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”-\PLIC ACION DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES DE USO EN MEXICO
PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO"

por V. en I. Ismael Vazquez Martinez

I Introduccion:

En el pasado la practica del disefio de estructuras metilicas en México se limitaba
basicamente a crear edificios que satisfacieran los Reglamentos de Construccién vigenies
sin tener en cuenta sustantivamenie muchas consideraciones que simplifican la
fabricacton y montaje de las propias estructuras. Asi, el estado actual del arte, en cuanto
al diseflo de estructuras metdlicas se retiere debe ser regido por criterios que asocien la

sequndad de las mismas con la facilidad de fabricacion y montaje. y en consecuencia con
la economia del proyecto. :

En la actualidad, el tiempo para la fabricacién y montaje de estructuras metaiicas
se ha reducido de manera muy importante gracias a los siguientes factores:

a) El uso de proyramas de cémputo que permiten la eiaboracion de un analisis v
diserio en forma tndimensionat de manera ractonal v eficiente.

b) La utilizacion de programas que permiten el T rnocielado de la estructura en
forma tridimensional para la elaboracion de los planos de fabncacmn v
montaje de manera automatizada.

¢} La fabncacidn de estructuras metdlicas con técnicas C.N.C.(Computerized
Numeric Control) con procesos automatizados de fabricacion como corte en
frio con sierra, taladrado. marcado. y corte termico. Cabe senalar que para el
total aprovechamiento de las maquinas C.N.C. se requiere de un congruente
disefio_de conexiones de los diversos elementos que componen la estructura.

Para tal efecto. es practica comun el disefio de conexiones totalmente
atornulladas en campo logrando ademas una eficiente solucion de montaje.

Aunado a lo anterior, €l costo del acero estructural se ha visto reducido en los
tltimos afios, factor que lo hace aun mas competitivo frente a las estructuras de concreto.
A pesar de todo lo anterior en nuestro pais la estructura metdlica no es tan frecuentemente
utilizada como en otras naciones. Tal vez esto se deba a una falta de informacion tanto de
tos duefios de los inmuebles como de los constructores de los mismos. Es {abor del
Ingeniero Estructurista convencer tanto a los inversionistas como a los arquitectos de las
ventajas que ofrece la estructura metalica y entre otras podemos mencionar las sigutentes:

1. Claros mas grandes: Las estructuras de acero estructural permiten construir
facilmente espacios de hasta 12 m x 12 m y ain mas grandes, lo cual le
proporciona flexibilidad al propietano para la disposicion de oficinas.

2. Columnas mas pequefias: Las columnas de acero son mas pequefias que las de
concreto. Esto posibilita el uso mas eficiente del espacio disponible y obstruye .
menos la visibilidad. .




3. Requerimientos minimos para muros de carga o arnstramientos diagonales:
Las estrucruras de marcos resistentes a momento eliminan la necesidad de
arriostramiento por un costo minimo en edificios de baja a mediana altura.
Esto trae como consecuencia mayor flexibilidad para el uso del espacio y
menos limitaciones para la colocacion de ventanas y puertas.

4. Flexibilidad de diseflo econdmico: claros grandes, vigas voladizas, paredes
oblicuas, aberturas en el piso. caracteristicas estéticas especiales y cargas -
inusuales pueden acomodarse sin inconventente utilizando acero.

5. Facilidad para la modificacion y renovacion: Si en el futuro se afiaden cargas

. adicionales a la estructura. el acero puede reforzarse ficilmente para que
soporte el peso adicional. De la misma manera se puede construir nuevas
aberturas en el piso para eievadores, escaleras y otros requerimientos
mecanicos v arquitectomnicos.

6. Tiempo reducido de construccion: Las estructuras de acero pueden adquinirse,
fabricarse y levantarse rdpidamente. La facilidad con la que se puede disefiar y
construir con perfiles de acero se presta para ia construccion acelerada.

7. Reduccidn de los costos de tos cimientos: El menor peso de acero requiere de
cimientos mas pequerios y menos cosiosos.

3. Reduccidn de los costos de financiamiento: En vista de que ias estructuras de
acero pueden erigirse mas riapidamente, el edificio podra ser ocupado mas
pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de intereses. Ademas si
existen oficinas de alquiler en el proyecto, el flujo de ingresos por tal concepto
empezara mas pronto.

9. Desempefio superior durante movimientos sismicos: La ductilidad que
caracteniza el acero lo convierte en el matenal mas adecuado v economico
para resistir terremotos. El propietario debe tomar en cuenta cudn segura es la
estructura y que porcentaje de eila es recuperable después de un terremoto.
Las estructuras de acero maximizan estos dos factores.

10. Completo reciclaje: La mayor parte del acero que se vende hoy en dia ha sido
reciclado, y practicamente todo el acero obtenido de demoliciones es
reciclable en un 100%.

1L Criterio de Disefio:

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993 ‘i
(RCDFE’93) v sus Normas Tecnicas Complementarias para Diseno y Construccion de -
": Estructuras Metalicas (NTC-EM) consideran como_criterio de disefio el de "Estados
Limite" tal y como se sefiaia en el Art. 132 que especifica que: "Toda estructura y cada
una de sus partes deberan disefiarse para cumplir con los requisitos basicos siguientes:

1) Tener segundad adecuada contra la apancidn de todo estado limite de
falla posibie ante las combinaciones de acciones mas desfavorables que
que puedan presentarse durante su vida esperada, y

1) No rebasar ningin estado limite de servicio ante combinaciones de
acciones que corresponden a condiciones normales de operacion.




Se define como estado limite de falla al agotamiento de la capacidad de carga de
la estructura. Para venficar que no se llegue al estado limite de falla en algin elemento
estructural se debe cumplir con la siguiente expresion:

FR X R-cs > Fc X F.Jcl

Donde :
Fr= Factor de Reduccion de la Resistencia < 1-0
R.. = Resistencia de Disefio
F.= Factorde Carga > V.90
F.a = Fuerza o Momente actuante.

Se define como estado limite de servicio a la ocurrencia de desplazamientos,
agrietamientos, vibraciones o darfos que afecten el correcto funcionamiento de la
edificacton. pero que no perjudiquen su capacidad para soportar cargas.

El Art. 184 del RCDF’93 sefiala que pdra efectos de deformaciones no se deberdn
exceder los valores siguientes:

a) Para tlecha vertical (fraccion [ det Art. 184): "Una flecha vertical, incluyendo
los efectos a largo plazo, igual al claro entre 240, mas 0.5 cm.”

b) Para deflexion honzontal (fraccion II del Art. 184): "para disetio sismico se
observara fo dispuesto en los articulos 209 2 211 de este Reglamento."

A su vez el Art. 209 del RCDF 95 especifica que los desplazamientos laterales
"no excederan de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes, salvo que los
elementos incapaces de soportar deformaciones apreciabies, como los muros de
mamposteria, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran dafios
por las deformaciones de ésta. En tal caso el limite en cuestion sera de 0.012."

Ademas las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo en su
seccidn 4.1 sefiala que: "Las deformaciones se calcularin multiplicando por Q las
cuasadas por las fuerzas sismicas reducidas cuando se emplee el método estatico'de
analisis..."

El RCDF’'93 permite el uso de otros criterios de disefio como se Se.rv.illa en su Art.
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podran emplear criterios de disetio diferentes
de los especificados en este capitulo y en las Normas Tecnicas Complemenianias si_se
justifica, a satisfaccion del Departamento, que los procedimientos de disefic empleados
dan lugar a niveles de seguridad no menores que los que se obtengan empleando 105
previstos en este Ordenamiento, tal justificacién deberd realizarse previamente a la
solicitud de la licencia. '

En Estados Unidos de Norteaménca exiten dos Reglamentos que son los mas
usados para ¢l disefio de estructuras metilicas; estos son los siguientes:



a) "Load and Resistance Factor Design” (L.R.F.D.): que podria raducirse como
disefio con carga v resistencia factorizada que sigue el mismo crterio de
disefio del RCDF 93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento
también es aplicabie la siguiente expresion para la revision de los estados
limite de falla:

FRxRes>ECXFac1

b) "Allowabie Stress Design” (A.S.D.): que podria traducirse comoe disefio por
esfuerzos admisibies que se podria explicar con la siguiente expresion:

f:.u:lm >f act
Donde:
foam = Esfuerzo admisible
face=  Esfuerzo actuante

Cabe mencionar que sste Reglamento A.S.D. da un disefio méas conservador que
con el L.R.F.D. En la acmualidad. de los dos Reglamentos antes mencionados el que se
utiliza con mas frecuencia en Estados Unidos es ¢l L.R.F.D.

[11. Clasificacion de fas Construcciones:

El Art. 174 del RCDFE'93 hace distincion entre los diferentes grupos de
construcciones de acuerdo a su importancia:

1) Grupo A: "Edificaciones cuya falla estructural podria causar la pérdida de
un numero eievado de vidas o pérdidas econdmicas o culturales
excepclonalmente altas o que constituyan un peligro significativo por
contener sustancias toxicas o explosivas, asi como edificaciones cuyo
funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana..."

i1) Grupo B: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y locales
comerciales. hoteles v construcciones comerciales e industriales no
incluidas en el Grupo A, las que se subdividen en:”

a) Subgrupo B1: Edificaciones con altura h >=30 m. y area A >=6000 m”,
para zona I v I1 o con altura h >= 15 m, y drea A >=3000 m’, para zorra I

b) Subgrupo B2: Las demas de este grupo.

A su vez las NTC-EM hace una categorizacion de las edificaciones en el capitulo
1.3 de acuerdo a su tipo de estructuracion:

1) Estructuras tipo 1: Marcos rigides o estructuras contineas con
conexiones rigidas.




V1.

11) Estructuras tipo 2: Estructuras con conexiones que permmiten rotaciones
relativas.

Acciones:

a) Permanentes
b) Varables
a) Accidentales

Tipos de Carga:

C.M. =Carga Muerta

C.V. =C(Carga Viva Maxima )
C.V.R.=Carga Viva Reducida

SIS =Sismo

VIE = Viento

GRA = Granizo

NIE =Nieve

Factores de Carga:
1.4 Carga Gravitacional 1.4 (C.M. = C V)
1.5 Grupo A
1 Cargas Sismicas 1.1 (C.M. + C.V.R. +SI8)
9 Viento
Cargas por sismo:

Articulo 203: Analisis bajo la accion de dos componentes horizontales
ortogonales no simuitaneas. .

Articulo 205: Zonas Sismicas.

Tipo L: Terreno Fiume
Tipo II: Suelo de baja ngidez B
Tipo {[: Arcillas biandas ‘n

Analisis del Edificio Prototipo:

Analisis estructural con el programa ETABS (Extended Three Dimensional
Analysis of Building Systems).
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CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION.

INDICE:

1.1 Introduccion.

1.2  Uso de miembros en tensién.

‘1.3  Secciones.

1.4 Comportamiento de elementos en tensién.

1.5 Estados limite.

1.6 Resistencia de disefo.

1.7 Relaciones de esbeltez.

1.8  Areas de las secciones transversales.
1.8.1Area neta.
1.8.2 Area neta efectiva.

1.9 Resistencia a la ruptura por cortante y tensidn combinadas ("block shear rupture
strength").

1.10 Ptacas de nudo.

1.11 Resistencia de disefio de elementos de conexion.
1.12 Angulos aislados en tension.

1.13 Elementos de lamina delgada

1.14 Referencias.
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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 sencilio. 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 tension no se pandean, por lo que no hay fenomenos de inestabilidad que
son criticos, con frecuencia, en elementos estructurales de acero con otras condiciones
de carga E! disefio 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 la
resistencia, producto del area por el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la accion
factorizada de disefio.

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

El disefio se compiica, sin embargo, en buena parte de los casos de interés practico,
porque las conexiones con el resto de la estructura suelen introducir excentricidades en
las cargas. de manera que los tirantes trabajan, realmente, en filexotension, y porque
los elementos estructurales reales tienen imperfecciones geométncas, esfuerzos
residuales, agujeros, que hacen que las fuerzas internores no se distribuyan de manera
uniforme en las secciones transversales.

La eleccién de las conexiones constituye uno de los aspectos mas importantes en el
diseno de estructuras de acero, puesto gue definen como se transmitiran las acciones
de unos miembros a otros, io que influye de manera decisiva en su forma de trabajo y
en las dimensiones que se requieren para acomodar los elementos de unién,
soldaduras o tornillos. Los detalies de las conexiones gobiernan, con frecuencia, el
disefio de los miembros en tensién, por lo que son uno de los criteros mas importantes
en la eleccidon del tipo de seccidén adecuada.

Las conexiones entre miembros, y entre los elementos que componen a algunos de
elios, se escogen en-las primeras etapas del disefio, 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 solo a los miembros en tensién sino, en general a

estructuras de acero de todos los tipos

1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSION.

1

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 doble
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objeto de dar soporte lateral a secciones transversales escogidas y de resistir las
fuerzas horizontales producidas por viento o sismo (Fig. 1.1), y como tirantes de
largueros, que ayudan a 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 gue
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). Armadura “honzontal”. da soporte
lateral a los cabezales de los marcos
rigidos: resiste el empuje de viento
en la 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

(1) de fachada.

(1)//
{3)

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial.

Barra circular
Placa

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los '_cechbs inclinados de edificios industriales.
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. EN—
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Larguero —
horizontal >
CORTE A-A
(
aT Tirantes que reducen el claro de los larg?eros b) Tirante que proporciona apoyo
horizontales y transmiten el peso de la pared. lateral ante cargas de viento.

Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales.

En edificios urbanos se emplean también, con frecuencia, contraventeos verticales,
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepiso ¢ de la estructura completa, y
para resistir fuerzas horizontaies. Si la construccidn tiene cierta altura y, sobre todo, si
esta situada en una zona sismica, no conviene que solo trabajen las diagonales que
estan en tensién, por io que, si el contraventeo es en “X” o en “V’, los dos elementos
que lo componen se disefian para que resistan, entre los dos, la fuerza horizontal. Es
decir, trabajan en tensiébn y compresion aiternadas. 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.

77 r s r > oy

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

!
\
L2 e
Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmisiéon 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.

13 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
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importancia. Los criterios que determinan la eleccion 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 o en pares, secciones H, laminadas o formadas por
placas, en armaduras de distintos tipos, cables en puentes colgantes y atirantados y en
cubiertas colgantes, perfiles de lamina delgada de diversas caracteristicas geometricas.

o — L L -7

Barra Barra Angulo Angulo Angulos Te
redonda piana doble en estrella
I JL L L] O
Cos canales Canales Seccion H Secciones Tubo
con celosia en cajon

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tensién.

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSION.

El comportamiento de una barra en tension se describe con una grafica accion-
deformacion, 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 tension es parecida a ia
de una probeta; sin embargo, hay diferencias importantes entre las dos. En la Fig. 1.9
se muestra ia grafica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones
pequefas, la respuesta es elastica: si el miembro se descarga recupera la forma y
dimensiones iniciales. E) 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 o0 defectos que ocasionan concentraciones de esfuerzos, y
esfuerzos residuales de laminacién o creados durante {a fabricacion de la estructura;
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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 regién de “flujo plastico no restringido" define un limite de utilidad
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga
considerable. El otro estado limite de carga corresponde a la resistencia maxima.

Carga P
i P
Carga P
T g_ FyA
i Flujo plastico no restningide
Comportamiento
’ elastico
Endurecimiento por
deformacion
} e
P
Flu;o p!astnco rEStnngldo
0 ] I ! g 0 /|
0 25 50 75 100 2 8] 3.0 4.0
Elongacion, por ciento. Elongacnon, 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 region de flujo plastico no restringido, pues experimenta alargamientos
inadmusibles, al deformarse plasticamente todo el material que lo compone. Este modo
de falla es ductil.

Si la barra esta atornillada al resto de ia estructura, los agujeros para los tornillos
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 redistribucion plastica de esfuerzos, antes de que se
alcance la resistencia dltima; el efecto de los agujeros se reduce a la pérdida de area
que ocasionan en algunas secciones transversales.

Cuando la carga excede la que produce el flujo plastico en la seccién neta
(descontados los agujeros), el material fluye plasticamente, pero en una longitud muy
pequena, 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 ta seccidén neta critica, bajo
esfuerzos cercanos a la resistencia ultima en tension del material. La falla es fragil.
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1.5 ESTADOS LiMITE.

De acuerdo con la filosofia del disefio elastico, la aparicion del esfuerzo de fluencia en
un punto cualquiera de una seccion transversal constituye el limite de utilidad
estructural de una barra en tension. Sin embargo, si el comportamiento es ductil, la
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 plastificacion 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 la
resistencia a {a ruptura suele ser mayor que el producto del area de la seccion
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principaimente del
endurecimiento por deformacion que precede a la ruptura, el flujo plastico general del
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 que se requieren para colocarlos y,
dependiendo de la reduccidn de area ocasionada y de las caracteristicas mecanicas
del acero, el miembro puede failar por fractura en el area neta bajo una fuerza menor
que la que ocasionaria el flujo plast:co de la seccion total. La fractura en la seccion

neta constituye un segundo estado li de falla. Se presenta una situacion semejante
cuando el miembro en tensién esta conectado al resto de la estructura a través de

algunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexién sea
soldada.

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

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

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

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

FR =090
! - 44’}:"7,FR . (1-1)

b) Estado limite de fractura en la seccion neta:
Fp =075 S
R =4,F,Fp (1.2)
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A, es el area total de la seccién transversal del miembro, A4, 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, encm? y F, y F, enkglcm?, R, se obtiene en

kg.

La diferencia entre los factores de resistencia F, especificados para las dos formas de
falia refleja la tendencia general, en el diseno de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las ductiles.

El modo de falla depehde de la relaciéon entre el area neta efectiva y el area total y de
las propiedades mecanicas dei acero. La frontera entre los modos queda definida por

la condicion 0904,F, =0.754,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias:

correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando A4,/4, 21.2F 'F,  la

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 gque tienen un
comportamiento ductil hasta la falla; la situacion cambia por completo cuando se pierde
la ductilidad, lo que puede suceder si el miembro trabaja a temperaturas muy bajas,
bajo cargas que producen impacto, o queda sometido a un nimero muy elevado de
ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga.

