion de carga
fuerza # Hudo tomento en I Fuerza en Y Ffuerza en ¥

Ton

-2.97
-2.37
_’1.2','
-2,
-2.24
=2.24
-2.24
-2.24
-2.24
-1.77
-1.77
-1.77
-L.77
-1.77
-1,77

Ton

ALY
0, O
.00
(.00
.00
.00
0,00
GO0
G.00
0,00
ALY
0,00
.00
0,00
0. 00

)

=

fuerza ¥ MNudo Momento en'l Fuerra en ¥

Ton

-
[P Randsala gty ]

14

—
o

fid

Ton

+++++ CARALTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicitn 3
Fuerzas unifaormes en barras
Momentos concentraoos en barras

3 , fuerzas concentradas en barras

OFJQPC‘?OEDC‘OOPOOC'

SRS IRSTER2E

SEERE

Ton

e
=235

-2.97

-2.97

-2, 24
-2.24
-2.24
-Z.24
=224
=2.24
-1.77
-1.77
-1.77
-1.77
-1.77
-1.77

¥, fuerzas y momentos en nudos

‘ Fuerzas unifarmes en ias barras, condicion de carpa 3
Fuerza # Barra Magnitud Distancia A Distancia B ANGULD Fuerza # Earra THagn1tud Distancia A Distancia B ANGULO
' on /m

.

8E8

)

&

o]
L]

L0
0.00
0,00
0.6
0,00
0,00
.00
0,00

C::-QO_OC‘O

2.00
12,00
12,00
12,00
12.00
12,00
12,00
12,00
{2.08
12.00

.00
12,00
12.40

grados

90.0
90,0
90, G
90.¢
0.4
90,1
0.0
0.G
0.0
90.0
90.0
94,0
EORY

-2.24
-2.24
-2.74
-2.24
-2.24
-2.24
=2.24

. S
2.2
-0.83
-0.63

0.00
0.00
0.00
0,90
0.00
0,00
0.00
g.00
0.06
0.00
(.00
0.00

Fuerzas y momentus en ios nudos condicion de carga 3

Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en i
Ton

P
3 <
] ]
7 7
9 9
11 11
3 3
o 13
17 17
19 19
21 21
23 23
25 23
27 27
29 29

1 3t

Tan -4

0,00
0.00
0,00
0,00
0.00
0.00
0.00
(.10
.00
(.00
(. 00
-0.00
0,00
G.00
(.00

Ton ~m

.00

Ten

-2.37
-2.37
-2.97
-2,74
-2.24
-3
-2,24
-3
-2,28
-1.77
-1.77
-1.77
~1.77
-1.77
-1.77

000
0,00
0.00
6,00
0.00
a,00
0,00
0,00
TNE]
0.00
G0
0,90
(.00
0,00
0,00

Fuerza

{
a0

jul

12,00
12.00
12.00
12,00
12.00
12,00
12,00
12.00
12,00
12.00
12,00
12,00

- Fuerza ¥ Nudo Momento en’I Fuerza en Y Fuerza

Ton

Tan

r++++ CARACTERISICAS DE LAS FIERIAS, Condicion 4
Fuerzas unifarmes en harras
Momentos concentrados en barras

. fuerzas y moment
‘uerza # Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X

Ton

.00

Ton

6.4

Ton

ra

: , fuerzas concentradas en barras

OPDPOQOPC'OOOOQO

oo
L

SEEEE

RE282ES

o]
o

Ton

[}
FIRINIRIPI I AR
« 4R Fa

L L
— e —
r -

—d e
by ooy P

iRRRaaY

o1

[ L)
—
. -
|
el

-1.77

) , fuerzas y aonentos en nudos

[ ]

)

Mopento
Ton

-

en &

0.00

os en los nudos condicion de carga 4
Fuerza ¥ Mudc

0
0

an X

0,00
0,490
0,0
G.00
0.00
.00
0,00
IRV
0.0
13, Ql')
0, )
8.00
0.00
0.0
(.00

grados

30.0
90.0
90.0
90.0
90.0
90.0
0.0
90.0
50.0
20.0
0.0
?0.0

en X

0.00

ofoooroooSo
ZESZSESIKEE

Fuerza en Y Fuerza en §

Ton

0. 00

6.43



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANGS
Provecto ¢ CURSD SEFTIEMBRE 1999 9=3
Mareo : EDIF 1 EJES Ay D

Fecha 10-27-1999 ,hora : 15:34:49
Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4
Fuerza # Nudo Momento en I Fuerza en ¥ Fuerza en Fuerza ¥ MNudo Mosento en'? Fuerza en ¥ Fusrza en X
Tan -m Ton Ton Ton @ Ton Tan

3 A 0.0 0.00 5.45 4 4 0.00 0.00 6.45
] I3 0. 00 .00 6.45 & 36 (.00 ¢.00 6,45
7 ] 0.0 0,00 £.54 8 26 Q.00 0,00 4.24
¢ 27 (.00 6.00 b 10 28 0.00 0.0 6.4
11 il (.60 .00 £.54 12 kit 0.00 Qg0 6.54
K 19 0,00 4.0 5.59 14 20 0.0 Q.00 9.9
15 21 .00 .90 299 14 22 0,00 000 5. 99
17 23 0.00 0.00 5.59 18 L 0,0 0. 00 L)
i 13 0.00 0.00 .61 20 14 0.00 0.00 RV}
21 15 0.0 R 3.61 22 16 0,00 0. () J.ul
M 17 0.00 0.00 J.at 24 8 .00 0.0 .61
29 7 3,00 4,00 i.72 26 g 0.0 0.00 1,72
27 9 0.00 0.00 1.72 2 10 0.00 0.00 1.72
) 11 0.900 G.00 1.72 30 12 0.00 0.00 1.72

+r+++ DATOS DE LAS COMBINACIONES DE CARSA
—-—— Combinaci6n de carga # 1, formada por :

S 1 de la condicion 1
0 de la copdicion 2 ...
0 de la condicion 3
0 de la condicion 4
——-- Comb1nacién de caroa # 2, forpada por :

0 de Ia condicién |

1,4 de la condicidn 2

¢ de la conditién 3

§ de la condicitn 4
--—— (Combinacitn de carga # 3, foreada por :

0 de la condicion 1

0 de la condicien 2

1.1 de la condicion 3

1.1 de la condicién 4
————— Combinacion de carga # 4, formada por ¢

0 de la condicion |

(0 de ia condicibn 2

1.} de la condicion 3
-i.1 de la condicion 4



BOMSA Construcciones S. A, de C.V. !
Tels. 593-34{9

Edid cio A-i2 Desp. 404 F3-2811 |
Col. Torres de Mixcoac ) 993-3161 |
CP 01490 Muico D.F. Fax. 573-4419 gﬂ

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Proyecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 Q=3
Marco ¢ EDIF 1EJES Ay D
Fecha @ 10-27-199% ,hora @ [3:36:13

Rigideces de Entrepisc
Entrepiso  Fuerza Cortante Despl. total Despl. rel. Rigidez

Ton Ton o i Ton /m
5 42.17 42,17 0.0464 0. 0057 7.73.4
§ 43,10 87.27 0, 0407 0, 0087 10,031.5
it 35.21 121.48 0.0320 0.0108 11,240.3
2 23.33 144,81 8.0212 0.0119 12,1646.3
1 12.844 187,25 0.0093 0.0093 16,5908.5



Desplazamientos

GO0MSA Construcciones 5. A. de L.V,

Edu
Col. Torres de Mixcoac 393-3161 |
| LF 01470 Mwica D.F.

Tels., 593-44:9
c1o A-12 Desp. 404 393-2811 |

Fax. 393-4419 iﬂ

ANAL ISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSO SEPTIEMERE 1999 Q=3
Marco 1 EDIF 1 EJES Ay D
Fecha @ 10-27-1999 ,hora 3 15:34:3t

Condician  Birg en 7 (MAX) Nudo Biro en 7 (HIN) fudo
e carga Rads, hads.
1 0. 0G0 1 =0, BO309 12
Z . 00040 30 =0, G040 25
3 0,000%8 k0] -G, 00038 23
4 0, 00000 1 -0, 00270 13
3 5. 60000 1 -0.00307 13
& 0.00036 i) =i, 00056 2%
7 . 00600 { -0.00324 7
8 G.00324 12 {1 00000 l
Condicitn Despl. en Y (MAY) Nudo Despl. en ¥ (MIN} Mudg
De carga m
1 G.000 I =000 3
2 4. 000 1 =, 001 35
3 9.000 1 -0.001 38
4 0,000 31 =0, 000 36
3 0.000 il -0, 000 38
& 0. 000 1 =0, 001 33
7 2.000 | -0.001 I
8 0.000 1 -0, 001 3
fondicion Despi. en ¥ (MAK) Nudo Despl. en ¥ (MIN! Nudo
De caraa a
1 4,030 3 0. 000 |
2 0,001 3 -0.001 34
3 0.001 3 -.001 34
T4 0,042 6 0,000 1
o 0.030 3t 0,000 1
b 3,001 31 =0.001 36 -
7 0.047 3 0. 000 ]
8 0.000 i ~0.047 36
Eiementos Mecanicas
Condicion #om. Flexionante (MAX) Barra Mom. Flexionante (MIN) Barra
e carga Ton-a Ton-m -
1 49.98 33 -82.22 27
-2 12.93 49 -30.00 16
3 13.30 49 ~26.465 16
4 44,80 33 -73.33 29
3 49,98 33 -82.22 7
& 19,50 49 -42.00 14
7 20,77 3 -81.26 0
B B1.24 ') -74.94 10
fondicion  Fza. Cortante (MAX) Barra  Fza. Cortante (MIN}  EBarra
De carga Ton Tan
i 29,11 27 -7.78 b
2 14.37 20 -14,57 14
3 13.91 20 -13,91 16
& 26. 10 33 -4.87 b
3 29.11 27 -7.78 &
& 20.40 20 -20.40 14
7 29.33 B <22, 464 b
8 22,64 )y -29.33 36



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Provecto : CURSC SEPTIEMBRE 1999 @=3
Marco : EDIF LEJES Ay D
Fetha ¢ 10-27-1999 ,hora : 13:34:43

Condicitn Fza. fxial (MAK) Barra Fza. Axial (MIN) Rarra

> carga Ton Ton
1 6. 44 26 =40, 47 14
2 2.70 1 -132.7G 27
3 2.98 i -127.01 27
4 26,.5% 24 -24.59 3
S © 28.44 26 ~40,47 i&
& I1.7% 1 -189.79 7
7 6.3% 1 -141.96 27
B 6.3% S ~141.58 30
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA 1
Nudn Momentc en 7 Fuerza en Y  Fuerza en
Ton-m Ton Ton
1 78,77 ~28.44 -23.41
2z g2.22 2.90 -29.11
I B33 .63 -28.35
4 78,86 0.30 -27.81
g 77.63 -1.48 =27.43
& &.77 . 25.8% -21.12
+++++ REACCIONES, CONDICION OE CARBA 2
Nuda Momento en 7 Fuerza en ¥  Fuerza en
Ton-a Ton Ton
i -4.88 70.61 4,72
2 -0,79 135,27 0.32
3 -0.31 131.92 0,19
4 0.31 133.92 -1.15
3 0.79 138.27 -0,32
4 4.86 70.81 -4,72
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR 2
Nudo Momento en 7 Fuerza en Y  Fuerza en ¥
Ton-g Ton Ton
1 -4.55 7.87 4.51
2 -0, 74 126.57 .30
3 -0.30 128.78 d.14
4 0.30 128,28 -0.14
g G.74 129,57 -0,3(
& £.55 &7.57 -4,51
$iii4 REAEC’DNES, CONDICION DE CARGA 4
Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en
Ton-» Ton Ton
i b5, 14 -24.59 =20,03
2 312 1.68 -33.84
3 73.33 -0.03 -25.8&
4 71.33 .03 -25.8h
5 a1z ~1,48 -25.84
6 b3 L& 24.59 ~20.03
+++++ REACCIONES, CONDICIDN DE CARGA 5
udo Momento en 7 Fuerza en Y  Fuerza en
Ton-n Ton Ton
i 715,77 -26.44 -23.41
2 g2.22 2.90 -39, 1t
3 .35 0.43 -28.36
4 78.B& 0.50 -27.81
] 77.43 -1.48 -27.43
& &£.77 25.89 -21.12
+++++ REACCIONES. CORDICION DE CARGRA & —=
Nudo fomento en [ Fuerzaen Y Fuerza en !
Ton—a Ton Ton
i -9.61 98.85 b.61
2 1.1 189.38 0,44



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS
Proyecto ; CURSO SEPTIEMBRE 1999 B=3
Marco ¢ EDIF 1 EJESA Y D
Fecha : 10-27-1999 ,hora : IR57:23

+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA &

Nuda Momentg en I Fuerza en Y Fuerzaen X
Ton-m Ton Ton
3 -0.44 187.48 0.2
4 0.44 187.48 -0.2¢
g 1.41 189,78 -0, 44
& 9.61 98.85 -6.6]
+++++ REACCIOWES, COMDICION DE CARBA 7
Kudo Momento en £ Fuerzzen Y Fuerzaen {
Ton-m Ton Ton
1 4,47 47,41 -17.07
Z 79.40 144.38 -268.09
3 8.4 141,07 ~28.29
4 80,99 141.13 -28.40
S g1.26 46,48 -268.73
& 78.89 101.70 -24.9%
++++ REACCIONES, CONDICIGN DE CARGA 8
Hudo Momento en 7 Fuerzaen Y Fuerzaen X
Ton-n Ton Tan
{ -78.89 101,70 26.99
2 -81.26 140.48 28.75
I -80.99 141,15 28.40
4 -80.34 141,07 28.29
5 -79. 40 144,38 28.09
L -64.47 47.561 17.07



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLAMOS
Proyecto ¢ CURSD SEFTIEMBRE 1999 =3
Marco ¢ EDIF [ EJESA vV D
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora 1 15:38:35

Btk N 0 T A 5 et b i ard bk iy

--RESTRICCIONES DeL NUDO : O s: el nudo SI puede desplazarse
1 si el nudo NO ousde desplazarse.

--TIPG [E BARRA : O momentos en A v B no nulos
1 extremo A artitulado, momento en b no nulc
2 extremo b articulado, sageento en A no nule
3 ambas extremos articulados.

~-LAS FUERZAS EXTERNAS Y LOS ELEMENTOS MECANICOS,ESTAN REFERENCIADUS AL
SISTEMA LOCAL Dt LA BARRA.

--LAS FUERZAS EYTERWAS, LOS DESPLAZAMIENTES Y LA COMPROBACION DEL EQUILIEBRID
NODAL, ESTA REFERENCIADG AL SISTEMA GLOBAL.

--EM L0OS NULOS GOMDE LA SUMATORIA DE FUERZAS NO ES NULA, EXISTE UNA REACCION
EEEBEE? KISMAS CARACTERISTICAS OUE AHI SE INDICAM (REFEREWCIADA AL SISTEMA
——CONVENCION DE SIGNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL :

~ v

+

xit)

)
~-CONVENCION DE SIGNDS PARA EL SISTEMA LOCAL :
oy (4

-~
r
i
1
1
]
<
] 1
L + 1
]
1
1
1
t
¢
I
t
1
1



. Tels., 293-4419
Edid 1o A-12 Desp. 404
Col. Torres de Mixcoat 393-3141
EF 01490 Mxice D.F. Fax. 393-4419 §

]
E0%5A Construcciones 5. A. de C.V. H
ES%-ZEH f

AMALISIS ESTRUCTURAL DE NARCOS PLANDS
Frovecto : CURSO SEPTIEMBRE 1999 G=3
Marco + EDIF 1 EJESB v L
Fecha ¢ 10-27-1999 ,hora : 14:00:22

Barras 55
Nudos 36
Condiciones de carga 4
Combinaciones de carga 4
Fuerzas en on
Langitudes en a

+++++ DATOS DE LOS NUDOS
Mudo Eoord. en X Coord. 20 Y Restr. (giro, &n K, en Y) Nudo Coord. en X Coord. en Y Restr, (girp. en X, en V)

m m ] a
1 0,0 0.000 i i 1 2 £2.000 3.000 1 i {
M 24.000 0, G 1 { ! 4 36.00% IRV I 1 1
3 48,000 . 000 1 i | & 80, 000 0.500 { 1 i
7 0. 000 4, ) — 0 9 0 8 12.000 4,000 i 0 0
5 24,000 4,000 0 0 0 10 36.000 4,000 { G 0
i1 48,000 &, 0500 0 0 1\ 12 80,000 4. 000 U i ]
13 UEIY 7,900 0 i 0 14 12,000 7,900 0 v {1
z 24,000 7,50k 0 0 0 la Sh.000 7,300 ] g 0
17 48,000 7,500 ] 0 0 18 £0,000 7,500 0 0 0
19 0.000 11,000 0 0 0 2 12,000 18,000 0 0 0
2t 24,000 11,000 0 ! 0 22 Zh.000 11,060 ¢ Y 9
23 48,000 11,000 0 0 0 24 60,000 11,000 0 i 4
23 0,000 14,500 0 0 0 24 12,000 14,500 b g 0
27 24,000 14,500 0 ] 0 8 36.000 14,300 0 0 0
9 48.000 14,500 0 0 0 )] &0, 000 14,500 0 0 0
3 0,000 18. 000 ¢ 0 0 32 12,000 18. 000 U 0 0
33 24,000 18, 000 ( U 0 34 36000 18.000 0 g 0]
3 48, 000 1B. 004 0 9 v 3% 60,000 18,000 ] 0 0
+++++ DATOS DE LAS BARRAS :
Barra GOrigen Destino Tipe  Lomoitud Ci(Cortante) Barra Origen Destino Tipo  Longitud L{Certante)
m o
1 7 8 b 12,000 3.016 2 8 g ] 12,060 0.016
3 9 10 ] 2,000 0.014 4 14 11 N 12,000 0.016
5 1 2 G 12,060 0.016 b 13 14 0 12,000 0.014
7 14 15 ) 12,000 0.016 8 15 16 0 12.000 0.016
g 16 17 0 12,009 0,016 10 1 18 ¢ 12.000 0.016
11 19 20 9 12,600 0,014 12 20 21 i 12,000 0,014
i3 21 22 i 12,000 0.014 14 22 22 0 12,000 0,016
£ 23 24 0 12,000 0.014 14 ] 26 0 12,000 0.016
17 26 27 { 12.000 0.016 i8 z 28 0 12,000 0.014
15 28 29 9 12,000 0.016 20 b 30 ] 12,000 0.016
24 31 32 0 12,000 (. 008 22 32 3 0 12,000 1.008
23 33 ¢ { 12,000 0.008 24 4 S| 0 12,000 9,008
25 35 3 0 12,000 5.008 26 I 7 0 4,000 0.018
27 2 g 0 4,000 (5,018 28 3 9 0 4,000 0.018
29 4 0 0 4,000 9.018 0 a 11 0 4.0 0,018
i & z ) 4,000 0.018 2 I k! 0 3,900 0,023
I3 8 14 i .20 0.023 4 9 15 | 3. 900 H.023
33 10 1§ ¥ 3,300 0.033 36 RS 17 0 3.300 0.023
3 12 18 0 3,500 4,023 3 13 1% 0 3.300 0,023
w 14 20 0 T.500 0.0Z3 40 15 21 ] 3,500 0.023
41 16 22 U 2.300 0,027 42 17 3 { 3,500 0.023
43 18 24 0 3.500 0,623 44 19 23 0 3500 0,923
43 20 2b 0 3,500 0.023 &b 21 27 O 3,300 9.023
47 2 28 O 3. 500 0.033 4B 3 29 ] 3,500 0.023
49 24 30 D Z.300 0,023 3t 2 3 { 3,300 0.023
51 26 2 9 3.500 3,023 32 27 3z ] 3.500 0.023
a3 28 34 0 3,200 0,023 54 28 ) ] 3,900 0.023

a3 30 3 i 3,500 0.023



rra

Fuerza # Kudo

fuarza # Barra Magnitud Distancia @

[ Y

Inercia
n 4

0.00170
0.00170
0.0017¢
3. 00{70
0.00170
0,00170
0.00170
3,00170
2,00170
0.00170
0. 06082
. 00082
{3, D008z
0.00138,
0.00158
0,40184
0,00158
£4.00153
$.00184
3,00158
0,00138
2.00184
0. 00158
0. 00158
0.00137
0.{0138
0.00158
,00137

Area
A0

il i

(.0184
0.0184
0.0184
0.0:834
0.0iBs
0.0184
0.0184
0.018%
0.0184
D.0154
0.0104
00104
0. 0104
0. 0706
(. 0706
0.0B807
0.0706
00708
0.0807
0. 0704
0.0706
¢,0807
0. 0708
§.070&
0,0637
0.0704
0. 0708
1. 0637

Ton -m

—d

]

Ton /&

-1.50
-1.90
-1.52
=206
-2.048
-Z.04

0,00
0.00
0.00

0.
U,
IR

Mod, Elas,
Ton /2 ™

2.G39E+07

2.0T9E+07
2. 0398407
2, 039E+)7
2, 039E+07
2. 0398407
2. 0395407
2.039E+H)7
2.039E+)7
2.0I0E+07
2.039E+07
2.039E407
2. 039E+)7
2.039E+07
2, QZ9EH07
2. 039E+07
2. D3QEHDT
2.037E+07
2.039E407
2, 039EH)7
2. 039E+)7
2. 039E+07

ANALISTS ESTRUCTURAL BE MARCOS FLANOS

Fravecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 G=3
¢ EDIF 1 EJESB v C
t 10-27-1999 ,hora : 16:00:56

+++++ DATOS DE LAS BARRAS

Nu
2

SRREEEHEEEHBEaRYEYERER

0,30
0,30
0,30
0.30
0,30
0.30
$.30

Marco
Fecha

F. F.

- -
~0 -0

P I B3 D
-O—C.'!-\D)

Cord Gl Cod L) Cof

3.29

...
GSEZERTTETTHETRHEE

Pt et e it ek s h ek b b ok et ek bt ek
" om - .

Barra

Inercia
] ~4

.00170
0.00179
0.00170
0. 00170
¢.00170
(.G0170
0, 00170
0.00170
0. 00170
0.00170
0. 00082
0.00082
£.00184
{3, 00158
0.00158
G.00184
0.00158
0. 00138
0,90184
0.00158
0.00158

- 0.00137

0,90158
0.90138
0.00137
0.00158
0.00138

++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERIAS. Condicidn |
Fuerzas uniformes en barras

Momentos concentrados en barras

Area
m. ~2

(.0184
. 0184
0.0184
0.0184
0. 0184
0.0184
0.0184
0.0184
0.0184
0.0184
0.0106
G.0104
0.0B07
0.070¢
0.0706
0. 0807
3.0708
(. 0706
0. 0807
0. 9708
0.0706
0.0637
(., 0706
0,070
0.0&37
0. 0706
00766

Mod. Elas.
Ton /m *

. 039E+07
2.039E+07
2.037e407
2, 0398407
2. 039€+07
2.039E+07
2.039E+07
2. 039E+7
Z2.035E+07
2.039E+07
2.039E+07
2.039E+07
2.039E+07
2. 039E+407
2.039E+07
2.039E+07
2.035E+07
2.039e+07
2939407
2.039E+07
2.039E+07
2039407
2.039+07
2.039E+07
2.039E+07
2.033E+07
2.039E+07

0 . fuerzas concentradas en barras

Fuerzas v gomentos en los nudos condicion de carga 1
Fuerza # Nudo Momento en 7 Fuerza en Y Fuerza en X

Ton

0.00
0.00
0.00

Momentos concentrados en barras

i
L
o0

0.0

0.
0,
0.
0.
0.
i,
0.
0,

B0
{2
a0
1:E]
HIE
X
010
00
O

Momento en I Fuerza en Y Fuerza en X
- Ton

42,17
34,21
12,44

++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERZAS, Condicion 2
Fuerzas uniformes en barras

12.00
12,00
12.00
12,00
12,00
12,00
12,00
12,00
12,00
12,04
12.00
12,00
12,00

grados

90,9
.0
90,9
26,0
93,0
0.0
0.0
IR
90.0
.0
EURY
96,0
0.0

Ton

2

Ton

2

13

0.00
0,00

0 , fuerzas v momentos en nudas

Ton
4.00
0.00

29 . fuerzas concentradas en barras

s ]

ot = EH rd e P )

Ton /'m

-1.50
-1,50
~2.06
~2.06
~2.08
=208
-2.96
-Z.04
-Z.Ub
=2.06
-Z2.04

¢, fuerzas y somentos en nudos

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga 2
Distancia B ANGULO Fuerza 4 Barra Maonitud Distancia A Distancia B ANGULA

1]

[

.00
0.0

0.
0,

00
00

0.¢0
0.00

2
0.
¢,

(0
00

O

R

0.00
0.

00

-
N

Hu

"

-

0.30
.30
0,30
0.30
0.30
0.30

0.3

Ay

- . - M
on oA 0O Kb
OO&OOmOOmG%ngmﬂﬂ-UQH

- -
- o~ O~ 0 L1 LN o

ke g s i Pt e b e s ek b ph kg ot gt [} ] Gl
- . - . . “ M

o o

45.10
2.5

0
0

12,90
12.00
12.00
12.00
12,00
12,90
12.00
12.00
12.00
12.00
12.00
12.00

grados



Fuerza # hudo
i !
3 3
3 3
7 7
g g

11 il
i7 i3
15 13
i7 i7
19 19
z 21
oY a7
rag [y
25 25
A7 ae
- LS
) 9

Homento

-

en ¢

Tan -

Fuerza & Barra HMagnitud

1 1
- -
3 3
3 5
7 7
g 9
11 11
13 1
13 iz
i7 i7
is 15
Yy 14
i n
- L Sad
- Lo

1
1A
3
i

Tan im

2,00
G0
0,00
{00
.09
0.00
PR
0,00
.00
0.00
.00
.00
(.06
(.00
3.00

Fuerva

ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANDS
Frovecto : CURSC SEPTIEMBRE 1992 B=3
$EDIF LEJESB v C

Marco
Fecha

: 10-27-1999 .hora :

Fuer:as v momentos en los nudos condizion de carga
Fuerza ® Hudo Momento en )

en ¥

Ton

-1.9%

| I

o b ) pem et 3 P P Fa
LA St
LIPS D O
CF - (F G5 e P £ <o)

or

-7

-i. 96

-1‘ T

-1.77

-1.%
-1.58

+++++ CARACTERISICAS DE LAS FUERLAS Condicidn 3
Fuerzas uniformes en barras
Momentos cepcentragos en barrag

Fuerzas uniformes en las barras, condicion de carga

Fugrza en
Ton Tan

(.00
.00
0,00
6,00
3.
(.00
G.00
0.0
0.0
0.1
.40
.00
0,00
2,00
0.0

o

23

0,

., Tuerzas concentradas en barras

Ton

0,00
0.9
0.0
U0
URLY
(1,00
N
200
.00
0.0
0.0
0.00
.00
0.00
0.00

1£:04:48

i

Fuerza en ¥
jan

-
w3 =) (AP B

B O e

RS

LA ks et PRI EO
a - e

¥

fuerzas v somentos en nudos

Digtancia & Distancia B ANBULG Fuerza 4 Barra

Fusrza & MNudg Momenio en I

Lot
5 5
7 !
9 g
11 il
13 13
g 15
17 17
15 19
21 21
3 23
o2 23
27— 7
z &9

“uerza § Nudo

i 31

Ton

Homento

-

g, 0f
G.00
G000
.430
0,00
.00
0.00
0.00
.00
GO0
0,00
.00
Q.00
0.00
0.0

en !

Tan -

.00

4]

0. 00
G0
3,00
6,00
7,00
.00
0,00
0L
2,00
&, 00
(.00
G, 00
0,00

Fusrza

12,00
12.00
12,00
i2.00
12.00
12,00
éQ.DP

200
12.00
12,00
12,00
12,00
12,4006

prados

90.6
g0, 0
en.0
99,0
90,0
.0
E AV}
93,0
99,1
80,4
9.0
EIEX;
EORY

Fuerzas v momentas en ins nudos
Fuer:a en

en ¥

Ton Tan
2.00 2
G 4
(. 06) &
0.4 8
INEY 14
Q.00 12
0,00 14
0.00 14
0,00 18
0.00 0
0,00 22
0,0 24
0.00 2t
T 350 28
(/REY 30

OG- = ba

16
1z
id
14
1B
el
22
24

Magni fud

Ton™

I

-1.87

-1.87
-1.97
-1.87
-1.B87

©o-l42

-1.42

-
T
-

—

Fuerza

0

30

en X

(.00
0,00
0,00
0.0D

0,00
L3, O
VY
0.00
(11}
YR
0,00
0,90
0.400
.00
0,00

Distanzia & Distancia B ANGAO

condicion de carga
Fuerza & Nudo Mnmentu en’l Fuerza en Y
. W

Tan

+rtbt EQRACTEnIDIEQS DE LAS FUERIAS, Condicitn 4
Fuerrzas unifgrmes on barras
fomentos concentrados en barras

), fuerzas concentradas en harras

0,

0,00
.00
.00
$.00
0.00
0,00
G.00
0,00
0.00
0.00
0,00
(.00
(.00
0,00
0.00

il
0,09
0,00
0,00
0,00
0,00
GooD
Q.00
0,00
0,00
(.00
0,03
0. 00

ki
=]

fan

-1.77
-1.9
-1.94
-1.77

fuerzas v momentos en nudos

Fuerzas y momentos en los nudos condicion de carga 4

Fuer;a en Y Fuerza en
Ton Ton

Tor

.00

4,11

it

12,11
12,00
1200
17010
2.
1200
1200
12,00
12,99
12430
10,0
12,00

tuerza

0
0

th

Fuerza # Nudo Momentoc en I Fuerza en ¥ Fuerza

[

32

Ton

G0

Ton

0.00

grados

9.9
ENH
CURY
900
G3.0
80.0
FORY
.G
EYRY,
Q.0
G0.0
2{.9

en X

0.00
GO0

0 00
0.00
.00
0,00
(.00
0.00
0.00
000
0.00
0.00
0,0
0.00

en

b1



ANALISIS ESTRUCTURAL Dt MARCOS FLANDS
Frovecto 1 CURSO SEPTIEMBRE 1999 4=3
Marca 1 EBIF 1 EJESB v C
Fecha 1 10-27-1999 ,hora @ 146:03:43

Fuerzas v momertos en las nudos condicion de carpa 4

Fuerza & Hudo Momeniz en T Fuerza en ¥ Fusrza en X Fuerza ¥ Nudo Momento en I Fuerza en Y Fuerza en ¥
Ton -m Ton Ton Ton F Ton Ton

3 Fa (RN, .00 811 4 3 2.00 .00 &.il
3 5 0,0t 0., 00 &.11 & ) (.00 .00 &1
7 25 6,03 (.00 5.48 8 2% {, 00 000 6.48
g 27 0.00 0,00 £.43 i i ERTY 0.00 6.48
11 29 §.00 0.0 6.48 12 i 0,00 .00 §.48
13 15 G.uG . 0h 4,56 14 20 0.00 (.00 4,59
3 il (.} 0,00 4,36 14 22 0.0 0.0C 4,536
17 o3 TR .00 4.56 18 ) .09 0. Q0 4.54
19 iz 0.00 0,00 A 20 14 0,00 0.0 .24
21 15 .00 0,00 3.4 22 1& 000 INLY 3,28
Joxs ? 0,00 0, G0 e 74 18 GO0 0.0u .24
25 7 4,00 0.00 1.2 26 B8 0.0 Q.09 .32
7 g 0.0 ¢.00 2 2B 1% .00 0,00 132
27 11 FRYY: G.0¢ 1.32 36 12 0,00 (o3 1.32

+++++ DATOS [F LAS COMBINACIONES DE CARGA

----- Combinarion de carpa 4§ 1, formada oor

1 de la condicion |
G de la condicion 2
0 de la condicidn 3
¢ de Ia condicion 4
-—-- Caombinacion de ¢

~

arga ¥ 2, formada por !

¢ de la condicion 1

1.4 de la copdicion 2

0 de la condicidn

{t de la condicion 4
----- {ambinacitn de carpa ¥ 5, formada por @

¢ de la condicion 1

¢ de ia condicion 2

i.{ de {a condicibn 3

1.1 de ia condicion 4
~---- Cozbinac:ion de carga # 4 , formada por

3 ge la condician |
0 de la condicion 2
1.1 de ia condicion 3
-i.1 de ia condicion 4

)



ilj
FoMSA Construcciones 8. A. de C.Y. Il
Tels. S93-441F §

Ed1d c12 A-iZ Daso. 404 S9I-0B1L
ok, Tarres de Mixtoac 393-3161 §
CF 61493 Mxico D.F. Fax. 393-4419 §

;|

o E R |

GNALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS
Frovecto 3 CURSD SEFTIEMBRE 1599 8=3
Warco :EDIF i EJES B v L
Fecha v 10-27-1999 Lhora ¢ 14:07:429

e Eantreo1sap

spi. total Despl. rel.  Rigide:

) fi Ton /&
(3.0475 .0657 7.461.7
(. 0419 0.03085 10,321.3
00334 0,081 10 §21.2
65,0223 0.0124 11.683.3
3.0099 ¢.00%9 15.915.7



GOMSA Construcciones 5. A. de C.V.

gdid
Col. Torres de Mixcoac
CP 01490 RMuico D.F.

cio A-iZ Deso, 404

Tels.