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

en eI area total ni de 0.50F, en el area neta efectiva (ref. 1.2).

e e ———— ————

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

Area total: A =20x25=500¢cm"
Area neta: A,=500-2(222+03R.5=374cm’
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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 tomnilios {(sec. 1.8.1).

El area neta efectiva 4, es igual a 4, en este caso (sec. 1.8.2).

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total (ec. 1.1):
R =AF Fp=50.0x2530x0.9x 107 =113.9 Ton
b) Estado limite de fractura en la seccion neta (ec. 1.2):
R =AF,F,=374x4100x0.75x107 =115.0 Ton
La resistencia de disefio es de 113.9 Ton, es critico el estado limite de flujo
plastico en la seccion total.

Como primer paso en la solucién del problema podria determinarse el modo de
falla, y después se utilizaria sélo la ecuacion correspondiente:
A, /A =37.4/50.0=075; 1.20F, /F, =1.2x2530/4100=0.74

Como A4,.4 >1.20F 'F, el estado limite es el de flujo plastico en la seccion
total.

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

La esbeltez no influye en la resistencia de los miembros en tension por lo que, desde
ese punto de vista, no es necesario imponer ningun limite; si el elemento es una varilla
o un cable, puede tener una esbeltez cualguiera. En miembros de otros tipos conviene
no exceder un limite superior, para obtener cierta rigidez, que facilte su manejo y
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ayude a evitar movimientos laterales o vibraciones indeseables bajo solicitaciones
variables, como las inducidas por viento, sismo 0, en estructuras industriales, por el
movimiento de grias u otros equipos.

. En la ref. 1.1 se indica que la relacion de esbeltez_L/r de miembros en tension puede
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales ni de
300 en contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando esteén
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 transversales de una manera compatible con las condiciones de
servicio, o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideracion.

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

En miembros cuyo disefio 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 seccién transversal, igual a

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

Aunque la definicion anterior es la que se usa en las refs. 1.1 a 1.4, no es del todo
correcta cuando se apiica a perfiles laminados (a diferencia de los formados por placas

| soldadas). pues ignora el grueso variable de algunos elementos planos, las zonas
curvas entre elios, y sus bordes redondeados. ,

'1.8.1  Area neta.

La presencia de un agujero, aunque esté ocupado por un remache o tornillo,
incrementa fos esfuerzos en un elemento en tensién, pues disminuye el area en la que
.se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las
j uniones con tornillos de alta resistencia disefiadas por friccién son una excepcion).
Este efecto no se manifiesta en elementos comprimidos, en ios que la fuerza se
transmite por contacto directo con los remaches o tornillos.
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El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo 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 ductiles, como los aceros estructurales, por la redistribucion de esfuerzos

que precede a la ruptura.

La discusién anterior sélo es valida para miembros sujetos a cargas casi estaticas.
Bajo condiciones que propicien fallas por fatiga, o cuando las cargas se aplican casi
instantaneamente, como sucede durante un evento sismico, el elemento puede
romperse sin redistribucion 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.

Eléire____g_n_e_ti_ge_l_a seccion transversal de un_elemento en tension, o, simpiemente, el
"area neta", es.igual al area total de la seccion 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 tomnillos se toma 1.5 mm mayor que el
tamafo nominal del agujero, medido normaimente 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 seccidn se cobtiene restando al ancho total la suma de los anchos de los
agujeros.

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

agujeros gue se encuentran en la trayectoria escogida, y sumando, para_cada_
espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s°/4g, donde s es la separacion

I@_gi’tgcjinal-,—ceﬁ_tro‘a centro, entre los dos agujeros considerados (paso) y g es la
separacion transversal, centro a centro, entre eflos (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 los bordes exteriores del angulo, menos el
grueso.

Al determinar el area neta a través de soldaduras de tapon 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 través de ellos; por ejempio, en la piaca 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 simpie 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 la linea de accioén de las fuerzas
de tension, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demas se reducen a alguna de elias.

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
elimnarse 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 drea neta de las piezas en tensién con
la suposicion de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que €l nominal, medido
normalmente 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.

12



Si el grueso del material es muchc mayor que el diametro del tornillo, es dificil
punzonar agujeros del tamafio necesario sin deformar excesivamente el acero que los
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diametro 5 mm menor gue el
requerido, y taladrarse después ai tamafo final, con las piezas que van a unirse
ensambladas. En estos casos, asi como cuando los agujeros se taladran desde un
principio, es muy poco el material que se dana, 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 placa de la Fig. E1.2-1. La placa es
de 2.0 cm de grueso, y los tornillos de 1.8 cm (3/4") de diametro. Los agujeros

son punzonados.
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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 iguala 1.9+0.3= 2.2 cm.

Los anchos netos correspondientes a los fres casos son:

ABCD: 35-2x22= 30.60 cm
ABCEF: 35-3x224+12°/(4-10)= 32.00 cm
ABEF: 35-2x2.2+12%/(4-20)= 32.40cm

La trayectoria critica es la ABCD, luego:
A, =30.60x20=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 fa Fig. E1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/87), y los tornilios
son de 2.2cm (7/8") de diametro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.
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Fig. £.1.3-1 Angulo del ejemplo 1.3.

Acotaciones en

§

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
gue la EFBCD, en la que también se descuentan tres agujeros.

El ancho del dngulo desarrollado es: 15.2x 2~ 2.2 = 28.2 cm.
El diametro de cada agujero se toma iguala 2.2+ 0.3=2.5cm.

Anchos netos:

ABCD: 282-2x25= 23.20cm
EFBCD: 28.2-3x2.5+57/4x6.0 = 21.74cm
EFBGCD: 28.2-4x23+2x5%/ 4x6.0 +3%/ 4x9.8 =20.92cm
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La trayectoria critica es la EFBGCD:
A, =2092x2.2=46.03cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

No todos los miembros que trabajan en tensién pueden desarrollar un esfuerzo medio
en la seccion 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 seccidon neta son la
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del
gramil, g, entre el diametro, 4, del tornillo o remache, la relacion entre el area neta y el
area de apoyo sobre el sujetador y, sobre todo, 1a distribucion del material de la seccion
transversal de la barra, con respecto a las placas de union, 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 gue ese fenomeno tampoco influya en la eficiencia de la seccidn neta.

El dltimo 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
tornilios o remaches respecto a la seccién transversal del miembro influye
significativamente en la eficiencia.

La importancia de este factor se ha demostrado experimentalmente ensayando
miembros de acero en tension, 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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Fig. 1.11 Distribucién de esfuerzos en una seccién “H”
conectada por los patines.

A una cierta distancia de la conexion los esfuerzos son uniformes, pero como no todas
las partes dei miembro estan 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 aima disminuyen, hasta anularse en e! extremo).

La distribucion no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminucion en la
eficiencia de la seccion neta, ya que algunas de las partes que componen el miembro
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia titima antes de que se
desarrolle la de la seccion compieta; la importancia de este fenomeno depende de la
geometria de la junta y de las caracteristicas del material.

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

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

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

/ tornillas © soldadura).

4G

l——— Placa de conexion

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 seccion neta se

tenga en cuenta reduciéndola a una seccidn neta efectiva, cuya area se determina con”

la expresion empirica:

Area neta efectiva = 4, = A,,[l _ E)

4, es el area neta del miembro, L la longitud de 1a junta y X la distancia entre et plano
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

El factor de reduccién del area neta es:

U:l—%so.‘) (1.3)

-

La eficiencia aumenta cuando disminuye la excentricidad x o crece la longitud de la
conexion L.

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

De acuerdo con lo anterior, el area neta efectiva, 4,, de los miembros en tension se

- _—
calcula como sigue:
1. Cuando los remaches, tornilios o soldaduras transmiten la fuerza de tensién a cada
uno de los elementos que constituyen la seccidn 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 aligunos de los elementos que constituyen la seccién transversal del

miembro, pero no de todos, el area neta efectiva 4, es:
A, =AU (1.4)
En esta expresion,
= Area que se define mas adelante.
L’ =Coeficiente de reduccién =1-(x/L)<0.9, o como se indica enc ¢ d.

¥ = Excentricidad de ia conexion.
L =Longitud de la conexion en la direccién de la carga.

Se pueden utilizar valores mayores de U si se justifican experimentalimente o con otro
criterio racional.

a) Cuando la fuerza de tensién se transmite con remaches o tornilios:
A = 4, =area neta del miembro.

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

A = A, =area total dei miembro.

¢) Cuando la transmisién se hace sdlo con soldaduras transversales:

A =area de los elementos conectados directamente.

U=10
Esta condicion sdlo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetracion
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia ai corte, aunque se
empleen filetes del mayor tamano posible (el grueso de la placa), cualquiera que
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9).

d) Cuando la fuerza de tension se transmite a una placa por medio de soldaduras
longitudinales colocadas a lo largo de Ios dos bordes y del extremo de la placa, si
L2zw: -

4 = area de la placa.

Si L22w =100
Si2w>[L2135w { =0.87
Siliw>Lzw {'=0.73

L es la longitud de la soidaduray w el ancho de la placa (distancia entre cordones
de soldadura).

" En un perfil dado, conectado de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geometrica; es igual a la distancia entre el ptano de conexidn, 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 seccion transversal. La longitud.de la conexién, L, depende de!
numero de sujetadores mecanicos, o de la longitud de la soldadura, que se requieran
para transmitir la fuerza de tensién. En uniones remachadas o atornilladas L es la
distancia, paralela a la linea de accion de la fuerza, entre el primero y el ultimo de los
sujetadores colocados en la hilera que tenga el numero mayor de remaches o tomillos;

| cuando estén en tresbolillo, se toma la dimension exterior (Fig. 1.14). En conexicnes



soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la
linea de accion de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transvgrsal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica
substancialmente (Fig. 1.15).

Setratacomouna T

—-1—4—_x-

— h 4

E__ X Se trata como
' :: ' un angulo

]

Se emplea la X mas grande

N ‘X
%E - = Se trata la mitad
_‘i" ‘ del patiny el aima
t hasta el pnmer
" agujero como un
r=ll== anguie

Se emplea |la X mas grande

Fig. 1.13 Determinacion de x.

T

y,

o
A

i L[JD
Se emplea la X mas grande

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

En conexiones remachadas o atornilladas de secciones “H” ¢ *I", y de tés obtenidas de

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

en lugar de los calculados con la ec. 1.3 (refs. 1.1, 1.3 y 1.8):

a) Secciones laminadas o soldadas “H” o “I’, con patines de ancho no menor que 2/3
de! peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas
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soldadas, conectadas por los patines, con tres © mas conectores en cada linea en la
direccion de la fuerza: U =0.90.

b) Secciones laminadas o soldadas “H” o *I” que no cumpian 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 o mas conectores en cada linea en la direccion de la fuerza: U =0.85.

¢) Todos los miembros que tengan soélo dos sujetadores en la direccion de la fuerza:
U'=0.75.

No se tiene infermacion suficiente para proponer un valor de ' cuando todas las lineas
tienen un solo tornilio o remache, pero es probablemente conservador tomar 4, igual 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 falla debe revisarse cuando se disefan 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 fendmeno se identificod 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 conexion proviene de una combinacion de la capacidad para resistir tensién en un
plano y cortante en otro, perpendicutar al primero.

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

. El problema no se iimita 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, lo mismo que cualquier miembro en tensién de una
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo.
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Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tension combinadas.

Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tension, pues esto sucede solo en casos

excepcionales. Se obtiene un modelo analitico mas conservador, y que concuerda de.

manera muy aceptable con resultados experimentales sumando la resistencia al fiujo

en un plano con la de ruptura en el otro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12), se caiculan 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 el area total del plano o planos en cortante, y
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el area ¢ areas netas en cortante y al
flujo plastico en el area total en tension.

La resistencia de disefio a la ruptura por cortante y tensién combinadas, se determina
con las expresiones (ref. 1.3):
a) Cuando F 4, 206F A,

Frl06F 4y, +F,4,) (1.5)
b) Cuando 0.6F A4, >F, A,
Fol06F, 4, + F 4y,) (1.6)
Fp=0.75

= Area total que trabaja en cortante =b¢ (Fig. 1.16b).
Ar, =Area total que trabaja en tension = st (Fig. 1.16b).

= Area neta en cortante.

= Area neta en tension.
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Trayectona ABC: Ancho nefo =(15.24+10.16-0.95)-2.52 = 24.45-2.52
=21.93¢cm

Trayectoria ABDE. Ancho neto =24.45-2.52x2+6.0*/(4x6.0)=2091cm
La trayectoria critica es la ABDE. Area neta: A, =2091x095=1986cm’

Area neta efectiva: A, =0.90x19.86=1787 cm’ Ec 14

Resistencia de disefio

Estado limite de flujo plastico en la seccidn total:
R =09%2529x253=53.03 ton Ec 1.1

Estado limite de fractura en la seccion neta:
R =075x17.87x4.10=154.95 ton Ec 12

Cortante y tensién combinados
Haciendo la suposicion usual de que la tensién 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.

W 1 R T W

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

|

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

Casoa. A, ={60+32-05x2.52)0.95=7.54cm*. Este caso no es critico, pues

el drea neta en tension es mayor que en el caso b, y las dreas restantes son
iguales

Casob. $3.2-15x25246.0°/(4x6.0)p 95=6.57 cm®

0-25x252)095=2062cm’

+32+6.0°/(4x6.0)0.95=10.17 cm®
=28.0x095=2660cm"

F A, =41 <657 = 26,04 Ton<0.6F, 4_=0.6x4.1x20 62 =50 73 Ton

Se aplica la ec. 1.6.
Fo0.6F,A, +F,A,)=075(06x4 1x20 62+2 53x10.17) = 57.34 Ton
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Casoc A,=657cm’

A,.=(160-15x2.52095=11 61cm’

A, =10 17cm”

A, =160x095=1520cm’
FLA,=41657=2694cm’ <06F,4, =06x4.1x1161=2856cm"

Rige la ec 16

F 0674, +/-‘_,A,,)= 075(0 6x4 1x11.61+253x1017)=40.72 Ton

Para comparar esta resistencia con las de los casos a) y b) debe muiltiplicarse
por 5/4 4072 +«5/4=5090Ton.

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

EJEMPLO 1.5 Escola una seccidn “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 100ton. Por sismo' 30 ton. Los esfuerzos de
fluencia y de ruptura en tension del acero, f. y F,, son 2530 Kg/cm? y

4100 Kg/cm?, respectivamente  El miembro en estudio forma parte de la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref 1.1G

— e — - e - T

7

Y C::_;_%?"

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

Acciones de diseno F,=14<100=140.0 Ton
P.=11(100+30)=143.0 Ton
Rige la combinacion de cargas que incluye los efectos del sismo.
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0.6F, es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la tecria de Henky-Von Mises:

ry=Fy/J§=O.5§F:; 0.6F},. Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en
cortante es aproximadamente igual a 0.60F, .

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

Las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofia del disefic de miembros en tensién, en
el que se emplea la seccion 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 1 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 diametro nominal mas 1.5 mm.

La expresion 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 expresién 1.6. En el caso (b), en
cambio, la falla se presenta cuando se fractura el area en tension, condicién descrita
por 1.5; si se emplease 1.6, que corresponderia a fractura por cortante en el area
~ pequenia y flujo plastico por tensién en la grande, se obtendria un valor menor de la
resistencia, y algo semejante sucederia si se aplicase la expresion 1.5 al primer caso.

2

- T Fo
Fuerza de ’].r
tension Fuerza de
Pequena |— Tension

grande

v
Fuerza cortante lpo \ Fuerza

grande cortante
l Fo pequefia

(a)
Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura.
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De hecho, cuando el area de cortante de la Fig. 1.17b tiende a cero, la ec. 1.6
proporciona una resistencia basada unicamente en el flujo plastico del area total en
tension. Sin embargo, la falla por cortante y tensién combinadas es un fendmeno de
fractura, no un estado limite de flujo plastico, por lo que en cada caso debe emplearse
la féormula que tiene el término mas grande correspondiente a la 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 tensién del acerc son 2530 y
4100 Kg/cm?, respectivamente. El angulo es de 15.2 cm x 10.2 cm x 0.95 cm (6”
x 47 x 3/8"), y los tornillos tienen un diametro de 2.22 cm (7/87). Los agujeros
son punzonados.

L L=24.0

y

7
—

ﬁi—‘_ el s
= & %

!_\!J_ /::%/./E%

B 6x4=24
§=2.39 28

4;
i

1

=
l

L
—

AN
-3

Acotaciones en cm

Fig. E.1.4-1 Angulo en tension del ejemplo 1.4.
Area total: 4, =23.29cm’
Calculo del drea neta efectiva: A, =UA, Ec 1.4
Delaec. 1.3: U=1-X/L=1-2.39/24.0=0.90
Enla ref. 1.1 se indica que U esigual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con e/ 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=252cm

El diametro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 +
0.15;, para calcular el area neta, ese didmetro se aumenta en 0.15 cm
adicionales.

Al

13
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Se ensayara un perfil W12" x 35 Ib/ft (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. I, cuya seccién fransversal tiene un area total

4, =66.5¢cm”

Area nela efectiva. Como la seccion es soldada,

A, =UA,

Para determinar %, la seccion se trata como dos tés (Fig. £1.5-1):
X¥=33cm.

Delaec. 1.3 U=1-x/L=

1- 33/70 0.84<09
A, ,=084x66.5=55.33¢cm

Resistencia de diserio. (Sec. 1.6)
Estado limite de flujo plastico en la seccion total (Ec. 1.1):

R =0.9x665x2.53=1514ton

Estado limite de fractura en la seccion neta(Ec. 1.2):
R =0.75x55.33x4.10=170.8 ton

La resistencia de disefio es la menor de las dos:
R =151410on

R =13141wn>P, =1430ton .. El perfil ensayado es comrecto (Esta sobrado en
5.9%).

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

- Lir,,, =600/3.93=152.7<240. De acuerdo con la ref. 1.1, la esbeltez es
correcta.