Fax.

T
i
i

!
573-4413 {

S93-3141 |
593-4419 §

ANALISES ESTRUCTURAL DE MARCOS PLANOS

froyecto @ CURSD SEFTIEMBRE 1997 G=3

Harco
Fecha
Desplazamientas
Condicion  Girg en 7 (MAY¥)  MNude Giro en I (MINS budo
e carga Rads. kads,
1 0. Q0000 ! -0,00323 7
= D HO0bA & =0.00046 3
3 {a Q00AT B =3, Q00D&T X
3 (. (0000 1 =, D299 i3
5 0. 000G 1 -3, 00323 7
b {1, 00097 3 ~0.00092 I
7 £, 00000 1 =0, 00309 i
& 0.00309 12 (. 00000 i
Cond:cien Despl. en Y (MAX) Nudo Desol. en ¥V (MIN) Hudo
be carga o
i 0,000 i =0, 000 b
2 IR 1 ~{1. 00t 5
I 5,900 { -0,001 3
4 VS o1 =0, 000 34
2 G000 53 =0, 004G 36
& (.000 1 -{.001 5
7 DRVLY 1 -0.001 32
g 0,000 i =5, 091 35
Condicion Despi. en X (MAX) MNudo Desol. en X (MIM) Mudo
De cargas m
i .631 k1l 0.6 1
z 0.00% I -0.001 36
h! (3. 001 Il ~0.001 &
- 0. 044 36 G000 1
N .05 31 0,000 1
& 0.001 3 ~{, 001 Ik
7 G.04% I 0.000 1
8 0. 000 i ~0). 045 3k
Elementos Mecanices
Condicion Mom. Fiexionanta (MA¥) Barra Mom. Flewicnante (MIN) Baree
= carga Ton-m Ton-a
1 30,12 33 ~80.21 26
2 14,28 55 -24.24 14
3 13.77 55 -23.85 16
4 41.15 b5 =-£3.07 3
3 30,12 33 -8 31 2&
& 20,41 35 ~36.73 14
7 45,50 33 -75.43 3
g 75.43 26 -44. 56 iG
Condicibn  Fza, Cortante {MAX) Barra  F:za. Cortante (MIN)  Barra
[e carga Ton Ton
1 B9 3 -7.9 &
i 12,74 20 -12.74 1&
3 11.58 20 -11,38 16
4 21,90 33 -5.44 &
5 2B.9% b -7. 590 &
5 17.83 20 -i7.83 16
7 26.78 B ~1%.45 &
8 159.65 10 -26.78 3&

: EDIF 1 EJES B v C
v 1271999 Lhora 3 aiQ7:42

293-281%

i



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCOS FLANDS

Provecto @ CURSD SEFTIEMERE 1995 B=7
- Marce ¢ EDIF 1 EJES By ©
Fezha 1 §0-37-1999 ,hora ¢ [&:07:5E
Condicitn Fza. Auial (MAX: Barra Fra, funal (MIN) Barra
‘2 carna Ton ion
1 273 2t -4i.38 s
z 2.3 i -123.93 27
I .14 1 -115.69 3
4 23012 L A by 3
5 2871 i -41,3E 1&
& L3 i ~-174.22 o7
7 a.64 1 -129.41 27
8 b.64 5 -126, 41 R
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGA i
huao Momenfo en I Fuercaen Y Fuerra en X
Ton-m Ton Ton
1 £0.31 -78.73 -74.93
z 77,39 13 -28.72%
7 .75 (.67 =17.97
4 74,42 0.51 =707
3 7250 -1.72 -24.74
6 73.2 26.1% -22.63
+++++ REACCTONES. CONDICION DE CARGA 2
Kuda tomento en I Fuerza en ¥ Fuerza an
Tan-m Ton Ton
i ~5. Uk &7.44 4,15
Z -0 &2 178,20 0.2
3 ~{1.29 126.58 0.12
§ {2 126.98 -3, 12
5 0,62 128. % -0,25
& &6 &7.44 -4, 18
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGL 3
Hudo Momento en ] Fuerzaen Y Fuerzaen ¥
Ton-n Ten Ton
i -3.31 £2.59 3,78
fa ~(.37 118,13 3.23
3 -0.23 117,92 0.11
4 .23 117.02 =011
o 0.57 148,132 -G.27
b &.51 YR -3.78
+++++ REACCIONES. CONDICION DE CARGA 4
Nudo Momentc en I Fuerza en ¥  Fuerza en
Tan-m Ton Ton
1 83,07 -23.17 ~19.42
Z az. 76 1.78 -22.88
3 b2.75 -3, 04 -22.85
4 42,93 4,04 2285
5 4276 -1.7¢ -TZ2.B&
& a3.07 312 -i9,42
+++++ REACCIONES. COMDICION DE CARRA S
Nudo Moments en I Fuerza en ¥ Fuerza en X
Ton-m Tan Ton
i 86,31 ~28.73 -24,93
z 77.3% 3.13 ~-28.29
3 715,75 0,52 -21.57
4 74,47 (31 =27.07
g 73,33 172 —i8.76
o 3.2 26.1% -22.43
+++4+ REACCIONES, COMDICION DE CARGA &
Nudo Momento en 7 fuerza en ¥  Fuerza en
Ton—a Ton Ten
1 -8, 48 94,42 S.83
- -.87 179.47 $.39



ANALISIS ESTRUCTURAL D HARCOS PLANGS
Frovecto 1+ CURST SEPTIEMBRT 1999 8=%
Mareo ¢ EDIF 1 EJES By €
Facha @ 10-27-1999 ,hora @ 1é&:0%:22

+++++ REACCIONES, CONGICION DE CARGA &

Kude Momento en I Fuerzaen ¥ Fuerza en ¥
Ton-m Ton Ton
K -0, 35 177.77 .17
§ 9,35 177.77 -:,17
3 0.87 179,47 =(.33
& 8. 45 94,42 -5.83
++i4+ REACCIONES, COMDICION DE CARBR 7
Hudg Momento en I Fuerzaen Y Fusrza en f
Ton—m Tan Ton
i 62,32 43,42 -17.20
Z 08.41 131.88 -24.55
3 9.4 i28.48 -25.01
4 67,49 128.76 -25.26
5 &9, 80 128.01 =753
& 715,43 53,29 -25.92
+++++ REACCIONES, CONDICION DE CARGR g
Nudo fomento en I Fuerza en Y  Fuerza en §
Ton—# Ton Ton
§ -75.4% 94. 2% 2332
2 -£9, 66 128.01 25. 39
> -&7, 39 175,76 25,25
4 -45.00 128, 68 23,08
] -48.4} i31.B8 24,89
& ~63. 32 Z.42 17,20



ANALISIS ESTRUCTURAL DE MARCGS FLANDS
Fravecto : CURSD SEPTIEMBRE 1999 Q=3
Marco :eDIF LERS By C
Fecha + B27-1999 (hora ¢ 1&sli21

sttt iiatiy N 0 T A 5 #65snifeistiersiiisiitesend

~~RESTRICCIONES GEL NUDG : 0 s1 el nudo Bl ouede desplazarse
i st 2! nudo NO opuede despiazarse.

--TIPQ DE BARRA somentos en A v B no nulos

extremo A arficulado. momenio en & no nulc

extremo b articulado, momento en A no nuio

ambos extramos ariiculados.

--iLAS FUERZAS EXTERNARS ¥ LOS ELEMENTOS MECANICGS.ESTAN REFERENCIADDS AL
SISTEMA LOCAL DE LA BARRA.

--LAS FUERZAS EXTERNAS, LDS DESFLAZAMIENTOS Y LA COMPROBACION DEL EGHILIBRIG
NODAL, EETA REFERENC1AD0 AL SISTEMA GLOBAL.

--EN LOS NUDDS DOWDE LA SUMATCRIA DE FUERZIAS NG ES NULA. EXISTE UNA REACCICN
gD?qLﬂ? MISMAS CARACTERISTICAS DUE AHI SE INDICAN (REFERENCIADA AL SISTEMA
OBAL T,

--CONVENCION BE SIBNOS PARA EL SISTEMA GLOBAL -

vi+i

LI ] o [ e

i ———————————
-+

a,

-
.-

A BARRA B



DISTRIBUCICN POR TORSION In
EDIFI

bio

——=—=—— CARACTERISTICAS GENERALES ---=-—- —

Wombre de ia chra @

Ukicacion

Fecha

Fuerzas sn v TR
Lonaitudes en :

Humsra ds nivelss

brupo &l gue partenace

{ina donde esta uhicada

Alberto Guzmdn Fuentes hoja |
| CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICC

IFICID | CURSD SEFTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS ESTATICG
¢+ MEXICO D.F.
+ SEPTIEMERE DE 1399

"

factor de comportamiento sismico (6 en x 3

estruciura

Nimero de marcoz en §

Wimero de marcos en ¥

Hivel

-4

I

Harco

K- L0 o L oY e

Marco Marct A
Entrepisn

-

(Terreno de fransicion’

envy I
reoular 51
4
&
--———-———— [CARACTERISTICAS DE LO0S NIVELES —-r—-
Fean Altura fantro de carnas Mix1ma dimension
en X en en X en Y

TOW M B K ] #

934,50 18.00 10,60 12,30 80,00 3.0
1,240,530 14,50 BYRLY 12,50 60T 25,00
1,240, 50 1140 30,00 12,50 43,00 2500
1,280,550 75l 30,00 12,30 &0, 2500
1, 240,50 &, G0 RORVY 12,590 59,40 23,00

————————— LARACTERISTICAS DE LOS MARCOS ---—-m--—-
Direccion X Direccibn ¥
Identificacian FPosicitn Identificacion  Fosigion
i H
Marco A ALY Harco § .00
Harco B G0 Marco 2 12,000
Harco C 16,009 Marco 3 24.000
Hareo [ 20,0 Marcc 4 T, (130
Harca o 48000
Marce & &u. L0
A Marcoc Marco B Harco Marco O
Rigide: Entrepisa Rigidez Entrepiso  Rinidez
TaN /w TOH /M TON 7
7,354.90 g 7.462,10 0§ 7.462.10
10,051,230 4 10,321.00 4 10.321.00
11.240.46 3 106.971.3¢ 3 10.92§.30
12,164.30 z 11.483.40 2 11,687, 40
14,908, &0 i 15.919.70 1 15.915. 70

Cortantes
en £ en Y
TON TON
G 0,00
0,00 .00
Q.00 ¢.00
(.00 0.00
.00 0,40

Marco Marco D

Entrepiso

= 1 Al e B

Rigidez
TON /o

7,354.50
10.051.30
11,240, 40
2.166.30
164908, 40



DISTRIBUC!UN POR TORSION In

Marco Marco 1

Entreciso Rinigez Entrepiso
Hi-
g 5.371.7¢ S
£ B,9&6. 40 4
3 11,183, 20 3
z 14.979.70 2
i 24,094.40 1

Marco Marco 5

E Alberto Guzmin Fuentes hoja
EDIFICIO 1| CURSC SEPTIEMBRE DE 1999 CﬂN ANALISIS ESTATICO

Marco Marto 2

3. 337.40
8,993, 10
30.950,09
lu b 20
23,7320

Marco Rarcqg &

Entrepiso R191de: Entrepiso  Rigude:
TON 74 ON /M
_5 5,337,440 S 3.371.70
4§ B 037.10 4 B.566.85)
k) 10 930,00 3 11,145, 20
z ,6bo 20 z 14,027,706
1 23,238,270 1 24,094, 40

““““““ RESULTADDS DEL ANALISIS ESTATICH

Renlama

Coefici

nto ubtilizado

ente sismico

Cooficiente sismico reducido (C/0%, en

Feso to

Corant

++¥¥¥ 5 analiza en la direccién X con los

##8%+ Se analiza en la direccifn Y con los

tal de la estructura

e gn la base,

Hrvel Fuerzs  Loriante
ientregizol  en ! en X
TN TON

©n

-4

]

f

166,68 L46.48
180,38 34%9.0b
136,84 485.90
9330 979,20
49,74 - 828,96

en ¥

en ¥

en vy

Fuerza

en ¥
TOK

158.468
189,36
134,84
5.3
49.76

RCDF-1987

= .32

B ULTLLY
- 1066667
= 3B%4.5 TON
= A428.%6 TOM

= &2B.95 TOH

H

fortante FPosicion de la cnrtante

en ¥
TaN

168,46
349,0h
483,50
279,20
628,94

Marco Marco 3

Rigidez Entrepisc
TON 78 =

Ll g RS Y |

en X
H

30,00
300
30,00
3000
30,00

-=-~—----- RESULTADCS DEL ANALISIS FOR TORSION ——-—--—

Rigide:
TON /N

10 950,00
13.866.20
23,238.20

en Y
H

12,30
12,30
12,50
12,50

12.50

Marco Marco 4

Enirepiso

— sl Een

cortantes obienidos con el reglamento

cartantes ootenides con el reglamenfo

Rigigez
iy

N 7K

5.337.40
8.932.10
0,950,900

c,.g(]

l
13.¢
23, 238,20



Alberto Guzmdn Fuentes hoja 3

DISTRIBUCION POR TORSION Ing,
EID 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1889 CON ANALISIS ESTATICO

EDIFI

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL EWTREPISO # 3 ricidez torsional {.59932ZE+07

Momentos de torsion

_H
-421.7
1.812.1

45.04
43,86
43,4
44,04

Total
TOoN
38,71

34.89

bir. FRigidez Cortante  Centro de Fosicion de Excentr. Mix. [iz. Excentricidades de disero
Torsion  la cortante  tedrica en planta 1.30e +).10b  1.00e- 0.10b
TON /K TOH H M ¥ K M - M TON
X 29,634,050 168,48 30,00 30,00 0,00 60,00 5,00 -4.00
¥ 32, 093.60) 148,48 12,90 1230 =0, 00 25,00 -2,30 2.50
Marco tigide: Y it Torsitn  Tarsion  Torsitn  Torsion  Directo Directo  0.30storsion Total
TON™ /M M en X en Y en X en ¥ TON +tar en X en ¥ O
Harco A 7,334.90 -12.50 3.42 . -g.gz 2,42 5.82 41.87 44,79 1,73
-2.42 B2
Marce & 746210 =350 0.69 ~1.45 0,69 1.63 42,48 316 030
-0.49 1.65 )
Marco L 7.862,10 3.5 -.69 %.25 0,49 1.45 42,43 42,14 0,30
.69 -1,65
Marco D 7.354.%0 12,50 -2.42 5.82 raz 5.52 41,87 44,29 1,73
2.42 -5.82
Harco rigides £t Torsién torstén  Torsion  Tersion  Directa Directa  C.3torsion
TN /Y M en Y en X en Y en X TON +or en ¥ en f
Karcz | 5. 37170 30,00 -14,20 4,25 10.20 4,25 28.23 38,43 1,37
i 10,20 ~§,25
Marco 2 231740 -1B,00 -6.08 2,32 6.08 2.53 29,05 14,13 0.74
6.08 -2.53 )
Marco 3 533740 -h000 -2.03 g.g# 2.03 0.84 28,03 30,08 0.25
2,07 -. 84
Karco § 5,337, 4G 8.0 %.03 -3,84 2.03 0.84 28.05 30,08 0,23
-2.03 B
Marco 3 5. 33.40 0 1800 £.08 *%.53 &.08 2,55 28,03 4,13 0.74
-4.08 2,53
HarLo & 3L 3000 10,20 -4,25 10.20 4,725 2.3 38.43 1.27
-10.26 4,23

DISTRIBUCION BE CORTANTES PARA EL ENTRERISG & 4 rigider forsional 2.39B00LE+07

dir, hRigide:z Corfante
oM /M TON
4 &, 744, &4 349,06
T 23,743,864 349,06
Marce rigige: ¥ it
o /4 H
Harco & i0.058,30 12,50
Bapco B 10,3210 -3,50
Karco © 1), 328.08 ]
Warca D 1, 031.3 12,30
Harto risige: it
0N /M H
Marco | 8,960,460  -30.00
Harco §,932.10  -1B.40
Marco 3 895516 e 00
Harco 4 B.953. 10 EHLY

Tarsion
]
30,00
12.50

Torsion
en ¥

4,22
=-4,22
<21
-1.21
-1.21
1.21
-4, 22
4,22
Tersian
en Y
-21.6%7

21,49
-12.99

Centro de Pasicion de
la cortante

30,00
12,3

Torsion
en Y

-1G.13
10.13
-2.91
2.91
2.91
|
16,13

-16,13

Tarsion
en X

7.04
-7.04
5.41
-2.41
1.80
-1.B¢
~1.80
1.80

Excentr.
tearica

M
0.00
—{, (K

Torsion
en X

4,72

f.21

Torsion
en Y

21.69
12.99
4.33

4,33

Max., Dim. Excentricidaces de disefo
en planta 1,50e #3,10b 1.00e-
hy M L]
0,00 &.00
22.00 -2.50
"Torgion  Direcio Directo
en Y TON +tor en X
10,13 8a.11 9,33
2.9t Bg.42 89,43
2.9 88.42 87.53
10,13 ga. 11 90.33
Torsion  Directo Directo
en X TON +{or en Y
g.04 58.24 79.92
5.41 38,13 71.14
1.8} 28.13 42.48
1,80 8,13 62.48

&, 10h

TN
-&, 00
Z.90

(., J0%tors1an
en Y

.04
.87
0.87
3.G4
0.20+tors1on
en X
2.71
t.&2
.54
0,534

-M
-E72.7
2,094.4

Total
TON

33,37
90.31
90,31
93.37

o
82.63
Ta. 78
83.02

63,92

421.7
=1 01201

Momentos de torsion

B72.7
-2.095.4



DISTRIBUCION POR TORSION Ing. Alberto Guzmdn Fuentes hoéa 4
EDIFICID 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 19

CBL953.10
8,966, 60

Marco 5

Marco &

18,04

00

12,99 -3.41 12.99
-12.99 3,41

21,69 -3.04 21,89
~21.69 7.04

9 COM ANALISIS ESTATICO

5.41
9,04

71.14
77,92

5815
58,24

STRIBUCION DE CORTANTES PARR EL ENTREFISO % 3 rigide: torsional 3. 1725565407

Dir, Rigide:z Eortante
¥ TD§4{§23.GG TD%BS.?G
Y 46,050, 40 485,90
arco rigidez Y it
TN~ /K M
Harco 4 £1,240.40  -i2,50
Marco B 10,921,370 =3.50
Marco C 16,921.36 .50
Marca D 11,240.40 12,30
Marca rigider L
ToN /M it
Marco 1 11,145.20 -390
Marco ? 106,9%0.00  -18.00
Marco 3 10,990,006  -4.00
Marco 4 10,950,090 £,00
Harca 3 10,950,060 18,00
co b 11,185.20 30.00

Centro de Fosicion de Excentr.

Tgr51an la corfante teorica
.00 30,04 0.00
12,50 12,5} J, €

Tarsion Tersidn Tarsion

an X en Y en X
-3, 38 -12.91 .28
59.38 12.91
-1.48 -5 1.45
1.46 3.51
1.45 ] i, 4
-1.44 ~3.51
3.8 12.91 0. 38
-3 -12.91
Torsidn Torsion Torsitn
eny en X en Y
-3G,73 -12,69 3073
0,71 17,80
-1B. 11 -7.95 18. 11
18.11 7.35
-6,04 -2.52 6.04
4,04 2.52
oG8 2.92 &34
-G, 04 ~-2.52
16.11 7.53 1B.11
-18.11 -7.55
0,73 12,80 .73
-3, 73 -12.80

~d
-

o~
il

Ma., Dim. Excentricidades de disedo Fomentos de forsion
en planta 1.30e 0,100 1.00e- 0. 10b
M M TON -N
50,00 &) —6. (0 i,214.8 -1.214.8
25.00 230 -2 2,015, 4 -2.815,
Torsion  Directo Directc  0.30%torsisn Total
en ¥ TON +tor en en Y TOR
17.591 123,22 126.89 3.57 kA
3.3 119.73 121,19 1.59 122.24
3o 119.73 121.19 1.05 122,24
12.71 i23.22 12B.40 3.87 132.42
Torsian  Directo Directe 0.30%forsién  Tatal
en X TON +tor en Y en ¥ TON
12,80 _BL.#4 112,67 3.84 116,58
7.35 80,51 98.562 2.8 100. 68
2.52 80.51 Ba.54 4,75 g87.30
202 80.51 B&.54 6.7 B7.30
7.33 B0.5t 98.62 .28 100.8P ..
12.80 B1.94 112,67 I.od 116,31

DISTRIBUCION BE CORTANTES PARA EL ENTREPISO # 2 rigidez torsional 3.91B134E+07

[ir, Rigidez Cart
TOH 76
b 47,6599.40
Y E2,724.30
Marco rigtda:
/M
Harca A 12,164,230
Marco B 11,683.40
Marca C 11,487, 40
Marco D 12,1660
harco rigide:
Tax /H
Harca 1 14,029.70
Marco 2 13,866,120

anse

-30.00
~18.00

Centro de Fosicion de Excentr.

Tarsién  la cortante tearica
B i M
33,00 30,00 -0, 1
12,50 i2.50 -0. 00
Torsian Torsion Tarsicn
en X en Y en X
Sab2 13.49 5.42
Y -13.49
1.51 "I343 1.51
-1.51 ~an b3
-1.51 =363 1.51
1.581 347
~3.62 -13,49 .42
Sbl 13,49
Tarsién Tors:on Torsisn
en Yy en X en Y
371,33 13,55 B AR
31,33 -15.55
21.82 2.05 2182

-21.82 ~3.08

Max. Dim. Excentricidades de disefio Momentos de torsitn
en planta 1.90e +0,10b 1.00e- 0.1idb
N M " TOK -M
)] =6, 04 &.00 -1,448.0 1,
25.00 ~2.50 2.90 -3, 475.2 3.
Torsitn  Directo Directo  0.30#%arsion Tofal
en ¥ +tor en X en ¥ ON
12.49 147.73 133.3% 4,439 157.4)
3,63 141.87 141.38 1.09 144,47
.67 141.87 143.38 1,08 144.47
13.49 147,73 153,33 4,09 157.40
Torsign  Directo Directo 0.3 torsion  Taotal
en TON +tar en Y en X TOK
15.35 98.23 135.5 5.7 140,23
9.09 5.69 117.30 273 120,23



DISTRIBUCION POR TORSION

Ebl
Marco 3 13,466.20
Marco 4 360620
Mareo S 13, 506.20

harca & 14,029.70

DISTRIBUCION DE CORTANTES

Dir. Riglde:z tortan

FI
~&. 00
800
18.00 -
30.00

InE. Alberto Guzmin Fuentes hoja
10 1 CURSC SEPTIEMBRE DE 19

.27
~7.2
-1.27

1.27
21.82
21.82

~37.33 -

31,33

3 7.77
303 7.77
30

-9.09 21,82
15.25 7.3

3.0
03

?.09
13.33

L

5
39 CON ANALISIS ESTATICO

FARA i ENTREPISQ & ! rinidez forsional 6.57753E+7

te Centro de FPosicion de  Excentr.

Max. Dim.

Excentricidadas de disefo

0.71
D.71

~a
ol

L 2]

£
o-
i |

10587
103.87
12023

140,33

Moaentos de torsibn

Torsion  la corfante  teorica en planta 1.50e +5,10b  1,00e- 0,106
TN /H TON M ] n L M oW M
] £5,648. 6 §28.95 36.00 30,00 -0, 00 &0, 00 -&.00 0.0 1,572.4
Yo 4L 14161 828,96 12.56 12,30 0,00 25,00 2,90 -2.50 3,773.8
Marco IiﬁldE’ Y jt  Torsion Tarsion  Tarsion  Torsién  Directo Directnp  0.30storsion  Total
TOH® H en X en ¥ en X en Y TOH +tor en } en ¥ 70N
Hargo 16,908.60  -12.50 —S.gg 12.15 3.03 12,13 162,00 167.05 .64 170,49
3 -12.13
Marco B 2. 915.70 -L.30 -i.g% g.EO 1.33 3.20 T2.48 15%.82 0. 95 154,77
. =320
Harco © 12.9153.79 .50 %.33 —3.%? 1.33 340 132.48 133,82 0,94 154,77
-1.33 .20
Maric [ 15,908,460 12,50 5,03 -12.13 5.09 12,13 162,00 167.03 J.64 170,49
-5.05 12,13
HMarco rigidez {3t Torsitn  Torsion  Torsisn  Torsien  Directs Directo  0,20%torsicn Total
TN /M M en Y en X eny en & N +tar en Y en X TON
Mareo | 24,094,480 -30.00 g%.g? -§3.28 41,47 17.28 107.37 146.84 5.18 154,03
-41,47 28
Harco 2 F3.E38.20 -1R.00 24,00 -10.00 24,00 10,00 163,35 127.35 300 130,55
~24.00 10,00 )
Marca 23,2320 -6 S.QD -3.3% B.0W 33 103,32 111.5% 1.40 112,55
-8.00 A
Harco 4 23.278.20 &0 -3.00 333 B.00 333 102,58 111.53 1,00 112.95
00 -3
Marco 3 23.238.20 18.0 -24.00 10,00 24.00 10,00 163.55 127,55 3.0 130,58
24,00 -10,00
Marco & 24,094.40 30,00 -41.47 17.289 41.47 17.28 147,37 148,84 Z.18 124,03
41.47 -17.2
-=ww——- DESPLAZAMIENTDS DE TCDA LA ESTRUCTURA —--—---—-
Direccion &
_tivel Altura Alfura de  Cortante  Rioidez Desplazamientc Desplazamiento & # Despl. @ # Desol, G » D/
Entreq, enireciso kelatfivo Total Relativa Tatal Relativa
| ! TON TON /M H M t M
5 16,00 .50 168,68 29.674.00 .01 0.05 3,017 J.141 0,005
4 i3, 580 Fu S} 349,06 40,744,450 .01 0,04 0,026 0.124 0,007
3 11,00 .30 485,90 44.323.40 .01 0.03 0,033 0.098 3.009
z 7.50 L3 579.2¢  47,499.40 (.01 0.02 9,036 0. 042 7. 010
i 4.00 &40 528.96 A5.64B.60 0.01 0.6t 0.029 0,029 4,007
Direccion ¥
Nivel Altura Aitura de Cortante  Rigide: Desplazamiento Desplazamiento & * Despl, G * Desol. § + D/H
Entrep. entreniso Reiativo Total nelativo Total Relativo
e TON TN /M " M H ¥



DISTRIBUCION POR TORSION Inéloﬁlbertu Guzaén Fuentes hoja 6
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4] 18,00 3.9 168,68 72,097.00 .01
i 14.530 a0 349,06 53,749,640 0.G1
Z 11,00 .90 485,90 6a 090, 40 0.0t
2 7.30 3.530 979,20 E-.x?ﬁ 20 8,01
i 4,0 4,10 628.96 141,141,481 RV
———————— RESUMEN Bt RESULTADOS EN LOS MARCOS ——-—
-—- Farco ¢ Marco A { direccion ¥ )
Hivel Altura H enirep  Fuerza Corfante Rigide:
{Entrepisal H TON TON  TOM 7%
3 18,13} bR 44.04 46,04 7.734.90
4 14.50 3030 47.33 9337 10,051,320
Z 11,00 S8 3711 2,48 11,240, 40
z 7.5 3.00 24.92 147 40 1Z,186.30
i .40 4.4 12..79 170.49 14,508, 60
--- Marco + Marco B ( direccitn ¥)
Nivel Altura Hentrep  Fuerza Cortante Rigidez
{Entrepiso) H Mo TON TON  TON 7M
) 18, 00 3,90 4. 66 43,86 7,462, 10
g 14.50 350 46.85 90,51 10,321, uu
% 11,00 T30 .74 122,24 10,921,
Zz 7.50 350 22.23 144,47 11,483, 40
1 §.00 4,00 15,3 154,77 15.915.7¢
— Marco ¢ Marco C ( direccion X )
Hivel #ttura Hentrep  Fuerza Cortante Rigide:
{Entrepisol " TN TaH  TON /M
5 18,06 3. 43,584 43,64 7.882.10
4 i4.50 3.00 45,85 95,31 19.221.00
1 HLo0 3,90 11,74 22.24 10,921,300
2 7.5 .50 2.2 144,47 11.4B3,40
1 4,00 &40 16,31 134.77 15,915.70
- Fareo 1 Marco [ ( direccidn X G
Nivel Altura H entrep Fuprza Cortante hRigidez
{Entreniso} H TON TON  TOW
5 186.00 el 44, 4 46,04 7,354.90
4 14,50 .50 47,77 8357 10.051.30
3 11,40y 3.5G 9.1 3240 11,280,497
2 7,50 T, 50 24.92 157.40 17,164.30
i 4.0 4.09 13.29 175.69 16,908, 60
——- Marco ¢ Marco | ( direccion V)
Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante Rigide:z
{Entrep1sa) il N T TON  TON 7H
I 18.01 .30 9.7 35,71 3.37LT0
4 14.50 3.50 42.592 B2.65 B.9eh.40
3 11.00 ] J%.B8 11&.01 11,145,220
2 7.50 .20 23.72 140,27 14,027.70
i 4,00 4,00 13.80 154,03 24,094, 40
--~ HRarco ¢ Harco 2 ( direccibn Y )
Nivel Altura H entrep Fuerza Cortante Rigide:
iEntrepizal M TN TON TOW 7#
5 18.00 350 34.89 24.89 5,337.40

0.03 0.014 .062
(.03 0,019 0078
0.02 €¢.022 0,038
0,01 0021 0 034
0-0‘:’ 0 01-.- Olu
fes. rel, Des. tof. 04D rel. ¥ tot
M M M M
0.00b 0.050 0,019 0,15}
0. 009 0,044 0.028 0132
G, 052 0. 034 0,033 0,104
3.013 0.023 0.039 . 085
G010 0.010 (. 030 0.030
Des. rel. Des. tat. G*0 rel. §*D fot.
M 4] M N
8. 006 0,048 D.u18 0144
0. 009 .42 0.0 0,126
0.011 0,053 9,034 b, 100
0,012 0,022 0.037 (.0R6
0,010 0,010 0.029 0.02%
Bes. rel. Des, tot, G0 rel. G#D tot.
M M N M
(.006 0. 048 0,018 (. 144
7., 009 (.042 0.026 0,134
0.0l 0.033 3.034 8,108
0.012 0.4022 46,037 TRY)
0.01:) 0,010 0.029 (.03
Des. rel. Des., tot. 0B#D rel. E#D tot.
M M M |
0.004 0. 050 0,019 {151
0.009 0,044 ¢.028 0,132
0,012 3,075 0,035 0.104
0,013 G023 0.039 0,065
0,010 0,010 0,030 0,070
Dec. rel. Des. tat. G40 rel. @@ tot.
# ] M N
G.007 0.043 0.022 0130
0.009 0.036 g,028 0106
0.010 0,027 (.03 0.081
G.01G 0.016 3.030 0.04¢
(.004 0,006 0.019 (.019
Des. rel. Des. toft. &0 rel. ﬂ*D tot.
M H ¥
0.007 0.0%8 0,020 0.115

.05
u, (g
G s
0.0l
G003

GriH trell?

(. 0054
2.0080
{010l
HRH D]
0,0074

G+D/H (rei.)

3.0050
0.0073
. 00%
0.0106
0.007%

@0/ (rel)

- 0,000
3.0073
2.0094
.00
0,007

@+D/H {rel.

0.0634
(. 00BO
0.01G1
3011l
0.0074

g+4D/H (rel.

0.0063
0.0079
.00%0
0.0084
0.0048

—

xB/H (rel.)
0.6036
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4 14,59 T30
3 1100 3,50
2 VS0 Pl
1 &0 400

-—=~ Martg ¢ Marco I { direccion ¥

Nivel Altura H entreo
{Entrepiso) K Iy

) I8, 00 Jaol

4 14,50 3490

3 11,05 .30

2 7.5 3,50

i 4. 7H) 4,09

--- Harco » ®arco 4 { direccisn Y

Nivel fltura H enfrep
{Entreoiso! i

3 18,00 Teot

g 15,50 R

3 LY Jeau

2 7.30 390

1 &, 00 &0

--- Marco : Marco S [ direccusn ¥

Hivel Aitura H enbrep
{Entrepiso; by K

5 iB. KRt

4 14,50 Fe

: o 2.50

2 7.50 .30

l 4,00 4,00

—- Marco ¢ Marca & 0 gireccisn ¥

Hivel Aitura H entrep
{Entrepiso K H

) 16,96 50

g 14,50 .50

I 11,90 ERs.Y

- L .5

1 4,00 3.30

-

7,67
2.1
19.33
10,32

Fuerza
TOH
W30
3269
24,28
14,57
B.49

42,592
I13.88
AN
13.80

13778
100,88
120,23

130,55

Caortants
TON
0,33
LT A%
"} "IT
8.3

103,87

12,33

Cortante
i
30.33
83,02

EPRS),
3,87
112,585

Caortante
TON
34,B%
72.76

104,68
120,23

130,53

Cortante
TON
971
BZ.LZ

118,51
140,23

154.03

8.995.10
10,990,460
13,666,20
23.238.20

higide:z
ToN /M
3 337,44
B. 93510
£0,930,00
13,666, 20

Jute et
238,20

filgidez
TON M
5033740
B985, 80
1,950, 00
13.866.20
23,238.20

Rigide:
TON M

8,952, 16
10,950, 00
13, 566,20
23.738.20

Rigide:
TON M
SPRYAS(Y
B. 95660
11,143.20
14,029.70
24,094, 40

0.008
0.009
0.009
0,008

Des. rel.
il

0,006
0,037
0.008
0,008
£.003

Des. rei.
!