1.10 PLACAS DE NUDOQ.

Las placas de nudo se emplean para conectar entre si elementos estructurales que
trabajan principalmente en tension 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).
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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
tornilios o soldaduras; en general, solo el gruesoc 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 refativamente pocos estudios, analiticos o experimentales, sobre el
comportamiento de las placas de nudo. El método de diseio empirico tradicional, gue
sigue empleandose en la actualidad, 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 flexionantes, utilizando la teoria ordinaria de la flexion 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 reportado ninguna falla de placas disefiadas con este
método; sin embargo, e! factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y
desconocido.
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Algunos estudios experimentales y numeéricos recientes han permitido desarrollar 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,; hipotesis de Whitmore.

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

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresion, debe revisarse ademas la posible
« falla por pandeo.

13¢
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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 tension, se
utiliza la hipotesis de Whitmore (ref. 1.15), segln la cual los esfuerzos normales
maximos en la placa de nudo se obtienen suponiendo que la fuerza en la pieza unida
con elia se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de
la placa, r, por un ancho efectivo, L, , perpendicular al eje de la pieza, que se obtiene
trazando dos rectas inclinadas 30° respecto a ese eje, que se inician en los agujeros
extremos de la primera hilera de tornillos, o en los extremos de los cordones de
soldadura, y terminan al cortar una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos
de la ultima hilera o por el extremo de la barra, si es soidada, suponiendo, como es
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20).

La falla por cortante y tensidn combinadas se estudia en la seccion 1.9.

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tension 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 tension de fa 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/cm?, F, =4900 kg/cm?, para los angulos, y

2530 y 4100 kg/cm?, para la placa.

Area total: A =2x24.19=48.38cm’

Area nela efectiva:

Ec.1.3: U=1-xL=1-29911.2=0.73
Se ha tomado como L el promedio de las longitudes de los dos cordones
longitudinales de soldadura.

A =U4 =0.75x48.38=353cm’

Resistencia de disefio de los anqulos.

Flujo plastico en la seccién total:
R, =09x48.38x3.515=153.05ton Ec. 1.1

Fractura en la seécién neta:
R, =0.75x353x4.9=129.73 ton Ec 1.2
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La scidadura es de filete,
de 11 om (71167).

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

La resistencia de disefio de los angulos es R =129.73ton; queda regida por
fractura en la seccion neta.

Cortante y tensién combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla est3

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 tension
combinadas no sea menor de 129.73 ton.

F,A,=41x124:=508/<06F A_=06x41{180+4.5) =554t

Ec. 1.6: Fl0.6F,A_+F,4,)=0.750.6x4.1(18.0+4.5¥ +2.53x12.4¢) = 65.04¢
El valor minimo de t necesario para que la placa no falle por cortante y tension

combinadas se obtiene de la igualdad 129.73=6504r . ..1=199cm. Se

utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8").

Tensién en la seccion de Whitmore. La resistencia en la seccion de Whitmore,
igual al producto de su area por el esfuerzo de fluencia de la placa, no debe ser
menor que la resistencia de diserio de los éngulos.

0.9x2.53x25.4r=129.73 -.+t=224cm

Este grueso es mayor que el requernido por cortante y tension combinadas, de
manera que el diserio de la placa queda regido por flujo plastico en la seccién de
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Whitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grues
escogida arnba.

1.11  RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

En la ref. 1.3 se dan recomendaciones para el disefic de elementos de conexién del
tipo de placas, placas de nudo, anguios, ménsulas, y zonas comunes a viga y columna
en uniones de marcos rigidos.

a)

c)

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 conexidén en tension. La resistencia de
diserio, R, = F,R,, de elementos de conexidn soldados, remachados o atornillados,
sometidos a cargas estaticas de tension (placas de conexién y de nudo, por
ejemplo), es igual al mas pequeno de los valores correspondientes a los estados
limite de flujo plastico, ruptura y ruptura por cortante y tension combinados.

1. Fiujo plastico en tension del elemento de conexion:
Fp,=09
. =d4F (1.7)
En el disefio de placas de nudo, 4, se toma igual ai area de la seccién de
Whitmore. Este aspecto se ilustra en el ejemplo 1.6. '

2. Ruptura en tension del elemento de conexion.

F,=0.75
R =4F (1.8)
El valor maximo del area neta A, que se utiliza en disefio es 0.854,. Se
reconoce asi la capacidad limitada de deformacién inelastica del elemento, y se
proporciona una reserva de resistencia.
3. Ruptura del elemento de conexion en cortante y tension combinadas: véase la
sec. 1.9.

Otros elementos de conexién. 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; R, es la
resistencia nominal que corresponde a la geometria y tipo de carga del elemento de
conexion. Para flujo plastico por cortante,

F,=09

R, =0.604F {1.9)
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Si el elemento estd en compresidn 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 d& pandeo de la placa de nudo es el de una
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de /,, [, y I, {(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 fa seccion de Whitmore. Se recomienda
que en el céalculo 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.

112  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 diseRo de angulos en tensién se conservan, en general, las recomendaciones de
- lasrefs. 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, =0.854,
Ref. 1.21: A, =UA,
Donde:
A, =area total de! angulo.
U=1-x/L<09
i Estaesla ec. 1.3.
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x = excentricidad de la conexion (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.

113 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, gue se utiliza en el disefio.

Como en elementos en tension pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los
metodos de disefo son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y
1.23 cuando la barra en tension es de {amina delgada.
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Flexion 1 (Vigas sin pandec lateral) 7

CAPITULO 4. FLEXION 1 (VIGAS SIN PANDEO LATERAL)

41 INTRODUCCION

Para crear las superficies horizontales y los espacios que se requieren en muchas
construcciones se utilizan elementos estructurales de eje recto, horizontal, gue resisten
las cargas producidas por personas, muebles, maquinaria, asi como su peso propio y el
de los sistemas de piso y techo, y los transmiten, sin experimentar deformaciones
excesivas, a las columnas 0 muros en gue se€ apoyan, por los que llegan,
eventualmente, a la cimentacion y al terreno.

Los eiementos de eje recto horizontal y longitud varias veces mayor que las dimensiones
de sus secciones transversales reciben el nombre de vigas o trabes; pueden ser
taminados, hechos con lamina delgada, dobiada en frio o en caliente, o estar formados
por placas unidas entre si con remaches, tornillos o soldadura; en este caso se les suele
llamar trabes armadas. '

Vigas y frabes armadas son ios miembros horizontales principales de las construcciones
urbanas; en su patin superior se apoya el sistema de piso y del inferior cuelgan ductos y
plafones, de manera que soportan, al mismo tiempo, el techo de un nivel y el piso del
siguiente.

Sobre las vigas obran siempre cargas gravitacionales, normales a su eje; ademas, por la
continuidad que suele haber entre vigas y columnas aparecen momentos en sus
extremos, que aumentan de importancia cuando actuan sobre la estructura acciones
horizontales, producidas por viento 0 sismo. Este segundo tipo de cargas no existe en
las vigas secundarias, que forman parte de los sistemas de piso, pero no del esgueleto
principal de la construccion,

Las acciones gue obran sobre las vigas y la estructura de la que forman parte ocasionan
en ellas momentos flexionantes y fuerzas cortantes, de manera que el problema de
disefio consiste en proporcionar resistencia suficiente ante esas dos solicitaciones, o su
combinacion, en todas las secciones transversales, y rigidez adecuada para evitar
deformaciones excesivas. El disefo suele ser un problema de revision: se escoge una
viga de caracteristicas geometricas y mecanicas determinadas, se evaiua su resistencia,
que se compara con las solicitaciones que debera resistir en la estructura de la que
formara parte, y se comprueba si se satisfacen requisitos de servicio, por ejemplo, que
las deformaciones producidas por cargas de trabajo no excedan de ciertos valores
limite. Si la viga que se ha escogido resulta satisfactoria el problema termina; en caso
contrario, se modifican sus caracteristicas y se hace una nueva revision.

Las vigas son poco eficientes estructuralmente, pues soéio una parte muy pequefia del
material que las compone trabaja a esfuerzos elevados, iguales a los maximos
permisibles o cercanos a ellos, y tnicamente se alcanza la resistencia maxima en una o
algunas secciones transversales; por ejemplo, en una viga libremente apoyada, con una
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carga concentrada en la seccion media, el esfuerzo normal maximo se presenta solo en
ios dos bordes horizontales de esa seccion, y ei resto del material trabaja a esfuerzos
mas bajos, gue tienden a cero en las cercanias de los apoyos y del eje neutro de todas
las secciones transversales (con los esfuerzes cortantes, que no suelen regir el disefio,
sucede algo semejante). De manera analoga, el momento resistente maximo se
desarrolla en dos o tres secciones transversales; todas las demas estan sobradas.

Si se compara esta forma de trabajo con la de un cable, en el que todo el acero
desarrolla su resistencia maxima, se entiende por qué se usan puentes coigantes, o
atirantados, en vez de vigas, para salvar grandes claros, y por que muchas cubiertas de
gimnasios, arenas y, en general, de espacios grandes, sin columnas intermedias, se
resuelven por medio de redes de cables, que trabajan en tension.

Los elementos estructurales en compresién axial son, igualmente, mucho mas eficientes
que las vigas (si se evita la falla por pandeo), porque también en ellos se aprovecha la
resistencia maxima de todo el material; de aqui provienen los arcos, con los que se
salvan grandes claros.

La utilidad de las vigas, que las convierte en los elementos mas utilizados, base de la
mayoria de las estructuras, proviene de que proporcionan directamente las superficies
horizontales necesarias para la mayor parte de las actividades humanas.

En casi todas las estructuras ordinarias el eje de las vigas es originalmente una linea
recta horizontal. Sin embargo, hay ocasiones en que piezas cuyo eje es una recta
inclinada, o aln vertical, trabajan predominantemente en fiexién; tal es el caso de los
aleros de los marcos de dos aguas o de los elementos verticales que estructuran un
muro y reciben los empujes de viento: aunque sometidos a la accion simultanea de una
fuerza normal, ésta es en muchas ocasiones tan reducida que se comportan
practicamente igual que si no existiera, y siguen siendo considerados como vigas.

En este capitulo se estudian solo vigas de seccion transversal constante, con un plano
de simetria en el que actlan las cargas exteriores; todas sus secciones transversales
tienen cuando menos un eje de simetria, situado en el plano de simetria general, y estan
sometidas a flexion simple, alrededor del otro eje principal. No se tratan ias vigas de
seccion variable o en flexion biaxial.
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4.2 ELEMENTOS QUE SE UTILIZAN COMO VIGAS

La funcion principal de las vigas es transmitir fuerzas transversales a los apoyos, sin que
se exceda su resistencia a la flexion y sin que las deformaciones en el plano de carga
sean excesivas; la resistencia al corte suele ser un requisito de menor importancia. La
resistencia a la flexion proviene principalmente del par de fuerzas interiores, de tension y
compresion, que se generan en los patines; es proporcional a la resistencia del material,
al area de los patines y a la distancia entre sus centros de gravedad; las deformaciones
son inversamente proporcionaies al momento de inercia de las secciones transversales.

Para obtener soluciones econdmicas, la mayor cantidad posible de material ha de estar
alejada del eje de flexidn, con ias limitaciones adecuadas para que no sea critico el
pandeo local del alma, y recordando que las secciones que tienen un momento de
inercia alrededor del eje de flexion mayor que respecto al normal a el son susceptibles
de pandearse lateraimente por flexotorsion, a menos que se utilicen restricciones
exteriores.

Los peffiles H laminados suelen ser fa mejor solucidén en estructuras para edificios
urbanos o industriales ordinarios, dejan de serio cuando claros y cargas son muy
pequeftos o muy grandes (o, como sucede en edificios altos, cuando los momentos
debidos a viento o sismo son excesivos). En el primer caso se emplean perfiles de
lamina delgada, formados en frio o en caliente, o largueros de alma abierta; en el
segundo, secciones compuestas por varios perfiles laminados, trabes armadas,
formadas por tres placas, o armaduras

4.2.1 Secciones transversales mas comunes

En ia Fig. 4.1 se muestran las secciones transversales mas frecuentes en las vigas. No
~se han dibujado las armaduras, ligeras y de poco peralte (largueros de aima abierta), o
de claros grandes y con cargas considerabiles.

l.as secciones 1 a 3, de lamina delgada, tienen una resistencia a la flexion reducida; su
uso mas frecuente es como largueros para soportar la lamina de techos y paredes de
bodegas y estructuras fabriles, aungue también se utilizan como vigas principales en
estructuras ligeras, de uno o dos pisos. 4 y 5 son secciones laminadas | y H; las | fueron
muy comunes, pero han sido sustituidas, casi por completo, por las H; el grueso de los
patines de las primeras es variable y el de las segundas constante, lo que facilita las
conexiones, a tope con soldaduras de penetracion completa, o con tornilios de alta
resistencia.

Las canales laminadas (seccién 6) eran frecuentes en estructuras remachadas; se
utilizaban como largueros de techos y paredes, y para formar secciones compuestas,
como la 7, pues sus patines facilitan ia colocacion de los remaches; también se utiliza la
seccion 8, con dos canales soldadas (las secciones 7 y 8 se usan mas como columnas
que como vigas). Su empleo se ha restringido mucho; las han sustituido los perfiles de
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lamina delgada y las secciones H. En la actualidad se usan principalmente en
secciones compuestas, como la 11.

L TOIT
CILOT

N (8) &) (10)

T

{11} (12)

Fig. 4.1 Secciones transversales de uso frecuente en vigas.

9 y 10 son secciones de trabes armadas, con placas soldadas; las mas frecuentes son
las de una sola alma, pero las secciones en cajon son ventajosas cuando se han de
salvar claros grandes sin contraventeo, pues su elevada rigidez a ia torsion las hace
mucho mas resistentes al pandeo laterai por flexotorsion.

Tambien se utilizan vigas formadas por varios perfiles laminados; un ejemplo es la
seccion 11, de uso comun en trabes carril para gruas viajeras de poca capacidad de
carga; la canal horizontal incrementa |a resistencia ante cargas veriicales, y capacita a la
viga para resistir las fuerzas horizontales transversales que aparecen durante la
operacién de fa grua.

La seccidn 12 es un perfil tubular laminado, rectangular o cuadrado.
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43 ESTADOS LIMITE

4.3.1 Estados limite de servicio

En el disefio de elementos en flexion se consideran los estados limite de servicio de
deformaciones excesivas y de vibraciones, asi como los propios de todas las estructuras
de acero como, por ejemplo, el de corrosion.

Al limitar las deformaciones producidas por cargas verticales se busca eliminar rellenos
excesivos en pisos y evitar dafos en elementos no estructurales, como los muros de
tabique gue, como son mucho mas rigidos que ias vigas que los soportan, no pueden
sequir sus deformaciones sin agrietarse.

Las vigas desempefian también un papel de primera importancia en el control de los
desplazamientos laterales de marcos rigidos, al grado de que para lograr que no
sobrepasen limites admisibles suele ser mas econémico aumentar las dimensiones de
las vigas que las de las columnas.

Al controlar las vibraciones se busca, en la mayoria de ios casos, la comodidad de los
ocupantes de los edificios. Cuando las vigas soportan maquinaria © equipo de
determinadas caracteristicas se trata también de evitar vibraciones que interfieran en su
funcionamiento o que ocasionen solicitaciones excesivas, como puede suceder si el
conjunto maquinaria-estructura de soporte entra en resonancia. También algunas
actividades humanas pueden producir resonancia, por lo que este fendmeno ha de
cuidarse en salones de baile y en otros locaies en que las acciones tengan caracter
periddico y repetitivo.

Las vibraciones estan relacionadas con las deformaciones producidas por carga vertical
estatica, pero dependen también, en buena parte, de las caracteristicas dinamicas del
sistema de piso.

En referencias como la 4.1 a la 4.4 se incluyen requisitos generales correspondientes a
estados limite de servicio, y se proporcionan guias para tenerlos en cuenta en el disefio.
Las refs. 4.5 y 4.21 son resumenes del estado del arte del problema.

4.3.2 Estados limite de falla

Si los elementos planos que componen las secciones tienen relaciones ancho/grueso
reducidas, para las que el pandeo local no es critico, y el patin comprimido esta
soportado lateralmente en forma continua, o en puntos suficientemente cercanos para
que el pandeo lateral tampoco lo sea, los estados limite de falla corresponden al
agotamiento de la resistencia por flexidn, cortante 0 una combinacion de ambos, y se
presentan sin gue la viga se saiga del plano que ocupa inicialmente, en el que estan
aplicadas las cargas, y sin que se deformen sus secciones transversales. La falla se
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produce por exceso de flexidn en el plano de carga, que origina la formacion de un
mecanismo con articulaciones plasticas, el agotamiento de la resistencia a la flexion en
la seccion critica, en miembros que no admiten redistribucidon de momentos, la iniciacion
del flujo plastico en la seccion critica, o la plastificacion del alma por cortante, o por
flexion y cortante combinados.

Las vigas que se flexionan alrededor de los ejes centroidales y principales de mayor
inercia, y no cuentan con elementos exteriores que lo impidan, tienden a flexionarse
lateralmente y retorcerse; el pandeo lateral por fiexotorsion constituye el estado limite de
falla. Es especialmente critico cuando las secciones transversales tienen un momento
de inercia alrededor del eje de fiexion varias veces mayor que con respecto al otro eje
centroidal y principal si, ademas, su resistencia a la torsion es baja. Por ello, el pandeo
jateral por flexotorsion, que puede iniciarse en el intervalo elastico o fuera de él, suele
ser mas importante en las vigas de seccion |, sobre todo si son de gran peralte, que en
las de seccion rectangular hueca. El pandeo lateral por flexotorsion se estudia en el
capitulo 5.

Debe revisarse también la posibilidad de que almas o patines se pandeen localmente,
pues este fendmeno, caracteristico de secciones de paredes delgadas, puede
ocasionar, por si solo o en combinacion con pandeo lateral, el agotamiento de la
resistencia.

El patin comprimido de las vigas se encuentra en condiciones parecidas a las columnas
y, como éstas, tiende a pandearse, por torsion o por flexion alrededor de algunc de sus
ejes cenfroidales y principales.

El pandeo por torsion se evita conservando la relacion ancho/grueso del patin debajo de
los limites que se indican en el articulo 3.10.1.1.

En ios perfiles laminados el alma evita que el patin se pandee por flexion alrededor de
su eje de menor inercia, pero si es demasiadc esbelta, puede arrugarse y permitir esa
forma de pandeo; ias limitaciones del articuio 3.10.2.2.2 sobre la relacién peralte/grueso
de las almas de trabes armadas tienen por objeto obtener una rigidez suficiente para
evitarla.

El pandeo por flexion lateral del patin, respecto a un eje alojado en el piano de las
cargas, corresponde al pandeo lateral por fiexotorsion que se mencion¢ arriba.

También el aima puede pandearse locaimente, por flexion, por cortante, o por una
combinacion de ambas solicitaciones, pues tanto los momentos flexionantes como las
fuerzas cortantes producen compresiones, paralelas al eje longitudinal de la viga o
inclinadas con respecto a &l.

El disefio de las vigas consiste en dimensionar sus secciones transversales para que
resistan los momentos flexionantes que hay en ellas, teniendo en cuenta la posibilidad
de fendmenos de pandeo local o lateral, la influencia de la fuerza cortante, y las



Flexién 1 {Vigas sin pandeo lateral) 13

condiciones de trabajo que pueden originar, en ocasiones, fallas de tipo fragil o por
fatiga.

El comportamiento que lleva a ia falla por formacién de un mecanismo con articulaciones
plasticas es el mas deseable; asi, una viga de material ductil alcanza su resistencia
maxima; sin embargo, para que sea posible deben evitarse fallas prematuras de los
tipos restantes.

Al disefiar una viga se debe comprobar que se cumplen las condiciones necesarias para
que su comportamiento sea ductil, y se pospongan los problemas de inestabilidad hasta
que se alcance la carga de colapso plastico, que sirve como base para el disefio; si no
se cumplen esas condiciones se calcula la carga minima de falla, correspondiente a la
forma que sea critica en cada caso particular.

En algunas ocasiones el disenador puede modificar el comportamiento de una viga
seleccionando otro tipo de acero, cambiando las propqrciones de las secciones
transversaies o modificando el contraventeo iateral; cuando es asi, la eleccién de |a
solucion mas adecuada esta dictada por consideraciones econdmicas, estéticas y
funcionales, y por las preferencias personales del proyectista, obtenidas a través de su
experiencia en el disefio de otras estructuras semejantes. En la mayoria de los casos,
sin embargo, no se puede lograr el comportamiento Optimo desde el punto de vista
exclusivamente estructural, ya que hay requisitos de otros tipos que lo impiden.
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PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM
EDIFICIC PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999
BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
Y QUTPUT CUTPUT MAJOR " MAJOR MINOR MINOR AXIAIL TORSIONAL
b ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEEAR FORCE MOMENT
.. CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 .00 .01
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00
1/2-2T 30278.55 -519.38 .00
3/4-PT 9855.57 34116.16 .00
END-J -60971.78 34983.695 .00
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 .00 -.19
i 1/4-PT 12977.50 -22256.64 .00
1/2-PT 21552.14 2184 .99 .00
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00
END-J -53402.63 27308.26 .00
2¢ CASE 3 END-I 1331.04 -14597.74 .00 .00 .00 .22
1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00
1/2-PT 22034.26 10525.53 .0GC
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00
END-J -87116.73 35648.80 .00
24 CASE 4 END-I -54494 .56 -28024.39 .00 .00 .00 .20
1/4-PT 2256.78 -27342.76 .00
1/2-PT 21257.95 -2901.12 .00
" 3/4-PT 12012.98 21540.51 .00
END-J -32843.74 22222.15 .00
24 CASE 5 END-I _-89172.90 -36364.94 .00 .00 .00 -.21
1/4-PT -15323.46 -35683.30 .00
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00
; 3/4~PT 28628.97 12199.97 .00
- END-J 870.36 13881.60 .00
CASE 6 END-I -43920.93 -25481.34 .00 .00 .00 .01
1/4-PT 7617.14 -24799.70 .00 1
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00
3/4-PT 6946.81 24083.57 .00

END-J -43123.19 24765.2Q .00
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DISENO D B24 D VEL N-2:

Longitud (1): 9.00 m
Seccién propuesta: T-3

H =700 mm
B =250 mm
tp =22 mm
ta= 8§ mm

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/em?

Propiedades geometricas:
A=2(25*2.2) +(70-4.4)0.8 = 162.48 cm®

Ixx = (0.8(70-4.4P)/12 + 2 1(25%2.2)(33.9)° + (25*2.2°)/12]
Ixx = 18820+ 126457
Ixx = 145 277cma *

x = (Ixx/A)YA
x= (1435277/162.43)'~
x=29.90cm.

ry = (Iyy/A)»

rv= (5732/162.43)'4
ry = 5.94 cm.

Sxx = [xx/c

Sxx= |45277/35=415] ¢cm?

Zx=1.14 * 4151 cm?®
Zx =4732 cm?

Syy = lyy/c
Syv= 5732/12.5 =459 cm®

Zy =1.14 * 459 ¢m?
Zy=523 cm’



J=(1/3)(2b * tp> + h * a%)
T=1(1/3) (2*25*2.2° + 70%0.8%)
J=189.41 cm4‘

Qbtencion de las relaciones ancho/grueso:

a) en patines:

bp/ 2tp = 25/(2%2.2) = 5.68

b) en almas:

d/ta = 65.6/0.8 = 82

Clasificacion de la seccidn:

TIPO | TIPO 2
Patines: 460/(fy)2=9.15 540/(fy)va=10.74
Almas: 3500/(fy)¥> = 69.58 5300/(fy)Y> = 105.37

Como para patines:
b/(2*tp) =5.68 < 9.15=460/(fy)~» = TIPOI
y como para almas:

d/ta=82 < 105.37 =5300/(fy)'A = TIPO2

Entonces la trabe ion 2

TIPO 3

830/(fy)¥s = 16.50

8000/(fy)'4 = 159.05



La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula
3.3.1 de las NTC tenemos:

Mr = Fr*Z*fy =S Fr*MP oo (3.3.1)
Mp = Z*fy

Mp = 4732*2530 =11 971 960 kg-cm.

Mp=11971 960 kg-cm * 1 m/ 100 cm= 119 720 kg-m.

Mr=0.9*119 720 = 107 748 kg-m.

Resistencia al cortante:

V= VT et (3.3.21)

Casos:

a) Sitv/t < 1400(k/fy)¥

b) Si 1400(k/fy)¥s < ht < 1600(k/fy)%

¢)  S1 1600(k/fy)s < ht < 2000(k/fy)%

d) Si 2000(k/fy)’z < h#it

h/t = (70-4.4)/0.8 = 82

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso:
1600(k/fy)2 < bt < 2000(k/fy)Y

71.12 < 82 < 8BS si cumple



Sutzcagog:

cl ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)2)/(W/t)} Aa
Aa= 70*0.8 =56 cmm?

Vnl = {(922(2530*5)%)/(82)156 = 70 819 kg.
c2) Estado limite de falla por tensién diagonal:
Vn2 = {(922(fy*k)¥a)/(h/ty* [ 1-(0.87)/(1+(a/h)) ]+ (0.5fy)/(1+(a/h)?) 4} Aa

Vn2 = {(922(2530%5)4)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6)%)4] +
(0.5*2530)/(1+(85.6)2)/4} 56

Vn2=71323 kg

Resumiendo:

Vnl =70 819 kg < rige
Vn2=71323 kg
Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63 737 kg

Vr=63737kg

mentos mecani actuantes va factoriz :
Combinacion de carga que rige
Caso5: 1.1 (CM+CVr-Sx-0.3Sy)

Momento de disefio (Md): :
Md= 89173 kg-m Md < Mr ok

Momento resistente de la seccion (Mr):
Mr =107 748 kg-m



Cortante de disefio (Vd):
Vd= 36364 kg-m

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr =63 737 kg-m

Vd < Vr ok
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— « Nz
=
24 5 195 1445 315 92 a0
& 218 1734 410 108 48 L
a 264 2312 678 142 R £ -
10 3t 2831 1074 187 10 :
12 356 3469 1626 243 139 o
22 5 187 1445 391 105 51
6 220 1734 502 121 61
§ 266 2Nz 804 159 86
10 312 2891 1238 207 19
12 asg 3469 1834 265 161
20 5 199 1445 445 114 60
) 222 1734 567 121 ral
8 268 2312 892 171 98
10 314 2891 1356 220 123
12 360 3469 1985 279 177
"
18 5 202 1445 538 127 75
6 225 1734 &78 146 88
a 271 2312 1049 189 119
10 37 2891 1564 242 158
12 263 3469 2253 304 206

SiMBOLAGIA

| = Momento de Inercia de la seccidn de acero (cm4lm).

Ssup = Maduio de Seccidn de la seccidn de acero para Ia fibra superior (cmalm).

Sinf = Modulo de Seccién de a seccidn de acero para la fibra infenor (cmalm).

w d = Peso propio de la lamina y & concreto (kg/mz).

vr = Cortante (kg).

| e = Momento de Inercia de fa Seccién Compuesta (cm‘).

S sc = Méduio de Seccion de la seccidn compuesta para la fibra superior de ta
losa (cm™).

Si c = Médulo de Seccidn de a sgecion compuesta para 1a fibra inferior de ia
losa (cm™).

t = Espesor de la losa de co’iicreto sobre las crestas (cm).

L = Separacidn entre apoyos (m).

1.- Para el célculo de las propiedades de la seccién compuesta se considerd

cancreto normal: Peso Volumeétrico = 2300 kg/m3 y f'c =200 kg/cmz.

2.- La sobrecarga mostrada en las tabias estd basada en las condiciones de
un claro simplemente apoyado, actuando la lamina como refuerzo positivo.

3.- Maximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las
recomendaciones del Sieel Deck Institute (SDI), y estara limitada por la
deflexion de L/180, pero sin exceder de 1.9 cm,

4.- Cmterios y métodos de disefio de acuerdo a la dltima edicion del *Manual
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frio®, editado por el
American lron and Steel Inshtute, 1986,

5.- Lamina galvanizada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado “B”

(Fy=37 KS).
6.- Estuerzo maximo de trabajo del acero: 1,560 kg/cm

.
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- 24 1.80 -&met | e 1048 —- 1631 2305 2902 3498
e T, L 2581 .33
: T 2294 -~ 2798 -

o, 1878 tas3s *h

RIS 1555 2210 '™
1298 1857
1081 1571
921 1338
. - 780 1145
3.60 x 180 ~— 244 - 420 663 9283
3.80 - 151 197 350 563 845
4.00 S L1 200 478 728
4.20 e - 238 405. 627
4.40 - - 194 341 540
4,50 155 286 464
480 s GeelhT o 237 397
5.00 194 338
22 1.80 1408 1706 2302 2900 3498
2,00 1248 1514 2046 2579 3
220 1116 1352 1835 2316 2795
2.40 907 1101 1597 2097 2532
2.60 744 908 1321 1884 2310
2.80 614 751 1102 1582 2119
3.00 = 510 625 926 1338 1874
3.20 -—d24 77 523 782 1138 1604
3.40 353 438 . - 662 972 1380
3.60 294 367 562 833 192
3.80 243 307 AT7 716 1033
4.00 200 - 255 404 616 897
4.20 - 163 2N 342 529 7a1
4.40 131 173 - 288 455 679
4.60 103 139 241 389 591
4.80 110 199 332 514
5 00 183 282 445
20 1.80 1407 1705 2300 2898 3494
2.00 1246 1512 2044 2577 3109
2.20 1115 1354 1834 2314 2794
2.40 1005 1223 1659 2095 250
2.60 909 1088 1510 1910 2308
2.80 756 %08 1292 1751 2118
3.00 633 7683 1081 1530 1953
3.20 532 643 926 1307 1797
3.40 449 545 780 1122 1551
3.60 a7’ 462 676 967 1344
3.80 320 392 §79 835 1170
4.00 269 132 496 723 1021
4.20 225 280 425 6827 B892
440 188 236 364 543 781
450 185 197 Nno 470 634
480 163 263 406 599
500 132 221 350 524
18 1.80 1404 1702 2298 2895 3491
2.00 1243 1509 2041 2574 3106
2.20 1112 1351 1831 23n 27
2.40 1002 1220 1656 2092 2528
2.60 910 1109 1507 1907 2305
2.80 830 1014 1380 1748 21s
3.00 781 931 1270 1630 1950
3.20 701 847 174 1480 1805
3.40 584 725 1014 1384 1678
3.60 492 620 875 1204 1564
3.80 418 527 757 1049 1417
4.00 359 452 857 915 1244
4.20 * T30 390 571 801 1094
4.40 269 340 485 702 965
4.60 236 294 431 615 852
4.80 204 252 374 539 753
5.00 172 214 323 472 665

NOTA:

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro.
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Seccion Compugsta Seccion no Compuesta

Perfil Resistenclas Faclorlzael] % | S Datos del |_Condicldn no Arriostrada
. b ) y L t .
Laminado ! M, (kN m) ' 6 al 2 all Perfit , M kN| L' M
(mm) para | 10°mm” | 10°mm Laminado L' mm m mm | kN m

100% | 75% 0% | 100%

W410X39 || 2 000 380 359 332 1330 4256 1040 M, 18712000)193 | 6000} 552
W16X26 || 1 680 360 342 3y 1 080 409 1030 |V, 4481 3000|155 | 7000 | 441

b =140 3§ 1300 338 325 208 fg2 387 1010 |, 1860)4000[105 |B000]| 366
1=88 950 318 am 275 630 356 989 |, 12714500 86.70 5000 313
d = 399 600 285 269 248 368 310 946 || 5, 634 5 000 73.1|110000| 27.4
W360X33 1 1 980 206 276 252 1130 300 807 | M, 1462000139 | 5500] 432
W14X22 |{ 1 82b 286 270 248 1070 289 797 ||V, 36113000108 [6000| 38.1
h=127 || 1270 266 253 233 842 274 784 Q1i, 172014000{ 7037000 308
t=A5 910 245 233 213 603 252 764 [ 1, B2714500]| 584 800G| 269
d =349 550 218 205 188 65 216 727 || S, 47415000 487

W310X39 |t 2 020 318 298 271 1330 297 898 IM, 1651 3000|153 | 6 600 | 681
W12X26 (| 1840 297 280 257 1080 285 887 [V, 32004000130 | 7000]| 622

b=165 || 1260] 275 261 243 B3b 267 871 L. 2440| 5000|103 | 7600| 66.b
t=97 880 252 242 225 83 | 242 845 |1, 85.1| 5500| 885;8000) 61.8
d=310 500 226 215 201 331 202 798 | 5, 5481 6000| 77.7/ 8500 478

Tabla obtenida del libro "Composite floor Systems" de E.Y.l. Chieny J.K Rilchie
Ed Canadian Instlule of Steel Construction
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a) Viga no compuesia b} Vigo compuesta

Fig 3.6.4 Comparacién de vigas deformadas, con y sin accidn
compuesta,
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Fig 3.6.5 Distribuciones de deformaciones en vigas
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a) Seccion ransversal

b) Deformaciones
unitarias
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c) Esfuerzos v fuerzas
equivaientes

Fig. 3.6.6 Deformaciones unitanas v esfuerzos cuando ia seccion desarrolla su
resistencia maxima. (el eje neurro pldsico esiz denwo e la iosa de concrero)

Bloque de compresion en el concreto:

La fuerza de tension en la viga :

Ademas:

<2 tfc*a*be= Ar*ty

Despejancdo "a":

C= f"c*ai*be

_ .
[=Ai™y

C=T

a = (Ar*ty)(be*t'c)

Momento resistente nominal: W

Mn = Cdi = Tds

De la figura: .-

di=d/2 + (1c - 2/2)

=2 Mn=Tdi=At*fv{d/2 +tc -2/}

14



w =a (CM+CV)

En donge:

= claro

W = carga [ineal

a = ancho Tiburario AL
€M = Carga muera ’

|

AT N A ST N T e,

CV =Carga viva mixuma

§
/(_,—_ AN

<

w = 3.0 (420250 ka'm*
w=2010kgm
Momenro maximo:
Mmax = wi*/8

Mmax =2 010 *125/8
Mmax = 36180 kg-m
Momenro de disesdo:
Md=1.4"36 180 kz-m
Mc =350 632 kg-m

Pertll propuesto: W21 (IR 335X63.8 kz/m),

Area del peril (AD =839 em®

d=3I7mm
b=163 mm
o=1l4mm

hita=32 3cm/0.89 cm = 33.9 < 3366/(Fnl%: = 3366/(2330): = 106.7 ok

=> Distribucién de esfuerzos en secciones compuesias completamente plastificadas:

4

Determinacion del ancho efectivo be :

a) 2*1/8 = 2*(i200/8) =300 cm

by 2%s/2 = 2*(300/2)=300cm

¢) Distancia al borde de losa

d) 2*8e=2*8*9cm = [i4cm € rige

-

15



Sea  fc=250kg/am”
f*c=0.8*250 = 200 kg/fcm*®
f'e =[1.05 - (f*c/1250)]f*c = [1.05 - (200/1250)]200 = 178 kg/cm*
"¢ = 178 kgfem® > 0.85 f*¢ = 170 kgrem®

> f'c = 170 kg/cm®

Peralte de! bloque de compresion en la losa:

a = {Ar*fy)/(be*t"¢c)
a={(83.9*2350)/(14*170)=8.67cm <9.0cm

Entonces el eje neuwrc pidstuco ¢s@ en la losa de concreto.

Momento resistents nomigal:

Mn = Ar*fy [d/2 = teH{0/2)]
Mn = 83.9*2530 [(32.5/2) ~ 9-(3.67/2)]
Mn =6 562 234 kg- cm

Mn =6 362 234 kg- cm (Im/100cm) = 65 622 kg-m

0.9x
.= & x Mn=63622 ka-cm > Md=50632kg-m ' ok

59,059.8 Ke'em > 50,852 Ke-m

~—d

16
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a) Seccion iransversat b) Esfuerzos y fuerzas equivalenles

1

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plastico (ENP) esta
en patin de la viga de acero o

™
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3.1; el pandeo lateral no es critico en ningln caso.

Mg /FR /<
Mp ———— \
p
\Tipo 2

Tipo 4

—f——

A

'ig 3.3.1 Relaciones momento-deflexidén para vigas de diversos
tipos. El pandeo lateral no es critico.