0.006
0,007
.008
{0, 008
2.005

Des. rel,
n

0,907
0.0608
0.5
0.009
0.904

0.4032
0,024
0.014
0.008

Pes. tot.
M

0,933
0,027
0.020
3,012
0,005

Pes. {at.
M

0.0%
0.027
¢.020
(.012
003

Des. tot.
M

0.038
.032
0.074
0,014
0.004

fes. tot.
H

0.043
DRI
0,027
0.015
0. 004

0,924
0,929
0,028
0.017

G+ rel,
M

0.017
0.04
g.024
0,023
2. 015

B+D rel.
M

§.017
0,021
0.024
0,023

0.015

1D rel.
M
$.020
0.024
0,028
3,026
0,017

D rel,
"

6,022
0,028
0,021
0,630
6,019

2,095
0071
0,043
.687

@+ tof,
M

0. 09%
0.G82
0,961
0.03
0.1E

G+l tot.
M

0. 057
.082
3,081
4,037
0.015

00070
2. 0579
0,075
00,0052

A%D/H trel.

0. 1149
0, 000
.68
0 O0AS
0,003&

G+D/H (rel.

0.0049
0. 0040
.0048
0.00863
. 00%6

Q+D/H {rei,

0. 0036
0.0070
0.9079
¢.00673
- 0.0042

MB/H (rel.

0.0063
0.0079
0.0090
0.0088
. 0048

H

—

—
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~—-—-——- CARACTERISTICAS BENERALES -—---——

agre ¢e ia shra @ ERIFICIO & CURSD SEPTIEMBRE

Lbicacion

Fecha

ruerzas en

Lorgitudes

¢ MEX

£0 D.F.

: SEPTIEMBRE DE 1999

: TON

en L

Nimero de niveles

oropoal que pertenece

{ona donde estd wbicada

o N

Ny

Factor de comoortamiento sismice (@) en ¢ 3

Estructura regular

fiamero de marcos en £

Humero de marcos en ¥

Nive

Harco

i

[ B 0% T O

LARACTERISTICAS DE LOS NIVELES ~—--er—--

Peso Al

Marco Marco A

Entrapiso

— Y et e 0

en

v 3

fura Centro de cargas

Mivima dimen

{Terrenc de transicidn}

sian

en X en ¥ en X en Y
TON M M M h M
534,50 18,00 30,00 12,30 (.00 23,00
1,240,530 [4.30 3. 04 12,50 . 25.00
1,040.50 11,06 303, 06 12.30 UL 25.00
1.240.50 7.50 30,00 12,3 a0 25,00
1,240,50 4.0 36,00 12,5 £:3,100 25,00
CARACTERISTICAS Ot LOS MARCOS --——-—-—-
) Direccion X Direccion Y
[dentificacisn  Posicidn {deptificacitn  Posicitn
. H
- Marco & (0.0 Marco i .00
Marco & &, 00 Marce = 12,000
Marco C 16.000 Marca 3 24,000
Harco 0 28,900 Marco 4 35,000
Harco 3 48,000
farco & &l 000
Marco Marce B Marco Marco ©
Rigidez Entrepisc  Rigidez Entrepiso  Rieide:
OW /M KM
7,294,90 5 7 852,10 5 7.442,10
10,031.30 4 10,321,40 4 i 221,60
11,240.40 3 10,521, 30 3 19, 921,30
12,164,730 2 11,663, 40 2 11,£81.40
16, 998,460 H 19,915,710 i 19,913, 70

10 1 CURSC SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAKICO

OE 1997 CON ARALISIS DINAMICO

Cortantes

en | en Y
TON TON
141,53 149,27
291,23 292.52
409,06 39%.44
490,48 447,94
529.36 497,18

Harco Marco D

Entrepise

—praCd 0N

Rigiger
M

7.394.90
18,021, 30
1,240.40
12,166.30
16,908, 60
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EDIFI
Marce Farca 1 Harco Harco 2 _ Marco Marco 3 Harce Harco 4
Entrepisc  Rigig Entrepiz3 _ Rigloe: Entrecisc Rigioe: Entrepizsa _ nigige:z
TOK jﬁ T /1 TON /M TON /M
3 5.371.7 g 3.337.4 z 33540 s
4 8,564, 6f i g, 5., L 4 B,533.10 4
3 11,145,729 3 14, 950.00 3 1) G 3
2 14,025,770 2 13.6686.20 2 13,665.20 Z
t 24,054,480 i 23,238.20 ! 2,333 i
Harco Marco 2 Marco Marco &
Entrepisc Rigine: Enirepiso  Rigide:
TON 74 TOH 78
—3 Syoil .40 z 3.371.79
4 §,93:.10 4 8. 964,00
e au.Q .00 3 11,145.20
2 I bbb, 29 2 14,0239.70
1 23,238,720 1 24,094, 40
---------- RESULTADOS DEL ANALISIS ESTATICH
weplamenta ufilizado RCEF-19E7
foeficiente sismico = 32

{peficiente sismico reducido (C/Q}, en % = . 1046667
g6 y = .10&66ET
Pesg total de la estructura = 3394.5 TOM
Cortanta en ia base, en x = 628.96 TON
en v = 628.95 TN
#4+x# e analiza en la direccidn X con los cortantes gropercionades

##+++ Se analiza en la direccaon Y con los cortantes proporeionagas

Nivel Fuerza Cortante Fuerza Corfante  Posicion de la eortante
{enfrapizol  en X en X en Y en ¥ en ) en Y
TON TON TON TOK M M
g 141,33 141,337 149,37 149,37 J000 12,50
4 143,70 291,23 143.25 292,52 30,06 12,50
3 A17.83 403,04 108,92 399.44 .06 12.50
2 B1.42 490,48 68,52 447.%6 30.00 12.50
1 8.9 539.38 ;.2 49716 000 12,50
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{ CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAXICO

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISD 8 5 rigidez torsional 1,999322E407

ip. Riglge: Cortante
ToK /8 TOK
X 25,674, 00 141,53
H AR EENTE 14%.27
Harco rigide? Y it
TOH /H H
Marco A 7,io4.9 -12.50
Marco & 74871 3.3
flarco C 7 a6z, 10 ERt
Marco B 7,354, 90 12,30
Harco rigide: Xt
ToN /M
#arco 1 5.371.70 -30.W
Harca - 3,337.40  -18.90
Marcg 3 533740 -h.00
Farcg 4 3.337.40 &, 00
Marco 3 JI37.40 15,0
Marca & 5, 37070 30,00

Torsion
M
30,00
12,3

Torsidn
en X

=253
2.93
-0.36
7. o8
.58
~(:. 58
2.0
-2.063

Torsion
en Y

-9.02
.82
~3.38
336
-1.H
1.79
1,77

-1.79
3.738
-5
9.02
-9.02

iy
W00
12,50

Tarsign

en Y
-5.15
3,15
-1.44
1,46
1.4a
~1.44
5.15
-3.19

Torsion
en X

] ] ]
Pod NN TR
H -
~d == e LN LA
v Lod Ced g ]

+

0.71

Centrp de Fosicitn de  Excentr.
ia cortantie

fedrica
¥
0.02
G G

Torsion
en £

ra
Lt
et

Max. Dim.
en nlanta
N

613,00
2500

TDrSlQn
en ¥

3.19
.48
1.48
o513

Torsion
en X

T ]
e

Excentricidades da d

MTETRIBUCION DE CORTANTES PARA EL ENTREPISD 8 4 rigidez torsional 2.59B001E+0T

. FRipidez Cartante
TON /¥ TOK
i 35744, 4G 291,23
¥ o3 7456 200,52
Rarco riglge: Y it
TON /R i
Mareo 4 15,091,300 -12.50
Harro B 10,721, =350
Marco € 10,321,900 .30
¥arco [ 19.991.30 12,50
Harca rigide: X it
TON /4 H
Barco 1 8.966.40  -30.00
Harco C £.993.10  -18.00
Maren 7 B.953.19 8.
Harco 4 g.953. 10 b0

Tarsion

3.0
12,50

Torsidn
en £

) 1
[ el el WV o )
w = 5 =
CALN<S S SN En
(R EES Lol ol ol o DO R 2

Torsidn
en Y

-18.17
18.17
-10.8¢%
13.89
-3.83
30b3
363
=363

la cortante
M

30.00
12,30

torsion
en Y

-8.49
8.49
-2.44
2,44
2.44
-Z. 44
E.49
~B.49

Tarsion
en X

7,54
-7.54
4,32
-4,.32
1.31
-1.31
-1.41

1.31

fantro de Posicion de Excentr.

tetrica
il

0. G
~3, 00

Torsion
en ¥

T es
e gl

1.01
1.01

Torsion
en Y

189,17

10,89

Max. L[im.
Ennulanta

&0, 00
25.00

Tarsion
en Y

8.4
Z.44
2.4
g.49

Tarsion
en

15efo

1,90e #0100 1.00e- 0,100
M M TON
ERY ~8.00
50 ~2.50
frecto Directo  9.30%torsion
TON +tor en § en ¥
RS e 1,54
35,64 18,20 .44
5.6 3612 0.44
J5.13 7. 14 1.54
Directo Directoc Q.3 iorsidn
TON +tar en ¥ en X
24,98 34,0t 107
24.83 30.21 0,84
28,83 2.4z .2
24.87 260,67 .21
24,83 M 0,44
24.98 34,01 1.G7
Eycentricidades ge disenrt
1.30e +:, 106 1.00e- 0.10b
M ¥ TON
A% ~&. 00
-2.530 . 2,50
Birecto Directo  0.30#torsion
TON +tar en en Y
7i.88 75.34 2.5
73.77 74.78 0.73
13,77 74.78 0.73
71.84 75.34 2.39
Birecto Directa  0.30+{orsitn
TON +tor en Y en ¥
ag, B £&.%7 Z.26
48,7 39.82 1.3%
4B.73 52.3 .45
48.73 S2.36 0.45

-

Total
TON

Total
TOR

35,08
J0.84
26.83
25,87
T84
35.08

-
-728.1
1,751
Totai
TON
77.91
75.92
79,32
77.91
Total
TON
469.24
60.97
52.81
52.81

Mosentos 2@ torsion

Momentos de torsion

728.1
-1,733.1
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Marco 5

Marca 6

DISTRIBUCION BE CORTAHTES PARA EL ENTREFISD & 3

EDIFI
CB,953.10  18.00
8,566,600 30,00

Dir, hizide: Lartante
TON /H TON
i 44,323.40 435,06
¥ diny 095, 40 199,44
Marca rigider ¥ud
TN M
Rarca & 11,240,  -12.30
Marzo B 10,921.30 -3.%0
Marcg C 16,921,730 T.EG
Marco [ 1, 2450, 40 2.30
flarea r1aiden rot
TN /4 H
Farco 1 11,143.20  -E0.70
Harco 1, Fa 0 -18.00
Harco 3 16,950,060 -
Karco 4 10,956,430 &0
Farco 3 10,950,000 H:RE
Marco & 11,145, 5 I

ISTRIBUCION DE

Der. Rigide: Lortanie
TOR M TN
47,457, 40 45,48
Y 51,724.20 457,56
Harco rigige: ¥t
TN M
Harco A 12,166,230 -10.50
tarco B 11,883, 41 -Z.30
Parco © 11,483,430 AT
Marco D 12,166.7 1250
Harco rigide: L
TON /M #
Harco 1 14,029,760 -I0.00
Marco 2 13,606.20 -1B.00

-

0.8

-10.89
1B.17

-18.17

Centro de
Tarsian

.00

12.50

Torsi0n
en X

4,53
)
4,353
-1.23
i
lell
1,23
:
Tla il
4,53

_4::*

Tareisn
e Y

20,26
3324
-14.89
14,89
-4,94
4,9
4.9
-4.9
14,89
-14.8%
29,26
A ns

Lot il

fentro de
Tarsion
H -

a0

12.30

Jorsidn
en X

.78
-4.76

Torsign
en Y

s
=l ie
17,63
-17.63

-4,32
§.52
-7.94
1.5

10.89
18.17

Fosicisn de  Excentr,

1z cortante

AN
12,50

Torsion
en Y

-10.61
10. 61
~2.89

.87
.89
-2,8%
16l
~10.48

Torsion
en X

-10.78

IR

o
(280 o% T

-10.78

teorica
H

G 00
(.00

Tarsién
en X

4,583
Torsisn
en ¥

.26

14.8¢9

4,95

4,95

14.89

5.2

Fosicign de  Exrentr.

ia cortante

H .
KORE
12,52

Torsion
en Y

10,90
=10 30
2.9
=59

-7 o
Lo i d

2.93
-10.9
10,90

Tarsion
en i

217
-13.17
7.70

oy
=7.7%

tetrica
~0.00
-3, 06

Torsion
en X

Torsicn
en ¥

s

17,43

§.32
7.54

Max. Dim.
en planta
H

&0, 00
25,00

Torsion
en ¥

10.61

6.5
10.78

Max, Gim,
en olanta
i
&0.50
23.06

Torgion
er Y

10,90

&9

.93

10,99
Torsitn
en £

15,17

7.70

10 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINANICO

48.73
44,80

rigigez torsional J.1723548E+7

N

8. %7

[
M

d
Ln

J
r
k.

txcentricidaces de disenp FMomentos de forsion
1.00e #0100 §,d0e- (0,100
i ¥ TON M
§.00 =y 1 1.022.7 -1,020.7
2.5 -2.50 2, 53548.0 - 35968
hrecto Directo  #.30%torsion Total
TON +tor en X en Y TOR
103.74 108,27 3.18 111,435
100,79 100,02 0.87 102,89
16e.79 162,02 087 132,89
103,74 108.27 .18 111.45
Direcio birecfo Q. 30%iprsion Total
TON +tor en ¥ en f TON
7.3 CANC R 95.85
54,18 8i.07 1.5 82,98
b6, 18 71.14 0. &4 71.78
44.18 71,14 D.s4 71.78
64, 18 B1.67 i.91 Bi.98
67,38 S2.62 .23 93.8%

CORTANTES PARA EL ENTREPISD # 2 rigider forsional 2, PIBIS4E+(T

Excentricidades de diseno Mosentos de torsion
1,50 +0, 108 1,000~ . 10b
M ) M TON -M
-6, {0 6.0 -1,020.2 1,226.2
-2.30 2.5 ~Z,807.8 Z,B07.E
Directo Directo ), 30%torsidn Tofal
TN +tor en § en Y Y
125.10 129,84 e 133,13
120,14 171,42 3,85 122,30
170,14 121.42 (.88 122,30
125,16 129.8% Lz 133,13
Directo Directo @, %torsion Total
TOR +tor en Y en £ DN
79.34 109,57 3.95 113.48
7.3 24,94 2.3 97.2%



DISTRIBUCION POR TORSiCN

EDIF1
Marco 3 13.606.20 =&
Harco ™4 13, 664,20 £,
weo 3 13, bbb, 20 1B.00
farco & 14,029,740 30,00

DISTRIBUCION DE CORTANTES PARS EL ENTREFISS &

.68 2,57
-5.688 ~2.57
-5. 88 -2.57

.88 2.57

-17.63 =770
17,53 77
=il -1517
3,6 13.17

InE. Alberto Guzmin Fuentes hoja 5
10 1 CURSO SEPTIEMBRE DE 1999 CON ANALISIS DINAMICO

rJ
n
~d

-

g

.

.70

~1

13.17

_-—

Fival

~d ~1
-~ -~
- -

[ I |
— —

~
£
Cd

.34

i rigidez forsional 4.57733E+H)7

8. 18 G737
g2.11 77
94.94 2.3
109,53 3.93

et d

)

2,985.0

e, Rioidez Lortante Centro de Posicion de Excentr. Max. Dim. Excentricidades de disefc Romentos de torsion
forsion  la corfante  tedrica en olanta 1.30e +0,10b L.iie- G, ln
TN/ TOH H # K d M Hi
X 63, H4B. 40 528,38 EORYC 30,00 =4, 00 40,00 -5.00 6,400 1,32%.4
Y o 141,141,488 497, 14 12,50 12,50 ERTY 25.00) 2.9 -2.50 -2.983.0
Marco rigides Y it Torsidn Torsion Torsion Torsién  Directo Directo  (.30#tarsion Total
TGH /K K an X en Y en en Y TON +tor en X en Y TOK
Harco A 18,768, 80 -12.96 -g.gg g.gg 4,25 §.59 136,33 140,60 2.58 143.48
Marco B 1591570 -3.50 -1'31% ?2.15; 1,12 255 128.34 129.4 0.76 130,22
1 2.9
Marco C 19,913.7¢ 350 1.%% -g.gé 1.12 .3 128,34 129.46 ¢ 76 130,22
Harco D 16,908,860 12,50 5:25 -5:56 4,25 2.59 36,33 149,40 2.88 14.48
-4,23 9,3%
Marca rigidez i3t Tarsion  Torsidn  Torsidn  Torsion  Dicecto Directo  .30+torsion  Total
TON™ M # en ' en X en Y en X TN +tor en Y en_{ TON
Marco | 24,098,40 =30, §§.;§ —ig.gz 32.78 14,54 84.87 117,63 4.3 122,91
=32, 9 -
Marco 2 23,238,100 -18.q0 18.97 -8.42 18.97 B.42 B1.83 100.82 2.9 193,33
-18.97 B.42 ) )
Harco 3 23,238.20 -6.G0 8,52 -2.81 6.32 2.81 g1.8% g88.18 .84 89.02
~6.32 2,81
~zo 4 23, 238.2 &0 -8.32 %.Ei 6.32 2.8 B1.83 g8.18 {184 85.02
6,32 -2.8
Marco 2 23,238,280 1.0 -%g.gg g.ig 18.97 B.42 81.83 100,82 .32 103,35
. 0. 8L .
Marto & 24,094,840 I0.00 =327 14,54 32.78 14.54 84,57 117,63 4,38 122.01
L7 -l 4
--------- DESFLAZAMIENTOS LE TODA LA ESTRUCTURA ---——-——-
Direccion X
Mivel Altura Altura de Cortante FRigider Desplazamiento Desplazamiento O % Despl. G ¥ Desol. & # /M
Entrep. sntrecisa relativo Tptal Relativp Total Relativo
B i TON N /% i ] b ! B
3 18 Zedil) 141,57 25,674.00 (.06 0,04 0,014 0.118 000
4 14,50 .50 271,23 40,744,40 0.01 .03 0.021 0.1 0.0
3 1148 I, 50 409,06 44.323.40 .01 0,03 ¢.028 i3, 083 0,008
z 7.50 3,90 490,48 47,699.40 .91 0.02 0.031 0.1332 0, W37
! 4.01 4,00 029,38 £9,h40.A0 PR .01 G.024 0,024 1, 006
Direccion ¥
Hivel Aitura Aliura de Lortante Rxgidéﬁ. Despiatamienfo Desplazamiento @ # Despl. @ * Despl. Q « D/H
Entran. gntrepiso feiativo Total Relativp Tatal Relativo
E H TON oM n i M H



BISTRIBUCION POR TORSION

EDIFI
g 18,90 2050 £49.37
4 14.50 3,30 292.52
2 11,00 | 155,44
2 7.50 K] 457,94
1 4,00 4,00 467,14

--- Harco @ Farco A © direccaon ¥ 3

Hivel Alturz H entrep
{tntrepisgd M H
) 18.a0 230
4 14,50 .50
3 11,00 230
2 750 3. 50
1 4,00 4.00
-~- Marco @ Marce B { direccion 1)
Hivel Altura H entrep
{Entrepisc! i K
! ISR Fedl
q 14,50 3.50
3 11.00 .30
2 7.50 .50
i 4,96 4.0
——- Harco ¢ Rarca C { direccidn £ )
Nivel fitura H entrep
(Entrepisoi K
9 18.00 2.0
4 14,50 3.30
3 11,06 3,50
2 7.30 3.50
i &.00 4,00
--- Marco ¢+ Marco D oo o direccion ¥ )
Nivel Altura H entrep
{Entrepiso) H it
3 18,46 3.50
4 14,50 3,590
3 .00 .50
z 7.50 Z.30
i .00 4,00

=-— Margco ¢ Marco 1 { direccidn ¥

—

Nivel aliura H entrep
{(Entrepiso) iy

5 18, 00 .50

4 14,50 2,00

I 11,04 T30

2 7.50 Jeol

1 4,00 4,00

—=~ Margco ¢ Marco 2 { direccifn ¥

_ Nivel Altura H entrep
{Entrepisol i i
5 L

] 16,00

32,093.00
53, 745.60
b, 90, 40
82.724.20
141, 141,61

------- - RESUMEN DE RESLLTADOS EM LOS MARCOS -—-——m---—-

Fuerza
TOH
38.70
921
33.54
21,68
13,34

Fuerza
TON
b, &b
3B8.85
27.38
19.41

7.92

Fuerza
TON
36,66
I8.86
27.28
19.41
1.92

Fuerza
TON

.70
39.21
33.54
21.48
14,34

Fuerza
TON
35,08
I8 16
25.41
17.63

g.54

Fuerza

TON
30.84

Cartanie
TON
38,70
77.%4

111,45
123,17

143,48

Cartanie
TON
Ja.bé
73.92

102.89
122,30
T 97

LY
LEa g S

Cortante
TON
36,66
75,52

102,89
122,30

130,22

Cartante
TON
8,70
7791

111.43
133,13
143,48

Cortante
T
5.8
69.24
93.8%

113.48

22,01

Cartante
TON

30,84

inE. Alberto Guzadn Fuentes hoja &
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VAL
.01
2,01
0.0t
(.0

Rigide:
TOK 78
7,354,590
10,081, 30
11,240, 40
12,166.30
14,948, 40

Rigides
TON 74
7,462, 10
10,321,090
10.921.30
11.683,40
15.915.70

figidez
TON 7M

7y 46Z.10
1, 32100
10,921,360
11,683,40
12,915,790

Rigidez
TON /4
7.354.,90
10,051,350
11,240, 40
12, 146,30
16,908, 40

Rlgidez
TON /M
5.371.7¢
B. 954,60
11,143,730
14.029.70
24,494,40

Rigige:
TON /M

5.337.40

0,03
0.00
0.02
0.01
6. 00

Des. rei. Des. tot.
M M

0,003
(.008
0.010
0.011
0,008

De;. rel. Des. fat.

0.014 074
0.016 RN
.18 0.048
0,017 ¢.028
0011 G011
0 rel. GxD tot.
M y
(.042 0.014 (.127
0,037 DIRIR u. It
0,029 0,030 £.088
0,019 0,033 0.8
G.008 0.025 G, 025

0% rel. G+D tot.
M ]

M
{.005 0. 04 0,015 0. 121
8,007 0,035 0,022 ¢, 106
0.009 $.028 0.028 {i. 084
0. 010 (.019 9,031 .45
. 908 0,008 0,025 0. 023
ies, rel. Des. tat. G4) rel. @0 tof.
¥ N M |
0. 005 0.04) 0,013 0,121
{3,007 (.035 0.022 0,105
4,009 0,028 0.028 0,084
G, 010 0.019 [1XS] £.056
(3.00B . 008 0.025 0.023
Des. rel. Des. tot, O%D rel, B%D tot.
i H M M
0.00% 0,042 0.0tk 0177
0,008 0,037 0,022 G.111
§.010 0,029 0,030 G. 085
.01 0.619 0.0332 .38
3.008 0.008 0,025 0,025
fes, rel. Des. tof., 40 rel. 0¥ tot.
N M M M
4,007 0,074 0,020 4. 108
0, 008 0.029 0.023 .88
G.00% $4.022 0026 0.085
{4,008 0.012 0.024 G039
$.005 0,009 0.015 2.013

Des. rei. Dea. tot.

M
0. 0Go

0.032

04b rel. @0
M M

(.017

tot.

0.0%3

G004
£.005
N
$.005
6,003

G40/H irel.}

¢. k045
3. 0068
0. 0083
.00%5
§, 064

@sE (rel.)

0.0042
00043
3. 0081
. 0090
B.el

QL4 {rei.)

- 0.0042
9.0063
0. 0081
0. 0090
0.0061

8sD/H (rell)

0.0043
5. 0066
0.0083
$.0094
¢.0064

BxD/H {rel.)

$.0036
. 0066
0.0074
0.0069
.0038

2*D/H trel.:
0.0030
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-~ Mar

Ni
{Entr

=== Har

Niy

(Entr

~=- Har

Ni
{Entr

-—- Marcg ! Marco 6 ¢

Wi
‘Entr

Ll ER VR )

co s Marco 34

vel
e01§0)

— R L0

14,50
11,00
7.0
4,00

-

fltura
4]
1B
i4.50
11,08
7.5
4,00

7i

&

.
g

- el

dgiraccion ¥

H entrep

oo ¢ Marco 4 { direccion Y

Vel
ep1&a}

Lod e LIF

2
!

co : Marce 5 (

vel
episn}

— 3 oed B

vel

en1so}

= Pl ted e LT

Altura H enirep

M
18,00
14.5G
11.40G

7,50

4,90

Altura
y
15,40
14,50
11,060
7.50
&0

H

T en
Je it
T g
St

T'en
3.3
4.0

direccion Y 3

H antreo

4

R 1]
o 50
ok
2050
4,00

. diraccian Y

Altura H entrep

M
18.00
lq.uU

M

o eef et Cod
" W v o woE

313
22,00
14,27

6,10

Tuerza
TON
26,93
23,98
18,97
iZ.18
5.07

Fuerza
TON

30,84

30,13

22,00

14.27

&1

Fuerza
TGk
35,08
416
2E.5]
17.63%
B.34

&0,57 6,933, 10
82.9% 10,930.00
§7.25 13,686.20
103,39 23,238.20

Cortante Rigidez

TOHN  TON M

.83 5,337.40
32,8t B,935. 10
71,78 10,950. 00
83,95 13.666.20
89.02 73,238, 20

Cortante  Rigide:

TON  TON M

26,897 3,337.40
32,81 B.9%5.10
71,78 19,930.00
83,95 13, bbb 20
89.07 23,218, 20

Lortante Rimide:

ToN  TON 7“

.84 5,337.40
60.97 §,933.10
£2.98 'O 9a.00
97.23 1;.66u.40
103,35 2.!“. 8.20

foriante R idez

TN TG

3508 5, u71 70

b?.~4 B 9486. 80
93,89 11,143, 20

113.48 14.029.70

P22.01 24,094, 46

Des. rel.
¥

Des. rel.
i

Des. rel.
M

Pes. rel.

0.007
¢.008
0,007
(.004

0,005
0. 008
0,007
0.004
0.004

0.005
0. 008
0.007
0.006
0.004

0.006
£.007
0.008
0.0607
7.004

M

0.007
3. 008
0.009
0,008
0,005

Des. {at.
M

0.027
0.022
0.017
¢.010
0,004

pes. tot.
y

0,032
0.426
3,019
.912
.004

Des. tot.
ﬁ

§5.036
1,029
0,022
0,013
0,5

0,020
G023
0,621
0,013

@xD rel,

€015
0.018
0020
. 018
D014

GxD rel,
i
0,013
0.018
0.020
0.018
D.011

@*D raj.

-

ob
C.-_C?;C'C‘-P
W T L T ST
s P 0T ) e
Cord v o T =

Q*D rel.

0 020
$.023
0.024
0.024
3,013

(078
057
0,035
0,413

U*D tot.

0 082
U067

0.950
u &
6.011

G+#D tot,
N
0.082
0.067
0,850
0.030
0,411

gl fot,
M

9,095
0.078
0,057
0,033
0,013

gD fot,
Ly

0.108
G.0B8
0. 665
.39
NI

TR Sl
VL. dos

gxD/H {rel.}

.04
0. 0051
0,058
00033
0.0p29

Qx2/E {rel,)

0, o043
6.0051
00058
{4, 0033
R

L (rel,:

{0050
i+.0038
(.45
3. 0061
. 0033

##0/R (rel.d

0.00%4
4.0066
0.9074
0.00869
0.0038



AnaAlisis Sismico Dinamico RCDF-87 Oct Z7-9%, 14:43, hoja

Ing. Alberto

Guzm&n Fuentes

Estryctura —--~-—-— Edificio 1

thrcacion =-—-mmmmm——s Mxico D,
- Direccisn de analisis -
Rumerp de niveles ---—- 3

————— batos Generales -----

Frovecto
Hbicacion

recha

Muomeserg de niveles
Jmna

Grupo

Factor de comporta—
—mi=nto sismico

Estructura regular
Diteccion de anelisis
----- Datos de

Nivel Alturs

{m?
= 18. 006G
) 14,50 1,
= Lol 1,
2 T30 1,
1 .1,

Edificiao 1
Miico D.F.

Sewptrembra 1999

Z {Terreno de transicion?

o
s01
los Niveleg -----
Fesa Rigidec
(Ton? CTon/oml
L4850 298. 54
=40, 50 407 .45
ARG, S0 445,07
240,50 474.9%
2, B &5a .47

Feso totai de la sastrucitura S, 8Y0.30 Toan

1



Modo pe=riocdo

A

I

i

+3

o

AnAlisis Sismico Dinamico RCDF-87 Oct 07-93, 1143, hogae 2
Ing. Alberto Guzm&n Fuentes
Estructura -~—---———-- Edificio 1
Ubicacion --—--s—-—=-—- Mxico v.T.
Direccitn de analisis - &
Mimerg de niveles ——-—- 3
Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1887
iona = Terrenao de transicion
Ta .
T = 1.5
r = [ EHGGaAET
C = .22
c’ = ,I2
G = 3
- = 3
AR = L 1088667
---- Caracteristicas mcodales -----
Frecuencia CoeTf. Coef. part. [ cA07 a
{gse0) {rad/ssg?} part. Fwi {1/g7 {17g). {cm/segl i
L, 17TS &, 2B 00130849 Q0 0000ee C.21858 e 15dés OLlntdg 22.351
o, 20D5T F1.0E  Goiedslld Q.00 LVE QL2420 200350750 00 LWO3E0 10t .02
UL 25858 24, IT00 GL19465%1 0 OUQOOQTTE 0,2B8%  2.72T%9 w1057 103,31
UL AETEL 16017 GL23546198 Q0 000%08 e TR0 DL 00000 0, 1067 104,64
1.uheEss QF O, 27025 Q0007447 OL 3200 T,0000 0 O, 1087 104, &4
----- Formas, desplazamientos y cortantes modales -----
Mercdo 1veEl Firma Desplacamientao Desplacamiento Cortante
lentreplsn Modal tetal relativo
ol icm} (em) (ton}
o1 G. 1500 L1 1E8 G 004B1= 1.43
4 -, 37154 ..QU, Th —G.011514 -q, &9
Z . TG2ED O, 078 LO18348 B.35
= —~1.112%9% —0.01101L0 —{ . ORO90T -9.97
i 1. 00000 G, OGO9RST L O0SPEST 6,49
Modo Mival Forma Desplazamiento Desplaramiento Cortante
lentreplzol Modal total relativo
% {zm) (cm) (ton;
= -3, BOR581 -0, OORT7AS —D. 027112 = T
<] 1.05:211 G.0182348 . OEEOTS 14,2
= —Ls PEYRD JL1eTRE ~, G lEEEL ~&. 04
- —~. 17474 ~C L QUEROLT ~0. 020486 -G .77
i R R VTR 1. 0174E9 O.0174759 11.4%



Mo Nivel
{mntrepiso)
) =
w)
4
pe!
3
Modis Mivel
(mrtreplsond
i
=
-
4
1
Fiodo Pl
ar b ren i sm)
i
=
4
1
Piwvel

(antrepiso)l

Despla

Analisis Sismice Dindmico RCDF-87

Ing.
Forms
Medal

l.lqn._
-1 . 07807
_.‘-7Ju"‘l'b
SB1lOs

1 UTRIAISTS]

Forma
Modal

SaG
—OL EE0ET

i.17
1. &8ad7

1, 000

-

-y
et

Forma
PMocial

4,8551&
G, ToeEE
- S Lk

e S
DLEEESS
1.20000

RESPUESTAS MODALES,

Dinamico
(omil

Desplazamiento
total
{mms
Vi 1280
= .0 SF01lE
—0. 026001
L. 027241
N, 034400

- ——

Lesplaramiento
total
(i
-0, 1531467
—{, BT 15EE
. 3114734
B 150185
. D5 498E

Desplaramisnto
totel
L
Z.BBs2F8

5. 444550
2. 745285
1.82554

O, 797 R

~amli=ntos Relativos

Estatico
{cm?

desplazamientos

Alberto Guzmdé&n Fuentes

tstructura -————-

fot 27-3%, 15143, hoda 3

------ Edific;

tbrcacion ———=-———-—--= Mx1co D.r.
Direccion de analisis - ¥
Nimero de aiveles ---—- 3

Dezsnlazamiento
relativo
(=m?

J.D?BZEB
L1094
_".qu?Q_
&SR
WS Y/ F Ayty

Desplazamiento
relativo
(ezmy

~0. 1&1574

1 Zanms
—0, AB 749
O &S
0. 04987

....(:.

Despiazamiento
relativo

(= ;
RS e
., 6RRDLT
LGLPTHL

1 OIS
O, FIRYTED

Desplacamientos

Dimamico
Cemm)

Z.8B%15%

D 4450

227477

1 T
" S

). 8054

Cortante

(tan?

oy [y
e LD

=44, <15
~D5.970
— e 1O

~
22,58

Cortante
(Lom)

—-47 .88
~=S5g. 27
:\J -\:'1

SLale

“TED

*...)n—- SR

Lortante

(o)
1720.9
284,91
47 . bo
489.28
R:"\C.“ (»lq_

Totales
Estatico

icm)

4. 6945

4.125%

I.26dH6

-2 2
2.172%

0.2581



Andlisis Sismico Dinamico RCDF-87 Gt I7-9%. 14144, hoss 4
Ing. Alberto Guzman Fuentes

Estructurg -——-------—— Egificic !
tbicacion -=——----———— Mii1tg D.F.
Direccion de andlisis - x
Nimere de niveles ——--- 5

————— RESPUESTAS TOTALES, fuerzas y cortantes ----- -
Miwvel Cortante FusrTa
ertre- Estatico Dinamico tstatica Dinamica
-0 ian (o LT o) {Ton) {Ton!
S 168, oF 141,52 168,468 141.57
4 TAG., 0h 291.2T 180.38 1A, 70
3 48% ., 20 409, 0h 124,84 117.5°
o 5YR.20 490,48 PI.30 g1. 457

1 L2 SR TE 49.74 SELFOD



An lisis § smico Din mico RCDF-87, Autor : F. Monroy M., v-2.8 figo. 32

"%
_.»-"":'

Estructura © Edificio 1, dir. x

Modo(s) ; |

3

Para continuar presione cualquier tecla




An lisis § snico Din nico RCﬂ-B?, Autor  F. Monroy M., v-2.8 ngu.qJE

Estructura ; Edificio |, dir, x
Modo{s) | 4 _
Para continuar presiome cualquier tecla



Analisis Sismico Dindmico RCDF-87

Ing.

Frovectoa

Lyl acion

niveles

farupo

Factor dm

—miento

comporta—-
S1Emicc

Estructura regular

Direocion de anslisis

Datos Generales

Alberto Guzman Fuentes

Edificio 1

My ico

Septiembre do

S

2 (Terreno de

£

551

L

199

Estructura -——-—----—— td171r

dbicacion ~—----——-—-—- 7 fts
Direccion de analisis - v
Nupers de niveleg ----- 3

transicion?

————— Datos de los Niveles -----
Mive]l #&ltura Feso Rigidez
L (Ton? (Ton/zm?
5 18. 00 L4, 50 DL T
4 14,50 1,240,550 SR .G
%) L1.n 124, S0 Si0. T
2 ToDa 1,240, 50 MRS
1 4,00 1,240,550 l.411.45

Frezso total de ia

satruchurs



An&alisis Sismico Dinamico RCDF-87 Der 37-99, 14154, hoja 2

Ing. Alberto Guzman Fuentes
Estructura —-—-—----—- Egiticio ¢
Wicacion ~—--——-——— Hxilo
Direccion de analisis - v

Numerg de niveles —-———- )
Reglamento utilizado : Reglamento de Construcciones del D.F. 1987
Zona z Terreng de transicion
Ta = ok
Th = 1.0
i = L ohEssET
C A
[ = T3
(R} = 3
il = 3
ol S R S Tt oot
————— Caracteristicas modales -----
Modo periodo  Frecusncla Coet. Co=sf. part. c [ il N a
(m2m) irac/seg) part. £ (l7go (17gy (cm/seg?)
5 0. 12198 47 .61 DROeTNE G0l ZE D,1iR5s 1.8738  0,037g7 9685
4 I N DT LA GLlTTIETEE e, 00ai I O,127 201141 .10l Q¢ 14
= 0o 22030 o8B.448  Ooi7w0b&B0 OL0000T11 O, TEmbss  2.4720 Y. 103E 101,85
o I 9.0 O 1TSS Ve QUi S O 2200 S, 0000 Yolwuay 104, &4
i 0, BCaGE TVoell 00190953 GO0 AZED O, 2200 L DG O 10T 104,64
————— Formas, desplazamientos y cortantes modales -----
Modo Miveld Fotrme Desplazamiento Despoplacamiento Cortante
(entreplrso)l Modal tohal relativo
= {cm? Com? ttan?
5 L0158 3, 000197 L1 TS 0.4
& ,.JQUB' —GL0ll2Y —UHUUE“TH -2.81
= WIRAEATSS P JL 04101 31T g8.94
= —~. THEST — 0. 0ued2e .Unlgml -185.08
i 1 GOOGH LR T Co, 1 24701 17.9%
Modo Miwval Forma Da ramiento Desplaczamisnto Cortante
ventrenlso) Mods ] tokal realativo
4 Lomd iom? (ton
T =r, DA ] A -0, DOEEDS —s, 15500 -4 .98
i . 97204 C.uiLBlE OGN S M 1H. 14
= —~1.49570 018213 —0. 0243440 ~1&.42
= P SAS4T h,ume_B ~3, 05524 -4.57
i i OO Q.11 o2 O.o12152 17015



- Andlisis Sismico Dinamico RCDF-87 fot 27-95, B&r34. hose 3
Ing. Alberto Guzmdan Fuentes

Estructura ——----———-—-= taific.
Ubicacion —--—-—---~- Mxl1CQ
Direccion de analisis - v

[~

Numero de niveles -——- 3

Fiodo Miwvel Forma Desplazamiento Desplaramiento LCortante
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of Mico

México D.F. Nov.-Dic. 99

“Aplicacion de Normas y Especificaciones de uso en México Para el
disefio de estructuras de Acero”

A continuacion presentamos los resultados obtenidos de una corrida con el programa
METAL 3D de CYPE Ingenieros.

Datos Generales

Normativas Seleccionadas

Acero :NTCDF 97 —_

Sismo: NTCDF 97

Terreno: Tipo II

Grupo: B

C: 032

Coeficiente de comportamiento sismico: 3
No. De Modos: 5

La geometria y materiales seleccionados en el modelo cumplen con los datos especificos
del ejemplo del curso, asi como las cargas en nuestros elementos. Se anexa esquemas de
cargas por tipo en los diferentes niveles del edificio ya que es mas sencillo verlas
graficamente que en listado, ademas se espe01ﬁcan anteriormente en los datos generales
los patrones de cargas a aplicar, -

DESCRIPCION
CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS
Inerc. Tor Inerc y Inerc.z Seccién
cm4 cmd 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 simple (CURSQO)
2571963 741546 093 136894.271 6§37.000 Acero, C-3, Perfil simple {CURS(O)
224156 170568.988 9902,799 184.480 Acero, T-1, Perfil smple {CURSO)}
153.169 119986 001 2936 132 140 480 Acero, T-2, Perfil simple {CURSO)
40,796 81775428 1736 209 105.920 Acerq, T-3, Perfil simple (CURSO)
40796 81775428 1736.209 105.920 Acero, T-S, Perfil simple (CURSQ)

MATERIALES UTILIZADOS

Mod.Eldst. Mod El.Trans. Lim Elas.\F'c Co.Difat. Peso Espec Material
{Kgicm2) {(Kg/cm2) (Kg/em2) (m/m°C) (Kg/dm3)
2100000 Q0 807692.31 2548.42 1.2e-005 785 Acero {A36)

Co. Pandeo en Ambos sentidos = 1 en todos los elementos

. s T e Mt AT - s KRR TR
‘. ‘wkk i ‘\‘5' .g‘grwf,x‘i- :

CYPE México, S. A. DE C V Av lnsurgcnte: Sut 527 Despccho 302 CoI Hlpodromo Condeu“Oéi 70 Mé:uco, D.F Tel.: (5)" 272. 2 Fax: {5} 212 80 63 bﬂp //wwwcype eam
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Curso "Aplicacién de Normas y especificaciones En México

para el Disefio en Acero"



MARCO B

T-3 T-3 T-3 T-3 T-3
T‘ 98 ={8L AL N F Foc 228
oy : : : : :
| T-2 T-2 T-2 T-2 T-2
( 97 Pz PO el Pe7
bE ; E ; :
10 T-2 T-2 T-2 T-2 T-2
T~ 96" PUZ PO T4 [={0 P26
w o - o o
al -2 T~ T-2 T-2 T-2 T-2

Fis) FUI o7 P13 1T P25
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A d A
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Disefio Columna B-2 Tipo C-2






Cargas vivas en el nivel de azotea, calculadas a
~ partir de los patrones de cargas ya establecidos
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Cargas vivas en los niveles de entrepiso

calculadas a partir de los patrones de carga

ya estab ec dos



CYPE

MEXICO

Diseific de Columna .
Ubicada en los ejes B y 2 Entre Nivel 1 y Nivel 2,
Resultados de las envolventes del Programa {Datos para el Diseflo}.

BARRAS ESFUER20S (EJES LOCALES) (Tn}) {Tn-m)
N TY T2 Mt My Mz
2007202
ENVOLVENTE {Acero Laminadol
0 L -3%5.0448 -177.7726 -21.8624 22 4763 3 1B50 T.8294 -0.0866 0 0869 5.8155 14.5300 -40.3324 41,7475
1/2 L -397.6870 -176 8997 -21.8624 22.4763 3.1850 7.8294  ~0.08466 0 0869 0.2418 0.5285 -2.073:2 Z sl3e
I L ~-396 3291 -176.0260 -21.9008 22.5147 3.1849 7 6294 -0.9866 0.0869 -12.8730 -5.331F -35 9852 3g. 2522
BARRAS FLECHA MAXIMA ABSOLUTA y FLECHA ACTIVA ABSCOLUTA y FLECHA ACTIVA ABSOLUTA

FLECHA MAXIMR RELATIVA y

FLECHA MAXIMA ABSOLUTA 2
FLECHA MAXIMA RELATIVAE ¢

FLECHA ACTIVA RELATIVA y

FLECHA ACTIVR KELATIVA

oo

POS. (m) Flecha (mm) POS. (m) Flechaimm) POS . (m) Flecha (mm} POS (m) Flechaimm)
200/20% 0 875 0.28 0.875 0.02 0,875 0.54 0.875 0 01
-———= L/ t»1000) ——— L/ {>1000) -=== L/(>1000) -———- LA1>10tn
BARRAS ESFUERZC MAXIMO DE DISENO EN COLUMNA B-
ESF. () APROV. (%) PO5.{m) N{Tn} Ty{(Tn} Tz{(Tn) Mt{Tn-m} My{(Tn-m) Mz(Tn-m)
2007201 0.2987 29.87 0.000 -269.5799 22.4763 5.0482 0.0436 19,2868 41.7474
NUBOs DESPLAZRMIENTOS (EJES GENERALES)
bX{m} DY (m) DZ {m) G [rad) GY (1ad) GZ (rad)
200
COMBIKACION 1 {Desplazam.) 0.0000 -3.000] -0.0007 0.0000 0.00901 0.0000
COMBINAZION 2 (Desplazam ) 0.0000 -0. 0001 -0 0010 0.0000 06.0001 0.0000
COMBINACION 3 (Desplazam.} 0.0000 -0.0001 -0.0007 0.9c00 0.000C1 0 0000
0.0000 ©.0000 -0.0007 0.0000 0.0001 €. 0000
COMBIKATZIGN 4 [Desplazam.) 0.0000 -0.0001 -0,0010 0.0000 0.0001 0.0000
0 0000 -0.0001 -0.colc 0. 0000 0.0001 0, poce
COMBINACION 5 (Desplazam.) 0. 0000 ~.0001 -0.0007 0.0000 0.0091 ¢. 0000
0.0000 -1, 0001 -0 o007 0 0000 0.0001 0 0000
COMBINACION € [(Desplazam ) 0.0000 -0.0001 -0.0010 G.0000 0 0001 0 aoov
0.0000 -0.0001 -0.0010 6. 0000 0 0001 u. 0080
COMBINACION 7 {Desplazam.) 0.0000 -0.0079 -0 0007 0 go22 0.0000 -2.0011
0 0000 =) 0075 -0.0007 o 0023 0,0001 -0 gpi?
COMBINACICN 8 (Dasplazam } ¢. 0000 -0 0080 -0.0010 0.0022 Q,0001 -0.0011
0.0000 -0 0075 -0 001¢ 0.0023 0.0001 -0.0007
COMBINACION ¢ (Desplazam.) 0.0000 0.0074 -0 0007 -0 0023 0.0001 0.0007
00,0000 #+.0078 ~-0.0007 -0.0022 0.0002 0 oeolo
COMSINACICN 10 (Desplazam.) 0 0000 ¢.0074 -0.0010 -0.0023 Q 000 o oco?
©.000u 0.0076 -0 0010 -0 o022 0.9001 G.opto
ENVOLVENTE [Desplazam.) 0.0000 -0.0080 -0,0010 -0.0023 Q.0000 -0.0011
0 0000 0.00768 -¢.c007 0.0023 0.0001 0 0clo
201
COMBINACION 1 (Desplazam.! G.0000 0.000Q -0,001L Q.0000 0.09000 0 0000
CCMBINACION 2 (Desplatam ) 0 0000 0 QooC -0.0016 ¢. 0000 0.0001 0 oLono
COMBINACION 3 (Desplazam } 0 Qoon ¢ 0000 -0.0011 0.0000 0 0000 0, 0000
0. o000 0 0000 ~0,0011 0.0000 9 oooo 0 0co0
COMBINACION 4 (Desplazam ! Q0 co0n -0.0001 ~0.0016 a.u000 0.0001 i, 0000
¢ 0000 0 0000 -0.0016 0.0000 o Gool 0 gool
COMBIWACICN 5 (Desplazam.) 0.0000 ¢ 0000 ~0.0011 0.0000 0.0000 0,0000
¢.0000 0 0000 -0 0011 0.0000 0.0000 0.00u0
COMBINACION 6 (Desplazam.) 0.0000 -0.0001 -0.0016 0.0000 Q.000] 0 peoo
0.0000 0 coon -0.001¢ 0.0000 0 ool 0.0000
COMBINACION 7 (Desplazam.) 0.0000 -0 0186 -0.0011 0.0012 0.0600 -0.0019
0.0000 -0.0093 -0.90011 9 0025 0.0000 -0.0012
COMBINACION B (Desplazam.) 0 0660 -0.0186 -0.0016 0.0012 0.0001 -0 col%
©.0000 -0 9081 -0.0016 0.0025 0.0001 -0.96012
CCMBINACION 9 (Desplazam ) G, 0000 Q 008} -0 00%1 -0.0025 o.000! 0.0012
0.0001 0.0185 -0.0011 -0 0012 0.0001 0.0019
COMBINACION 10 (Desplazam.) ¢.0000 0.00%0 -0.0016 -0.0025 0.0001 0.o012
0.0001 0 0185 -0.001¢ -0.0017 Q0 toel G.0019
ENVOLVENTE (Desplazam,) 0.0000 -0 0186 -0.001¢6 -0 0025 0.00G0 -0,0019
o 0001 0.0185 -0.0011 0.0025% 0,0001 0 oolo

CYPE México, 5. A. DE C v, Av Insurgzntes Sur 527 Despncho“ 302 Col.‘Hl o6

ondc:s"a'bé

Vet

170 México, D.F Tel. (5

L

T

ﬁ&, E

) 272 72 33 Forx: {5) 272 8063 hﬁp //wwwcyp: com™



Segun N.T.

C. (México, D.F.)

40 se realiza anélisis de los efectos de 2° orden
Accién sismica segln X
Accidn sismica seguin Y

Grupo B {grado de seguridad intermedio)
Zona sismica: Tipo II: Terreno intermedio

Factor de

comportamiento sismico:r 3.00

a / | .
T Lx | Ly Mx My EHipétesis X(l)!Hipétesis Y (1)
. . F
! . ! 'A = 0.981 m/s2|A = 0.981 m/s2.

| |
| !
r ; i | l \ !
| Modo 141.381[0.0002;1 |0 8180.72 2 /R = 3 IR = 3 |
o
|

1

i /D = 47.413 mm 'D = 47.413 mm

'Modo 2'1.369:0.0084!1 0%{1.81 % ;R = 3 R = 3
! : ! t !A = 0.981 m/s2{A = 0.981 m/s2
| : | o |D = 46.593 mm !D = 46.599 mm
Modo 3i1.12710.0006!1 10 5/8.47 3 fR =3 R = 3 |
| o ‘A = 0.981 m/s2!A = 0.981 m/s2
! ! ! j iD = 31.5568 mmiD = 31.5568 mm.
3 , SR f :
/Modc 411.043{0.1014]0.9948|0 %]0.03 & |R = 3 R = 3
| j | I |2 = 0.981 m/s2/A = 0.981 m/s2:
: | | L |D = 27.0317 mm!D = 27.0317 mm
iModo 510.989{0.0068 1 {0 311.42 8 IR = 3 R = 3
' ' ; ' I [A = 0.981 m/s2{A = 0.981 m/s2’
- } :D = 24.2938 mm|{D = 24.2938 mm
- T = Periodo de vibracidn en segundos.
- Lx, Ly = Coeficientes de participacidén normalizados en cada direccidn
del andlisis.
~ Mx, My = Porcentaje de masa desplazada por cada modo en cada direccién
del anilisis.
- R = Factor reductor por ductilidad, divide a la aceleracién de
calculo.
- A = Aceleracidén de cédlculo, incluyendo la ductilidad.
- D = Coeficiente del modo, equlivale al desplazamiento maximo del grado

de libertad dinédmico.

i i
jMasa total desplazadai
i

IMasa X? 0 % __J
[ i l

Masa Y| 92.44 %
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1B CYPE

MEXICO

S1smo X

Sismo Y

COEFS. DE PARTICIPACION SISMICOS
T (seg}

Modo 1 1.381320

Modo 2 1.369411

Modo 3 1.126917

Modo 4 1.042994

Modo 5 0.88876¢6

0.000233
0.008396
0.000633
0.101408
0.006761

A S
acion:
AT R R

1.0000QC0
0.989865
1.000000
0.994845
0.999977
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Disefio de viga de Viga central entre los ejes 3-4 del Nivel 1 Tipo T-2

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LAS BARRAS

Inerc Tor Ineicy Inercz  Secadn
cmé cmd cm4 om2

153169 119986001 2936 132 140480 Azero T-2, Perfil simple (CURSO)

MATERIALES UTILIZADOQS

Mod Elast Med El Trans Lim Elas\F'c CoDilat Pesp Espec  Matenal
{Kpicm2)  (Kgicm2)  (Kglem2)  (mvm°C)  (Kg/dm3)

2100000 00 BO7692 31 254842 1 2e-005 7 B5 Acero(A3G)

BARRAS DESCRIPCION

Peso Volumen Longitud CoPandxy CoPandxz Oist Arr Sup Dest Arinf
(Kg) (m3) im) (m) {m)

[

2067212 Acerc (A36), T-2 (CURSO)
1323 32 0169 1200 100 100 - - )

ESFUERZOS (EJES LOCALES) (Tn) (Tn'm)

BARRAS
1 Ty Tz Mt My Mz
20872120 ' .
i [
ENVGOLVENTE ({Acero Laminado) '
0L 0.5638 1.7207 -0,06189 0.0619% -17.4239 -2.45%9% 0 Goog 0.000u -54.0535 15.6200 -0 3699 a4 3vroz
1/2 L 0 5638 1.7207 -0.0619 0 0619 -5.151¢8 5 1513 0 0000 0. 0000 7.6827 17 4147 -0.0014 0 gul7 o« )
1L 0.5638 1.7207 -0.0619 0 D819 2.45%9 17.4239 0.0000 0.0000 -54.03B3 15.6050 -0,3728 g 3731
BARRAS ESFUERZQ MAXIMO
ESF. () APROV. (%) POS. (m) N(Tn) Ty (Tn) Tz (Tn} Mt{Tn'm) My{Tn-'m} Mz {Tn'm)
206/212 0.6472 64.72 0.000 1.2754 0.0619 -16.6684 0.0000 -53.5508 0.3700

BARRAS FLECHA MAXIMA ABSQLUTA y  FLECHA MAXIMA ABSOLUTAz  FLECHA ACTIVA ABSOLUTAyYy  FLECHA ACTIVA ABSOLUTA z
FLECHA MAXIMA RELATIVAy  FLECHA MAXIMA RELATIVAz FLECHA ACTIVA RELATIVA y FLECHA ACTIVA RELATIVA z

POS (m  Fiechaimm) POS({m) Flechaimm) POS{m)  Flacha{mm) POS.(m)  Flacha{mm)
206/212 9.600 1.29 4,200 636 9.600 2.57 3.000 596
—  L/(=1000) —-—  Li{>1000) -~  L/{>1000} —  (>1000)
oo > (SN R A " Y M.' “’""‘ - oy n"sg ’T‘r;: . N M-&F". LN “-l ‘:‘ -
v . e -
anédromo Condm 06170 Mexlco, D.F Tel.; (5) 272 72 33 Fax. {5) 272 BO 63 http//ww-wcype com
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CYPE

MEXICO

NUDOS DESPLAZRMIENTOS (EJES GENERALES)
DX (m) Y Tmt DZ (m) GX (red} GY(radl GZirad)
206
CCMEINACION 1 (Desplazam ) 0 00600 0.0000 -0.0007 Q.Qeo0 o 000l 0.0000
COMBINACION Z {Desplaiam ) 0 0000 0.0000 -0.0010 0.0000 0.0001 0.000C
COMBINACION 1 (Desplazam.} 0.0000 0.0000 ~0.0007 0.0000 0.0001 0.090¢
Q.0000 0 0000 -0.0007 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACION ¢4 (Desplazam.: 0.0000 0. 0000 -0.0010 ©.0000 0.0001 Q.0000¢
0,0000 0, 0000 ~0.0010 60,0000 0.0001 v, 0000
T COMBINACION & (Desplazam.}) 0 gooo g.0000 -0.0007 0 goon Q.0001 Q ooon
0.0000 g.0000 -0 0407 0 Q000 0 0oon} [
COMBINACIOR # (Desplazam.l 0.0000 0.0000 -0.0010 0 0000 0 0001 o 0000
0,0000 0. 0000 ~0.0010 0.0000 0 0002 0.0000
COM3INECION 7 (Desplazam.) 0.0000 -0 0081 -0.0007 Q.0018 0.0001 -0.0012
0.0000 -0.0063 -0,0007 0.0024 0.000! =-0,0007
COMBINACION & [(Desplazam ) 9 000G -0.0081 -0.90010 0 oo1s 0 6001 -0 oell
0.0000 ~0.0063 ~0.0010 0.0024 0.0001 -0.0007
COMBINACION 92 (Desplazam.! 0.0000 0.0063 -0.0007 -0.0023 0.Qoa! Q.0007
0.0000 0.0080 -0 0007 ~0.0018 0.0001 0.0011
COMBINACIOH 10 (Desplazam.) 0.0000 0.0063 -0.0010 -0.0023 0 000! 0. 0007
0.0000 ¢ 008D -0.0010 -0.0018 2.0001 0.0013
ENVOLVENTE (Desplazam.) 0.0000 -0 0081 -0.0010 -0.0023 0.0001 -0.0011
0.0000 0.0080 -0 Qoo7 0.0024 0.0001 0 0011
212
CCMBINACION 1 {Lesplazam ) 0 D000 ¢.0000 -0.0007 0.0000 Q 0002 U 0000
COMBINACION 2 {Desplazam.) 0.0000 0 0080 -0.0010 0.0000 0. 0001 0. 0000
COMBINACION 3 fLesplazam.} ¢ 0000 0 0000 -0.0007 0.o0000 0.0001 0.c000
0.0000 0,0000 -0, 0007 0,0900 0 0001 ¢ 0000
COMBINACION 4 (Desplazam.} 0.0000 0.0000 -0.0010 0. 0000 0 0001 0 0000
Q, 0000 0.0000 -0.0010 ¢.0000 0.0001 Q.0000
COMBINACION § (Desplazam. | 0.0000 0.0000 -0.0007 0.0000 0.0001 0.0000
0.0000 0.0000 ~0.0007 0.0000 0.0001 0.0000
COMBINACION 6 (Desplazam ) 0.0000 0. 0000 -0.0010 0.0000 0.0001 0.0000
0.0000 0.0000 -0.0019 9.0C00 0.0c0} b.oococ
COMBIKRCION 7 {Desplazam.) 0.0000 -0.0080 -0.0007 0.0022 0.0001 -0.0011
0.0000 -0.0077 -0.0007 ¢.0023 0.0001 -0.0007
COMBINACTION 8 (Desplazam.) 0.0000 -0 0080 -0.0010 0.0022 0,000} -0.0011
0 0600 -0.0077 -0.0010 0 0023 0.000% -0.npe3?
CCMBINRCION 9 {Desplazam.) 0 0000 0.0077 -0.0007 -0 0024 0 0001 0.0003
0.0000 0.0081 -0.0007 -0.0023 0.0001 0.0031
COMBINRCION 10 (Desplazam, | 0.0000 0.0077 -0.0010 -0.0024 0.0001 0.0008
o 0000 0 0081 -0.0010 -0.0023 0.0001 0 ol1
ENVOLVENTE (Desplazam-) 0,0000 -0 Q080 -0.001¢ -0.0024 Q.0001 -u 0011
0 0800 0 0081 -0 0007 0 0023 0. 0001 0 001l
COEFS. DE PARTICIPACION
T {seg) Sismo X Sismo Y
Modo 1 1 381320 0.000235 1 000000
Modo 2 1.369411 0.008396 0 999965
Moda 3 1.126917 0.000633 1.000000
Modo 4 1.042954 0.101408 0.994845
Modo 5 0.958766 0.006761 0999977
. N - ” .
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Deformada por sismo en Marco 2

Columna de diseiio B-2 Nivel 1-2
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FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSO APLICACION DE NORMAS Y
ESPECIFICACIONES DE USO EN MEXICO
PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE
ACERO

TEMA:

EJEMPLOS DE DISENO

ING. HECTOR SOTO RODRIGUEZ
DICIEMBRE 1999

Palacio de Mimneria Calle de Tacuba § Primer piso Deleg Cuauhtemoc 06000 Mexico, D F. APDO. Postal 41.2285
Teiéfonos: 5128855  512:512%  521-7335 5211987  Fax  510-0573  521-4020 AL 26



PRESENTACION

Varias normas vigentes en México para el disefio y construccion de estructuras de acero
para edificios, proceden de las Especificaciones en uso en los Estados Unidos de
América, particularmente del American Institute of Steel Construction (AISC). Esta
practica desde hace varios afos continua en vigor en nuestro medio, debido a
numerosas razones, entre las que se encuentran principalmente, la gran influencia
tecnologica del pais referido en el disefio de estructuras de todo tipo.

El AISC adopta tres métodos de disefic' Disefio Elastico o Disefio por Esfuerzos
Permisibles (Allowable Stress Design), Disefio Plastico (Plastic Design) y Diseno por
Factores de Carga y Resistencia (Load Factor Resistance and Design). Desde luego,
que la tendencia futura mundial estribara en el disefio basado en factores de carga y
resistencia o diseno por estados limite, por lo que_parece ser que el disefio elastico
pronto pasara a la historia.

El objetivo fundamenial del curso es presentar a los asistentes los principios
fundamentailes, conceptos generales y aplicaciones practicas de las Especificaciones
referidas y por considerarlo de especial interés, las Normas para Disefio y Construccion
para Estructuras Metalicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal,
consideradas como la secuela de disefio mas econémica y racional de estructuras de
acero para edificios. Este método es similar al de Disefio por Factores de Carga y
Resistencia del AISC, sin embargo, las normas mexicanas incorporan las lecciones
derivadas sobre el comportamiento de estructuras de acero tras los sismos de la Ciudad
de México de 1985, los resultados de cerca de quince anos de estudios, analiticos y
experimentales, relacionados con el disefio y cmportamiento de elementos y estructuras
de acero y las aportaciones personales de nn grupo de profesionales que intervinieron
en su elaboracion.

En este curso se incluyen ejemplos de disefio de miembros aislados y conexiones
estructurales de un edificio de acero para oficinas de cinco niveles, ubicado en la zona i
de la Ciudad de Mexico, en el que se analizan y disefian 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 sismico de las conexiones soldadas, presentando las fallas de éstas
como consecuencia de los sismos de Nortdrige, Cal, 1994.

Como parte complementaria del curso, se han organizado tres sesiones de aplicacion de
programas de computadora de analisis sismico y disefio de estructuras de acero del
edificio de cinco niveles, con varias estructuraciones. El cbjetvo de este taller es
comparar los resultados de los cdlculos efectuados a mano con los obtenidos mediante
la utilizacion de varios programas disponibles en el medio.

Consideramos que este curso de actualizacion profesional, presenta la oportunidad para
que los asistentes actualicen sus conocimientos en el disefio de este tipo de estructuras
y contribuira al mejoramiento de nuestra practica profesional, por lo que deseamos que
las notas y ias exposiciones de los profesores sean de utilidad para los asistentes.

Ing. Héctor Soto Rodriguez, Coordinador Académico



METODOS DE DISENO EN ESTRUCTURAS DE ACERC

i DISENQ FLASTICO O DISENO POR ESFUERZOS PERASIBLES (411004 BLE
STRESS DESIGN, Mamual 415C-ASD-1989;
I

j <
¢ < Esfuerzo pernusibie

Lsfuerzo aciiaiil
S E—)
:’I‘ /_o"

) B R T=0CM -~ CF
Iy 3;;060[‘}, !

2 DISENO POR_FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA (LOAD  AND
RESISTANCE FACTOR DESIGN, MANUAL AISC-LRIF[2-1993)

Efecto de accioness Resistencia de diseiio
(Factor de carga)(Aceion ) < (Factor de reduccion)(Resisiencia nomial
70, 5¢R,

1”,
@ 1= T,
G Ty =gy A To=12D+ 161
¢ 1= LA To= 4D

3. DISFENQ POR ESTADOS LIMITE (NORAAS TECNICAS COMPLEMENTA1IAS
PARA DISENO Y CONSTRUCCION DL ESTRUCTURSS METALICAS-
REGLAVENTO DE CONSTRUCCIONES PARL 2L DISTRITO FEDERAL)

Lfecto de acciones £ Resiviencic de diseiio

Py
G = CI7 [y O = CF F:_//

FC(CM + CV) - R,

Re= A0 Iy Tr=10290) Lstado  limite  de flujo
plastico en le secciin 1ol
Ro= A0 (Fa=10.73) Festado limite de fractura en
en la seceion neia
[°C = 1.4 (para carga muerta y viva)
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Cargas Factorizadas Diagrama de momentos
y mecanismo de colapso

.
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T 16g, T 16e,

Con este método se determina la seguridad “real” conitra el colapse, pero no se obtiene informacién
sobre el comportamiento sobre ei compertamiento de la estructura en condiciones de servicio No es
ap!scable cuando la falla se presenta sin las defcrmacicnes plésticas necesanas para que se forme el

ecanismo de colapso’ por ejlemplo, en estructuras scmetidas a un nuMero muy elevado de ciclos de
carga o cuando la falla es por alguna forma de inestabiicad -

3. Disefio basado en Estados Limite {Disefio por Factores de Carga y Resistencia) -

El enfeque mas racional del problema de seguridad estructural requiere una evaluacion esiadgistica de
la naturaleza aleatoria de las variables que determinan ia resistencia de 1as estructuras, por un lado, y
de las wue pueden ccasionar su falla (las mas importanies scn (as cargas) por el otro, Después,
uulizando la teoria de probabilidad de que ¢sta ocurra & un nivel aceptablemente bajo, que depende,
enwre cotros fzctores, d& la imporiancia de la estruciura y del riesgo de que su falle olasiones la
perdida de vidas

» DISZNO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rocdriguez



METODOS DE DISENO

El objetivo del aisefio estructural es cbiener estructuras que tengan una probabilidad aceplable. gque
aebe ser uniforme para todas las construcciones dal mismo tpo, de no voiverse nsenvibies guranie
cierto periodo de tiempo especificago, dencminado vida util de la estructura, tenieac en cuenta, a
mismo lempo, 'a operacién de la edificacion, 1a esiduca y ia ecornomia relacionada con &l costo total
que debe incluir costos de disefio, construccion, manterumienic vy reparacion. Para chigner una
segundad adecuada en las estructuras se requiere una combinacidn corresta de meiodos ce diseno.
calided de matenales y procedimientes de fabricacion y monigje. En las elapas da dissiio s& odllens
la segundad buscada tocmando como ias medidas necesarias para gue ne se alcance ningon limie ae
utihdad estructural

1. Método eléstico (Diseio por Esfuerzos Permisibles o Disefo Elastico)

Este metods que se ha utlizado desde principies del presente sigle, en Méxice, sigue sience Uilizado
en la actualidad Consiste en calcular mediante un analisis elasico. las accicnes niermnas que
producen las solicitaciones de servicio (o de trabajo) en los diversos elemenios estructurales, v en
comparar !os esfuerzos maximos ocasionados por esas acciones, determinados tambien por metcdos
elasticos, con los permisibles o de trabgjo que se obuenen dividiendo ciertos esfuerzos caracianisicos
(de fluencia. de falla por inestabilidad) entre uin cosficiente de segundad.