14
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%—My en Secs. lipo

Disefo pldstico

Mp en Secs.

0

tipoly

3

Folla por
pondeo

local

I

-Mp en Secs.tipo 1y 2
—My en Secs. lipo 3

A Fc.3.3.903.3.10

T—’(Secs tipola 4)

—E¢.3.3.7 en Secs.tipoly 2
Ec.3.3.19. en Secs. {ipo 3y4
B

l:_allo por
pandeo loteral

I

0

Lp

~ Vigos

mr———

Ly

..‘
e

(Vigasintermedias | Vigas esbeltas r

robus tas' Pandeo lateral ! Pandeoloteral eldstico
Pandeolocal inelastico

(no hay pandeo

loteral)

Flg 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de diveraa
longitudes.
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MR ‘ Secs. Secs, "\ _

tipolo 2 tipo3d
P2 A PO Secs.lipo 4

FaMp

FRMy B8

——

540/«/Fy 830/V/Fy (b/1)patines
5300/.\/Fy 8000/«/Fy (h/1)alma

Plg 3.3.2 Momentos resistentes de disefio de vigas con secciones
tipo 3. El pandeo lateral no es critico.
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KL/r es la relacion de esbelter efectiva maxima de la co-
lumna ¥ (K1./v), el valer de la relacion de csleltez que
separa los intervalos de panden elastico e inelastico.

3.2.2.2 Estado limite de pandeo local secce T, po Y
Cuandn la seccitn transiersal de la columna es tipo 4,

la resistencia de disefio R, <o determina, cualquiera que
sra la forma di la sercidn, como sigue:

20 120 oy,

c (KL/t} ¢ T (3.24)

Si XL/r > (KLIr); , R

x/r?
2(KLse)e?

(325)

5{ KL/r < (KL/r\'c' R n: - th Fr [1 - ] FR

(ﬂ.lr)z = 6150/ VQFy i FR = 0.75

En miembros de secridn transversal H o rectangular
hueca, los valores de K. obtenidos con las ecs. 3.2.4 y
3.2.5 no deben ser mayores que los obtenidos con la ec.
3.21 multiplicados por el fartor Q.

El area A, v el radic de giro r de las ecs. 3.24 v
3.2.5 son los de la seccion transversal total.

0 es un factor de pandes local dado po:

Q = QsQn

0.y Q. se calrulan como se indies en 2.3.6: Q. enrres-
ponde al elemento plano no atiesado que tiene la mayor
relacién b/t. Fn cecciones farmadas exclusivamente por
elementos planos atiesados (). ce toma igual a la unidad,
y rn seccione~ formadus exclusivamente por clementos
planos no aticvadns ), < toma igual a la unidad.

4
{olumnas tubulares de eeeridn transversal circular.

La resistencia de disefio de columnas de seccién trans-
ver-al circular hueca, de parcdes deizadas, sometidas a
compresién axial, que no satisfacen los requisitos del
inciso 2.3.2. pero enya relacién diametro/grueso de pare-
des no excede dr 914 00D/F.. es ipual al menor de los
valores proporcionados por las ecs, 3.2.4 ¥y 3.25, con Q@ =
1.0, y por la expresion:

R = 77 300
< /1 3 Ac FR

D es e didmetro exterior del tuhn y T el grueso de 1a
pared, los dos en ln misma unidad de lonpitud; Fg =
0.70.

3.2.23 Fstados limite de pandeo por flexotorsién o por
torsion,

En miembros comprimidos dr scccidn transversal con
uno o ningun eje de simetria, tales como dngulns v tés.
o con dos ejes de simetria pero muy haja rigidez torsio-
nal, como la- secciones en forma de cruz y las formadas
por placas muy delradas. puede ser necesario revisar los
estados limite de pandeo por flexatorsion o por torsiénm.
Los procedimientos para hacer la revision no se incluyen

en estar normas.

3.3 Miemlros en [lexion (vigas y trabes armadas)

Esta seccion es aplicablc a vigas laminadas y a trabes
formadas por placas soldadas, de seccion | o en cajén,
con dos vjes de simetria, cargada: ¢n uno de los planos
de simetria, y a canales con las carcas situadas en un
plano paralelo al alma que pasa por el centro de torsion,
o restringidas contra la rotacion alrededor del eje longi-
tudinal en las secciones en las que estan aplicadas las car-
gas v en los apoyos. También es aplicable a barras de
seccinn transversal maciza, circular, cuadrada o rectan-
zular. estas Gltimas flexionadas alredidor de su eje de
menar momento de inercia, y a barias de seccion trans.
versal circular hueca. Todos los elementos mencinnados
trabajan principalmente en flexion, producida por car-
gas tran-versalrs o por momentos aplicados en sus ex.
tremn<: la flexion <o presenta, casi <iempre, acompafiada
por fuerzas cortantes,

3.3.1 Estados limite

Fn el dicefio de miembros en flexion deben ronsiderarse
los estados limite de falla siguientes:

Formacién de un mecanismo ron_articulaciones plas-

ticas.

Agotamiento de la resistencia & la flexion en la seccién

critica, en miembros que no_admiten redistribucién de

momentos.

_Iniciacion del flujo plastico en la seccién critica.
Pandeo local del patin comprimide.
Pandeo local del alma, producido por flexién.

Plastificacién del alina por cortante.
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Pandvo local del alma por cortante.
Tension dizgonal en e alma.

Pandeo lateral por flexotorsion.
Flexion y fuerza cortante combinados.

Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuer-
zas transversales,

Fatiga.
Ademir, deben considerarse también estados limite de

servicio, de deformaciones y de vibraciones excesivas,

33.2 Hesistencia de diseio en {lexion.
La resistencia de disefio en flexion, Mg, de una viga

o trabe de eje recto y seccidn transversal constante se

determina como se indica en los incisos siguientes.

3.3.2.1 Miembros soportados lateralmente (L < Ly}

Cuando cl sistcma de piso proporciona soporte lateral
al patin superior de las vigas, debe tenerse en cuenta que
en elgunos lramos el palin comprimide es el inferior,
Este punto puede ser de especial importancia en disefio
sismico.

La resistencia de disefio de_miembros en flexion_cuyo

patin comprimido esti soportado lateralmente en forma
continua, 0 csta provisio de soportes laterzles con separa-
ciones L no mayores que Ly, es igual a:

a) Para sccciones tipo 10 2:

Mg = FrZF, =Fa M, (3.3.1)

L es la distancia entre puntos del patin comprimido de
una viga soporiados lateralmente.

L. s la longitud mixima no soportada lateralmente pa-
ra la que el micmbro puede desarrollar todavia el mo-
mento plastico M,; no se exige capacidad de rotacién.
Se calcula con alzuna de las ecuaciones 3.3.13, 3.3.15 o
3317

Puede utilizarse la teoria plistica cuando las seccionea
son lipo 1 y la distancia entre puntos del patin compri-

‘do soportados lsteralmente no excede de L, en zonas
de formacion de arliculaciones plasticas asociadas con el
mecanismo de colapsa,

L, es la longitud mixima no soportada lateralmente
para la que el miembro puede desarrollar todavia ¢l mo-
mento plastico M,, y conservarlo durante las rotaciones
necesarias para la formacion del mecanismo de colapeo.

Se calcula como sigue:
Secciones [.

253 000 + 155 000 (M. /M)
1 p
L = T
P F y
y

(33.2)

[

Secciones rectangulares, macizas o en cajon

352 000 + 211 000 (Hllﬂ ) 211 000 t
- P Y
L, . r,§ —
¥ Y y
(33.3)

En la region adyacente a la dltima articulacion plastica,
y en zonas que se conserven en el intervalo elastico al for-
marse el mecanismo de colapso, la separacion entre pun-
tos no soportados laleralmente debe ser tal que ee cum-
plan los requisitos de la clausula 3.3.2.2 en vigas y de In
seccion 3.4 en columnas.

En les expresiones anteriores,

M,

. = momento plaslico resistente del miembro en es-
tudio.

= el menor de lus momentos en los extremos del
tramo no soportado lateralmente.

M,

ty = radio de giro alrededor del eje de menor mo-
mento de inercia.

El cociente M,;/M, es positivo cuando el segmento de
viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en
curvatura doble, y negativo cuando lo hace en curvatura
simple.

El patin comprimido debe soportarse lateralmente en
todas las secciones en que aparezean articulaciones plas-
ticas asociadas con el mecanismo de colapso.

b) Para secciones lipo 3:

Mg = FR5F, = Fg M, (334)
S es el modulo de seccion elastico del miembro en fie-

xién y M, = SF, es ¢l momento correspondiente a ln

iniciacién de Iz fluencia en la seccion en consideracién.



208

0 , GACETA OFICIAL DEL DEPARTAMENTO DEL DF. 3 de diciembre de 1987

En secciones I o H flexionadas alrededor de cualquiera

de sus ejes centroidales y principales puede tomarse un
valor de My comprendido entre Fg My y Fg M, calcu.
lado por mte_r;_)o_lg_clq’lﬂmeal, teniendo en cuenta que esos

valores corresponden, respectivamente, a relaciones an-
cho/grueso de los patines de

830//F "y S4ONF

Si fz Mexidn es alrededor del eje de mayor momento de
inercia se comprobari que la relacién ancho/grueso del
alma nu excede de la que corresponde al valor calculado
de Mg. para lo que se interpolara linealmente entre las
relaciones

8000//_F; y 5000/ ry‘,

correspondientes a Fp M, y Fr M,, respectivamente,

No hay limites en la longitud sin soporte lateral, en
secciones tipo 1, 2 0 3, cuando la seccidn transversal es
circular o cuadrada, hueca o maciza, o cuando ja viga,
cualquicra que sea la forma de su seccion transversal, se
flexiona alrededor del ¢je de menor momento de inercia.
Por consiguiente, en estos casos la resistencia de disefio se
determina con las ecvaciones 3.3.1 ¢ 3.3.4.

¢} Para seccxones tipn .}:

Cuando tanto e} alma comn ¢l patin comprimido co-
rresponden al tipo 4, de acuerdo con 2.3.1, el valor de Mg
s¢ determina con los criterine para diseno d—mﬂes de
Limina ddoada doblados rn frio. T

Cuando los patines cumplan los requisitos de las sec-
ciones lipe 1, 2 o 3, y las almas sean tipo 4, el valor de
Mg se obtendri de acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas
normas.

Cuando las almas cumplen los requisitos de las seccio-
nes tipo 1, 2 0 3, y los patines son tipo 4, se distinguen
dos casos:

1. Si el patin comprimido esta formeado por elemen-
tos planos no atiesados,

Mg = FRQ.5F, = FR Q. M, {3.3.5)
Q. se define en 2.2.6.

2. Si el patin comprimido esti formado por elementos
planos atiesados,

Mg = Fg 5, F, {3.3.6)

Se modulo de scccion efective del elemento, se calculs
con ¢l ancho electivo del patin comprimido, determinado
de acuerdo con 2.3.6, en vez del ancho total. E1 médulo de
scccion de perfiles simétricos respecto al eje de flexion
pueds calcuilarse, conservadoramente, utilizando «] mismo
ancho efectivo en el patin en tensién,

Si el valor de Mg calculado con alguna de las ecuacio-
nes 3.3.5 o 33.6 es mayor que cl dado por Ia ec. 3.3.4,
ésle sera el momento resistente del elemento.

En las expresiones anteriores,

0.90

= modulo de seecion plastico.

Fr

maodulo de seccion elastico.

w wm N
|

= moidulo de scccidon elastico efectivo.

ZF, = momento plistico resistente de la teccion,

2
It I

SF, = momento correspondiente a la aparicién
del esfuerzo de fluencia en la seccion (sin <con-
siderar esfuerzos residuales).

F, = Esluerzo dc fluencia.

3.3.2.2 Miembros no soportados lateralmente

(L > La).

La resistencia de disciio de miembros en flexion cuyo
patin comprimido esti provisto (e soportes laterales con
separaciones mavores que L., e~ igual a:

e} Para secciones tipo 1 o 2 con dos ejes de simetria,
! flexionadas alrededor del ¢je de mayor momento
de inercia:

’ 2
5 H>3.H.

i "a P
0.28 M
Mp = 1.15 Fp Mo (1 - —-—-—-P-Mu 2
pero no mayor que Fg M, (33.7)
S, M, 2 /3 Moo Mg = Py (338)
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‘En vigas de seccion transversal | o H, laminadas o he-

chas con tres placas soldadas, M,, momento resistente no-
minal de la seccion, cuando el pandeo lateral se inicia en
el intervalo elastico, es igual a:

A

| $E .,
— 1 GJ + r— I C
M= or yE (L, c,
3 R Y
Gyl (Fg+ ($Ic ] (3.3.9

En secciones I o H laminadas o hechas con placas, de
dimensiones semejantes a las laminadas, puede lomarse:

= /12 2 (3310
M = (1/C)/u, + M, (3.3.10)

donde:
cl L/ ry"y
(33.12)

M o 4.7 EAd
c2 - (I../):'y)2

En las ccuactones antcriores FR es el factor de resis-
tencia, que vale 0.90. A y d son el area total y ¢l peralte
de le seccién considerada, 1, y r, su momento de inercia
y radio de giro respeclo al cje de simetria situado en el
planc del alma, 1 el grueso de patin comprimido, L la
separacion entre punios de ese patin fijos lateralmente, J
y G las constantes de torsién de Saint Venant y por ala-
beo de la seccion y C, que puede tomarse conservadora-
mente igual a la unidad, esti dado por:

C=0.60 + 0.40M,/M; para tramos que se flexionan
en curvatora aimple

C=0.60 — 0.10 M;/M; pero no menor que 0.4, para
tramos que sc flexionan en
curvatura doble

cuando ¢} momento flexionan-
te en cualquier seccién den-
tro del tramo 1o soportado la-
teralmente es mayor que M,,
o cuando ¢ patin no esti so-
portado lateralment~ de ma.
Dera efectiva en uno de los
extremos del tramo

M, y M2 son, respectivamente, el menor y el mayor de
los momentos en los extremos del tramo en estudio, toma-

dos en valor absoluto.

En miembros de seccion transversal en cajon (rectan-

gular hueca) s¢ toma C, =0,

L, es la longitud maxima no soporiada lateralmente
para la que el miembro puede desarroliar todavia ¢l mo-
mento plastico M, (no se exige capacidad de rotacién),
y L, la longitud que separa los inturvalos de aplicacién
de las ccs. 3.3.7 y 338 (la ec. 33.7 es vilida para
L<L yla338paral>Ly).

L. y L, se calculan con las expresiones siguientes:

Miembros de seccién transversal 1:

- (33.13)
LT R e

u Xu GJ

1 / \ (33.14)
L - Cz_. & Jl + 4 1 + X H
b o xr GJ r

E es el madulo de elasticidad del acero y G su médulo
de elasticidad al esfuerzo corlante; se tomaran iguales a
2 040 000 kg/em? y 784 000 kg/em?, respectivamente.

En las ecuaciones anleriores,

i Ey e
3¢ 'Ily

Xu - 4,293 C ] T - J.220 Kr. Xr 7

Y

En secciones | laminadas o heches con placas soldadas,
de proporciones semejantes a las laminadas, pucden uti-
lizarse las expresiones simplificadas

L . 6.5 Ty e (6319
u xu t u
dr '
(23.16)

donde

4 :31 242 II.
I'-'IJC (:) T -3.22:1_.::-_:.»&;_(;} i
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.d es ¢ peralte de la seccion y t el grueso de patin com-

primido.

Miembros de seccian transversal rectangular, maciza o
hueca:

E -

= Q. 33.17

L. = 091 o, v1,J ( )

- 13 = 33.18
L, = 292 G, vig=322L, ( )

b) Para secciones lipo 3 0 4 con dos ejes de simetria
y para canales cn las que esti impedida la rota-
cion alrededor del eje longitudinal, flexionadas-al-
rededor del eje de mayor momento de inercia:

saM.<—.§-M,,

0.28 M
(1 - _.H__l ) (33.19}

M, = 1.15 F, M
R Yy u

R

peio no mayor que Fp M, para seccionus tipo 3 ni que el
valor dado por la ec. 3.3.5 0 3.3.6 cuando las almas cum-
plen los requisitos de lus Secciones 1, 2 0 3 y los patines
son tipo 4.

2
Si M, > T M,,

"

M, se calcula con la ec. 3.3.9 o, cuando sean aplica-
bles, pueden utilizarse las ves. 3.3.10 & 3.3.12. Estas tres
ccuaciones pueden emplearse también para las canales, ha-
ciendo en ellas M. = 0.

=F M

= Fp M, (3.3.20)

Los limites de aplicacion de las diversas ccuaciones sc
determinan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al
calcular X, y X, y al aplicar las ces. 3.3.17 y 3.3.18 a
micmbros de seccién transversal rectangular hueca debe
suslituirse Z por S.

Cuando lus patines cumplen los requisitos de las sec-
riones tipo 1, 2 0 3 y las slmas son tipo 4, el momento
resistente de disefio no debe exceder el valor oblenido de
acuerde con el inciso 4.5.8 de estas nurmas.

En miembros de scccion transversal en cajon (rectan-
gular hueca) se toma C, = 0.

3.3.3 Resistencia de diseiio_al cortante.

Este articulo se aplica al alma (o almas, en el caso de

miembros de alma miltiple, como las secciones en cajén)
de vigas y trabes de seccion transversal con dos ejes de
simetria, sometidas a fucrzas cortantes alojedas en uno
de los planes de simetria, que coincide con el alma cuan-
do ésta es inica o c3 paraleic a ellas en miembros con
mnas de un alma, cuando cl diseiio queda regido por al-
guno de los estados limite de resistencia al cortante.

- La resistencia de disefio al comgte.;yn. de_una viga
o trube de eje recto y seccion iransversal constante, de
sectign I, C 0 en cajén o,

Vi = VN FR (3.3.21)

Fr = 0.90 y Vi 2 la resistencia nominal, que se de-
termina como se indica a conlinuacion.

Al evaluar Vi se tendrd en cuenta i la sercion tienc
una o mas almas.

h K
8) st < uoo/Fy » Vy = 0.66 F A,

T (3.322)

El alma falla por cortante en ¢l intervalo de endureci-
mienlo por deformacion.

b) SL 1400 /-} < R
y t

La falls es por plastilicacion del alma por cortante.