I: : N H

S L1 NI
! . E 12 = Ny
i, R

I

Iy,

Cargas de trabafo Acciones internas
(momentos flexionantes)

. 2 / \ i
. .\‘]””; r 4 T I . - S, i o Gy ! g N if 7 {
Cmax = Ty T4 < mas s L‘ CS) el g, (8)
~
£sfuerzo Maximo Esfuerzeo Permiisible

Este métodc es Lill para predecir el compertamiznto de las esiruciuras en cendiciones ag Servicio,
perc en muchos casos no permite eswudiarias en las cercanias cei colapso, que se presenta fuera del

intervalo elastice, crando la ley de Hooke ya no nge las relanicnes entre esfuerzos y deformaciones
Cuardo esto ocurre, no puede deternminarse la segundad de |z estruciura respecic & la falla

2. Método Flastico

Cuando las acciones que obran en whna seccicn iransversal producen la glastificacion campleta del
material de que esta compuesia se forma una arliculacion plastica, gue puede admitir rotaciones
importantes hajo momento constants Cuando aumenta la carga se preduce una redistnbucion de
mementos v la falla se presenta cuando aparscen articulaciones platicas suficientes para gue la
esiruciura compleia, o una parie dz ella, 3¢ convierta en un mecanismo. Cuande se utliza el diseno
plastice. los elementos gue componen la estrucivra sg dimensionan de manera gue sta falle cuando

:'l ol

obren schre ella ias cargas de trabajo mulliphicadas por un ndmere mayor que ia unidad, al gue se
llama facfor de carga

e DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Sote Rodriguez



DESARROLLO INTEGRAL CON LA CALIDAD TOTAL
DE LA ESTRUCTURA DE ACERO
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INVOLUCRADOS EN UNA OBRA DE ACERO

PROPIETARIO (P)

PROYECTISTA ARQUITECTCNICO O ARQUITECTO (4)
PROYECTISTA ESTRUCTURAL, DISENADOR O CALCULISTA (P}
GEOTECNISTA (G)

PROYECTISTA DE INSTALACIONES (P1)

SUPERVISOR (S) |

DIRECTOR RESPONSABLE DE OBRA (DRO)

CORRESPONSABLES (C) -
CORRESPONSABLE EN SEGURIDAD ESTRUCTURAL (CSE)
CORRESPONSABLE EN INSTALACIONES (CI) ,
CORRRSFPONSABLE EN DESARROLLO URBANC Y ARQUITECTONICO (CDUA)
PRODUCTORES DE ACERQ (P4)

FABRICANTE DE ESTRUCTURAS METALICAS (FEN)
MONTABOR (M)

AUTORIDAD (LICENCLA, REGLAMENTGS , NORAIAS YV ESPECIFICACIONES
DE DISENO)



COMPORTAMIENTO SISMICO-ESTRUCTURAL DE
EDIFICIOS DE ACERO DURANTE SISMOS FUERTES

Ciudad de México, Septiembre de 1983

ESTADISTICA:
e 6 colapsos totales de 130 edificios existentes.

COMPORTAMIENTO:
e Sausfactorio

Northridge, California, Enero de 1994

ESTADISTICA:

e En mas de 100 edificios el 90% de las conexiones soldadas prescntaron
fallas de tipo fragil

COMPORTAMIENTO:
o Inadecuado

Kobe, Japon, Enero de 1995.

ESTADISTICA:

e Daifios severos en varios edificios de acero
e Mismas causas que en Northridac

o Deficiencias en supervision

COMPORTAMIENTO:
¢ Insatisfactorio



FALLAS OCURRIDAS EN CONEXIONES SOLDADAS
DURANTE EL SISMOC DE NORTHRIDGE, CAL., 1994

EJECUCION INCORRECTA DE LAS SOLDADURAS

GRIETAS PREEXISTENTES EN LAS SOLDADURAS O EN
EL METAL BASE ADYACENTE

ESFUERZOS RESIDUALES EN LAS JUNTAS, GENERADOS
DURANTE LA CONSTRUCCION DE LA ESTRUCTURA,
INCLUYENDO LA EJECUCION DE LAS SOLDADURAS

FALLA DEL PATIN DE LA COLUMNA, OCASIONADA POR
TENSIONES EN LA DIRECCION DEL GRUESO

INCREMENTO DE LOS ESFUERZCS DE TENSION EN EL
PATIN INFERIOR, DEBIDO A LA PRESENCIA DE LA LOSA
EN EL PATIN SUPERIOR, QUE LEVANTA LA PQOSICION
DEL EJE NEUTRO

PRESENCIA DE ESTADOS TRIAXIALES DE ESFUERZOS
QUE PROPICIAN UN COMPORTAMIENTO FRAGIL

CONCENTRACION EN POCOS LUGARES DE LAS
UNIONES RIGIDAS PARA SOPORTAR ACCIONES
SISMICAS



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO |

ETAPAS PREVIAS:

DISENQO ESTRUCTURAL
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE
HABILITADO
ARMADO
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL DISENO Y CONSTRUCCION
DE ESTRUCTURAS DE ACERO DE UN PAIS A OTRO

Costo del acero (materia prima) e insumos (tornilleria,
soldadura, arandelas, pintura, ctc.)

Ubicacion del pais en zona sismica o asismica

Disponibilidad de  perfiles laminados (placa, perfiles
estructurales y perfiles formados en frio)

Costo de mano de obra _
Disponibilidad de mano de obra calificada (obreros”
especializados

Existencia en el pais de talleres de fabricacion de estructuras
metailicas especializados

Normas y especificaciones disponibles para disefio en acero
Experiencia enydisefio y construccion de estructuras de acero
Promocion del uso del acero en la construccion

Iniciativa de los arquitectos para proyectar con acero



RECOMENDACIONES GENERALES SOBRE LA
ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS il

POCO PESO

SENCILLEZ, SIMETIA Y REGULARIDAD EN PLANTA

PLANTAS POCO ALARGADAS

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN ELEVACION
UNIFORMIDAD EN LA DISTRIBUCION DE RESISTENCIA, RIGIDEZ,

DUCTILIDAD , HIPERESTATICIDAD Y LINEAS ESCALONADAS DE
DEFENSA ESTRUCTURAL

FORMACION DE ARTICULACIONES PLASTICAS EN ELEMENTOS
HORIZONTALES ANTES QUE EN LOS VERTICALES EN CASO DE
SISMOS EXCEPCIONALES

PROPIEDADES DINAMICAS DE LA ESTRUCTURA ADECUADAS AL
TERRENO

CONGRUENCIA ENTRE LO PROYECTADO Y LO CONSTRUIDO



10.
11.
12.
1

14.

15.

16.
17.

18.

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERQ ESTRUCTURAL
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

VENTAJAS
MATERIAL HOMOGENEQ

UNIFORMIDAD DE LAS PROPIEDADES MECANICAS Y FISICAS CON
RESPECTO AL TIEMPO

FACILIDAD DE TRANSPORTE

DUCTILIDAD

FATIGA

GRAN CAPACIDAD DE ABSORCION DE ENERGIA
MENOR PESC

COMPORTAMIENTO SISMICO SATISFACTORIO
FUERZAS SiSMICAS PROPORCIONALMENTE MENORES
GRAN EFICIENCIA CONSTRUCTIVA

RAPIDEZ CONSTRUCTIVA

MAYOR ESPACIO UTIL

ECONOMIA EN LOS ACABADOS

METODOS DE REESTRUCTURACION RAPIDOS EN ESTRUCTURAS
DANADAS POR SISMO

LIMPIEZA EN OBRA:
PREFABRICACION

DIMENSIONES MEN—ORES DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES DE
ACERO RESPECTO A LAS SECCIONES DE.CONCRETO

RECUPERACION DE LA ESTRUCTURA



1€.
20.
21.
.22.
23.
24,
25.

26.

27.
28.
29.
30.

31.

oQ¥

FACILIDAD DE AMPLIACION O MODIFICACION DE LA ESTRUCTURA
MENOR PESO Y POR CONSIGUIENTE ECONOMIA EN LA CIMENTACION |
GRAN RAPIDEZ EN LA ET.APA DE MONTAJE

AREAS'RENTABLES MAYORES

INVERSION MAS RAPIDAMENTE REDITUABLE

MENOR COSTO DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS Y ACABADOS
REDUCCION DEL TIEMPO DE CONSTRUCCION

LA ESTRUCTURA DE ACERO ES COMPATIBLE CON UNA GRAN
VARIEDAD DE MATERIALES COMPLEMENTARIOS

GRAN RESISTENCIA A CONDICIONES SEVERAS DE SERVICIO
REESTRUCTURACION EFICIENTE Y.ECONOMICA DE EDIFICIOS
FACILIDAD PARA APOYAR EQUIPO O MAQUINARIA

MAYQOR DISPONIBILIDAD DE ACEROS ESTRUCTURALES

INGENIERIA ESTRUCTURAL, SISMICA Y MECANICA DE SUELOS DE
VANGUARDIA



10.

11.

DESVENTAJAS

EL ACERO ESTRUCTURAL ENMEXICO ES CARO
TEMPERATURA
CORROSION

VIBRACION

" FLEXIBILIDAD

ESBELTEZ DE LAS SECCIONES

MAYOR CALIDAD DE SUPERVISION
I%AZOSDEENTREGADELACERODEMA&ADOLARGOS
FABRICACION PRECISA

FALTA DE CONTROL DE CALIDAD EN PERFILES COMERCIALES

®
FALTA DE CQNOC!'MIENTO EN EL DISENO EN ACERO DE LOS
PROGRAMAS DE ESTUDIO DE LAS ESCUELAS DE INGENIERIA CIVIL



FACTORES QUE INFLUYEN EN EL
COMPORTAMIENTO DUCTIL DEL ACERO
ESTRUCTURAL

ALTO CONTENIDO DE CARBONO
Al aumentar el contenido de carbono aumenta la resistencia y
disminuye la ductilidad (contenido normal, del orden del 0.25%)

BAJAS TEMPERATURAS
Las propiedades mecénicas y fisicas de la mayor parte de los aceros
estructurales usuales se conservan sin cambio s6lo en un intervalo de
temperaturas relativamente pequeio.

ESTADOS TRIXIALES DE ESFUERZOS _
La falla ductil es una falla por cortante, la fragil, por esfuerzo
normal '

VELOCIDAD DE APLICACION DE LA CARGA (IMPACTO)

FATIGA .

La falla por fatiga consiste en la fractura del material, bajo esfuerzo
relativamente reducidos, después de un numero suficientemente
grande de aplicaciones de la carga, que pueden o no incluir cambios
de signo en los esfuerzos

FALLA FRAGIL

Ruaptura sin deformaciones plasticas previas, suele estar asociada
con temperaturas bajas. También influyen en ella el estado de
esfuerzos a que esté sometida la pieza, la existencia de muescas o
ranuras y la velocidad de aplicacion de la carga



FACTORES QUE PUEDEN HACERO QUE UNA ESTRUCTURA
DE ACERO TENGA UN COMPORTAMIENTO NO DUCTIL

PANDEO LOCAL
Fenémeno de inestabilidad en el estado elistico o ineldstico que afecta los
elementos que forman la seccién transversal de un micmbro estructural
(placas), comiprimidos en sus planos. El pandeo produce deforimsaciones
importantes que tienen el aspecto de un torcimiento o formas de ondulaciones
segun el elemento solicitado.

.
1

PANDEO LATERAL O PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION
Pandeo de un miembro estructural sometido a flexién que incluye deflexion
lateral y torsidn.

PANDEO DE CONJUNTO
Pandeco general de la estructura



PROCESO DE FABRICACION DE ESTRUCTURAS
DE ACERO )

ETAPAS PREVIAS:

DISENO ESTRUCTURAL
ELABORACION DE PLANOS ESTRUCTURALES
PREPARACION DE PLANOS DE FABRICACION

 OPERACIONES DE TALLER:

ENDEREZADO
TRAZO
CORTE
HABILITADO
ARMADO
SOLDADURA
PINTURA
ALMACEN
EMBARQUE



REQUISITOS QUE DEBEN CUMPLIR LAS
CONEXIONES ESTRUCTURALES DE ACERO

ECONOMIA

El costo de los materiales que forman la junta (placas, perfiles,
tornillos, arandelas soldadura, etc.) y procesos de fabricacion
deben ser razonables

PRECISION GEOMETRICA ACEPTABLE DENTRO DE

TOLERANCIAS :
Permitir la unién de los elementos prefabricados que forman la.
estructura, sin necesidad de hacer ajustes. ;
ESTABILIDAD DURANTE EL MONTAJE

Las juntas deben presentar cierto grado de sujeccién durante el
montaje.

SENCILLEZ

Cuanto mas sencilla sea Ia conexion menos probabilidades hay
de que ¢ésta temga puntos criticos que atenten contra la
estabilidad de la estructura durante sismos fuertes.

CONTINUIDAD

El empleo de juntas que asegurcn un grado de continuidad
supone siempre un ahorro del acero debido a la posibilidad de
diseiiar la estructura como continua.

PROTECCION CONTRA EL INTEMPERISMO E INCENDIO
Las juntas dcben protegerse contra la accion de la corrosion y
los cfectos de un incendio. I.a corrosion de los elementos de
acero puede ser un problema grave cn regiones litorales donde
es nccesario tomar precauciones cspeciales, evitando que los
elementos de acero queden expuestos al medio ambiente,



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXTIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Rapidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de 1a conexion
2.2 DESVENTAJA:

Mayor trabajo en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS

3.1 VENTAJAS:

Sencillez y economia en la conexion (se eliminan elementos de
union) 7

Se obtienen estructuras mas.rigidas y continuas

Menor trabajo de taller
3.2 DESVENTAJAS:

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada y mas equipo para la
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccidn visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectiia en
taller y el atornillado se hace en campo.



VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE LAS CONEXIONIES
ESTRUCTURALES DE ACERO

1. CONEXIONES REMACHADAS
EN DESUSO ACTUALMENTE

2. CONEXTIONES ATORNILLADAS
2.1 VENTAJAS:

Rapidez en el atornillado

Proceso en frio

Requiere mano de obra menos especializada
Facilidad en la inspeccion visual

Facilidad para sustituir los elementos de la conexion
2.2 DESVENTAJA:

Mayor trabajo en taller

3. CONEXIONES SOLDADAS
3.1 VENTAJAS:

Sencillez y economia en la conexion (se eliminan elementos dec
union)
Se obtienen estructuras mas rigidas y continuas

Menor trabajo de taller
3.2 DESVENTAJAS:

Mayor supervision en obra

Se induce calor durante la aplicacion de la soldadura

Requiere mano de obra calificada y mas equipo para Ia
aplicacion de soldaduras

Dificultad en la inspeccién visual

4. CONEXIONES SOLDADAS ATORNILLADAS
Convenientes. La mayor parte de la soldadura se efectiia en
taller y el atornillado se hace en campo.
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CONEXIONES USUALES EN MEXICO, ESTADOS UNIDOS
DE AMERICA Y JAPON

1.- Conexion viga columna utilizada en México

Columna en cajén fabricada con cuatro placas soldadas y viga
laminada o hecha con 3 placas. La conexidn requiere de 3 placas: 2
horizontales y una vertical. La placa horizontal inferior se suelda en
taller mediante soldadura de penetracion completa y sirve de asiento
para apoyar la viga durante el montaje. Una vez que se coloca la
viga en su posicion definitiva, esta placa se une al patin inferior de la
viga con soldaduras de filete. La placa superior se suelda en campo
al patin de la columna con soldadura de penetracién completa y

contra los patines de la viga con soldadura de filete. Para evitar .

soldaduras en posicién sobre cabeza, la placa superior es mas .

angosta que el patin de la viga y la placa inferior es mas ancha que
¢Stos.

2.- Conexion viga columna comin cn los Estados Unidos de
América o
Conexién soldada viga columna resistente a momento, muy sencilla
desde el punto de vista de fabricacion. Los perfiles utilizados como
vigas v columnas son tipo jumbo (secciones W pesadas v de¢ patines
gruesos). Los patines superior e inferior de la viga se sueldan
directamente al patir de la columna mediante soldaduras de
penetracion completa. El alma de la viga se atornilla o se suelda en
campo a la placa de cortante, que a su vez viene soldada de taller al
patin de la columna.

3.- Conexion viga columna ordinaria en Japén

Conexion tipo arbol. Columna fabricada con perfiles estructurales laminados
huecos (secciones HSS de grandes dimensiones y espesores) y vigas tipo 1.
[.as columnas se envian de taller en tramos de uno o dos niveles con
preparaciones (segmentos de vigas para recibir las trabes principales. La
conexion se termina en campo, 100% atornillada con tomillos de alta
resistencia. La Unica soldadura que sc aplica en campo, con robots
automatizados, es la del empalme de columnas.
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Conexiones tipicas viga-columna utilizadas comunmente en paises localizados en_
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1.- conexion usual en México

2.- conexién frecuente en Estados Unidos de América

3.-conexién ordinaria en Japdén
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

‘NORMAS' Lo o TITULO DELAS:NORMAS, © -
MATERIAL : LT s L L

NOM, ASTM o BGNNOM o Co CASTM L

B 254 A3G Acero estructural. Slructural Steel.

B177 AS3 Tubos de acere con o sin costura, hegros | Pipe, Steel, Black and Hotl-dipped, Zinc-

Grado B Gr. B8 o galvanizadcs por inmersidn en calienle. | coated Welded and Seamless Sieel Pipe.

B 282 A242 Acero estructural de baja aleacion y alta High-strengih Low-ailoy Structural Steel.
resistencia.

B 284 Ad41 Acero estruclural de alta resistencia y High-strength Low-alloy Structural Man-
baja aleacién al manganeso-vanadic, ganese Vanadium Steel.

B 188 AS00 Tubos de acero al carbono, sin costura o Cold-lermed Welded and seamless
soldades, formados en {rlo, para usos es- | Carbon Steel Structural Tubing in Rou-
tructurales. nds and Shapes, :

B 200 AS01 Tubos de acero al carbeno, sin coslura o Hot-formed Welded and Seamless
soldados conformados en caliente, para Carbon Sleel Structural Tubing.
usos estruclurales.

ASi4 Placa de acero aleada de alta resistencia, | High-yield Strength, Quenched and
templada y revenida, adecuada para sol- tempered Alloy-Steel Plate, Suitable for
dar, Welding

B 99 AS29 Acerc eslructural, limite de fluencia Slructurat Steel with 42 Ksi minimum
minime de 42 ksi. Yield Point,

B 347 AST0 Acera lamina y tira de acero al carbono Steel,Sheel and Strip, Carbon, Hot-rolled,

Acero Gr.40, laminados en caliente, de calidad estru- Slructural Qually. .
Estructural 45y 50 ctural, !

AST2 Aceio de alla resistencia y baja aleacion High-strength, Low-alloy Columbium-Va-
al columbio-vanadio, de calidad estructu- nadium Steels of Structural Quality.
ral.

ASB8 Acero eslructural de alla resistencia y High-strength Low-alloy Struclural Steet .
baja aleacion, con limite de fluencia mini- | vath S0 ksi Minimum Yield Point to 4 in
mo de 50 ksi y con un espesor de 4 pulg. | Thick.

8277 AGOG | Acero, lAmina y tira de baja aleagién y alta | Steel, Sheel and Slrip, High-strength,
resistencia, laminada en cahente y en Low-alloy, Hot-rolled and Cold-rolled, with.
{rlo, con resistencia a la corrosién “Improved Almospheric Corrosion
almosfénca mejorada. Resistance.

ABQ7 Acero, ldmina y tira de baja aleacion y alta | Steel, Sheel and Strip, High-strength,
resislencia, al columbio o vanadio, o am- Low-alloy, Columbium or Vanadium, or
bos, laminados en caliente y en [rlo. both, Hol-rolled and Celd-rolied.

AG18 Tubo estructural con o sin costura de alta | Hot-formed Welded and Seamless High-
resisiencia y baja aleacién taminado en strength Low-alloy Structural Tubing,

. caliente, e

A709 Acero estructural para puenles, Steucturat Steel for Bridges. l‘i“'

ABSZ Placa de acero estructural de baja | Quenched and Tempered Low-alloy
aleacidn, templada y endurecidda con limi- *| Structural Steel Plate with 70 ksi

' te de fluencia minimo, de 70 ksiy conun | Minimum Yield Strength to 4 in, thick,
espesor de 4 pulg.
Nota.

NOM Norma Oficial Mexicana

ASTM Amenican Sociely of Tesling Materials (Sociedad Americana para Ensayes y Materiales) Para aceros fabricados segun las normas del

Comité de Registro Naval LLOYD'S, Bufele MNaval Americanc (ABS), instituto Americano del Petroleo (APL), Sociedad de Ingenieros de la

Industria Automotrz (SAE), Insitule Americana del Hierro y el Acero. (A1S1), y Estandar Britanico (BS), se recomienda consultar a Allos
Hornos de tiéxico (AHMSA). Véase Manual AHMSA para construccién con acero, (Manual AHMSA-1996).

~




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

" MATERIAL o

. TITULO DE LAS NORMAS -+

. .- DGN-NOM

asT

B 352 K27 Piezas coladas de acero al carbono de Mild-le-medium-strength Carbon-steel
Gr. 63-35 Gr. 65-35 baja y mediana resistencia para aphcacidn Castings lor General Applications.
Aceros general,
Fundides
8 353 A148 Piezas coladas de acero de alta resis-
Gr. 80-50 Gr. 80-50 tencia para uso estructural High-strength Steel Castings for Struclu-
ral Purposes.
Acercs ABGS Aceros forjados al carbono y de aleacién Steel Forgings Carbon and Alloy for
forjades - para uso industrial general. General Industnial Use,
Remaches AS02 Remaches de acerg estructural, Steel Struclural Rivets,
H-118** A307 Tornillos y esparragos de acero al carbono Carbon Steel Bolts and Studs, 60 ksi
— con resistencia a la tension de GO ksi. Tensiie Strength.
H-124°"* A325 Tornitlos de alta resistencia para unienes High-strength Belts for Struclural Steel
de acero esltuctural, Jomts.
Tornillos,
arandelas A449 Tornilles y espérrages de acero lempladoy | Quenched and Tempered Steel Bolts and
¥ endurecido Studs.
Tuercas
H-123°* A4S0 Tornillos de acero estrustural con Heat-treated Sleel Struciural Bolts, 150
tratamiento térmico, con resistencia ksi Min. tensile Strength,
minima a la {ension de 150 ksi.
AS63 Tuercas de acero de aleacion, y al Carbon and Alloy Steel Nuts.
carbono.
F438 Arandelas de acero endurecidas. Hardened Steel Washers.
A3E Acero estructural. Structural Steel.
A194 Tuercas de acere al carbono de aleaciony | Carbon and Alloy Sleel Nuts for Bolts for
Gr 7 al carbono para tornilles de alta presidn y High-pressure and High-temperature
elevada lemperatura de servicio Service.
A354 Tornillos de acers de aleacién, femplados Quenched and Tempered Alloy Steel Bol-
y reverudos, esparragos y olros ts, Studs and olher Externally Threaded
Pernos de anclaje sujetadores, roscados externamente Fasteners.
¥ barras roscadas
A445 Tornilles y esparragos de acero templade y | Quenched and tempered Steel Bolts and
endurecido. Sluds.
ASB8 Acerc estructural de alla resistencia'y baja High-strength Low-alloy Structural Steel
aleacién con limite de fluercia minimo de wilth 5C ksi muumum Yield Poind to 4 in,
750 kst y con un espesor maxime de 4 pulg Thick
] i
AB87 Tornillos y espdrragos de acero de alta High-strength Non-headed Steel Bolts and

L1

resislencia, sin cabeza.

Studs,

Nota.

NOM Norma Oficial Mexicana.

ASTM Amencan Sociely of Testing Materials (Sociedad Amerncana para Ensayes y Malerales)
Para aceros fabricados segun las normas del Comité de Registre Maval LLOYD'S, Bufete Maval Amerncanc (ABS), Instiluto Americane
Petroleo (AP1), Socledad de Ingenieros de la Industiia Automolriz {SAE), Institule Amencano del Hierro y el Acerg. (AlSI), y Estandar Bra,
(BS), se recomienda consullar @ Altes Hornos de México (AHMSA), Véase Manual AMMSA para construccidn con acero, {Manual AHMBSA-

1556).




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

NORMAS TITULO DE LAS NORMAS
MATERIAL S

NOW ASTM DGN-NOM ASTM

H77 AWS AS 1 Electrodos de acero 2l carbono, recublenios, | Specification for Covered Carbon Steel Arc
para soldadura por arco eléctrico Welding Electrodes

Hgs AWS A5 Electrodos de acero de baja aleacion, recu- | Specification for Low-alloy Steel Covered
biertos, para soldadura por arco eléctrico. Arc Welding Electroges.

H o7 AWS A5.17 | Electrodos desnudes de acerc af bajo Specification for Carbon Steel Elecirodes
carbono y fundentes para soldadura de arco | and Fluxes for Submergea-Arc Welding
sumergudo.

H 95 AWS A5 18 | Metales de aporie de acero al carbono para | Specification for Carbon Steel Filler Melals
seldadura por arco protegido con gas. " lor Gas-Shielded Arc Welding.

AWS A5.20 | Electrodos de acero al carbono para Specification [er Carbon Sleel Elecirodes
Metales ce scldadura por arca con electrodo tubular far Flux-Cored Arc Welding.
Aportacion continuo,
Y
Fundentes AWS AS.23 | Electrodes desnudes de acero de baja Specification for Low-alloy Sleel Elecirodes
para aleacion y fundentes para soldadura de arce | and Fluxes for Submerged arc Welding.
Soldadura sumergido.
AWS AS.28 | Melales de aporte de acero de baja aleacion | Specification for Low-alloy Steel Filler Me-
para soldadura por arco protegidec con gas. | lals for Gas-shielded Arc Welding
AWE-A5 29 | Electroacs de acers de baja aleacion para Specification for Low-alioy Steel Electrodes
soldadura por arco con electrodo tubuiar for Flux-cored Arc Welding.
continuo.
Notas.,

NOM MNorma Oficial Mexicana

ASTM American Society of Tesling Materials (Sociedad Americana para Ensayes’y Matenales)
AWS Sociedad Americana de |2 Soldadura.

Para aceros fabricados segun las normas del Comité de Regisiro Naval LLOYD'S, Bufete Naval Amerncano {(ABS), inslituto Americano del
Petréiea {API), Sociedad de Ingerueros ve la Indusina Automolnz (SAE), Insituto Americano del Hierro y el Acero, {AlSI}, y Estandar Britanico
(B3), se reconuenda consultar a Altos Hornos de iiéxico (AHMSA), Vease Manual AHMSA para construccion con acero, (Manual AHMSA-

1696).




PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE

ACERQS ESTRUCTURALES

LOS

Propicdades
mecdnicas

Composicién quimica {(5e)

Esfuerzo Porciento de F del G .
e . . orma de . upo por
NORMA Esfuerzo | minimo de | alargamiento : Usos principales ; )
de flusncia | Muptura en | minimo en material espesar C M{n P ‘3 S Cu V
(ke/em?) tensidn probeta de 2 Maix Max Mix. Miax ) Min. Min.
{kg/em?) Pulg.
(%)
Perfiles 0.26 0.04 0.05 0.20~
Hasta 34" 1 495 001 | 005 0.20*
nel.
M:is de 3{"1" ‘, 030_
i al-172" 0.25 120 0.04 005 0.20
: incl.
Mis de 1-1/2" 0 80- 0.15-
Placa a 2.172" 0.26 1.20 004 0.05 0.40 0.20*
incl.
NOM-B-254 1530 4050 ” isr’;‘;]‘;‘ ::C“;" msr:a]gfa‘iz 't Mis de 2172 P R oos 1 %8 | oo
- i G acle ) a 4" 2 04 X 20+
(ASTM A36) 5625 ! fines estructurales en general incl 1.20 0.40
De 4° 020 | 955 | o004 | o005 | %1 | o200
a 8" incl. 120 0.40
Hasta 347 1 96 004 | 005 0.20
incl
Placas y Mas de 34" 0.60- - .
barras a .1-1[2 0.27 .90 0.04 0.05 020
incl.
}Vhi.s de 1']/2" 028 0.60' 004 0 05 020*
a 4" incl. 0.90
NOM-B-177, Stmilar al accro A-36
Grado B 4220 2460 e Tubos (NOM B-254) para B s
(A33, Gr.B) aplicaciones en cstructuras a
L base de tubos.

»

Cuando se especifica

"* Véase la norma para mis detalles




Connnuacion

PROPIEDADES MECANICAS, USOS Y COMPOSICION QUIMICA DE LOS
ACEROS ESTRUCTURALES

Propiedades
megcdinicas

Composicidn quimica (%)

Esfuerzo | Porciento de L el G
o - “ora de rupo por
NORMA Esfucrzo | minimo de | alargamicnto material Usos principales s POSS:,)
de fluencia | rupturaen | minimo en ‘ pe C Mﬂ P S St Cu v
(ke/cnr?) tensidn probeta de 2 Mix Max. Mix. Méx. ) Min. Min.
(kgfem®) Pulg.
(%)
4920 3520 v hasta 3% 1 g0 1 135 | o004 | 005 020
~ nck.
Placas -
4710 3235 2 y . misdeddal g0 | y35 | o4 | 005 0.20
barras Fimes estructurales  en} 1-172" incl.
NOM-B-282 general, construccidn is de 1-1/2" .
(A242) 4430 2950 21 soldada, atornillada ¥y mf4.f:lnc]f2 020 1.35 0.04 005 0.20
remachada i
4920 3520 e | 0.29 135 0.04 0.05 020
Perfiles
4710 3235 - estmculjralcs - I 020 135 0.04 0.05 0.20
4430 2950 21 ITI 0.20 1.35 0.04 005 020
4920 3520 o hasta 347 1 g9p | 08 1 pos | 005 0.4 020 | 002
incl. 1.25
4710 3235 . Placas - mis de 34" | g9 | 083 b g4 | o005 0.4 020 | o
y 1-172" incl 1.25
4430 2950 24 barras mes o 1'!”2 022 01";55 004 | 005 0.4 020 | 002
4" incl. .
Uso cstructural en generak
NOM-B-284 ‘s : " )
(Add1) 4220 2810 24 construccion soldada,| mdsdesd 022 | 9% 0.04 0.05 0.4 0.20 0.02
! atormllada y remachada a 8" incl. 1.25
4920 3520 . H 022 (i?fs— 0.04 0.05 0.4 0.20 0.0z
Perfiles . ‘
4710 3235 . estrontirals Il 022 01535 004 | 005 | 04 020 | 002
i 0.85
4430 2930 24 I 0.22 1‘ 25_ 004 0.05 0.4 020 002

** Véase Ja norma para més detalies




PERFILES DEL DISKETTE BASE DE DATOS DEL
MANUAL DE LA INDUSTRIA SIDERURGICA PARA

LA CONSTRUCCION CON ACERO
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Vigas 1 estdndar

Perfiles IPS
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Vigas 1 rectangular Perfil I compuesto T estructural
{(hecho con tres placas soldadas) Perfiles TPR
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Tubos Estructurales



Vil

i
1

le—8

s
NN

!

|
SN O
>

|

|
g
IS
i B e
IS

]

]

|

|
l»fﬁl

Dos angulos de lados Dos dngulos de alas Dos dngulos de lados Dos g&ngulos de alas
iguales en cajon iguales en espalda desiguales en espalda. desiguales en espalda.
Ala mayor horizontal Ala mayor vertical
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Secciones Compuestas
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PERTFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Perfil

Nombre

Designacion

AHMSA

IMCA

ATIMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos mis
cOMuNCs ¢
inconvenientes

Angulo
pefil
estandar

Angule de
tados
ipuales

APS
ala x
cspesor

LI
{famano X
espesor

Perfiles
comerciales:

1, 1Y, 114, 2, 242,
y 3 pulg de ala
Peifiles
estructurales:
4,5v6
puig de ala

Se usa mucho en
cucrdas  diagonales
y  montantes  de
armaduras de techo
o de piso,
contraventeos,
columnas de celosia
vy ctn cajdén,
clementos de
conexign, cte.

Angulo
perfit
estandar

Angulo de
lados
desiguales

ADPS
alas x -
espesor

LD
tamaio X
espesor

4 %x3v0 x4
puig de ala

Mismos usos que cl
anlerior

Canales
perfil
estandar

Perfil C

estindar

. CPS
peralic x
Peso

CE
nperalte %
peso

3,4,6,8, 10y 12
pulg de peralie

Trabujando  como
viga ey pésima, cn
cambio como
seecién  compuesia
{columna)  trabaja
en condicionces
ideales

Vigas
1
perfi
estindar

Perlil ]
estandm

IPS
peralte x
peso

IE
peralie x
peso

3,456, 7y8
pulg de peralie

Como vign trabaja
en forma adecuada,
no obstante
piesenta problemas
al hacer las
conexioncs.

En  Guadalajara
tiene mucha
demanda, ya que se
usa  profusamente
cn los sistemas de
piso  a base de
vigucta y bovedilla

AHMSA  Altos Hornos de Mcéxico, S.A. dec C.V.

IMCA

Instituto Mcxicano de la Construccidon en Acero, A.C.




Tontinuacion

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Nombre Designacion ) Usos muis
Perfil - Disponibiiidad comuncs ¢
AHMSA | IMCA | AHMSA | IMCA inconvenientes
Se ha popularizado
SU USO COMO vigil.
6 8 1012 14 16 | No €8 una seccidn
I'R IR ' },' IS,PLII:L_', dc’ ideal para columna
Perfil IPR Perfil 1 peralte % peralie x paralie pero §1oes r:]cyor
erfl rectangular ancho de peso (22 tamuiios ;]-"l;llc Cri periit I‘j S. ]
patin x peso dis ibl orma de la
P isponibles) seccién  [acilita las
conexiones  con
olros clementos
= Se obhnenen
cortando los
peililes anterioles
TrR TR a la mitad de so —
. Perfl T peraite % peralic X peralte. g:: Us?uslr]:]]:;]]'” dc;
Perlil TPR rectangular ancho de peso Disponibilidad maduras )
’ pa[]’n X peso condicionada 2 1a armacuras
fabricacidn de los
perfiles 1PR.
b . Y, Vi, 1, 1V,
! Didsetro ].,OC 2,2%,3,34,4, | g ¢ u s a
extenior X diametro
Tubo Tubo espesor de exterior X ?6612’;_[(])' éf 118 profusamente  en
X circular citcular ared esncsor de 110, e, 2% Y, g SLF ucturas
b P d 36, 42, 48, 56 y 60 cspeciales
pare pulp de diimetio
N, "
T
Cucrdas, diagonales
Perfil PER OR y montantes  dc
Estructural o lamafios x Tubo cundrado: atrmaduras,
Rectangular Tubo PR espesor L1V, 1% 2%, 3y | ¢ sLLr ucturas
o drad lado x lado 3% de lado espediales,  postes,
Perfi] Cmt o C; © ‘x cspct;or Tubo reetangular: | ete. Ticne ciertos
rectangular !
Tubular 5 (Designacion 3x2,4 %2 prob']cmas. en Ia
Rectangular IIYLSA) y4 x 3dclados | aplicacién de¢

solladuras por sus
especsores  tan
delgados

l AHMSA Altos Hornos de Mdéxico, S.A. de CV.

TMCA

Instituto Mexicano de la Construccion on Acero A.C.




Continuacion

PERFILES ESTRUCTURALES MEXICANOS

Perfil

Nombre

Designacion

AHMSA

IMCA

AHMSA

IMCA

Disponibilidad

Usos mils
comuncs ¢
inconvenientes

Canal perfi
ligero dos
patincs
aticsados

Perfl] C
foimado en
fric

CrL2
peralic

CF
peralle X
caiibre

4,5 6,7 89, 1C
y 12 pulg dc
peralte

Largueros de techo
y de¢ parcd
(cicmentos
secundarios de una
estructwia ligera cn
instalaciones
industriales).

Tienc  problemas
cuando se suclda

Z perhl
ligero
dos patines
atiesados

Perfii Z
formado en
(rio

ZPL2
peralle

zr
peralle X
calibre

Mismos peralies
que ¢l perhl
anterior

Mismos usos ¥
obscrvacién que ¢l
anlerior, aunque cn
los dltimos anos su
empleo ha
disminuitdo
considerablemente

Plancha
0
placa

Placa

Ancho x
largo X
CSpesor

Ancho x
largo X
cspesor

L

5 %2006 x20
pics de ancho y
Jlatgo. Los
cspesores van de
3/16 a 2 pulp

Miltiples usos:

Micmbros
compuestos  {vigas,
colutnas),  placas
de  Dbase para
colummnas,
cubieplacas, placas
de conexidn,
celosfias,
atiecsadorcs, .
diafragmas, elc,

Acclo
redondo

Redondo
sdhido liso

Diimcluo

a5

_ diametro

Vi de pulg de
difmetro

'dc basc

Anclas  cn  placas
para
columnas, cclosing
de  armadurasg,
tirantes,

contravenleoes, cle.

AHMSA Altos Hornos de Mdéxico, S.A. de C.V.
Instituto Mexicano de la Construccion c¢n Acero, A.C.

IMCA




GALVAK,

le ofrece:

* Apoyo tecnico

» Excelente resistencia estructural

« Reduccion de los tiempos de
construccion

- *» Facil instalacion

+ Colados simultaneos de entrepisos y
cubiertas

» Acabado galvanizado y pintado.

Ademas del servicio de apoyo técnico
gspecializado, usted contara
con ingenieria de primer
nivel en su proyecto y
recuerde que GALVAK
siempre ofrece los
mejores sistemas constructivos
integrados, que satisfacen las exigencias
de la construccion del México de hoy.
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El entrepiso metalico de Galvak

MONTERREY, N, L. — MEXICO IZTAPALAPA GUADALAJARA, JAL,
Oficinas Genernles y Planta Oficina Técnica Cercales # 19 Esq con Ave. Washington # 440-444
Ave, de fa Juveniud #340 Nie, Tels. {8) 353-83-57 (Clalz. Ermita Izlapala?a gona InFc{!ufsmal

- Col Cuauhtémoc 8) 350-94-34 al. Granjas Esmeralda eclor Reforma

ARQ. G. CORCNA C.P GGAS0 ® C.P 098110 C P 44460 *
San Nigolds de los Garza, N. L Fax. (8} 330-6B-51 Tels.: (5) 581-63-22, Tels,: {3) 619-17-17,

G “ Tels.:{8) 365-01-00, 353-01-00 581-65-30, 619-39-65, G19-18-77
Fax (8) 350-56-13 581-0?-23. Fax. {3) G19-50-60

G70-43-1

Fax. (5)502-77-51

CONSTRUYA CON LO MEJOR, CONSTRUYA CON PRODUCTOS Y CALIDAD @ GOWNCK



Eyemplo 1. Caleular las propiedades geométricas (propiedades de disefto) de la columna de seccian wansversal 1, hecha

con ires placas soidadas acero NOM-B-234 {ASTM AS56), que se muestra en la {igura.

d =300
bf= 600
hy =23
1y =44
i N .-
Seccidn transversal Dimensiones. en mal
Columna de wres placassoldadas del ejemplo
Solucion

Areade iaseccidn transversal, A
A= 2ty (d-2ip bty = 60x 4 4 + (80-2x4 4)2.5 = 706 em?
(Pese = 0).7834 = 0.785x 706 = 334 2 kgimy)

Momento de inercia con respecto al ¢je X-X (e)e de maver resistencia), /4

=3830476 cm"[

R 371 ond . PR
I, = E‘bfd ~(by =ty )(d=2t5) J-——}-E[éo.raﬂ —(60-2.5)(8C - 2344}

o bien aplicando el teorema de los ejes paralelos

3 73 -7 3 9 ]
=S/ _‘\—.«/—’:3[60”‘4 W 2B 23 0 T s0x37.8 | =830 476 em”
YT L E, I,
5

/

Modulo de seccion elastico Sy

2/ 2830476 )
§o=Thh= 830476 _ 20762 end’
¢f 80

Radio de wiro ry

o= H'I—‘ = ——(SJO 476 =34 3cm
Vi Y 76

Momento de mercia alrededor del gje ¥-¥ ()¢ de menor resistencia), /7y,

/ 3 f 3- / 3 { I a3 ] 3 4
[y = }}-i 2y (-2t siv|= ]—2[2.\-60 xdd = (80 - 2x4 4);.;3J = 138493 cm

usando ci tearema de {os ejes paralelos.

507 1.2¢2.5°
= L2x60 ]*[”"""3 = 158493 cm®




Coeficientes de flexién. By v By

o 7il6

: )
By == =———=0034 cm
A s, 20762
= “' = '106— =015+ em™!

- S s 3 315‘3

Modulo de scecidn clastico Sy

2 2xi38 493

Y 60

S5 = =3 283 cpt’

Radio de gitory -

e e PRI e, s hRSE
8 706

Constanic de torsidn de Sam Venant |

i=y Lo = L?bftj, w(d =2 i3, ] = é[?.\‘t’iﬁx{-ﬁ? (80~ 2x4 4‘)3.53J= 3778 o
)

Constante de torsion por alabeo C,,

>3 . b
GIT Tk Lfd =i 158403080 — 4417
Chpm Pt =2 o olA U BBANS0Z ) _ 26 461 140 e

4 4 4 4

Radio de gro i°p

1

o
Racio de gire de la seccion que comprende ¢f patin de compresién ¥ un sexto del drea del alma en compresion.
tomando con respecto a un ¢je en el plamo det alma.
. T =
o 2 SRR
Pann de compresion ~

e

= . o T

%, Area del alma compresion

. Y s add
i 20 60
ry = - (= Tf_j._...._____ = - ; 12 =164 cm
Ao bty memt (d =20, GO0 x4 4~=23(80-2x4.)
/ G . it G ( i ) , 4 (

Mormenio ge Inerera polar respecto al centro de cortante, /p

p=i, =1, =830476 =138 493 = 988 962 em”



R \:EC. P N2z |2 0d0x 107 %226 461 140 i -
; 7 :
‘\u

)

r0 N 7840003 778 Lo

En secciones lammnadas soldadas de seccién mansversal L también pueden wilizarse fas ecuaciones simplificadas

slduentes:

635 en TTEEETY 6 53580x1 T T

L= 0 32 I R e 202U [ w3 =162 em
Nu 1 f0x4.4
A3l T 6 3580xt3 T T T T

L, = R {~ i+ x5 = QoMY s =10 =1 786 cm
N 4, {Oxd L

Los resuliados obremidos con fas ecuaciones referidas son cast iguales.

En I flewma siguente se indican los resuliados. EL M-DEM-VII contiene tablas de dimensiones v propredades de
portides estructurales soldades en las qui:*;\pm'ecen sus p;'opiedadés:fdﬁ;{ﬁaeﬁo de determinadas de acuerdo con el
procedimienio mesentado en gsie gjemplo.

Resuliados ' - -

Y A =706 cm” Z, =23 143 cm’

. {Peso = 534.2 ke/ta) Z,=8031 cm’ -
A4 WA, =0.30 e’ X, =220 990 ke/em® (AISC-LRFD)

T [, =830 476 em® X.=2.8x107 cm'kg (AISC-LRFD}

| } S, =20 762 e’ X,=3216316  (NTC-1095)

e | o r =343 cm X, =1.060984 (NTC-1995)

T A ,=1 38 493 cm L, =11426 1 162 cm (NTC-1995)
Sv 528; cm L, = 175501786 em {NTC-1995)

:ﬁﬁ: ‘%: 2
Ar————————d |
r. = 6 cm

En la notacion de las especificaciones AISC, la constante de alabeo se denota con los simbolos C,,. v en las normas
NTC-1995 con las letras C, .



Ejemplo 2 Calcutar las propiedades de la seccidn en cayon de acero NOM-B-254 (ASTM A36) que se

muestra en o figura

i bh =230
V£ d=735048
x 7 = == t=139
iy +Z 'I e I e =10
< < H— : _;,/# J i
3 i "_"___‘ .
AL
i A 1
L .

<2

. )
Sece it e AT S & plmJrd
Dimensiones en mm

Solueion
A=2th~dd, ) = 2x1.39(23-22) = 149 Sem”
i .

(Peso=07830=0783x14953=1i74 kg/m)

|- LY 1:,1‘—(25.\'1.592 +22%) 25022 .59)1] =13899 ¢nr’
2

/= (e -:-clf‘,.)'?.f;(c!w'—r):j:—?—

(I I

b
\
L2

utitizando el reorema de los ejes paralelos

(2551 50° 39y22° , ‘
(25t s9] 139002 + 225159411795 = 13 599 enr’

hY
/\=ZIU—Z.M~=2L S ST )l

5 - 20, _ 2x13899 1104 ent?
Uy, -2 22+2x1.39 ,
. B \0

e = ilz: /!Jé‘_g=965f”

Voo V7405

AR - 1] N C . £ -
fo= iz =dim)=d (b -1-2c) =5 — (257 +22x1.397) 2 22(25 - 1.39-2x1.0) [=12 175 em

210 . J 2 42

R, /.}.., ] _93
po=nf N9 2axl W|~2(22.\-1.59.\-10 705y = 12173 emt’
. 1z
27 212173
¢ L h =_.\|-lIJ=974cn1




e 242273257 %159
J ! 207 00467 em
o, —b 23+35
L 220 ]
o0 =1 590 25(22+1.59) - T2 | = 1322 e
(5 T 25 1
Z, = L =i, (b -1 - 20| =159 T+ 22(25 - 15940 | 2 1 246 e’
P2 } 2

Longitud entre soportes laterales del patin en compresion, especificaciones AISC-ASD-1989, seccidn F3.1

Lo =8<400(61 F,. )_-—4%3=33 4b=33.4x25=835cm
Egn]

Caleulo de las fonznudes L, v L, normas NTC-RDF-1993

Longiud maxima no soportada lateralmente pard'[a que el miembro puede desaﬁ'cﬂla ¢l momento plisiico, v
la lonzitud que separa los intervalos de aplicacion de las ecuaciones 3.37 v 5.3 8.

ad
p =0 W?zﬁ [1.J (3.3.17)
, =292 £ A J =322L, (3.3.18)
CZF, ~

£ ¢s el médulo de elasticidad de! acere, en kg/om®, € s un coeficiente adimensional que depende de la ley de
varincion del momento flexionante a lo largo del ¢je de la barra de flexidn ¢ en flexocompresion v puede
tomarse conservadoramente tgual a la wiidad. £ ¢l module de seccidn plastico. en cm’, £, es o esfuerzo de
Huencia del acero en kgfem™. /, es el momento de inercia de ta seccién alrededor del ¢je de menor momento
de increia. en car’ v/ es fa constante de torsion de Samnt Venant, en cm®

Calcule de £,. especificaciones AISC-LRFD-1993
Para secciones en caion

4 007 1007, X

L, = o F1-10
W, (F1-10)

donde

M, = F .S (Fi-11)



J - = - =20467 cm
b 22425
7 _E- / “":--1_1-9 25032 21,30 22’ =1522 e’
. _r§ bld, !)_T!_ 561 25(22+1.5 )-—T =1322¢cm
[ 51 1 ]2 L. ;
Z,=tl wmd {b-t-2c) = I.:a9|' +22(25-1 .39.\'1)1 =1246 cm’
L2 bz d

Longitud entre soportes laterales del patin en compresion. especificaciones AISC-ASD-198%. seccion F3.]

S+ 00! - -
Lo =84 400001 Fy) = —5—-729—) =33.4b=334x25=835cm
2330
Caiculo de lasdongitudes L,, v L, normas NTC.-RDF-1993 ) ;
Longitud maxima no soporiada lateralmente pard-fa que el miembro pucde des"ﬂ'o‘ihr el momento pldstico, v

la lenwiud que separa los intervalos de aplicacion de las ecuaciones 3.37 v 3.3.8.

.

E x -
1,:091&E,/1_‘J (3.3.17)
L,=292 L A L, (3.3.18)
CZF,

£ es ¢l méduto de elasticidad del acero. en ke/em”, C es un coeficiente adimensional que depende de a ley de
variacion del momente flexionante a lo largo del cje de la barra de flexién o en flexocompresion v puede
tomarse conservadoramente imual 2 ta wnidad. Z ol maéduio de seccidn plastico, en cm’, F, es ¢l estuerzo de
fMluencia del acero en hefems. /, o5 el moniento de inercia de la seccidn alrededor del eje de wmenor momenio
de mereiz. encm’y Jes |a consiante de torsidn de Saint Venant, en em?

b

2 039v]0Y ————
L, =091 02N

1x 322
L, =3.22x8738=2520/cm

Calculo de L,, especificaciones AISC-LRFD-1993
Para secciones en caron

1 007 1007, Jo Fi-10)
\I

donde

My = FypSy (FI-11)



Luego

4 007100x9.0. 20 461x149.5 .
L, =~— - =32 382 cm
2 530x1 104 -

Resultados
: o Propiedades geométrica
i I A = 1495 cpr :
— -L - fe = 13899¢cm’
T S = [ 104 e’
ro= 9.6cm
— = — | im= I il Io=12i75¢cm’
S, = 974 e’
ro=90cm
 — T_L 2. J = 20467 cmt’
S ! Z, = 1322cn’
i Z, =126’

longiwdes

L, = 835 cor (AISC-ASD)

L, = 8758 cm (NTC-1993)
L, = 28201 cn (NTC-1993)
L, = 22587 em(AISC-LRFD)

3



Ejemplo ¢1. Seleccionar y comparar de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989, la seccidn de
acerc mas ligera, adecuada y disponible para una columna con les siguientes tipos de perfiles : IPR, IR, 6 W,
IPS O IE, wbo cuadrado HSS (MHollow Structural Section), tubc circular OC, angulos de lades iguales en
espalda APS o LI, angulos de lados desiguales en espalda LD o APS, con las alas mayores‘ horizentales,
angulos de jados desiguales LD o APS, con los lados mayores veriicales, perfii TFR ¢ TR, si la carga de
trabajo &s €0 ton. La longitud de la columna es 8 m y sus exiremcs, supenor e infedor estan impecidos de girar
{columna con giros restnngidos en los extremos). Las dimensiones extenores de los perfiles (pera.lle y patin) no
deben ser mayores de 320 mm  Utihzar para todos los perfiies acero con esfuerzos de fluencia £, = 2 530
kg/cmz‘ (acero NOM-B-254 0 ASTM A38), exceplo para el tubo HSS, el cual tiene un esfuerzo F, = 3 515
kgfem” (acero NOM-B-1§9). Se pueden wiilizar las ayudas de disenc del M-AISC-ASD-1€8¢, 'sin embargo este

.elemplo se ha preparadc para ilustrar el procedimiento de diserio ce miembros en compresion vilizando los
peffiles estructurales laminaeos;cogrxines. -

Pertiles laminades utilizados como columnas del ejemplo

Solucion:
1.Factor de longitud efectiva K,
El valor de disefo del factor de longitud efectiva para columnas con extremos restingidos (rotacion y
raslacicn fijas), recomendado en las Ayudas de Disefo, del MDEM-VII, M-AHMSA y M-IMCA-1984-\11, es:
K=065
(Ei valor teonco es K =0 5}
2. Longitud efectiva.
KL=0.65x600=380cm
3. Coeficientes C,

" Las secciones transversales cunplen con ias disposiciones de la seccidn. Véase tabla 85'-1, M-AISC-ASD-1588

» MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Radriguez



227 x2050x10°
€| =107

3313

4 Esfuerzo de compresidn axial permisible F;

(Acero NOM-B-254 0 A38)

(Acero NOM-B-189, Grado C 0 AS0)

E! esfuerzo £, se determina con las ecuaciones (E2-1) ¢ (E2-2) de las Especificaciones AISC-ASD-1989, la

que sea aphcable, si la relacidn ancho-grueso de los perfiles cumplen con los valores estipulados en la Tabla

B5-1, especificaciones AISC-ASD- 1989, El valor de F, se encuentra tabulade en las ayudas de diserio del

MDEM-VII, M-AHMSA y M-IMCA-VII.

5. Carga axial permisible

, P=F,Ax10"
P se obtiene en Ton, $ F, estd en kgiem® y A en cm®. o
& PerfiliPR, IROW
“Ceugnacen S |k | e ] m | kwm | R
' (em®y. | (kgm)|  emy T teglem®™ |, (Ton)
254 X 67.4 (10 X 45) 858 67.4 5.1 77 1103 94 6>80
305 X 68.9 (12 X 45) 852 66.9 49 a0 1080 92>80 I
7 PefllIPS IECS
» D'és.iénac:én s A Peso Iy kL/ry Fa o
(em®) | (ka/m) | (cm) (kgrem™ | (Tom)) |
305x80 7 (12x40.3) 77.4 607 2.69 145 498 38.6<<90
305x74.4,(12x50) 94.8 74.4 2.62 149 473 44 B<<90
Ninguan perdil IPS & IE es adecuado
Tubo cuadrade HSS
Para estos periles ry = 1y
Designacion’ 1t {0 AT i = KL L AL TR
T tem’ thgimy. | (cam) * (hglem®™ . (Ten)
178x178x13(7x7x1/2) 80 62 58 665 59 1 602 128 7>80
203x203x8(8x8x5/19) £50.39 47.38 792 49.1 1723 104>90
254x254x8(10x10x5/18) 76.77 80.0 9.98 38.1 1826 140-80

+ MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS

Hécter Soto Rodriguez



9. Tube circular OC (didmetre nominal 254 mm, 10in)

" Cemgnacin - B B B B T
’ (kg/m) v fem) ' tkg/im® f T:On)
| 4 N S »
273x10{10 75x3/8}) 78.83 ‘ 50,31 9.33 42 1338 102.8>¢0

10 Angulos de lados iguales en espalda, APS 6 LI

Como en estos miembros el radic de gire 1, s mayor que 1, se usara el racio de giro con respecio al gje X-X,

ya que:
(KL/# ), >(KL. v},
P — e - : :
Désignacion ., _ Peso b on 7T KU R P
Sl ] tkem) < emy LT | karem L (7o
127%18(5x5%3/4) 89.54 70.24 3.84 102 894 80.1<80
152x168(6x6x5/8) X 91.74 72.1 487 84 1047 86,190 -

1. Angulos de lados desiguales en espalda, APS o LD, ala maycr honzental, separades 10 mm (348 in)
Se utihzaran ios valores mencres de las propiedades de diseno de los anguios.

- Desgnacien < |4 A | PesoL ), n b | st TR T " A P(Ton):
. (cm ) thgm) em fem 1 b ' -
xx X 7
203x152x13(8x6x 1/2) 87.-1 6(8.3;7 4-_55 g6 1031 j=lo]
203x152x15{8x6x3/4) 128 38 100.78 4.47 9.;5 87 1024 131 590

12 Angulos de lados desiguales e espalda APS 4§ LD, alas mayores en espalda (alas mayores verticales),
separadas 10 mrn {(3/81n)

‘Desighacién i LA | Pesd ik 7 R L (KLE L Fa o E(To'n-)}:f -
S et gt U oem) Vepemy | e et i T O
ey gy | em) e | e
! K S S B N
20331021 E(Ex4x3/4) 108.03 85.8 6.48 3.94 g9 S21 160.4>8Q0
203x152x13(8x6x1/2) 87.10 68.37 6.5 G.2 63 1 206 103>90

o« MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Heéctor Soto Rodriguez



13, Perfil TPRO TR

) Degigna;iéﬁ:{‘ b A . _Peso, : Coh b fp | KUy - For +, A{Ton) )
L e | kg Jem) | Gem | e o) o

. vy Py
203x69 é‘a;{?()xdﬁ.s) 8a.38 | 6326 | 8.25 \ 487 ] o4 l g | 92.5 >0

14.Resumen de resultados. Ei perfii mas liviano debe seporiar una carga de compresion axial un poeco mayor

que 90 Ton
o - . T B i
Perfil Designacion -~ Feso (kg/im) Carga permusiol
7 {‘.cn) . iH" i
IPR,IRSW & 254 X 67.4 (10 X 45) . 67.4 94.6 5 =]
305 X 86.9 (12 X 45) 66 9 92
IPS 0 iE 0 §* 305x80.7 (12x40.8) 60.7 38.6<<90
305 x 74.4 (12x50) 74.4 44,8<<90
HS8S 178 x 13 (7 x 1/2) 62.58 129
203 x & (8 x 5/16) 47.38 i04
254 x 8 (10 x 5/16) 60.0 140
Tubko circular OC 273 x8 (10.75x5/16) 60.31 < 102.8
2 APS ¢ 2LI lades iguales 127 X 19'(5 X 3/4) 70.24 80.1
en espalda 152 X 16 (6 X 5/8) 72.1 95.1
2APS o 2LD lados 203x%152x13 (8x6x1/2) 68.37 89.8
desiguales en espalda, lado 203x152x19 (Bx6x3/4) 100.78 131.5
mayer hernizontal, C=10mm
2APS ¢ 2L0 lades 203x102x19 (Bx4x3/4) 85,6 - 1004 -
desiguales en espatda. lado 203x152x13 (8x6x1/2) 68.37 105
mayor vertical
TEPROTR 254x69 26 {10x46.5) 69.26 825

) Ninguno de los dos perfiles cumple con el criterio de disefio

" Contorme al MIMCA'L

o MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS

Héctor Soto Redriguez
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Ejemplo _Revisar la armadura honzontal de cuerdas paralelas lipc Hylsa (armadura Warren) que se
muestra en la figura. Tanto los perfiles de las cuerdas, supenor e inferior, como las diagonales, son PER,
PR u OR. Las cuerdas estan formadas por perfiles dobles, 1as diagonales y montantes por uno solo. El
acero con el gue se fabrican los perfiles sefalados esta regido por 1a norma NOM-B-199, Grado B (ASTM
A500) y el esfuerzo de fluencia es £, = 3 515 kgh:m2 (50 ksi o 50 000 Ibin®) Las dimensiones y
propledades para el disefio de los elementos que forman la armadura, se han tomaco de 10s catalogos de
Hylsa. El perfil armado de la cuerda superioe esta unido entre si en todos los rudos y en los puntos
medics de los tableros de la armadura Las secciones extremas y media de la armadura estan
scportadas lateralmente .Las caracteristicas geométricas de los tubos se han tomado del catélego FER

Hyisa . La separacion entre armaduras es de 6 m. Utilizar las especificaciones AISC-ASD-1988
| P

i T <k

X - - - I L et H’P. « " » _ I
A AV AV VAN ,I\ e B e |
N E e

H_-_i\-\

— s -7 g )
Soiucion: - S R ™ — <
_ Solucion: i | ==

1.- Dimensiones de la armadura.
Claro{L}=12m Peraite (+) =4/12=1tm 7 )
Espaciamiento de las diagonales
Diagenales externas H=1m
Diagonales internas 2H=2 m

Numero_de_espacios_entre_diagonales

5 espacios de 2my 2 espaciosde 1m=12m

Separacion entre armaduras =6 m

Para designar ios elementos de las armaduras, en los catdlogos de Hylsa se ha establecide la
nomenclatura siguiente;

CS§ = cuerda superior P/M? = Peso de la armadura en kg/m’
Ct = cuerda inferior P = Peso de fa armadura en kg
D = diagonal LF = Longitud de pandeo de la cuerda superior

En nuestro case, la geometria y las dmensiones de ia armadura que se revisara son:

. 3 . . )
;!‘\ e \\/ /\1\/ N » J

s e D - e — -

=

——— . e e e e b

2.- Analisis de cargas. )

2.1 - Carga muerta

e



Lamina galvanizada, cal. 22 8 kg/m?

Larguercs y contraventeo (supuesto) 3
Armadura {supuesto) - 25
Carga muerta total (CM) 36 kg/m®
2.2 - Carga viva (CV) 60 _
Carga total gravitacional (CM + CV) 96 kg/m*
3. Determinacién de las cargas en lgs nudos
Para nudos intericres P=96x2x6=1152kg
Para nudos extremaos P=376kg
L.a carga uniformemente repartida, igual a 96x6 = 576 kg/m., produce un momento flexionante maxime
wl' 576 %12
Me=——=———=/0368kz-m
g 8
F
4. Reacciones en los apoyos. - e
wh 376 %12
Ry=Rg=—=—"""=3436ke
5 Fuerzas en las barras.
. /
[ 7 S
N / -
, = v N ﬁz/ )
| (:* 3 i \\ /
~ .
o SN ,
gy 77 g4l <
De acuerdo con la figura antenorn ¢

Tm 0 Cm = mi 1
Compresion en la cuerda superior y tensién en inferior.

T
Fuerzas en las diagonales Fem—=——=/]4IT
send sen 43

5 1Fuerzas en las diagonales

La figura siguiente muestra los valores de la fuerza cortante a lo Jargo ded clare de la armadura,



e TAl0 ralg R 400 H o) G iZc

\\/\/a\/ \/\/\/'

'Hoe

s - ; Zcuqa.u c»-q -&.. I ’;t.g_; *-::q; lms b
‘L &gt‘.‘ i‘““*‘? Oe..*\n-n@b;q“‘“f.(n{:"/
o é—\{aq_,{g étq Gng i Comiidons X ‘
m%cqcio- Comaleny  ~Cie msiﬂ/:

-“'—¥ E!s -t:m[am..,._, Tere iy duded)

. |—-—.
] - :
GINE AAbe ‘ [N
CoATANTE RALLL IO FCR ZAPZAS IENEENTIAZAS | .
Pl
- o . e - - COSTANTT TESIDO A& 4 ZARSA UNFIRMEWINTT aw

?“AR"\N('d- ey :P"") \J.
_ i j";m < /w’ﬁ“’ c‘:'f.f-« E, Ny eSO

1

cBamaL ) T bl T T g
L sené  sen 45!
(kg) {kg}
1_2‘ ' 2 880 ‘ +4 074
73 2 880 S4074
34 1728 T 2444
25 1728 - 2444
55 578 j + 815
6.7 576 - 815

0 =45° sen 45° =0 707
- El signo negativo indica compresién

+ El signo positivo significa tension.

o

5 2. Fuerzas maximas en las cuerdas

Barra 5-7 El momento maximo ocurre en el punto 7, centro del claro de la armadura y su valor es

Moe = (3436 -376)6 -

l_,.
T

w[.2
120 = 10368 kg - m =——~=10 368 kg /m
8 4

Momento flextonants en ef punto 8.

M=(3436-376)5-1132(3+])=9792 kg m
Cuerda superior (barra 5-7) B



Cuerda inferior (barra 6-8)
M 10 368

Rewvisidn de los perfiles de las barras,

En el catdloge PER-Hylsa, pagina 11, se indica la solucién de la armadura igual a ésta, con una carga
uniforme de 7C0 kg/m; cuerda superior, cuerda infenor, diagonates y montantes, para !as longitudes de
pandeo de la cuerda superior de L/2 y L/3 (6 y 4 m, respectivamente). Para esta armadura se indica un
peso de 288 kg (23.98 kg/m). De acuerdo con el andlisis de cargas efectuado al principio det ejemplo, 1a
carga unifcrmemente repartida es w = 576 kg/m y el peso supuesto de la armacdura es 25 kg/m2 Enla
tabla siguiente se indican los perfiles Hylsa de la armadura del ejemplo.

. Tamano x “"‘réx_'naﬁo X Tamafio x Tamano x espesof
"‘ Hoo — s
PR Lt espesor espesor espesof
/’ mmx| inxin jmmx|inxin |[mmx|inxin mmxmr (. Inxin
mm mm mm
64x3 212.5x0.1 |38x2. {1.5x0.1 |51x2.8|2x0.3 S51x2.8 ' 2x0.118B
258 | 8 1B 1B

B es el color de identificacidn del perfil. en este case todos son blancos.

6.1.- Cuerda supernor. A

La cuerda superior esta formada por dos perfiles PER, PTR u OR 64 x 3.2 mm (2.5 x O.I25-p’t;ig.), con las
dimensiones y propiedades geométricas que se dan adelante. Deben analizarse tres posibilidades de
pandeo, para determinar cual es la critica, en dos interviene la seccion completa, formada por fos dos
perfles PER, PTR U OR, y en |a segunda uno séio de ellos.

Pandeo alrededor del eje x de ia seccidn completa L=20m.
pandec airededer del eje y de la seccion compieta L=6.0m.
pandeo alrededor del eje y de un solo tubo L=10m

Las tres longitudes hbres de pandeo corresponden |, respectivamente, a la distancia entre nudos de la
armadura, la separacion entre secciones soportadas lateralmente y la distancia entre puntos de union de
los ubos que forman las cuerdas de la armadura.

En el catalogo Hylsa estan tabulados los radics de giro de un soic tubo alrededor de los ejes x y y.



£l tramo critico en el 5-7 (y el simétnco 7-9) en el que P=9 792 kg = 9.8 ton. (compresion); los perfiles de
las cuerdas estan unidos entre sl en los nudos.

[ —————— r‘(-—--ﬁ |
—= T
§ A S
. — i :
Y b - b . .I N
| A .--:‘ L0 cm gL_....._Jk LL_—.-_._JI 4 o= j-slS ot
—  J r=23Lcm ] ! I| T re= 244 cm
-0
;b 2 Lot B e ,d/ P it -—{‘--‘:f\_/
rd
-~ 4 EE -

Propiedades geométricas del perfit armado. de ta cuerda supenor,

A=2x 740 =148 cm’ r. =244 ¢em

= Jr;" w2 a2 (2544 30787 =6.21 em
6 2.- Calcuio de las relaciones de esbeltez.
Los nudos 1,7 y 13 estan impedidos de desplazarse lateralmente. Los perfiles de la cuerda superior estan

unides entre si en todos los nudos y en los puntos medios-de los tableros de la armadura Se tomarg el
factor de lengitud efectiva K = 1, correspondiente a barras articuladas en ambos exiremos.

KL 1x200 KL i1 x600 N
(—): aBAL Ay 3 “_} = 97 ELJ=]’°100=41
ro/ 244 r /, 6.21 r 2.44
La relacién de esbeltez critica es . &) =97
r ¥
B.3 - Revistén de la relacién ancho grueso.
6 2000, b §35-3x032

R e R PR
v JF l 0318 17<337

El pandeo local no es critico.

6.4 - Obtencidn del esfuerzo de compresién axial permisible, F,.