¢) Si

’ k

1600 L3 <-‘l<2000 r
F t

y Yy

se considerah dos casos:

¢l) Estado limite de iniciacién del pandeo del alma

922 '\/F k
VN = h/t Aa ‘

¢2) Estado limite de falla por tensién diagonal

(3.3.24)

v = 1 922 ."l-‘ k a- 0.870 . O‘SO—FL] .
N b/t firarm)?  geamy® *
(3.3.25)
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d} Si 2000
se consideran dos casos:
dl)Estado limite de iniciacion del pandeo del alma

1 §45 000 k

N (h/c)? Aa (3.3.26)

. d2) Estado limite de falla por tension diagonal

v . (LBES 000K | 0.670 Y s
N (h/e)? Jr@Em? firamT e

(3.3.27)

Para poder tonar como estado limite la falla por ten-
sion diagonal (ecs. 3.3.25 y 3.3.27) la scccién debe tener
una sola alma (secciones [ laminadas o formadas por pla-

. cas} y estar reforzada con aliesadores transversales, di-
sciiados de acuerdo con el inciso 4.5.7.

En las expresiones anteriores A, o5 el area del alma,
igual al producto de su grueso, t, por el peralte total de
la scccidn, d; h es el peralte del alma (distancia libre
entre patines) ; “a”" la separacion entre atiesadnres trans-
versales. y k un coeficiente sin dimensiones, gue se calcu-
la con lo ec. 3.3.28. d, h y t = toman en cm, y Vy se
obtiene cn kg. Cuando la seccidn ticne dos o mas almas,
A. es la suma de las arcas de tudas cllas.

3.0

k“5.0+———_.
: (a/h)*

(3.3.28)

k se toma igual a 5.0 cuandc la relacion a/h es mayor
gue 3.0 o que [260/(h/t}]3 y cuando no se emplean
atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder
de 260, T

3.34 Flexion y cortante combinados

Cuando se necesitan atieradores transversales y e co
ciente Vp/Mp esta comprendido entre los limites

(1.33 v /u)

—

> Vp/My 3 (0.6 V),

deben satisfacer las tres condiciones siguientes:

v

D
¥
0.

In
o

R

A

"> b
— + 0.455 — < 1.0
R

127

MR es la resistencia de disefio en flexion, calculada de
acuerdo con el inciso 3.3.2.1 0 3.3.2.2, Vg la resisiencia
de diseiio al cortante, inciso 3.3.3, y Mp y Vp son el mo-
mento flexionante y la fuerza cortante de distiio.

34 Miembros flexocomprimidos

En csta seccion se estudia el disefic de miembros de eje
recto y seccién transversal constante, con dos cjes de ai-
metria, sujetos a compresién y a flexién producida per
momentos que obran alrededor de uno o de los dos ejes
de simetris. Se designan, indistintamente, con las pala-
bras “columna” o “clemento flexocomprimido™.

Para los fines de esta seccin, las estructuras de las que
forman parte los miembros flexocomprimidos se clasifi-
can en “regulares” e “irregulares”.

Unz estructura “regular” se caracteriza porque esta
formada por un conjunto de marcos planos, provisios o
no de contraventeo vertical. con o sin muros rigidez, para-
lelos o casi paralelos, ligados cntre si, ¢n todos Jos nive
les, por sistemas de piso de resistencia y rigidez suficien-
les para obligar a que todos los marcos y murus trabajen
en conjunto para soportar las fuerzas laterales, produci-
das por vienlo o sisme, y para proporcionar a la estruc.
tura la ripidez lateral necesaria para evitar problemas de
pandeo de conjunto bajo cargas verticales. Ademas, todos
los marcos planos deben lener caracteristicas geométricas
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben
ser de la misma altura, aunque ésta verie de un entre-
piso & otro.

Uns estructura se considera “irregular” cuando los cle-
mentos que la componen no constituyen marcos planos,
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si,
cuando los sistemas de piso no lienen resistencia o rigidex
adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos
carecen de dialrapmas horizontales, cuando la geometria
de los marcos planos difiere sustancialmentc de unos a
otros, cuando las alturas de la columnas que forman par
te de un mismo entrepiso son apreciablemente diferentes,

- etima N
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VERSION 5.30
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COMPUTERS AND STRUCTURES, INC.
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EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD.  DE MEXICO.
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1995%

COMBINACIONES DE CARGA:

COMB1 1.4CM + 1.4 CVmax .

COMBZ 1.1CM + 1.1 CVred + 1.1 Sx + 0.33 Sy

COME3 1.1CM + 1.1 CVred + 0.33 8x + 1.10 Sy

COMB4 1.1CM + 1.1 CVred - 1.1 Sx - 0.33 Sy

COMBS> 1.1CM + 1.1 CVred - 0.33 8Sx - 1.1i0 Sy
—> CCMB&s 1.1CM + 1.1 CVred

COMB7 1.708x

COMES 1.0C S»

COMBS 1.0 CM

COMB10 1.0 CVmax

COMBR1i 1.0 CVred
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UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1959

COMBINACIONES DE CARGA:

COMBL 1.4CM + 1.4 CVmax

COMB2 1.1¢M + 1.1 CVred + 1.1 Sx + 0.33 Sy

COME3 1.1CM + 1.1 CVrxed + 0.33 8x + 1.10 Sy

CoMB4 1.31CM + 1.1 CVred - 1.1 Sx - 0.33 Sy

COMBS 1.1CM + 1.1 CVred - 0.33 Sx - 1.10 Sy
— COMBs 1.1CM + 1.1 CVred
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COMBS8 1.0C S»

COMB2 1.0 CM

COMB10 1.0 CVmax
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J=(1/3) (2b * tp* + h * 1a*)
J=(1/3) (2*¥30%2.2° + 70*0.8°)
J=225cm4

de las relacion {orue

a) en patines:

b/ 2tp = 30/(2%2.2) = 6.82

b} en almas:

d/ta = 65.6/0.8 =82

lasificacion d eccid
TIPO | TIPO 2
Patines: 460/(fy)\2=9.15 540/(fy)2=10.74
Alma: 3500/(fy)z = 69.58 5300/(fy)2a= 105.37

Como para patines:
b/(2*p) =6.82 < 9.15=460/(fy): = TIPOI
y como para almas:

d/ta=82 < 105.37 = 5300/(fy)¥ 2> TIPO2

Enton la trabe eccion TIPQO 2

TIPO 3

830/(fy)s = 16.50

8000/(fy)/z2 = 159.05



La trabe B7 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula 3.3.1
de las NTC se obtiene:

La resistencia a la flexion:

Mr=Fr*Z*fy = Fr*MP it (3.3.1)
Mp = Z*fy

Mp =35 555cm’® * 2 530 kg/cm? = 14 054 150 kg-cm.

Mp =14 054 150 kg-cm * 1 m/ 100 cm = 140 541 kg-m.

Mr = 0.9*140 541 = 126 487 kg-m.

Resistencia al cortante:
VT = VI T s sesan s e e s s enas e e (3.3.21)
Casos:

a) Sih/t < 1400(k/fy)e =  Vn=10.66 fy*Aa
donde:
k= 5.0+ 5.0/(a/h)*.
a = Separacion entre atiesadores transversales
Considerando que la seccion no tiene atiesadores, entonces se considera k=15
En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260

hit= (70-4.4)/0.8=82 < 260 ok

h/t =82 < 1400(5/2 530)2=62.2 No cumple

by St 1400(k/fy)e < h/t < 1600(k/fy)¥s =@ Vn= {[922(fy*k)'":)/(h/t) }Aa
62.2 < 82 < 1600(5/2 530)%2=71.12 - No cumple
c) Si 1600(k/fy)e < h/it < 2000(k/fy)s =» Se consideran dos subcasos

71.12 < 82 <2000(5/ 2 530)2 = 88.9  Si cumple

164



Subcasos:

¢l ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)"2)/(h/t)} Aa

Aa = Area del alma

Aa= 70*%0.8 =56 cm?

Vnl = {(922(2530*5)'2)/(82)} 56 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tension diagonal:

Vn2 = {(922(fy*k)A(WO)* [ 1-(0.87)/(1+am))A]+ (0.58 (1 +@a/h)) %} Aa

Vn2 = {(922(2 530*5)%)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1 200/65.6)?)%] +
(0.5%2530)/(1+(1200/65.6)2)%4} 56

Vn2 = {1 204.57 + 69.05} 56

Vn2 = 71323 kg

Resumiendo:

Vnl =70819 kg <

rige

Vnl=71323 kg

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63 737 kg

Vr=63737kg



Omparacion con ani
Combinacion de carga que nge

2 .
Caso>: 1.1(CM+CVr-5x-0.3Sy)

Momento de diserio (Md):
Md = 75 255 kg-m

Momento resistente de la seccion (Mr):
Mr = 126 487 kg-m

Md_< Mr

ok

Cortante de disefio (Vd):
Vd = 21 205 kg-=s

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr=63 737 kg-s»

Vd < Vr

ok
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANATLYSIS OF BUILDING SYSTEMS
VERSION 5.30
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OGRAM:ETABS/FILE:QFI-Q3.FRM
IFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO.

IDADES MKS NOVIEMBRE-1999
AM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT
~ QUTBUT CUTPUT MAJOR - MAJOR MINOR MINOR AXTIAL TORSION
ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR FORCE MOME
CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 .00
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00
3/4-PT 9855.57 34116.16 .00
END-J -60571.78 34983.65 .00
CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 .00 -
1/4-PT 12%77.50 -22256.64 .00
1/2-PT 21552.14 2184.99% .00
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00
END~-J -53402.63 27308.26 .00
CASE 3 END-I 1331.04 -14597.74 .00 .00 .00
1/4-PT 30557.73 -139156.10 .00
1/2-PT 22034.26 10525.53 .00
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00
END-J -87116.73 35648.80 .00
CASE 4 END-I -54494.56 -28024.39 .00 .00 .00
1/4-PT 2256.78 -27342.76 .00
1/2-PT 212%7.95 -2901.12 .00
3/4-PT 12012.98 21540.51 .00
END-J -32843.74 22222.15 .00
CASE 5 END-I -89172.90 -36364.94 .00 .00 .00 -
1/4-PT -15323.46 -35683.30 .00
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00
X 3/4-PT 28628.97 13199.97 .00
' END-J 870.36 13881.60 .00
CASE 6 END-I -43520.93 -25481.34 .00 .00 .00 .
1/4-PT 7617.14 -24799.70 .00
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00
3/4-PT £946.81 24083.57 .00

END-J -43123.19 24765.20- .00



DISENC 4

Longitud (1): 9.00 m
Seccion propuesta: T-3

H =700 mm
B=250mm
tp =22 mm
ta= S mm

Utlizar acero A-36 fy=2530 kg/cm?
Propiedades ggomeétricas:
A=2(25*%2.2)+(70-4.4)0.8 = 162.48 cm?

[xx = (0.8(70-4.4P)12 + 2{(25*2.2)(33.9)* + (25*2.23)/12}
Ixx = 18820+ 126457

Ixx = 145 277cm = ©
Iyy = 21(2.2%259)/12} + ((70-4.4)*0.8%)/12
Ivv=5729.16+ 2.8
Iyvy=3732cm %"

x = (Ix/A)A

rx = (145277/162.48)'A
rx=2990 cm

rv = {Ivv/A)\

rv = (5732/162.48)%
rv=27504cm.

Sxx = Ixx/c

Sxx= 145277/35 =415 cm?

Zx=114*4151 cm’
Zx=4732 cm?

Syy = Ivy/c
Syy= 5732/12.5=459 cm’®

Zy=1.14* 459 cm?®
Zy =523 cm?
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7 CASE 7
"\CASE 8

CASE 9

7 CASE10

7 CASEll

~—

S

END- I
END-J
END-I
END-J
END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT
END-J

END-T
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

END-I
1/4-PT
1/2-PT
3/4-PT

END-J

52352,
-524189.
.62
-14621.
-15535.
.59
.68
.08
.20

14602

1960
7786
1543
-15870

-7187.
909.
3605.
899.
.30

-7208

-3174.
654 .
2595,
647.
-5189.

70
38

61
17

11
78
22
19

82
o8
73
42
94

91940.

2563

-8186.
-4091.
.07
4097,
.32

81892

-3788.
.39
.86
1837.
.36
-2727.
-1363.
.33
1385.
.45

-1893

3792

2730

53

.53

18
55

70

64

il

83
25

91

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.C0
.00
.00

.00

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

10



J=(1/3) (2b*tp* +h * ta)
J=(1/3) (2*25%2.2° + 70%0.8?)
J=189.41 cm4

tencidn de las relaci /

a) en patines:

bp/ 2tp = 25/(2%2.2) = 5.68

b) en almas:

d/ta = 65.6/0.8 =82

Clasificacion de la seccion:

TIPO 1
Patines: 460/(fy)2=9.15
Almas: 3500/(fy)2 = 69.58

Como para patines:
bI2*p)=5.68 < 9.15 = 460/(fy)
y como para almas;

d/ta=82 < 105.37 = 5300/(fy)»s

ntonces la trabe es seccion TIPO 2

TIPO 2

540/(fy)2=10.74

5300/(fy)% = 105.37

= TIPOI

< TIPO2

TIPO 3

830/(fy)% = 16.50

8OOO/(fy)'s = 159.05
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La trabe B24 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la formula
3.3.1 de las NTC tenemos:

Resistencia a la flexid

Mr = FU*Z*E) = FIEMP oo oo eeeeeeeee et eeeseereeee s (3.3.1)
Mp = Z*fy

Mp =4732%2530 =11 971 960 kg-cm.

Mp=11971960 kg-cm* 1 m/100cm= 119 720 kg-m.

Mr=0.9%119 720 = 107 748 kg-m.
Resistencia al cgnaﬁte: .
VT 5 VI BT e ettt e e e s e eee e e e e reeaeeae st se e e e st e eestsssssssans (3.3.21)

Casos:

a) Sih/t < 1400(k/fy)¥s
b) Si 1400(k/fy)2 < h/t < 1600(k/fy)v:
c) Si 1600(K/fy)s < bt < 2000(k/fy)Ys

d) Si 2000(k/fy)’2 < hit

h/t = (70-4.4)/0.8 = 82

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso:
1600(k/fy)2 < h/it < 2000(k/fy)va

71.12 < 82 < 889 si cumple



cl ) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:
Vnl = {(922(fy*k)¥2)/(h/t)} Aa
Aa= 70*0.8=56 cm?

Vnl = {(922(2530*5)"2)/(82)}56 = 70 819 kg.

c2 ) Estado limite de falla por tensién diagonal:

Va2 = {(922(fy*k)¥2)/(h/t)* [ 1-(0.87)/(1+(a/h)})a]+ (0.5fy)/(1+(a’/h)*) 2} Aa

Vn2 = §(922(2530%5)4)(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6)2)4] +
(0.5%2530)/(1+(65.6))%4} 56

Vn2=71323 kg

Resumiendo:

Vnl =70 819 kg < rige
Vn2 =71 323 kg
Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63737kg

Vr=63737kg

c1d n eleme MECAnIcos ac 1zad
Combinacion de carga que rige
Caso5: 1.1(CM+CVr-8x-0.38y)

Momento de disefio (Md):
Md= 89 173 kg-m Md < Mr_ ok

Momento resistente de la seccion (Mr):

Mr = 107 748 kg-m
171



Cortante de diseno (Vd):
Vd= 36364 kg-m”

Cortante resistente de la seccion (Vr):
Vr=63737 kg;'xg’

Vd < Vr

ok

17



5 15 a5 e | -
B 218 . 1734 410 106 48
8 264 2312 678 142 oTmo
10 310 2891 1074 187 101
12 . as6 3469 1626 243 139

22 5 197 1445 m 105 51
6 220 1734 502 121 61
8 266 2212 804 159 B6
10 312 2891 1238 207 119
12 258 3469 1834 265 161

20 5 189 1445 445 114 60
6 222 1734 567 131 71
8 268 2312 893 171 - 28
10 314 2891 1356 220 123
12 360 3469 1985 279 177

-

18 S 202 1445 538 127 75
6. 225 1734 678 148 88
8 271 2312 1049 189 ° 119
10 317 2891 1564 242 158
12 363 3469 2253 30 206 X

' SIMBOLAGIA ]

!
Ssup
Sinf
Wa
vr

le

SSC

= Momento de Inercia de la seccién de acero (cm¥/m).

= Médulo de Seccidn de la seccién de acero para la fibra superior (cmalm).

= Médulo de Seccidn de la seccion de acero para la fibra inferior (cmslm).
= Peso propio de la lamina y e! concreto (kg/m2).

= Cortante {kg).

= Momento de Inercia de la Seccion Compuesta (cm4).

= Maddulo de_Seccion de |a seccién compuesta para |a fibra superior de la
losa (cm*).

= Mddulo de Seccién de la sgcc:on compuesta para la fibra inferior de la
fosa {cm”).

= Espesor de |a losa de cgr]creto sobre las crestas (cm).

= Separacion entre apoyos (m).

NOTAS:

1.-
2.-

3.-
4.-

8.-
6.-

Para el calculo de las propiedades de la seccién compuesta se considard
concreto normal: Peso Volumatrico = 2300 kg/m* y fc = 200 kglcmz. .
La sobrecarga mostrada en las tablas esta basada en las condiciones de
un claro simplemente apoyado, actuando la {dmina como refuerzo positivo.
Méximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las
recomendaciones del Sieel Deck Institute (SDI), y estara limitada por la
deflexion de L/180, pero sin exceder de 1.9 cm.

Criterios y métodos de disefio de acuerdo a la Ultima edicién del "Manual
de Miembros Estructuraies de Acero Rolado en Frio”, editado por e
American lron and Steel institute, 1986.

Lamina galvanizada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado "B"
(Fy=37 KSI).

Esluerzo maximo de trabajo det acero: 1,560 ngCm
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NOTA:

Los vaiores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro.