M

277|227 % 2039 10° ,
C = P T30 =107 (acero NOM-B-199 o ASTM A500, Fy = 3515 kg/cm®)
" 545

¥




PER. PTR u OR $1x2.3 mm (2xC 1] pulg)

Acotacicnes en mum

Relaciones de esbellez
KL 1.x100

o 1.93

=52 F,= 1690 kg/em’

-

Fuerza permisible 7
- (H Ao
P,=F,A=1690x351]x16-3=868f> R, =335 oAl (reaccion en apoyos)

7 Determinacién del peso de la armadura.’
Cuerda superior(CS) = {2 x2 x3.84 = 14016 kg
Cuerda nferior (Cf} =12 x 2 x295= 7080

Diagonaies (D) =/2 x] 41 x4.0= 67.68
Montantes (M) =2 x[ x4 = 800
286.64 kg

En ef catalogo PER- Hyisa se indica un peso total de la armadura de 288 &g
8.- Peso de |a armadura por metro cuadrado (£/ M)

288

P=——=Mkg/m
i2

2 -

P= =4 kg/m
i2x6

En el analisis de cargas se estimé un peso propic de fa armadura de 28 kg/mz. En las ayudas de disefio
def M-DEM-VII, se presenta la solucidn de armaduras honzentales de cuerdas paralelas tipo Hylsa, para
diferentes claros. En este ejemplo se han revisado perfiles determinados para una carga mayor, como es
logico, estan sobrados

No se lome en cuenta el peso de la soldadura, el cual se puede tomar conservadoramente igual al 3% del peso total de la
armadura



. KL .
Corno la mayor relacion de esbeltez [-——] = 97 es menor que C, el esfuerzo de compresién permisible

r iy

F, se determuna con la ecuacidn (E24 ) de la Especificaciones AISC-ASD-1989, ¢ su valor se encuentra
en las ayudas de disefo, M-DEM-VIl & M-IMCA-VII,
Fo= 1081 kg/em’
& 5. Carga permsible
P=F,A X 107 = 1081 X 14.8 X107 = [6 1on >>9.8 To
8.6. Cuerda inferior

La cuerda inferior esta formada por dos perfiles PER, PTRo OR mm 38 x 2.8 (1.5 x 0.118 pﬂtg) con las
dimensiones siguientes: - .

.. l
. . ‘ | LT ,___....__“"1‘ R
! BRI _ "';;-;?)“ - 3 7A e ;: .
’ A — | e—
La condicién gue se debe cumplir es la siguiente: . -

2¢ > F (fuerza en la cuerda inferior) —

LEF

Py 3
——S06F,=2110kg/cm’
A

Pa=06F,A>F=104Ton ‘
Pa=06x748x3515x10°=158>F=104Ton Sobrado

6.7.- Diagonales. ‘
Las diagonales son perfiles PER, PT u OR 51 x 2.8 (2 x 0.11B). Por facilidad de fabricacion todas las
diagonales son iguales la fuerza maxima en condicicnes de trabajo de estcs elementos es de 4 074 kg

(compresidn). Sus propiedades para disefio son: 4 = 5.7/ em”, r =1.93 ¢m

Langitud
L=v2=1i4lm
Relacion de esbeltez:
KL Ix 141
e o

Fo=1432 kgicm’ 7
P=F,Ax10°=1432x51] x]07 =73P>407  Sobrade

Se acepta el perfi propuesio para todas las diagonales de la armadura

6.8 - Montantes

La armacura tiene unicamente dos montantes; se utiizan perfiles iguales que los de las diagonales. Sus

longitudes son iguales al peralte de la armadura. i
T
r—-

.a‘/il 0

PER.PTR uOQR 51x2.8 mm (2x0

[ R Ut



Ejemplo ¢5 Determinar, con las Especificaciones AISC~LRFD—1993. mediante tres metodos
diferentes, la resistencia de disefio en compresién de una cotumna PR, IR © W 305x74.5 {12x50),
de 4.5 m de longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM A38). La columna esta articulada en |os dos
extremos vy no tlene ningun soporte lateral a lo largo de ella.

coge
]
l - .
! ; A =94.84 cm’
| | .
f ; =13 16 cm
ri 130 - .ry=5_‘.0cm
"1 bl R
i ! R — .
‘; : ~a 5 . "
| : Acotaciones en mm Propiedades de diseno
H 1 . . -

Celumna IPR, IR o W del ejemplc

SOLUCION:
Método |

Se utilizan las ecuaciones del Capitulo E, Especificacicnes AISC-LRFD-1883. La relacién de

esbeltez de la ¢columna, es:
(KL)x =(KL}), = 450 ¢m

(A’LJ 250 [x{.\ 450
— | = =34.2
r 131G -

X

Rige el pandeo alrededor del gje de menor resistencia

No era realmente necesario catcular (Kisr),, puesto que (KL), = (KL),, por lo tanto nge el radio r,.
que es menor que r,.

Calculo de ». (parametro de esheltez de la coiumna)

K 1. 90 2330
;\_(.:-—-ﬂ— _— ____-—--_ﬁ =.’0/
TV E T N2030x/107 »

Como A, = 1.01 es menor gue 15, la columna se encuentra en el intervale de comportamiento

inelastico, y el esfuerzo critico F; se determina con la ecuacion (E2-2).
Fe = (0.6587 ) F, (E2-2)

F..=0.658"°" x2530 =1 651 kg/em?”

s MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Redriguez



Luego:
BPy= pAcFo= 0.85x64.84x T 6517 0°= 133 Ton

Método I1.
Se utiliza la tabla 3-38, M-AISC-LRFD-1893-VI, pag. 6-147, Esfuerzos de disefo para rmémbros
en compresion de acero con esfuerzo de fiuencia especificado F, = 36 Ksi = 2 530 kg/cm: y
&:=0.85. .

Para (KL/r), = 90 . $Fe = 19.98 Ksi = 1 405 kg/em®
Luego

9P, = AL For)= §4.84x1 405x107= 133 Ton

Metodo ill:

Se utilizan las tablas de columnas de Ia Parte 3, M-AISC-LRFD-1993-V] La resistencia de disefio
en comgpresion de los perfites de 305 mm (12 pulg.) se encuentra en la pag. 3-24 y 3-25 Estas
tabias proporcionan los valores de ¢P,, en funcion de ta Jongitud efectiva KL y del esfuerzo de

fluencia especificade F,. De la pag. 3-25,

Para el perfil WW12x50 (305x74.5), con (KL}, = 15 .= 457 cm ~ 450 cm, ¢P, = 289 Kips=131.2 7.

NOTAS: .

1. Para usar directamente las lablas de columnas, debe entrarse con la relacion de esbeltez
maxima, qﬁe ne siempre corresponde al pandeo alrededer del eje de menor momentc de
inercia (eie y).

2. Las tablas de columnas no incluyen todos los perfiles laminados. Estas ayudas de diseno

solamente centienen los perfiles tipo W utilizados comunmente come columnas

+ MANUAL PARA DISENG DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Sotc Rodriguez



R Ejemplo MC-5 .Calcular, de acuerdo con las Especificacicnes AISC-ASD-198¢8, AISC-LRFD-1983
y normas NTC-1995, la capacidad de carga axial y las resistencias de disefio de una columna
compuesta, cuadrada, de 55 cm de lado, longitud efectiva igual a 4.0 m, con un peddil IPR, IR 6 W
356x122.1 (14x82) Utilizar concreto {.=250 kg/cm® (=2 5 ksi), de peso volumetnco 1 800 kg/m®
(100 Ib/ft:’)' fabrnicado de acuerdo con [2 norma ASTM C33: cuando se utilicen tas Normas NTC-
1995, el concreto sera clase | y el acero de refuerzo f,=4 200 kglem? (fy;=60ksi). acero estructural
NOM-B-254 (ASTM A36). El refuerzo longitudinal consiste en 4 barras No. 10', y los estnbos son
barras dei No. 3 2 35 cm centro a ceniro (c.a.c.). En este ejemplc no se disefan 1as barras
longitudinales ni ios estnbos de la coiumna.

:l =217

]
e kP Wb
0 '.-L""::‘"T’-‘g:“f“"“’ ’. |” !
cE?:-ﬁi..-"d. ™ l L = 1235
li' N NEREE: ’“‘Ja"._-""‘ 383 . o s
:::'| * I::‘.[éi- .." ?I |1L E = ' _ 53
il *-'Z.‘.:I.@”'—"m,:__l _!_..« by =13~ ’ v
== 1 i

i ! e =257 !
' 550
Zarilt 1IR3, IR & W 336x122.1 {12X22)

Celumna compuesta del ejemplo MC-5

SOLUCION: A
1) Especificaciones AISC-LRFD-1993: )
El cencreto que recubre el perfil de acero esta reforzado con estnbos y barras longitudinates, Ei
area de la seccion transversal de cada una de las barra que forman los refuerzes, longitudinal y
transversal, no es mencr de 0.09 ¢m? por cada 5 cm de separacidn entre barras.

A mn = 0.09%43/5 = 0.77 cm”
Las barras de 32 mm, utilizadas para el refuerzo lengitudinal de la columna, tienen un area de
7.94 ¢cm”. No es necesarico que ias harras longitudinales cumplan el requisito de gue ta separacion
entre ellas no exceda de 2/3 de la dimension menor de la columna E! recubnmiento del refuerzo
es, cuando menos, de 40 mm, medidos al borde extenor de las barras colocadas por fuera
Area total del refuerzo IongttudirQal A, = 4 barras Ne. 10 = 4x7,84=31 8 cm?
Area total de la columna = 55x55 = 3 025 cm?®
Porcentaje de las barras de acero longitudinai: 31 8/3025=00105=1.1%
Porcentaje del perfil de acero = {155.5/ 3 025} 100 = 5,1% > 4% ccrrecto
Area neta de concreto = 3 025 - 155 5- 31.8 = 2 838 cm*

1164 = 16 kgim®



propiedades modificadas Fry v Eq

o] [l
Frop = F 4 0,F, A’ Tc_,ft{j{ _ (12-1)
L4 L2 ]
4
E =E+cE, J”J (12-2)
L'
En las ecuaciones anteriores, ‘
Frmy valor modificade del esfuerzo de fluencia que se uliliza en ef calcuio de la resistencia
de la columna compuesta, kg/cm?
F, esfuerzo de fluencia minimo especificade del acero del perfil, kg/crn2
Fo esfuer-zo de fluencia minimo especificado de las barras de refuerzo lgngitudinal, kg/em®
A, area de las barras de refuerzo longitudinates; cm? e
A, area de acero, cm?
A, drea de concreto, e’
. resistencia especificaca del concreto en compresion, kg/cm?®

3, €2 3 coeficientes numéncos; para perfiles ahogados en concreto, ¢, =0.7, ¢, =08yc¢3; =02

Mcdulo de elasticidad del concreto

E = w“\[f’; wen b/’ y £ en ksi,
donde,

w peso volumeétnco del concreto = 1 600 kg/m® (100 b/t

E,=100""J33x70.3 = 131 520 kg/er’

fuego .

Fry = 2 530 + 0.7 (4 200) (31.8/155.5) = 0.6 (250) (2.838/155.5)~ 5 870 kg/em®

En=2.039x10° + 0.2 (131. 520) (2 838/155.5) = 2 519 070 kg/em?

Resistencia de Disefio

Se determina con las férmuias £2-1 a E2-4 con Ag=As rm, 1,2 0.3 dier, Fy = Fym ¥ £ = B, 8:=0.85.
fm =03 x55=165>r=154cm

m =03x55=165>r,=63cm..r=165cm

1.1 Calculo del parametro de esbeltez de la columna ».

f =T T =

oV E _16.5/7

L

=037

KL Il 400\{ 3870
2519070

1.2 Esfuerzo critico.

Como i, = 0.37 < 1.5. se utitiza ia ecuacion (E2-2) para determinar el esfuerzo critico ~,



Fo = (\ 0638 ]F,,,,,

F., = (0.553“'": )5 870 = 5 543 kg/er®

P Pn = 6o Ag For = 0c Ag Fep 0.85x155.5x% 5 543x 107 = 732.8 ton
gc P, = 733 Ton
2) Especificaciones AISC-ASD-1989:"

Esfuerzc de compresion axial permisible
Fase determina con tas ecuaciones (E2-1) 6 (E2-2), con F, = Fry, E=EL y r =i

Coeficiente de pandeo y relaciones de esbeltez.

(223, 227 %2519 070 o

+ R “\l F V 3870

~ m

KL 460

T 163

m

1l
1
4
[N

Como KL/ = 24.2 < C. = 92, se utiliza la ecuacion (E2-1):

i) 24.2)
]_(AL/:') £ I,_( "1 5 870
2C; ; I_ 2x92" |

. .

75 AKLIF) (KLirY

5 sC. 8C;
P=FA =3214%1555%x10""=4998 Ton = 500 Ton
P =500 Ton
3) Normas NTC-1995
3.1 Médulo de elasticidad del concreto E.
Concreto clase |
E, = 140001 = 14000 250 = 221 360 kg/orm®
3.2 Propiedades modificadas Fpy ¥ Em
Los coeficientes numMencos ¢;, ¢ v ¢; son los mismos de las Especificaciones AISC-LRFD-1893

3.3 Resistencia de disefo R

Em = E':hcj"r‘;c‘_i (362)
A,
[ 2838 ]
E, =2039%10°+02:221 36({ J: 2 847 000 kg/em®
1533 )

-

Estas especificacicnes no Inciuyen el disefio de columnas compuestias acero y concreto,
Para determinar ja capacidad de carga axial en conciciones de trabajo de la columna compuesta, se aplicara ef mismo
procedimiento que el de las normas AISCLRFD-1903



1.3 Coeficientes numercos:
c1=070,c,=060ycC, =0.20

Modulo de elasticidad del concreto:

N o :
Eczw \;J_ﬂ,wen)b/fl y f'c en ksi,

dende.

w peso volumétrico del concreto = 1 800 kg/m® (100 /bty
E =100""\35%703=131520kg+ cm’
Fay = 2 530 + 0.7 (4 200) (31.8/155.5) + 0.6 (250)(2 838/155.5) .5 870 ke’ i
En=2.039 x 10° + 0.2 (131 520) (2 836/155.5) = 2 519 070 kg/em’

Resistencia de Diseno
Se determina con las formulas E2-1a E2-4 con Ay = A;, 1, 1y 2 0.3 Chier, Fy= Fymy E= B 6, =
0.85 '

m=03x558=165>r=1754¢m
m=03x55=165>r,=63¢cm .. r=165cm

-

2.1 Caleulo del parametro de esbeltez de la columna A;

2.2 Esfuerzoe critico:

Como %, = 0.37 < 1.5, se utiliza ta férmula (£2-2) para determinar el esfuerzo criticc F.,

4 :
Fo=}0638™ ]FW

{ s
F. = Lo.a-jao J5 870 = 5 543 k/om”®

Pe Pn= e Ag Fer = o As Fer
0.85x155.5 « 5543 x 107 = 732.8 Ton
L ¢ P,=733Ton  —-
3) Normas NTC-1595:
3.1 Mddulo de elasticidad del concreto E,
Concreto clase | )



| « A
‘:‘rm' = FL'+C.'F)r-—r_+Cl‘fc — (36 1)
) 4,
) 318 L2838 )
o =2 33007 x4 200 +046x07 %250 =5 327 kg/crm
133.5 153.5

R. se determina con las ecuaciones 3 2.1 a 3.25, con A; = A, Fr=0.85, Q=10, r=rpn, F/=Fny ¥

E=Eny, conn=1.4 (véase inciso 3.2.2 1)

3.4 Calculo del parametro de esbeltez &
KL | F,. 100 |

A=

r VA°E, 165\ 7 x2847000

Vv

- f T R = —— A Fy £ F A, (3.2.1) .
r=Fr -0 157 '

3321%135.5x085%107 -
R = = 683.2 ton

¢ I
{1-0.334” 0155

i

Fy A FR=5321x155.5x085 « 107 = 703.3 ton » 683.2 .

La reistencia de diserio de la columna s

R.=683.2 Ton
Resuitados
Especifkgacién Capacidad (Ton) -
AISC-ASD-1989 P =500
AlSC-LRFD-1993 e Pn = 733
NTC-1585 R.= 683.2

Et pnmer metodo de disefio proporciona resistencia de “trabajo” y los ctros dos, resistencias

“Ultimas”



Ejemplo Calcular con las Especificaciones AISC-ASD-1889 1a carga permisible que puede soportar una.viga armada
hecha con tres placas soldadas de acero NOM-B-254 {ASTM A36) de F,=2 530 kglcm®, lioremente apoyada de 8 m
de claro. La viga esta scpertada |ateralmente en los apoyos v en el centro del claro.

_ L ang
Lom
(|7
711 | 175 PL
.;lt|l|=i¥|¥li||iil.. Mg, = 57
Perfil 1 soldado
' Diagrama de momentos flexionantes - Cimensiones. mm
SOLUCION' : . .
iy s . - -
Caracteristicas geométricas de la seccién transversal T ' e
30 1.27% - ] 095x357.46° o ' .
i, =2 = - 30x 127 x 10365 |+ ——————=32747 cm
12 12
/. 32747 s -
5, = = = /637 cm :
d. 2 402
2. Disefo por flexion.
La condicion que debe cumplirse es la siguente:
fl'“a.‘i "<- Fb
. J‘Irn Y PL .
Jou T e = = By Mpu=S5
S, 45,
+
Es dear
M e 48 Fy BV
P= p = =
L L L

Verificac:on de si et meembro es compacto y esta contraventeado adecuadamente
a). Los patines estan unidos con el aima, mediante soldadura continua de filete.
b). Las relacicnes ancho-grueso de los elemenios que caomponen la seccion transversal del miembro no deben

exceder las relaciones ancho-gruese de la Tabla B.S. 1., Especificaciones AlSC-ASD-1989, corespondientes a
Secciones compactas

Yo o 147
T pannes:
£95 e by _ 30 b S s
>x | ¥ 2t, 2xi27 r JF, Vis '
alma:
b

*MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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¢} Lalongiiud no soportada lateralmente del patin en compresién, L,=300 cm o debe exceder ei valor de L., es decir

Ly § L,
640b; 640 x 30

be s JF, 2550

1410000 1 410 000~
= = =J33] cm
d:d7)F,  (40/30%x127)2550

=281 em

Rige el valor menor, L.=387 cm,

Esfuerzo de flexién permisibie, 7

Como &, 7 21, es mayor que 545\/?‘: pero mengcr que 800\/}-‘_), el aima es compacta y L, < L. el esfuerzo de flexion

permisible 7, se-caftula con la ecuacién (F1dyde las Especificaciones AISC-ASD-1989.

L ) by [F,
Fy = F,|0.79-0.00024 — o (F1-4)
2t \ ke - :
donde:
. 4.05 P
. = e 5 N/t /
I3 (]T-'ft’w )046
En ¢aso conirano: Ne = 1.0
En este ejlemplo;
.40
hit, = = J2§ <70
0.95
405 072
(42.[)046 T
Luego:
2330

o= 253()“0.79-() 00024 x 1! SJ = /638 kg om”

0.72 3

Momenlo resistente
My =8, =1638%1 637107 =268 Tm
Carga permisible total
PL

M= — =\
4 R

«MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Ejempio Determunar la carpa uniformemente repartida que resiste en condiciones adecuadas de
trabajo, un perfil IPR, IR 0 W 305 x 32.8 (12 x 22) NOM-B-254 & ASTM A36 (F, - 2 530 igem’ )
utilizado como viga libremente apoyada de 6 m de claro, soportada lateralmente en toda su longitud
mediante un sistema de piso estructurai compuestc acero-concreto, tipo Galvadeck 25, Utilizar tas
Especificaciones AISC-ASD-1888 y las Normas NTC-1895 considerando que la viga forma parte de
una construccion del grupo B. No lomar en cuenta el efecto del sistema de piso {seccion compuesta),

T
e )
::::‘ ———T N Sia wig eed
f . deatzesanes [
___JL L
LY .aa“ﬂ' $w
L3s: b zancrela — EL] S
*—-:7_':'5'-‘;'—“" Lemine gr geery
3
SOIUC('GHI‘ L. Lurre amn S e * ™ \:;,}L -
Especificaciones AISC-ASD-1989 Vd;fv /24 7;-;.:4; e
1. Momento flexonante maximo )
' wi®
M= —
2. Momento flexjonante resistente -
-‘\':{R = Fb S,

donde:

Fy es el esfuerzo de flexidn permisibie y S,, el médulo de seccion elastico de la seccidn transv'ersa!.dt/,a»f/
refendo al ejerde maycr momento de inercia (eje x-x).

- _{o.aoé [ Suseia A0 campBecler
<

0.66 F , (seccion compacta)

3 Cnteno de seccion compacta.

De acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1988, para que un miembro de seccién transversal |,
sea considerado compacto, debe cumplir 1os siguientes requisitos

3.1 Los patines estan uridos con gl alma o aimas en forma continua.

3.2 La relacicn anchofespesor de los elementos no atiesados del patin en compresion, no es mayor de
343

/E“speciﬂcac:ones AlSC-ASD-1888.
e

de acuerdc con la Tabla B5.1 Relaciones ancno/grueso para elementos en compresion,

| aE 95 s

P |;“_'i" { .JF",.

“- 1_‘;7X '3/3
i ' 2
'I .D_f. = __/_?__'OE = 47 < J0.8
| 2[ 2 X].

e e o L— S

A ——

z)
|
3 3 la relacién peralte/grueso del alma no excede el valor comespondiente, que se determina con las

ecuaciones de la Tabla B5 1ﬁ’specﬁcaaones AISC-ASD-198%.
£



4:\5{R +x26 8
P = = = [7.9Ton
L 6

La carga concentrada que se le puede aplicar a la viga soldada del gjemplo es 17.9 Ton.

SMANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Hector Scto Rodriguez ‘



d I
— = 21507, cuando — =~ 016
. : -
En nuestro caso. .
P S
f,=— =0y ~=2=¢
4 F
S . - ,
Como — = 0 la ecuacion apiicable se simplifica
'H_v .
d 5370 5370 '/07 o, 35 oo
—_— — = = y = = J4/4 0 R e N
‘ ¢ JFy 2530 12T 066 e

Longitud entre soportes laterales del patin en compresion.

El patin superor del perfil estd soportado lateraimente en toda su longitud. Como la secaion es
compacta, el esfuerzo de flexién permisible es’

Fy=066 F,=066%2330=1670kgom

Se iguala el momento flexionante maximo con el momento resistente de la seccion,

J"'fmdx =;\fR
wi : 8Fb S‘!
= = F(, S, = "
8 f'7_
x ! 670x416x 107" or
vt - = 1547 m
G0 '

La carga ictal que resiste la viga, es:
[P =wl=!34dx6=92Ton

£n el Manual AMMSA de Conslmcc:on en Acero, edicion 1898, Capitulo X, Capacidad de Carga de
© Perfiles Estructuraies, Grafica Nos pagina 255, viga ssimplemente apoyada ¢on carga uniformemente
_ repartida, para un perfil IPR, IR 0/ 305 x 32.8 (12 « 22) de acerno NOM-B-254 {ASTM A36) de 600 cm
de claro, se obtiene una carga total de @2 Ten

2. Normas NTC-1985

Acciones de disero o’
w,= FC ™
2’ -
AL
:‘.‘WI:Y—'= s
La condicion que debe cumplirse es’
Mg 2 M,

Si la seccidn de la viga es lipo 1 6 2, € momento resistente de disefio se determina con la ecuacion
3.3.1 delas normas.

Mp = Fr ZF,
Clasificacion de la seccion

" De acuerdo can las Especificaciones AISC-ASD-1989, aqui se toma el perate e/l Al /»ﬁé .



Para que un perfil lipo | se califigue como seccién tipo 1, las relaciones ancholgrueso de patines y alma
rno deben exceder tos valores de la tabla 2.3.1. Valores maximos admisibles de las refacones
ancno/gruese’

.- Descripcion del.eiemento - -+ Secgion tipo 2
= “ ‘ {disefio pléstico)

540 540 .

Patines ce secciones|, Ho T, = 230 167

y de canales, en flexion i 3 |
T 3500 5 300 105 4
Almas en flexid = s Y
xion JE  VZ350

Las relaciones ancho-grueso de patines y alma son

b
L7 < 107
2r

d

— =408 <1054
s F ’

La secc.-éf} es lipo 2y, la equacion 3.3.1 es valida

€e iguata el momento ¥ disefio con el momento resistente

iy ,ﬁ’jf,: -
8 = R [': '~| -
donde:  wb
(H/')= FCxw = [ 4w .
wb §FRZ,F
' s ~
140

Se sustituyen valores:

8x0.0x480x2350x10"
= 173 Fnr

W= ;
600"

Carga de disefio total que soporta ia viga
B =473x6=10+Ton
Momento resistente ) .
Mp = FRZ, F, =09 x480 x 2330 x {07 = 09 Tm

Resultados
. Espedificacidncnoma carpa tofal
AlSC-ASD-1289 9.2
NTC-1985 10.4




Ejemplo .Disenarla viga continua de tres claros iguales de 6 m que se muestra en la figura, utilizando
perfiles IFR. IR o W de acero NOM-B-254 (ASTM A38) v conforme a las Especificaciones AISC-LRFD-

1€83. La viga esta soportada lateralmente solo en los apoyos. La carga muerta es 1 Ton/m y la viva es
1.2 T/m; esias cargas son nominales (cargas de trabajo ¢ de servicio)

I Wen T
~

| R AT AR A NENTIRIN

b 1 4

. Viga continua del ejemplo
SOLUCION:

<

(s = g
Carga de disefo AT

W, =12DD~J6LL=12x]+~i6x]2=512Tm
Diagrama de momentes flexicnantes, )

La solucidn de la viga continua de tres claros iguales y que soporia una carga uriformemente repartida
€s la siguiente;

" Momento flexionante en et centro del claro

Mpar =-0.1x3 12x6" =11 25T-m
Seleccion del perfil laminado IPR. IR oW

Se escoge un perfil laminado de seccion 1, de manera preliminar

G,jb "\'[n = ':D’b -\'[,-: = ¢b Zr }T_k'
(,?5_5 .'\f_., = :\f,,

Ay =gy 2

A"’n

rlj." F\'

1123 % 10°

7=

X

e = =495 cm’
Q9x2 350

De {as tablas de dimensiones y propiedades de perfiles PR, IR o W, se propeone un perfil IPR, IR 0 W.
Se revisard un perfll IPR, IR 0 W 245 x 44.8 (10x30), que tiene un 7, = 33/ em’ = Zx o = 493 cm’

+ MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



| Sy~

A, = C{.up - ( M, =My )L_L_—TLJ < M (F1-2)
r sl

P

donde
My=F 2, =2350x35110° = 1543 T-m
M, = (Fy- FJSe = (2 550 - 703) 331 =107 =97 Tm

Ceoeficiente G,

v
Para el pnmer tramo : _[;_: 0 C,=175
A
. .'\['n
Para el segundo tramo : —[—= Cy=23
Ad,

La condictén més desfavorable se tiene para &l primer tramo

[ 6-175 !
M”=1.731!5~’3—(1'343—97)(~—J— f:ffs Tem > M
J1

Coma Mn es mayor gue Mp, por lo tanto:
Ay =M, = 1345 Tm
Finalmente, el momento resistente es:
@\, = 0.0x 13453 =121 Tm > 11.25 Tm (Momento de disero)
Revisién por cortante
o W= 06 F, A, = 0.6x2 530 x26.6 x0.76 xI07 = 307 Ton
HL=09x307=2707 > 06~x312~ 0= 112'[’0::
Revision por defiexion
La carga de servicio{cxarga muerta y viva ne factonzadas) es :

Fiencie = 1001 200 = 2 200 kg/m

oA ~22% 600"
2= = 7 = /07 ¢m
- . » 3L 3 s 30 o ri 7
Deflex1dn permlslme: jLSJL! 183x 2039 = 10" x 7 070
L 600
d,="——="—=167cm
300 366
Como +4 = 1 07 cm es menor que 4, = / 57 cm, €l perfil propuesto es adecuedo

SOLUCION: Utilizar un perfll; IPR, IR oW 254 x 44.8 (10x30)

« MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Revision del perfil segun el criterio de compacidad.
Relaciones ancho/grueso

En la figura se indican las dimensiones del perfil propuesto, acctadas en mm

’ . b 148 L a4a
[ Patines: —= =57 <——==1/08
= i 2t Ix 13 {F
'—](—‘— ; K Vi
1
7.¢ 4L 266 - 2524 5 363
e 26t Alma —= =87 < ——=1067
¥ 076 i
.'l it '\ 1
e
B _ La seccién es compacta
Y
/fwz‘w Avs vy ) ‘
Calculo de la resistencia nominal . .

La fongitud no soportada lateralmente es L, = 6 m y para'el‘@@?ﬂl—se[eccuonado, la longitud maxima
lateralmente parala cual 1/, = A/, se calcula conla ecuacion, s'igu'lérjte:

2303, 751.5x3_.5 . -

=173 em F1-4 o
[_ V2 330 (F1-4)

Calcule de la fongitud maxima no soportada lateraimente para la cual Af, 23/,

=

f =i-"—)vli—\jffx:(17,—ﬁ}- (F1-6)

ey (i.—‘.._{.: )
donde: )
T | EGA 2039%10° x784x 107 % 258 % 57.03 .
X,y =— = =202 8 kg. om”
s,V o2 53 2
C.(S, Y +xitii74f 531 - .
VL, m e = — y - =ddx {0 om [he
i \as 695  \784x 10" %258
3.5%x 202 8§94 S
i}:i‘-—\/!r\}]'--/-!\f{) (2 330-703)" =623 cm
(2 530-

Los valores L, y L se encuentran tabulados en las ayudas de disefic.En la tabla Lead Factor Design
Selection Table( Seleccion de Diserio por Factores de Carga), para perfiles uttizados como vigas, pag 4-
20, M-AISC-LRFD-I, para el perfil prepuesto de acerc F, = 36 ksi se indican las longitudes L, = 57 ft =
1738 cmy L, =203 f1=618.7 cm
Como -

L, < Lo [,

173 om < 600cm < 623em ( pandeo inelastice)

La resistencia nominal se determina con |a ecuacidn (F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1963

s MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS -
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Ejemplo .Determinar {a carga maxima de disefio w,, uniformemente repartida de ia viga \ibremente
apoyada de la figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil PR IR 0 W 457 x 74.5 (18 x 50} de acero
NOM-B-254 o0 ASTM A35 y esta scporiada lateraimente exclusivamente en los apoyos. Suponer que la
viga es adecuada por cortante Utilice las Normas AISC-LRFD-1883.

My

- 1
o m
VAT T AT 67 Ma = Mo
Viga del ejemplo . -
. £ - R -
SOLUCION: T e
Método general
1.- Coeficiente Cp -
1250,
Cb = - ma
230, v SM My +3M
wu[,:
"\’[B = ma = 8
w (LY w il LY w i el 3wl 3M
Mo =AML= — - — = - = =
' 2\ 4 \2xd 8 32 32 4 ,
125M,, 1258,
C, : = =ild

C2SM S 307SM,, ) HAM,, 30750, ) TIAM

ma v

2.- Coeficientes X; y X>

R BT

Para el perfil [PR, IR & W 457 x 74.5 (18 x 50), los vaiores de X; y Xz san

A=94.8cm*  C,= 816 349 cm”
S,=7 457 em®  E=2.039 x 10° kg/em®
J=51.6cm’  G=7 84 x 10° kg/om®
,=1669cm’ r=4.2cm
zZ,=1655¢em’

IPR. IR & 1373743
{18%30}

+  MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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:
T 12030%710° «784%10° x3516% 048

X = =734 852 ke /em
i y 2 §
X816 349 1457 ¥ )
A ( - J =254x10" kgiem™
- 1669 \7.84%10° x316
\[ =7 F. =16355%2330%107 =419 Ton.m

M, =8 (F, =)= 1457(2 530-700yx 107" = 26 6 Ton.m

2515r, 23505x42
L = — = =2/0 cm.

» \/? 2330

rv'y.’ 1'
L= .F. JH,,U-%X_,FL' con fp=F -F

42% 134852 —= =, :
L= T2 12 54% 107 (2 530-700) =626 om

B (2 330-700%
Los valores de L, y L, se’encuentran en las tablas de seleccion para disefo por factores de carga, para
perfiles utilizados como vigas, pagina 4-19, Manual AISC-LRFD, Volumen |,

Como L,=7.5m. > L,=6.26 m., el momenic nominai.esta dado por la ecuacion (F1-12)

' M,= M, SM, |

donde el momento critico elastico se determina con la ecuacion (F1-13)

T ITE ’
R +(ZJ 1.C,
b

La ecuacidn antenor puede escribirse enla forma -

- Ch S\ ‘\'.’ 'J“; / “\'.’:‘\'L‘

- L fr, \i ' 2L, .’r_‘,):

-

L
——= < g\/ =210 Tonm

ggnf, §x210
=—= —=30 Ton/m
I 7.3° _

W
i

Solucion 2 (Ayudas de disefio)

*  MANUAL PARA DISENQ DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Se utiliza |la grafica de la pag 4-134, Momentos de disefio en vigas (6=0.9, C,=7.0 y F,=36 Ksi-), con
L,=25 f# (7.5 m). Con !a longitud no amostrada L,=25 # vy leyendc en el eje vertical de la grafica
{(momento de disefo éM,), con Ja curva del perfil IPR, IR ¢ W 18 x 50, se obtiene ¢M,=130 Kip-fi, el cual
esiguai a 18 Tonm

o\, = CygM, = 114x18=20.5 Tonm < 8\ =377

2
. SC, 8, 8x203
¥ =< - = ——=29 Tonim
r 75
3.- Revision de la secaién
{' : Patines
; b, 19 y H5 o
_—= = < =
., . — .
2, Ixld NZa
o SR Alma
k. 437 -2x32 5633
K . . R i_=/o7
e ‘[, 0s . v

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 {18x50)

La seccion es compacta

solucion: w, = 3.0 Tonlm
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Al

Ejerﬁplo .I'gua! que el ejempic antenar, excepto que la viga, ademas de en los apoyos. esta soportada

lateralmente en el centro cel clarc.

- |
- Pay
- 3 ! 3
2o -
Solucion: v, nd 2
— [/’j 7 7 Al PE e o st
i.- Procedimiento general i o {1tnZo]

Coeficiente C,

Como la viga estad soporiada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se tenen dos

segmentos no amostrados; para cada une de ellos, el momento:maximo es’ C LS
v wlL’
- Mo o T 2
Segmento 1-2
My /%-r :
My e gt
VS 1/ 11
V2R
% La ecuacion de momente flexicnante para una viga licremente apoyada, con carga uniformemente
repartida es: - !
wx
M(xy=—(L—-x)
2
wi LY 7wl o
Para x=L/8 : Myz—|L-—|=——== 0054wl = 0438 M,
o 18 8/ 128

: : wl, LY swl s

Fara x=L/4 Myg=—|L-—1= =009375wl” =075 M,
. & 4 32

, swl(  3LY 15wl . .

Para x=3L/8 Mes—/|L-—|= =01172wl =09373 M __
16 128

B
ress
G

e g

R



125M

+3M MM,

C =
*25M_,
i 123 ;\'[mm
G, = =130
: 2SM_+3Ix0438 M +4x075 M o +3x0938 M,

Del gjemplo antenor, L,y L, valen.
L,=210 cm. L,=626 cm.

ComoL,<ly<L (2.1<3.75<6.26m) el momento nominal se determina con la ecuacion {F1-2)

-L
M,=Cy M, =(M, - .u,{é———"-}

<M
P
L-L,)|
donde.
M,=419Tm M, =266 Tm
e ‘ Rt 375-213] -
M, =13 419-(41.9~26.6)(i;—4]]= 166 T m > M
A 626-2.1 "

Como M, es mayor que M, -
M, =M, =419 Tm

@M =09x419=3771Tm

Finalmente
8aMf, Ex377!
w, = — = — =534 Tonim
L 7.5
w < 34 Tonlm

2.- Ayudas de diseno

Utitizando la grafica de la pagina 4-130 (momentos de disefio en vigas, con ¢=0.80, C,=1.0y F,=36 Ksi)
del Manual AISC-LRFD-1993, Vclumen |, con L,=12 3 (3.75 m.) y ¢on la curva del perfil W 18 x 50, se
obtiene un momento de disefio de $M, de 232 Kip-ft {32.1 Ton m)

- —

a\f, G =32.1x13=417 Torzm> oM =378 Ton.m—

@M, = g , = 37.8 Towm-

Notese que la capacidad de carga del.perfil IPR, IR 0 W 457 x 74.5 (18 x 50), utlizade como viga
lbremente apoyada de 7.5 m de claro, con soporte lateral en el centro del claro, es casi el deble de fa

viga con spportes laterales exclusivamente en los apoyos.



Ejemplo .Una viga continua con dos claros 1guales de 9 m ¢ada uno, soperia una carga uniformemente -
reparuda de 4 5 Ton / m. DiseAar ta viga utilizando perfiles PR O W de acero NOM-B-254 {ASTM A-36)

y de acuerdo con el disefic eldstico o disefio por esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-ASD-

1989). Ademas de los apoyos, ia viga tiene scpories laterales a distancias de 1) 2.25my 2) 4.5 m.

w = TS A S case st

o Sodorres VN o P VI R =W

- - - o 20
- -{-J e d
R :[0.375wL R os[125wL R =|03T5wt caAso

o Sogorces sacerares

_E_ _ L :?m‘!‘ L. L?_?’__m__i,_ a 5 e
| : ,
‘. V:ga_r: c_gpémga_ del gjemplo

SOLUCION:

.

1. Viga con soportes laterales a cada 225 cm

Diagrama de cortantes, momentos flexicnantes y deflexiones.
En la pagina 79 del Manual AHMSA para construccién en acero, edicicn 1688, se presentan Ics valores
de los elementos mecanicos (momentos flexionantes y fuerza cortante) para una viga conlinua con dos

clares iguales y sujeta a una carga uniformemerte repartida De acuerdo con esta infermacion, 10s
dlagramas referidos son.

A i /
R *+{0 375wl R :‘\i 25wl R «|0375wL A)eaﬂoff)'r'&_‘a
B T e B
. : T
0825 wL
L D375 wl
Sprianla

_10375L i 0625wl

== [

S omoarn Fligiinan £e

£ ‘ LI fre e s
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De acuerdo con ios coeficienites de los diagramas antengres, [os elementos mecanicos para la viga en
estud!o tienen |as siguientes magniudes.

- 5 T e
I A T

™

A i2cir O ds e "57

R rTO3T5wL‘:/:‘,.L R =|125wL 2 2¢. & R =r0‘3'.?5wL—, sl

Corlaal & ( ;;,y

I za2ls 4 .

:_-. . R ~a

[t I

Somealn poe gontanZ & (7 e/

i )

Por eotro lado, el capitulo F de las Especificaciones AISC-ASED-1989 indica que, los miembros que
cumplan los requisitos de seccicnes compactas y que sean continuos schre apoyos, pueden disenarse
para S/10 de los momentos flexionantes producidos por las cargas gravitacionales, cuando estos
momentos sean maximos en [os puntos de apoyo, siempre gue, en eses rmernbros el momento pesitivo
se incremente en 1/10 del promedio de los momentos negativos

Determinacioén de! peralte de la viga. .
£l peralte del perfll se calcuia de acuerdo con |2 regla practica siguiente

Peralte de vigas falwricadas ¢con perfiles laminados= clarc/15

L 200
fd=—=————=23¢6 in

Se propone un perfil IPR, IR o W da 810 mm {24 in) de peralte

De las tablas de dimensiones tedricas y propiedades para disefic de vigas perfil rectangular 1PR del
cataloge de perfiles de acero, Allos Hormes de México 1984, sc escogo ¢f perfil mas viano del grupo de
de 24.1n de peralie.

Perfil IPR , IR 0 W (24 x 9) |, peso: 101 184 kg /' m
Designacion IMCA iR 610x101.6 (24x68)
Designacion AISC, W24x68

3 Rewision de los requisitos de seccidon compacia

Supcniendo que el perfil propuestic es compacio vy est2 soperiado adecuadamente. Cabe sefialar que ta
mayor parte de los perfiles IPR, IR & W gque se producen en Meéxice y en los Estades Unides de Aménca
cumplen los requisitos de secciones compactas. Por otro lado, el momento maximo ncgativo de 45.6 Tm
debe ajustiarse.

" Estas aumeras son el peraite y ancho de patines, de acuerdo con la designacion AHMSA

*MANUAL PARA DISENQ DE ‘:STRUCTURAS METALICAS
Héctor Scto Rodriguez



3.1 Module de seccion requerido.,

F M= 0.9 x 45 = 4104 T m

donde:
M es el momento flexionante , en Tm

F, = Esfuerzo de flexién permisible, en kgicm?®
= 0.66 F, =0.66x2330=1670ke ‘cm’ , para secciones compactas.

4104%16° o,
= ———— = 2 437 em

1670 .
El perfil IPR 24(24 x 9) de peso 101.184 tiene un mddulo de seccion elastico S, = 2 524 e’ » §,..=2 437

3
cm

‘:1-{6;?:
3.2 Relacion ancho / grueso
i‘ Patines:
1 -
‘ ‘lf b, 2277 343 543
—— = =76 < 108 = = -
5 20, 2x149 JF. o Y2350
] .
1} ’
'-_L Alma:
d 60.3 3370 343
I by =22.77 ; 3-:]— — = = 374 < 107 = =
=] (105 [F. J2550
Merdid W 2va e s &

3.3 Longitud entre soportes laterales

"

Enseguida se revisa si la viga estd amriostrada lateralmente. La condicidn que se debe cumphr de
acuerdo cen las especificaciones AISC-ASD-1989, es,

Gi0b, 640 b,
I < = = 127 bp= [2.7 x22.77 = 289 em
J7, 2 330

I 410 000 1410000

3 = 50 = 34 em
g [ 2 m) 2530 '
g 2277 x 149

i

-
748

Como la longitud no armoestrada / = 225 cm es menor gue la mencr de las longitudes calculadas
anteriores, el perfil IPR, IR © W propuesto tiene sujecién lateral adecuada, por consiguiente el esfuerzo

de flexicn permusiBle supuestc para secciones compactas, utilizado en el caiculo del modulc de seccion
necesario, s correcto

El momento maximo positivo de 25.5 Tm deberd incrementarse en 1/10 del promedio de los momentos
negativos, es decir:

A +ad
M= M+ —{—L—”-]=
10 Z
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Como e valor absclulc de este momento incrementado es menor que el valor del momento negativo
ajustado (41 04 Tm), no hace falta revisar ios esfuerzos de flexidn en esta seccidn ce 12 viga.

Diseno por cortante
El esfuerzo corante en el aima de secciones laminadas debide a la fuerza cortante maxzma se calcula
con la ecuacion siguiente:

So=400kg fem” < F, = 0.4 Fo=04x2330=/0i2 kg /enr ‘bien

Caiculo de los esfuerzos actuantes en la viga.
E! esfuerzo de flexion se determina con el momento maximo negativo ajusiado. .

s A AI04x 107 TR
b'=—=———-——--— 5:;6!;'7/5‘171
5 2324
Si=1626<F,=066F,=1670kg/cm Correcto

5. revision por deflexion
La deflexion maxima se caicula con ia expresion siguiente:

E . de:fle‘::u:n1

00057 x45x 9007

— - = 108 ¢cm
203910 %76 170
La deformacion permusible de acuerdo con el AISC es:
L 200
4 = —-— = = 23 em

B =108 < A, = 3.0 cm Bien

2. Viga con soportes laterales a cada 450 cm.

Como la longitud no arnostrada / = 430 cm s mayor que 314 cm {lengitud calculada con ias
especificaciones AISC-ASD-1889), obviamente el perfil IPR, IR ¢ W seleccionado en el punto anterior
tiene soportes laterales insuficientes, aunque cumpla con los demas requisites de seccion compacta, En
este caso no se permite reducir el momento flexionante negativo y el esfuerzo de flexion permisible se
debe reducir Suponuendo gue el esfuerzo de fiexién permisible sea F, =08 x0 667, =08 x0.66 »
2330=] 33Ckg + cn (el 80% del esfuerzo de flexion permisible para secciones compactas) el modulc de
seccion requendo es
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De las tablas de dimensienes y propiedades del Manual de Consiruccion en Acero, AISC-ASD-198¢S se
esoge un perfil W 686X125 5 (27 x £4)

. _ . 3. 4 am 3
S, =3420cm” > 8, = 3378 e’

Calcuio del esfuerzo de flexién actuante )

Para determinar e! esfuerzo de compresion permisible en la viga, se deben considerar dos segmentos:

segmenics 1y 2. En el 1, el momento flexionante no es un maximo abscluto, pero se presenta dentro de

este, por consiguiente el coeficiente de flexién C, se tomard igual a la unidac. El radio de giro r7 para el

perfil W 27 x 84 (685x125.6) es 6.32 cm y la relacion de esbeltez //rr e5:

/%n’/ﬂ d ,<

A=zo & P CS5:s0 ! M TR .
) E2¥ £ ' T s T

56/:-42/}5“0 / ’ "r -

<

SN

b
‘;.
RY

Esta relacion se encuentra entre |0s valores limites establecidos en las especificaciones AISC-ASD-

1989. Véase Seccidn F-3, pag.5-47, M-AISC-ASD-1886

En las ecuaciones anteriores se tomd Cy = 1.0y 7, = 2 550 kg 7 em”.

De acuerdo con lo antencr, el esfuerzo permisibie sera el valor mayor abtenido con las ecuaciones (F1-
8) o {F1-8) . La ecuacién ( F1-8 ) se uiiliza siempre y cuando ¢! valor obtenide no sea mayor de 060 77,
(0.80.. 2 520 =1 518 kg / ¢m")

-

2 UL
Fyo=ioe——tT |, ( F1-6)
13 080x10°xC, |
t2 25507027 ) R
Fyo= o4 ———=—12550 = [ 385 kg/ em
LS [ 080xi107 ]

B4 10°C, 8441075

iet /.flf 450% 163

-U = {37 kgiem™  (F1-8)
Comao el mayor valor de 1 385 kg /cm?, es menor que I, =1 318 kg / em” (0.60 F,), se toma J, = 1 385

kg/ cm’ para el segmento 1
2! esfuerze de fiexidn en este segmento es:

Ao 255%i0°

S 3 490

”

)

]

31 kg om” < 1383 kg em”  Correcto

En el segmentc 2, el momento extrerng se presenta en el apoyo B, por consiguientie el coeficiente de
flexidn vale:

Cy = [ 75~ LOSM /M)~ 03, 70} = 175+ ] 05(-20 L/43.6) + 0.3(204 - 436) =236

Como C, = 2.36 es mayor que 2.3, setoma C, =2.3

AL RO Y T )
4 I II 8 LN c
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El valor iimite inferior de |a relacion de esheltez, / /-, d2 acuerdo con {a ecuacion (F1-83, es:

i o .
7i7x10 %23 P 430

[717x10‘cb

e T

¥

¥

530 re 6.3

Por censiguiente, en el segmento 2, el esfuerzo permisible es -
Fy=0.60F, =060 x 2530 =1 318 kg iem”

Esfuerzo de flexian actuante

4 TR
“T '."LZ:_.J

= 1307 <Fy=1318kg/cm’ (Fy = 0.60F,) COecto

Revision de la deflexion

0.0057IFL"  0.0057 x 45% 900" ) o
i"'r:m:r = = § =070cm< 4 =25 om
El 207x10°x 118 626 ?

Porlo tanto, el perfil propuesta para la viga es adecuado.
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En la figura siguiente se muestra un cdificio de 8 niveles gque se utilizard como oficinas, Su estructuracion

’ es a base de columnas do seccion en cajén rectangutares y vigas de seccign transversal | {perfiles - -
laminados IPR, IR 0 W), formando marcos rigidos en dos direcciones ortogonales. Revisar de acuerdo
con las Especificaciones AISC-ASD-1989 la columna B-2 comprendida entre los niveles 6 y 7. Tanto las y

columnas v vigas son de acero NOM-B-254 [ASTM A36). Los elementos mecanicos que se indican en ia

figura corresponden a solicitaciones de trabajo. En cada tramo de columna se han angtado {os momentos

sismo flexionan a la columna en

en los extremos. Todos los momentos tanto de carga vertical, como de

curvatura dobie.

¢
IS (4)
B [rr—e—e— A e SN o B
& E'- ;\—[}'}-_} £ -—g]
.I RN A l }
i ! I 'r
! r | R
[ ! [ [
. . ]
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N D dm LT 5 I
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Solucion:

" Los elementos mecdnicos en ia columna corresponden a cargas de trabajo.

75 ton i 12 ior 25w
\ \
,2 5 otonm ,4 Lon m
T ST Sz - LT -
’ !
' ' ‘,'.\ Poton n.
M LA balw]
carga vertical Sismo X + 0.30 sismo Y Sisme Y + 0.3 sismo X
2. Caracteristicas y propiedades de la seccién transversal total
4 . : RS
] '
_— - ;{__———'———| - .
o S
1.2 1 Sl ! ]
T | ! |
! ‘ b
e o L e Tl Lo e I::; 1a
IR (o
i | _L 1’
prep— e
i ) N,
i T by
I T

Ceauming sy Lo

Ay L S903.0) - 35) =140 4G e’

[ 1 o o /A 5
!\=-—ﬁﬂleywJM%J%JJMfJ*EﬁmeWﬂSj=iﬁw9wﬁ
E o /2 -
|/ . ., . Rl .
/. -3[——2r35”r159| e ] 3OV NDD SO0 703 ] A2 173 ent
‘ 12 (W .

i (i3S99 R VN FF IR
ryslT— = e = Q.6 ryo= e =920
o Nt Vo Va9

S.0= I 104 cnr S ST G74 o’
2 2 2 2

Clasificacién de la seccidn.

Relaciones ancho-grueso

o
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Las Especificaciones AISC-ASD-1989 establecen que para elementos atiesados de secciones en cajon, las

relaciones ancho-grueso maximas para que no se inicie el pandeo local, 'de acuerdo con {a Tabla B.5.1,

s0M:

Tabla B5.1 Relaciones maximas ancho/grueso de elementos en compresion - -

Elemento | : “*Relacidn Seccién .- Seccign |
- _+ ancho/ .. compacta’ . | . nacompacta.
Jegrueso™T | ETT T EE T T e Coat
Fatines de secciones huecas en cajon, h Hodo . 2000 0
v =32 =
cuadradas o rectangulares ; J \m
Almas en elemenfos sujetos a flexién i Para: Para:
y compresién axial combinadas - A fa
. Iw —=s0/0. — >0./¢
F, Fy
3375 S35
(1-3.74F,) - =43

L J7

' Lo Placas horizontales (patines)
: I b 2023
R g [ . _ N
PO g -5 ! =@ =]27 <320
! ' ; ; ¢ 159
IR | P :
| | Lt S - T |
; ! - Placas verticales {almas)
] EE b 220 o
e e e e ' L, - = = /3.8
' ' (139

- Valurming T ey

El ancho plane de los patines se tomo 1gual al ancho tetal de la seccién menos tres veces el grueso.
Relacion méaxima ancho-grueso para las almas

Py

£ =—

A !
donde:

Pr= (Para cenga vertical + stsmo X4 0.3 sismo Y} = 734+ 12=87 Ton

8100
0= =382 kg S onr”
14940 )
/ 382
—— =027 > (]G
. 2330



Como [/F, =023, es mayor que 0.16, la relacidn méxima ancho/grueso para las almas, es
— == s —— =430 ¥ 1385 OK.
La seccion es compacta, vy el esfuerzo de flexién permisible, es :

Fy = 0.66 = 0.66x2 530 = 1 670 kg 7 e’

Verificacién de los requisitos adicienales para ciasificar la seccidn como compacta
Py T

l_..__..—__l..._:] - ’
\ 3 1 i L K 7Y
“ 1l ; , ot G 20=150
I —_— . 1 -y
i b
| ] ALl 2 BS=3 18
: Cri———=
|
,

Requisilos duv secciones en cajon para ser
‘ clasificadas vomo compactas
Los patines deben estar unidos continuamente a las almas. Se cumple.

La longitud no soportada lateralmente del patin en compresion (Ls), no debe exceder el valor de

L.. que es el menor de los siguientes:

“ . -\I,‘ h ( b \
o= (137 100+ 84 400 T I =84 400 L—J
' RV ST A

Ty

Afy v M menor vy mayor de los momentos en los extremoes de la longitud no arriostrada, tomados con

respecto ai eje de mayor momento de inercia del miembro.
AfpX- es posiuva, cuando Y/, v Vs tienen el mismo signo (flexidn en curvatura doble}
AL, es negativa, cuando M, vy A/ tienen signos contranios (flexidn en curvatura simple).

En nuestro caso:
Mi=27.0twmm v M= 275 1onm AL = 0955

25 - 2

= 2133 em. {0 84400
2330 2550

L o= [1537 100+ 844000 933,) = 834 cm

La longitud menor L, = 834 cm., es mucho mayor que la altura de la columna, 2.80 m.
La interaccién de flexidon y compresion estd hmitada por las ecuaciones (H1-1), (H1-2} v {(H1-3) de las

Especificaciones AISC-ASC-1989. .-

o (-‘H:\ ; N (‘m\' Jr_.‘ .
- AN » ; /.0 (H1-1)
i [
N L Y I
: !'"‘\J !.. I l'\'J .



e
NIy (Hi-2)
0.60F, Iy Iy )

et S R ' (H1-3)

Las ecuaciones {H1-1) v (H1-2) se usan cuando f,/F, > 0.15 v la ecuacidan (H1-3) se permite utilizar en
vez de las ccuaciones referidas, si % <013,

"
Relacién ./,

fo= 382 hgenr

Para el calculo del esfuerzo de compresiéon axial permisible, F,, s necesario determinarAprimevramente los
factores de longitud efectiva K, v K, y postericrmente las relaciongs de esbeltez.
Célculo de las restricciones rptacionales.

Z//L‘"’ L::)'

\lf =

' . L)
Py L. i =0 G0 .
. e 170 =35 4 o N (5) ' /=41
b ! 250
EN I I ) St ! i . - e 7 28 -E <
] _._ - l l \ il= _'_- - - ! ™ g 30
s ._ | e |
= 13 899 em*
1i 4 | as0 N 1 9% cm
! L= 496
e — = L -,1_ R P L7 698 {3 ]L_ 00
Ao - ' - - - . : '-' 1.~ Tohe
! ! !

T i e s e e LA m |
Mareo del ege B Marco del eje 2

Cohiina en estudio 3 estructura o base de anarcos rigides
Marco eje B - de da gue forma parte -

Nudo superior A Nudo inferior

(o

435435 433 43

= = W, =
LRI o b 3504375

=1.2

Ly

Marco eje 2
Nudo supcenior Nudo inferior
SO 496 19.6 -~ 49.6
Wy, = —————— =20 iy, = =2/
' 357 48.3

.Por tratarse de una estructura formada por marcos rigidos sin contraventeo en dos direcciones, se usard

al nomograma de Jacksen y Moreland, caso b (desplazamientos laterales permitidos).



M‘arco eje 2

- Nudo superior Nudo inferior
49.6+49.6 , 19.6+49.6
W, me————— = 1] Yy = —= 1]
I8 7 : 485

Por tratarse de una estructura formada por marces rigidos sin contraventeo en dos direcciones, se usara el

romograma de Jackson y Moreland, caso b (desplazamientos laterales permilidos).

Marco eje B Marco ee 2 _
= LA =20

K, =133 - Ko=105
e 42 wy= LA

Relaciones de esbeltez

Pandeo alrededor del gje X (Piano Y-2) Pardeo alrededor de Y (Plano X-2Z)
AL F.GY & 250 4 KA. ! 33 x 280
—— = 2z N —_— = ———— = 4_’_)
r g6 r o/ 8.0

A

Como [K7./r] = 48, es mayor que[KT./ ] .= 42, el plano de pandeo es el YZ, es decir la flexidn por pandeo

se presenta alrededor del eje X y para determinar el esfuerzo de compresion axial bermisible F,. setomara el
valor mayor de [as relaciones de esbelitez (48).
Coeficiente (",

Ce= 2 = 1261 (acero NOM-B-254 6 ASTM A-36)
¥

Puesto que [A7./:] =48, es menorque C. = 126 1, el pandeo ocurrird en el rango inelastico, y por lo tanto el
esfuerzo de compresion axial permisibie se calcula con fa ecuacién (E2-1) de las Especificaciones AISC-ASD-

1989. .
(J’\[ .If )- 1 ( 48.
[ L J l L/--———— 23530
. 2 2% 126.1° ,
Ia= e T = 1 302 kg / ent’
. (K!.J (/\'f, J 2 ded Y ) .
J i " r 3ORNI200 Sx{26.F
ioosc sC”
Luego:
[, 382 . )
7* - " < {43 (13, deberan usarse las ecuaciones (H1-1) y (H1-2).
S 300

Aplicando la ecuacion (H1-1)

S , )
'-:-"- = Q.44 (adimensional) (), =382 kg am)

LML (25-nie" . M 12k 007 )
[igs == T SN ke o [y = w252 ke enr’

N, IR - N, Yrd



C=06-04(N /7 M2j=06-04(0/7.2)= 06

n?E-Is

P, g
( KL )
-\

La relacion de esbeltez K4 involucrada en el momento magnificador es la referida al eje de flexién. en esle

caso gje X-X -

, AL AL
Eje de flexion — ~ — = 265

r r,

A?x2039%x 10" x 94.8% 107

2, = - = 271.7 Ton
206.5*
06
[J‘J"‘_—H&'_—O.(S.)
2717 )
R .

Come el faclor de amplificacion calcutado es menor que la unidad, se usara B, = 1.0
J."‘rm = -’"'l(nr =727 .m

Revisidn de acuerdo con ta ecuacion (H1-1a)

})u § A ]u\' . -"“fm‘ ]
A= i — 1< 1.0
ti‘r Pu 9 ([’b ‘\!m ‘t]b -f'\‘lm'

My~ 0. Pueslo que solamenie hay flexocompresién en el plano Y-Z, se omite en la ecuacion anlerior el

l)rf & ¥ A '(Il'\
—r— | | = | [ )
ll'g j,n 9 ‘I'h A lu\

término de fiexion alrededor del gje Y-Y.

donde
Plr 0 78 1\1{,“ . 72 0 7/
=2 fe = = >,
@0 Gy M 0.90x38.2

3\
Pll & -'\l[m
e [ 07810212099 < L0
rI'r }”u 9 t|'.’. f”ut

La seccion PR, IR 0 W 408 x 74.4 (16 x 50) ulilizada como columna es adecuada, segun 1as especificaciones
AISC-LRFD-1993,

'« MANUAL PARA DISENC DE ESTRUCTURAS METALICAS
1iéctor Soto Rodriguez,



. P, &8 . -
Caomao = ={.78 = 0.2 s¢ usara la ecuacion (I - a}
’ ¢' " Pu 1127
Calculo de Ly y L, (L, = 450 cm.) ,

23515 25154 ) z

——r,= = 200 em
JET 2550
) n |G Fid 2.039x784 000 =03.3594 8 .
Ny oo - =163 960 kg 2 om” donde.
S 2 1327
F \; -
‘L— lf,ﬁi\(r I)
' T ] )
1,d? ] 548(41.3-16) .
C, = — = = GO9 247 cm®
. P J .

L4

Cul-5,F L609047( 1327 : -
A= 4— = =1.13x10¢ e’ hg”
7

GJ 1 548 \N784 00063 3
4% 163 960 - , .
L= -~——-—~\/1 1 113 % 107%(2 530703 F = 640 em. e

(2 530-703) S
Como L, = 200 < L, = 450 < L, = 640, la resislencia nominal por ftexion M,, se delermina con ta ecuacion (F1-

3)
-L,
M= Co | M -2 - M, )(1 Lyl ar,
a " dep

donde. '
Co= 173000507 MA)+03(M 7 :\lgfﬁ.? 3
Coum o M- 0 .Gy 7Ss

Moy I 7= 253051 508 % 107 = 38.2 Tonm
My = (1,0, ) S, = (2530-703)1 327 x 107 = 24.2 1m

4

5-2

; ‘ p
A, = 1.75 {38.2 -(38.2-24 2)¢ )] - 32.07m

T =L s G4-2 ]

Pueslo que M, = 52 9 ton-m no dehe exceder My, M, = M,=3827 'm

Calcuio de M,

[m B.' A [ur

¢
donde: =210
-"'Pu ' ‘“r

+ MANUAL PARA DISENO DI ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodrigucz



Calculo de la resistencia de diseno ¢ /2,

Clasificacion de ia seccién, ‘
De acuerdo con LRFD-BS, las secciones de acero se clasifican en compactés,-no compacias y secciones
esbeltas. Para que una seccion se califiqgue como compacta, debe cumplir con los reguisitos siguientes.

1. Los palines deben estar conectados de manera continua al alma o alimas. '

2 Las relaciones ancho/grueso de sus elementos en cdr_mpresién no deben exceder las relaciones

maximas ancho/grueso (I,) indicadas en la.iabla B5.1 de las especiflicaciones sefialadas.

=16 Patines

f

* enss ‘ b 18 345

r ~- =56 < Ay= o= =08

| 1 2%x1.6 .

|T=3—:7 .

! Alima

- T 54.7-2x1.3, ppey 3310
It T i —_—— —————————— o A= =
e b w=33 L ¢ B
Yoaee ) ezl 097 Jr

oo La séc&ién es compacta
Parametro de esbeltez de la columna (). ) l- 'T; '
Utilizando la ecuacion (E2-4) de las Especificéciones AISC-LRFD-1893;
NN
ComNe

Relaciones dc esbeliez,

Ki. 1% 430 KL =430 )
/| = = 26,3 —| = =[125
r 17 r )

La mayor relacidn de esbeltez, es la que se utiliza para calcular I,

1125 [ 2530 "
A = - =126,
x 2039 107 '

Como I = 1.26 es menor que 1.5, el esfuerzo critico, se determina con la ecuacion (E2-3)

0877 | [os77
- ]'“"‘-'= S [4 \‘: --:
_ Az ’ 1267,

3

De acuerdo con LRFD-E2, |a resistencia de disefio ¢ _ /7, esta dada por la ecuacion (E2-1)

N q;c .n')” i [i)r 1“¢-1 ‘,Ig

2530 = 1 398 ke ¢ om®

ce

=(085% ] SO8% 0482103 = 1127 Ton.

)

o MANUAL PARA DISERO DI ESERUCTURAS METALICAS
Héclor Soto Rodrigucz T



Ejemplo .Revisar con las Especificaciones AISC-LRFD-1593, si el perfil IPR, IR o W 406 x 74.4 (16 x 50) de
acero NOM-B-254 {ASTM A36) de la columna de 4.5 m de allura, es adecuada para soportar las cargas' que

actuan sobic elia. Las cargas que se indican corresponden a solicilaciones de trabajo (cargas nominales)
" g

o
/1\. L .
My ; - "
’ 7 Cargos @z sevicio

v Mp = 20'ton (gergz muere)

R = 40 ton (cergz vina)
Mg= 2 ton m (cerga’ mucrta}
M = 3ton m {corgn wiva)

45 m

- CA = 545 emt
!/ - 4, m 27 230 cmt
/ e=2i3] §,= 1 327 emd
! ro= 3700 cm
/" i l'y = %o
h | 15 [ } : : ! . ’
I : T E
; ' - T : "T . Co Perdi IPR, IR & W
- s Cimensiones y
Propiecaaes Geométricas
Elementlos Mecdmicos § Dingrama de Momeolos A<
Condiciones de spoyo fMexiennples
_ Columna del gjemplo . .

SOLUCION
Cargas laclorizadas o de disefio
Las acciones dec disefio se obtienen multiplicando las cargas nominales por los facldres 'd'e carga
corespondientes
Py = 1200 16 P, = 12x2001.6x40 = 88 Ton
Mu = 128+ L6M, = P/..Az FlGx3 = 727m
) . ) ) Ay = BrAf,
“El Diserio por Faclores de Carga y Resistencia (Especiicaciones AISC-LRFD-H1), utiliza ias ecuaciones (H1-

-18) y- (H1-11) para miembros somelidos simuitaneamente esfuerzos de  compiesion axial y momentos

flexionanles. . - - .
Py & A Mo ) 3 ",
Moo T b—( - ) =10 . Para =z 02 (H1-1a)
‘l' Py, 9 'l‘h A oy ‘l'b -’”u_r ]2,
Pu 1'|f,,\ f\‘{m' . P"
i I PR Para <02 (H1-1b)
2"' f”u (I’!. A [u\ 'l'l; A me' ‘ll Pu
l’lf .
Relacion ——

IIJ l”n
1’,, =88 fen

e. MANUAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Soto Rodriguez



Mo (25+010° ’ Mo 12x10°

r»f.!;.‘: = _"58‘5"‘(3/6-’” f,g,\.:'_—r:—_i 7.171((,’/(:.'1.'

Sy 1104 YosS o
Fp = 0.66 '\~ 066x2 530 = 1 670 kg - enr’ ‘ B
Fy=0.75F,=0.75x2 530 =1 890 kg/am’

1202E 1202x2039%10°

Foe =7 —0 =4 357 kg /s enr’
[AL]’ 23w 487 .
23| =+
r \
oL IewTr p2RTN2039v 0t , .
F=—F"T0o -~ - = 3932 hg o )
T [M_ J © 234 ; :
23— ' .. .
ro/ ' . ..
.‘ “ .

Cow = Gy = 055 En los planos YZ y XZ no existen elementos que impidan el desplazamiento relativo entre
los extremos.

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuacién (H1-1)

0833888 0.83x1 232 )
043+ T — =043+ 0343« 000 =14=133
3 J82
. [i- ---—-—]l 670 (:’-~ - |l 900
4 3577 59352

Aplicando la ecuacién (H1-2) Tt e

382 RAH I S TR

. 0383403530648 - 158 = 133
06x2330 1670 1900

Como la combmacnon de carga que rige el dnseno es carga muenta, carga viva y susmo todos !os esfuerzos

peymlsgplgs de las ecuaciones de ipteraccion /-, /1, y,l & de acuerdo.con Ia Secmon 1.5.6 Esfuerzos causados
por viento y sismo, del Manual de Construccion en Acero IMCA, Tomo |, pueden incrementarse en un tercio,
de manera que la seccidn propuesta es adecuada de acuerdo-con el disefio por esfuerzos permisibles

(Especificaciones IMCA-1987 y AISC-ASD-1889},



‘ Cpee = T = ey

0.9x2 350
De las tablas de dlmensmnes y propiedades de perfiles IPR.IR o W se propone un perfll IPR, IR o W
Se revisara un perfil IPR, IR o W 245 x 44.8 (10x30), que tlene un z, = 334 en? o 7y e, = 403 et

I
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