LT

- Seccién Compuesta Seccidén no Compuesta
Perfil b Resistenclas Factorlxadas | g Datos det |_Condicién no Arrlostrada
1 r t t ) ' f f
Laminado (mm) M (kN m) | para [10°mm*[10°mm’ [, Pc;rfll L mm|™ KN LM
I 100% | 75% | 50% |_100% aminado m [ mm |kNm
W410X39 |f 2 000 380 359 | 332 1330 425 1040 M, 19712000183 | 6000} 552
w16X26 || 1680 380 342 317 1G90 409 1030 ||V, 448| 3000|155 | 7000] 44.1
b=140 [ 1300 338 325 208 862 387 1010 |jL, 1860(4000(105 |B8000| 366
t=88 950 318 301 |. 278 630 356 089 |, 127|1 4500| 86.7| 9000 | 31.3
d =399 600 | - 285 269 248 38 310 946 || S, 634 5?000 73.1110 000 27.4
W360X33 || 1980 296 276 252 1130 300 807 ||M, 146|2000] 139 [ 5600| 432
W14X22 || 1620 286 270 248 1070 289 787 |V, 36113000(108 | 6000| 38.1 I
b=127 | 1270 266 253 233 842 274 784 (L, 1720{4000| 703 7000| 308 L
t=85 910 245 233 213 603 252 764 | I 82.7]14600| 584| 8000| 26.9
d =349 l 550 218 209 188 K1iL} 216 727 ||Sc 474{5000| 49.7
w310X39 || 2 020 318 298 271 1330 297 898 |IM, 185| 3000|153 | 6500 | 60.1
W12X28 || 1840 297 280 .2587 1080 285 887 |V, 3201 4000{130 |7000] 622
b=185 {1260 275 261 243 83b 267 B71 ||, 2440| 5000|103 | 7500| 6.6
t=97 880 252 242 225 683 | 242 845 ||, 85.1|5500| 88.5{8000)] 61.8
d=310 500 226 215 201 331 1 202 798 || S, 54916000| 77.718500| 478

Tabla obtenida del libro "Composite floor Systems"” de E.Y L. Chien y J.K. Ritchie
Ed. Canadian Institute of Steel Construction
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Fig 3.6.4 Comparacién de vigas deformadas, con y sin accién

a) Viga no compuesta

compuesta.

b} Viga compuesta
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de la losa :L ~ 54(3';%;(;?\..152 - Eje neutro

de la secclon
Eje neulro compuesia-~-
Eje neutro de 1d vigae { -

de 1d viga =« fo~—-

a) No hay interaccion
b) Interaccion Parcial

Fig 3.6.5 Distribuciones de deformaciones en vigas
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¢) Interaccion completa
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a) Seccion transversal b) Deformaciones ¢) Esfuerzos y fuerzas
unitarias equivalentes

Fig. 3.6.6 Deformaciones unitarias y esfuerzos cuando la seccion desarrolla su
resistencia maxima. (el eje neutro plastico esta denwro de la losa de concreto)

r

Bloque de compresion en el concreto: - C= f"c*a*be
La fuerza de tension en la viga : T= At*y

Ademas: C=T
2> f'c*a*be= Ar*ty
Despejando "a":

a = (Ar*ty)/(be*f'c)
Momento resistente nominal: ‘1 J

Mn=Cdi =Tdi

De la figura:

dv = d/2 + (tc - 2/2)

= Mn=Tdi = At*fv (d/2_+ tc -a/)




w = carga lineal t

a = ancho triburario A
€M = Carga muerta ¥ !
CV =Carga viva mixima J/ mmEm—— -

w = 3.0 (420~+250)kg/m*
w=2010kg'm

Mmax = wi¥/8
Mmax =2 010 *12%8
Mmix = 36 180 kg-m

Momento de disedio:

Md = [.4*36 180 kg-m

Md =50 652 kg-m

Perfll propuesto: W21X4& (IR 333X63.8 kg/m)

Area del perTil (At) =839 ¢m-”

d=323mm
b=165 mm
tp=11i4mm
ta= 8.9 mm

Utilizar: Acero A-36 fv=2330 ke/cm®

hita=52.3 cm/0.89 cm = 58.9 < 3366/(F)\2 = 3366/(2330): = F)6.7 ok

)

<> Distribucion de esfuerzos en secciones compuestas completamente plastificadas:

Determinacion del ancho efectivo be -

a) 2*I/8 = 2*(1200/8) =300 cm
b} 2*s/2 = 2*(300/2)=300cm
¢) Distancia al borde de losa

d) 2*8e=2*3*9cm= |44 cm € rige

=4
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Sea  fc=250kg/cm*®
f*c =0.8*250 = ZOO-kg/cmz'_
f'c = [1.05 - (F*¢/1250)]f*c = [1.05 - (200/1250)1200 = 178 kg/cm®
f"c = 178 kg/cm? > 0.85 f*c = 170 kg/em*

2 f'c = 179 ke/cm®

Perzite del bioque de compresion en la losa:

a = (At*fy)/(be*f'c)
a = (83.9%2530)/(144*170) = 8.67 cm < %-O-cm

Entonces el eje neutrc plastico estd en la losa de concreto.

Mom resist

Mn = Ar*fy [d/2 + cHa/2)]
Mn = 33.9%2330 [(52.5/2) + 9-(8.67/2)]
Mn =6 562 234 kg- cm

Mn =6 562 234 kg- cm (1m/100cm) = 65 622 kg-m

0.9x
“& x Mn=65622 kg-cm > Md=306352ke-m ok

59, 059.8 kg-em > 50,650 Kg-m
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a) Seccion transversal b) Esfuerzos y fuerzas equivalenies

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plistico (ENP) esté
en patin de 1la viga de acsaro o
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Tabla estandar de carga para vigas

m\gcanan

ROMSA DE MEXIC
5A DECV

e alma abierta, serie H, basadaen un esfuerzo
permisible de 2,100 kg/cm?®

ptado por el Steel Joist institute and Amencan Institute
eel Construction inc., Oct. 1, 1974,

numeros negros en la siguiente tabla, nos dan las
1cidades totales de carga uniformernente distnbuida,
iiograrnos por metro lineal, de las vigas de acerc
3 H. El peso de cargas muerias. incluyendo las vigas,
eran deducirse para determinar las capacidades de
)a VIVA de ias vigas.

ibla de carga puede utlizarse para las vigas de cuer-
paratelas instaladas en una pendiente méaxma de 1.3

de 1/240 del claro. las podemos obtener multiplicando
las cantdades en azul per 1.5. En mngun caso se podra
exceder |la capacidad total de la viga. ** "

Las pruebas en las vigas de acero disefadas de acuerdo
con las especificaciones Estandar han demostrado gue
las tabias de carga Estandar se pueden aplicar a cargas
concentradas en la cuerda supenor cuandc la suma gde
las cargas iguales concentradas en ia misma no excedan
la carga uniforme permisible para el respectivo tipo de
viga vy el @spacio entre las cargas no exceda de 84 cms.
alolargo de las cuerdas supenores.

EJEMPLO DE DESIGNACION DE JOIST:

. por 30 cms. 12 H s
numeros mostrados en azul en esta tabla de carga . -
las cargas VIVAS por metro bneai de las vigas. las peraite cuercas ae tamano de
. : an acero o8 iacuerga
es produciran una deflexidn aproximada de 1/360 puigacas alta resstancis onre anesamento

slaro.Las cargas VIVAS gue produciran una defiexion

nonzontal

JESIGNACION DE JOIST 12H3 | 12H4 | 12H5] 12H6 || 14H3 | 14H4 | $4H5 ]| 14HE | 14H7 || 16H4 | 16H5 | 16HE | 16H7 | 16HB
RALTE NOMINAL (CMS.}1 305 [ 3051305 30.5||356(356|35.613561356|/40.6]|406|40.6)40.6140.6
AOMENTO R
TS, ke T TE | 1642 | 1902 2101 | 2442 || 1972|2283 | 2574 | 2922 | 3781 || 2301 | 2557 | 2931 | 3404 | 3834
AXIMA REACCION EN EL
I_EXTHEMD {KGS.] 131511523 | 1680 1777 |1 1578 | 1521 | 1716 | 1947 | 2520 || 1840 | 2045 1953 | 2268 | 2556
ACMENTO DE INERCIA
(CM. ) 1528 | 1631 | 1659 2099 || 2138 (2281 | 2580 2937 | 3854 || 2850 | 3041 | 3209 3916 | 4520
ESO APROX. (KG.-M.L.)} 9.2 | 95 | 100 12.8 94 197 |11.4]113.21151 99 1109111211341 15.0
CLARD EN MTS.- 526 | 809 | 672 E31 736 | 818
5.0 424 | 4872 | 20 254
55 434 | 503 | 556 | 646 521 609 | 676
) 318 | 288 | 388 | a&3 42€ S8:% | gé7
6.0 36 423 | 467 | 543 438 | 507 | 572 | 649 | 840 511 | 568 | 651 | 756 | 852
’ 248 | 2BZ | %% ] 3&¢ Jas | 387 | @53 | 50% | B5@ 458 14 | B30 { B73 | 765
6.5 311 | 360 | 398 | 462 373 | 432 | 487 | 553 716 436 | 484 | 555 645 | 726
' 18s 4 223 {235 | 28< 272 | 32 387 | 367 [ 518 360 | 404 | 438 529 | &M
70 268 | 311 { 343 | 399 322 | 373 | 420 | 477 | 617 376 | 418 | 479 | 556 | 626
'_ ) *SE q TE | 188 | z:T 21z | 25C zﬂ} 318 | 418 288 | 322 ] 359 | 424 | 482
75 233 {1 271 1299 | 347 280 [ 325 | 369 | 416 | 538 327 | 364 | 417 | 484 | 545
_ 2% | 4T ) Cs3 g it TR 202 | 232 | 288 {337 235 ] 2B3 | 285 | 345 | 392
8.0 246 | 285 | 322 | 365 { 473 298 | 320 ) 366 | 425 [ 479
a5 | 1ET | 197 | 213 | 278 193 | 217 | 235 | 284 | 323
85 .- 218 | 253 { 285 3?.3 419 255 | 283 | 325 | 377 | 425
_ 121 139 | 159 | 178 | 232 161 | 181 196 | 237 | 289
9.0 227 | 253 | 289 | 336 | 379
_ rgsscommae s romnarsr s coses 136 {152 | 15 | vgs | 227
9.5 e, e e o aans dateman to caroe ooa || 204 [ 227 | 260 {302 | 340
corno sigue Prsos 17360 de clarc Techos 1/360 de clarc en donae un techa- 118 129 140 | 170 163
do de cielo falso se encuentra urido O suspenchdo, 1240 para todos los
10.0 otras casos 184 | 205 | 234 | 272 {307
_ Qg 111 | 120 | 145 § 165

ENLARGOS MENQORES DE 6 MTS. SE DEBERA AGREGAR UN 10% AL PESQO TEORICO ESFECIFICADO.
EN LOS CASOS DONDE NO APAREZCA CARGA SENALADA EN LOS RECUADRCS, SE DETERMINARA

CHDEQM VAR A ANMIKIRI & ERNFEMARMA FQSDEMAL

ACIMMRAAM CRE T ARCLAS MAAWVADES ME «m . 4Tt
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SA DECV

—

IGNACION DE JOIST |48H12{ 48H11{48H10 | 48H9 | 48HB | 4BH7 |53H12 [53H11|53H10| 53H9 | 53H8 | 53
ﬁALEM%%M'NAL w | a8 | a8 | 48 | 46 | 48 | s | 53| 53 | s3 | s3 | sa
S E:EM‘) 4120 | 4410 | 4640 | 5178 | 5349 | 5491 | 5046 | 5401 | 5683 | 6343 | 6552 | 672
I#E%“éﬁ{qgigj.) 8658 | 9862 | 10931 | 13942 |15078 | 16108 | 10436 | 11944 13240 | 16886 | 18261 | 195¢
f?ﬁgﬁﬁ%ﬁ%’”‘sifq 3420 | 2420 | 3420 | 3920 | 4520 | 4520 | 3360 | 3940 | 3940 | 3940 | 4370 | 437
MEN&%QES')STENTE 4257 | a926 | 5539 | 7370 | 8105 | 8795 | ae61 | 5393 | 6065 | 8073 | 8879 1963
Esﬁlfg;%’l‘l'_ﬁ‘wo 1374 | 1408 | 1453 | 16.39 |' 17.49 ; 18.00 | 13.68 | 14.48 | 15.44 | 17.43 | 17.94 18,1
GLARO EN TS 1126 | | |
6.00 946 | 1095 ! % | | 1036 | 1198 |
.50 gos | 933 ‘ 1049 \ i | 882 | 1021 1148i
7.00 695 | 804 ' 904 | | | | 761 | 881 i 990 | 1072 | ﬁ
7.50 605 | 701 | 788 ; 1003 ' 663 | 767 | 863 i 956 |
8.00 532 | 616 | o2 | ss1 . 998 ’1099: s83 | 674 | 758 | ese ! 1066
8.50 a1 | 545 13 781 ! 807 | 973 | 516 597 ! 672 778 | 954
9.00 420 | 486 | 547, 69 8O0 ° 869 460 . 533 : 599 ; 763 | 868  95:
9.50 4371 491 e25 ' 718 i 780 | 413 | 478 , 538 | 684 | 787 | 85
10.00 | aa3 | sea t 648 | 704 | | 4?, | 485 | 618 | 703 7
10.50 | 02| s12 | 88 | eas 440 | 560 | 644 | 69
11.00 466 | 536 | 581 511 | 587 6;
11.50 | 426 | aso | sz s67 | 537 | 58
12.00 as0 | 489 429 | 493 | s3

En largos menores de 6 metros se debera agregar un 10% al peso tednco especificado. Los casos
en donde no aparezca carga seftalada en los recuadros, se determinard su peso ¥ su carga en forma
especial. Consditengs
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Miembros en compresion {la columna aislada) 5

CAPITULO 2. MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)

2.1 INTRODUCCION

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

Para que una barra de seccion 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 flexion de ninguan tipo.

Las secciones iransversales de las columnas que se usan en estructuras suelen .
tener dos ejes de simetria; cuando es asl, para que no haya flexiéon el material ha de
ser homogeneo e isotropo y, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales,
estos lienen 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 completo. Sin embargo, un
estudio de la columna aislada cargada axialmente conslituye un antecedente
necesario para resolver el problema, mucho mas complejo, de la columna como
parte de una estructura, por lo que en lodos los codigos modernos la columna
aislada es la base del disefio de las piezas comprimidas y flexocomprimidas.
Ademas, si los momentos flexionantes son pequefios, se ignoran, ¥ la pieza se
dimensiona en compresion pura, como suele hacerse al disefar los elementos
comprimidos de las armaduras. : : )

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

En muchos problemas de disefio estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores
y exieriores es eslable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya
fracturas, pequenos incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumenios
desproporcionados de las deformaciones, los cdalculos se basan en la forma vy
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposicion de causas Y
efectos. E! diseno consiste en dimensionar los miembros que componen la
estructura de manera que la resistencia de sus secciones fransversales no sea
menor que las acciones faclorizadas; si se ulilizan metodos elasticos, los esfuerzos
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mMaximos no sobrepasaran un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo
de fluencia.

No es este el caso cuando el elemento nto estructural es una columna esbelta; ef disefio

ya no se basa en el calculo de esfuerzos, sino en la investigacion de su estado de
equilibrio, que puede lfegar 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 pequefios 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 esfructural, o de una estructura completa, que acompana el
paso de! equilibrio estable ai inestabie; 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 fcnomeno)

El estudio de {as columnas se inicid hace varios siglos. {.os aspectos principales del
calculo de la resistencia de piezas compnmndas agisladas, que se pandean en el
infervalo eldstico, fueron resueitos por Euler, en 1744; sin embargo, a pesar de que
sU_SOlUcion es correcta cuando ias columnas fallan por pandeo, por fiexion en un
plano principal de inercia, bajo esfuerzos de compresion menores que el limite de
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato,
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo

que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por {a
teoria.

La aparente discrepancia entre los resultados tedricos y los experimentales fue
aclarada por Lamarle, en 1845, al establecer ei hmlte de proporcionalidad como

limite de aplicacion de la formula de Euier

Engesser, Considére y von Karman extendieron fa teoria al intervalo inelastico, en
trabajos realizados a_ flnes del 5|glo XIX y principios de! XX, y los aftimos puntos
dudosos fueron aclarados por Shaniex,_ en 1947. En la actualidad, después de 250
afios de estudio, el problema tedrico de la columna aisiada 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 maleriales, como el aluminio, y
la_utilizacidn_de_nuevas _formas. y_sistemas _constructivos, han_hecho _que las
estructuras modernas sean,0@5}_,95}@@@[,gg&)gl_t_gﬂg,_ppj, lo_que los fe_ngm_gpos de
inestabilidad __adquieren__una__enorme _importancia _que __hace__aumentar la
trascendencia del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la
base de! estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

Las barras comprimidas axialmenle no existen en las estructuras reales; sin
embargo,_se tratan como tales algunas piezas flexocomprimidas en las que la flexion
es poco significativa. :

Entre los elementos que suelen disefiarse como si trabajasen_en compresion pura
estan las cuerdas, diagonales y montantes de armaduras, cuando no hay cargas

exteriores_aplicadas_fuera de los nudos (Fig. 1.5); exceplo en armaduras muy

. robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexidn producida por la

continuidad en los nudos y por‘el peso propio de los elementos.

También se diseian 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 e! resto
de la estructura de manera que la transmision de momenlos sea minima.

— —
[+ - ) I

— ——— "
. ) . '
{ -} I .o
i r e ] A - . - L

2} Diagonales de contraventeo de b) Columnas qua soporian silo cargas
edificios que trabajan an comprasidn. vericales.

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

Olros casos_frecuenles son las plumas de gruas y las torres atirantadas para
transmision_de_energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6);
ademas de que, en conjunlo, trabajan como columnas, muchos de los elementos
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las

torres de transmision aulosoportadas (Fig. 1.6).

Algunas columnas de edificios se disefian para resistir sélo cargas verticales; tienen
una_rigidez mucho_menor que_la_del reslo,_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 compresién pura,
porque los momentos que les transmiten las vigas se equilibran entre si; sin
embargo, la flexion aparece fan pronlo como actian sobre el edificio fuerzas
horizontales, de vienlo o sismo, por lo que esas columnas han de disefarse, en

general, como elemenlos 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 esbeitez, cociente de la
longitud libre de pandeo entre el radio de giro correspondiente de la seccién
transversal. Son una excepcion las columnas muy cortas, en las que la capaCIdad
de carga es funcion, solo, 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 flexién sean
iguales, o tengan valores cercanos, puesto que el pandeo se presenta en el plano de
menor rigidez. Teniendo en cuenta estos aspectos, la seccidn transversal ideal seria
la circular hueca (tubular), de paredes delgadas, recordando que si el grueso se
reduce demasiado, puede volverse critico el pandeo local de las paredes.

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

mantenerias limpias.

En la Fig. 2.2 se muestra la gran variedad de secciones que se utlizan como
columnas; no todas tienen las caracteristicas mencionadas arriba, pero tienen

alguna otra que las hace adecuadas para usos especificos.

N

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

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos.
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l.as secciones huecas, circulares, cuadradas o reclangulares, laminadas o hechas
con placas soldadas, son muy eficienles, pero dificiles de conectar (Fig. 2.2a); las H,
de patines de ancho semejante al peralle de la seccion, para que el radio de giro
minimo no sea demasiado pequefio, son las que mas se usan en columnas de

edificios (Fig. 2.2b).

Los angulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en
diagonales o montantes con fuerzas pequefias, espalda con espalda, o en cajon,
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de

contraventeo en lechos y paredes (Fig. 2.2c). '

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se
facilita la unidn de diagonales y montantes, soldandolos al alma, y una gran variedad
de secciones compucstas, formadas por dos o mas perfiles unidos entre sl con
soldadura o lornillos; algunas de eslas 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 Iongxtud Y “las_dimensiones de las secciones
transversales. Desde este punto de vista pueden clasificarse_en. cor‘(as intermmedias

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa,
F. = AF, | 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 dei esfuerzo de ﬂuencna F, del acero; la falla es por aplastamiento.

El colapso de columnas mas largas se presenta acompaiiado por un répido_ aumento
de Jas deflexiones laterales o torswnales 0 por una combinacion de ‘ambas; es una

falla porinestabilidad.

La_inestabiidad de las columnas largas se inicia en_ el intervalo elastico; los
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresion, no liegan todavia al

limite de prOpormonahdad en ningn punto, en el instante en que empieza el
pandeg___ !.a‘_FESIS_tB_QCLIQ mamma es funcion de las ngldeqes_ en flexion, £y EI,,y

en torsion, £C, y GJ ; no depende del esfuerzo de ﬂggg(_:ift_(_j_e_z_! material.

Las_columnas_intermedias, las_mas_comunes en las estructuras, tienen un
camporiamiento mas complejo que las anteriores, Fallan también por inestabilidad,
pero su rigidez es_suficiente para posponer Ia iniciacion del fenomeno hasta que

parie del materlal que las compone estd plastificado; la falla es por inestabilidad
inelastica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro como del esfuerzo

de_fluencia del ‘material, asi como ‘de la forma Y _dmensxones de sus secciones
fransversales y de la magmtud y distribucion de los esfuerzos resuduales

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

La Fig. 2.3a es de una columna muy corta, en la que no hay pandeo, que falia por
aplastamiento cuando la carqa alcanza el valor de fluencia P, = 4,F,. (Bajo cierjas
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condiciones el material puede endurecerse por deformacién: la carga de
aplastamiento sobrepasa en esos casos a AF,). Los desplazamientos laterales de

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P-w es la grafica
carga axial-deformacion longitudinal de un perfil completo, en la que se refigja Ia
influencia de los esfuerzos residuales y de la variacion del limite de fluencia en los
distintos punlos del perfil.

AP . AP

A [ P, ]

PJ'_
P =
p

_ N P
w ?V
cp () P, '
R 3T rt W P w
O I pmgy/ o _‘L
PT | — - T = = = - = - p‘r - - -

. po | (oA . { R T
Wee de 7o ---- /' _Punto de bifurcacion v (b)
):T(:,'.A !  del equilibrio

)
y
N P

Punto de bifurcacion
del equilibrio

To

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 proporcionalaad, pero anles de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
inlervalo inelastico. Como se vera mas adelante, el pandeo comienza cuando la

carga alcanza el valor predicho_por la teoria del médulo_tangente, A7y Ta Columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeno, sin llegar
akr.
Y

Por u!tlmo las columnas largas se pandean en el mten/a!o eiéstico el fenémeno

P, es menor que P, (Flg 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 flega al valor critico; en el primer
caso los desptazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de 1a barra, y
no hay deflexiones laterales (curvas [, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas If), ia
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rapido aumento de los

‘desplazamientas . La carga de colapso, P,, es muy poco mayor que la de
pandeo.
En las Figs. 2.3b y 2.3¢, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con

linea punteada las curvas carga axial-deflexidn que se obtendrian si hubiese
imperfecciones iniciales (las _curvas trazadas__con_ linea llena _describen . el

comportamiento de columnas perfectas) €n ese caso no hay pandeo propiamente
dlChO sino 1as ¢ deformacxones laterales que existen desde : que se inicia el proceso de

perfectas que fallan por apiastamlento 0 por pandeo por flexion, en funcién de sus
relaciones de esbelte_z

El tramo AB representa la faila por aplastamiento; su amplitud se determina con

métodos experimentales (para el acero A36, el punto B corresponde a una refacion .
L{r de alrededor de 20).

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

que se endurezcan por deformacion anles de faflar (curva BE, Flg 24) pero esa
sobrerresistencia no se considera nunca en el disefo.

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en
el intervalo elastico; su resistencia $€ determing con la formula de Euler,”

La ordenada de! punio C depende, principainhente, de la amphitud 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.

E | = Falla por aplastamiento
N Per, I} = Falla par pandeo nelasbico
Py ~ B L il = Falla por pandeo elastuco
i
= 2EA
Pyr2 (ur )2

[N

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

La determinacion de Ia carga critica de pandeo eléstico es un problema . resuelto Si

‘exactas” para determinarla; la posicion del punto B se conoce también con buena
precision.

Los métodos para determinar la carga critica de pandeo ineldstico son, en cambio,
laboriosos y poco precisos; sin embargo, la curva que relaciona esas cargas con la
esbeltez de la columna tiene que pasar por los puntos B y C: el disefio de las

columnas que fallan por pandeo inelastico se basa en una curva semiempirica que

une esos dos puntos, en a!gunos casos se utifiza fa 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 PANDEOQ 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 lateraimente y retorcida, correspondiente a
un estado de equilibrio indiferente, y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en
ningun punto, el limite de proporcionalidad del material, son (refs. 2.1, 2.4 y 2.5):

EIv" + Py~ Px 8" =0 (2.1)
Ef u” + Pu"+ Py ¢"=0 (2.2)
ECH" ~(GJ = Pri )"+ Py = Py =0 (23)

C. centro de gravedad
T, centro de torsion

columnas que no tienen ningun eje de simetria.

P es la fuerza de compresiéon en la columna, y fos demas simbolos tienen los
significados siguientes:

El ., EI: rigideces por flexion alrededor de los ejes centroidales vy
principales de las secciones transversales, constantes, de la
columna.

GJ . rigidez por torsion de Saint Venant.

EC,: rigidez a ia torsion por alabeo.

W, v desplazamientos del centro de torsion de las secciones
transversales, paralefos a los ejes centroidales y principales x,
y (Fig. 2.5).

@ rotacion alrededaor del eje longitudinal = (Fig. 2.5).
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las
estructuras; sin embargo, de Ia solucidn 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 iaminados, con placas
soldadas y en las hechas con perfiles de idmina delgada; entre ellas se cuentan las
canales, las tés, los angulos espalda con espalda, y una gran variedad de secciones
de lamina delgada (Fig. 2.6).

T TR R <

L

—

Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetria.

4 y
Fig.2.7 Seccidén con un eje de simetria.
Si el eje de simetria es el x (Fig. 2.7), y, =0, y la ecuacion caracteristica se reduce

a’
5 (Pe = P XBe = P XPe - P )-3PE (P - £, )= 0
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Xor V! distancia entre los centros de gravedad y de torsién de la
seccion medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

rl=x; +ys + (II+1,)/A=x§+y§+rf+rf

I.,1, ,4: momentos centroidales y principaies y area de la seccién.

ro,or radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.

Iy radio polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: moédulo de elasticidad. '

G: modulo de elastlc:dad al esfuerzo cortante.

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

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera, las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la
ecuacion caracteristica siguiente, cuyas raices son las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1):

rD:(PE fl'.tXP XP (P 'Pcr.t) X, PZ(P P ) 0 (24)
donde:
T El .
P, = T ) carga critica de Euler para pandeo por
flexion alrededor de x. (2.5)
T El
P, =(———}- carga critica de Euler para pandeo por
flexion alrededor de y. (2.6)
7 EC,
- = +GJ |- carga critica de pandeo elastico por
(Kr[‘r) rD
torsién (alrededor del eje ). (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, y P_, lo que indica que las columnas con secciones

cre ! m st
transversaies asimetricas, no se pandean por flexion o torsién puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por flexién y torsion combinadas. El pandeo por
flexotorsion es una combinacidon de tres modos de pandeo, que sdlo 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, Py P
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Distancia entre ef centro de gravedad y el eje del alma:
2x10x4.5=480% .. X =188cm

L b=%0

200
3
1)-1
az280
A= 300

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

Distancia entre ef gje del alma y el centro de torsion:
3B 3% 10°

= - =337cm
68 +a 6x10+29.0

m=

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

Momentos de inercia:;

1x28° 2 1
/. = B +2x10.0x14.5° =6034¢cm

I

10.0°

+1x10.0(4.5-188)° |=402.9 cm’

[, =28.0x1.0x1.88" +2 1.0x

No se han incluido los términos B'r*/12 y at*/12 porque su contribucién es
siempre muy pequera en secciones de paredes delgadas.

Constante de torsion de Saint Venant:

1 1

J=5028 v a)= 12 24100+ 28.0) = 16.0 em”
J

L]

Constante de torsion por alabeo:
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que puede escribirse en la forma:
(Pe ~ B Jri (P2 = B XP. = Perz)= Plx3 |= 0 (2.8)

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

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 saiga del plano
de simetria, ni se retuerza (este es el problema resueito 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. 2.6):
n El,

P
- (K»Ll):

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 ellas, que es siempre mas
pequena que P,y P_, pero puede ser mayor 0 menor que P, , se calcula con la

ec. (2.9}

T “~ cre

== (7, <2 )-f{n + B Y -t p._| (2.9)

-

donde H =1-(x,/r,) y P es la menor de las cargas criticas de pandeo 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. £2.1-1". Suponga, sin
demostrarlo, que el pandeo local no es critica.

Propiedades geomeétricas
A={(a+2B') =(28.0+2x10)1.0=48cm?

' Las esquinas de los perfiles hechos con lamina doblada en frio, que constituyen una buena parte de
las columnas en tas que debe revisarse la posible falla por pandeo por flexolorsion, son siempre
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el calcuio de las propiedades geométricas. En esle
ejemplo se han considerado en angulo recto para simplificar 10s catculos numericos.
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_4B7@? 38’42 1.0x10.0°x29.07 3x10.0+2x29.0

= 69,296 cm*
12 6B'+a 12 6x10.0+29.0

C

a

Las expresiones para m, J y C, se han tormado de la ref. 2.2.

Radios de giro: r,=I./A =4/6034/48.0 =11.21 cm
r, =|J1,/]4=402.9/48.0 =2.90cm

I+1, ¢ ssn o, 003444029
A 48.0
H=1-(x,/r,} =1-5.257/161.7=0.83

=161.7 cm’

2_ 2 2
FD —_T0+_1a0+

Cargas criticas. Como sus secciones transversales tienen un eje de simetria,
la columna puede pandearse por flexion, alrededor del otro eje, o por
flexotorsién.

L=3.0m
Carga critica de pandeo por flexion (alrededor del eje y).

P, =E1J(K. L, =(402.97% £/(1x 300y J10™ =90.1 1on
Ec. 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsion.

P, =mEl (KLY =(60347*E/(1.0x300) §0~ =1349.2 ton
Ec. 2.5

2 3 : -3
.. =[” £C } 1 —[69“96” £ +787500x16.0}-1}601—_’_-=173.8:0n

4 G |5 =
(KILJ)- rO— (1 X 300)‘

Ec. 2.7

PFI - :%[(P"J + P(r:)_J(Pf" + Prf: ): —4HP‘.,‘—PH"V]

E é33{(1349'2+ 173.8)- (13492 +173.8) —4><0.83xl349.2x173,3]
L XU

=169.7 ton

Ec. 2.9

Esta fuerza es mayor que P._, 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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P =33731ton; £_=101.9ton, F; =9731ton

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

L=1.5m

P =360.410n
P, =53968ton,; P_=461.2Ton, F, =454.1ton

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y. Cuando la longitud
disminuye, P, se acerca a P, las barras muy coras 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 fa de la Fig. E2.1-1 se ulilice en miembros de longitud bastante menor

gue 1.50 m.

La carga critica calculada para fa columna de 6.00 m es, seguramente, /a real,
pues dada su esbeltez, fallaria en el intervalo elastico. Sin embargo, los
resuftados obtenidos para las columnas mas cortas deben corregirse por
inefasticidad, para obtener su resistencia real. (La esbeltez que separa el
comportamiento elastico del inelastico 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 1, H, en cajon, tubulares (Fig. 2.2), y
muchas de lamina delgada (Fig. 2.8).

T ' () ()

r‘"“““"—lg/&ﬂ

Fig. 2.8 Secciones de lamina delgada con dos ejes de simetria.
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Propiedades qeométricas.

A=650cm’; [, =/, =29974cm*; r =r,=6.79cm
v, = v, =0 (Coinciden los centros de gravedad y de forsion).
rd ={0, +1,)/4=2%2997.4/65 =92 2cm’

-%(33.0:(13 £2x160x17)=21.7cm*
=0

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

Cargas_criticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de
simelria, la columna falla por pandeo por flexion o torsion puras. Puesto que
(KL), =(KL),. e I =1,, las dos cargas criticas de pandeo por flexion son

iguales.

L=4.00m (L] = 58.9).

299747 E
———e X

400*
3
GJ _T8I00x2L7 107 <1853 10n.

ry 92.2

Pandeo por flexién: P,=P_ = 107 =377.00n.

C

I

Pandeo por torsion: P

Y

En la ecuvacion para calcular P,_ desaparece el término correspondiente al

efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsion, la carga critica de
pandeo elasticoes P, =185.3ton.

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

Pandeo por flexion: P =P _ =1231ton.

ory

Pandeo por torsién: P, =18531t0n.
Como C, =0, P, esindependiente de la longitud de la colurnna.

=P, =P, =123.1t0n.

or

Ahora la falla es por pandeo por flexion:

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la
posibilidad de falla por pandeo por forsidn en columnas de Secciones
tfransversales especiales, sobre todo cuandc su resistencia a la lorsién por
afabeo es baja y estan formadas por placas de paredes delgadas; en este
efjemplo, una columna con esbeltez Lfr = 59 falla por torsion (en la ref. 2.6
muestra que para la seccion estudiada el pandeo por torsion es critico para
Q< L/r<82, aproximadamente).



22
Miembros en compresion (la columna aislada) .

Los centros de gravedad y de torsion coinciden, x, =y, =0, y como r, es diferente
de cero, la ec. 2.4 se reduce a:

(P.-P XP.~P, kP -P_)=0 - (2.10)

o =P F=F,, ¥y F,=PF,; el modo de pandeo

queda determinado por la menor de ellas. No hay interaccion; la columna falla por
pandeo por fiexion o torsidon puras.

Las tres cargas criticas son P, =P

El uso casi exclusivo de la formula.de Euler (con la que se determinan Py P ..
pero no P_) para columnas de acero laminado en caliente, de seccion | o H, o en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P vy
P_ son casi siempre menores que £_ 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 torsidbn, como las
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones
del Instituto Americano del Hierro y el Acero (AlS], por sus iniciales en inglés), que
se refieren al disefic de estructuras hechas con lamina delgada han incluido, desde
1968, la revisidn de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto
Americano de la Construccion en Acero (AISC), que cubren, principaimente, 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 dos columnas, de
4.00 y 7.00 m de longitud, articuladas en los extremos, que tienen ia seccién
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local
no es critico.

— }‘—1.0

frrmm e —

|
165

|
- L , L
' : T*..O

165

b o . .i. ' Acolaciones en cm.

16.5 16.5

Fig. E2.2-1 Seccion transversal de las columnas.
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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 Pan‘deo elastico

Se tiene una columna esbelta de seccion transversal constante doblemente
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y
desplazamientes lineales a lo largo de su eje en el otro, sujeta a la accidon de fuerzas
axiales de compresion P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el
matenal de que estd compuesta es homogéneo y elastico, y que en las
articulaciones no hay ninguna friccion (Fig. 2.9a).

:

N:\\\‘"ﬂ

|

—— e o —— e — = —

a) b}

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada.

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

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en 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, 0 se conserva la configuracién deformada, sin
modificarse.
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En Ia discusion que sigue, ia cotumna se flexiona en €l plano “yoz".

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

En cada seccion transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que
se superponen con ias uniformes iniciaies, y tratan de hacer que la columna vuelva ¢
la forma recta orginal. El par interior £//R es funcién de la curvatura 1/R del eje de
la pieza en la seccidn, o sea de la magnitud de la deformacion de la columna, perc
no depende de la intensidad de la fuerza P.

En cada seccion transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcion de iz
geometria de! eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, E//R, que depende
solo de la configuracién del eje de la pieza, de manera que al llevana a una posicior
flexionada infintamente cercana a la recta originat puede presentarse cualquiera de
los tres casos siguientes, segun la magnitud de |a fuerza exterior:

Si P es pequena, Pv< EI/R
Si P es grande, Pv> EIfR
Para un cierto valor intermediode P, Pv=EI/R

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a 1a forma recta es
mayor que el gue tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se
endergza: ef equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relacion entre los
momentos, lo que indica que la curvatura crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicidn caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en &l tercero ios
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
peguefa, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona ia condicion de

equilibrio indiferente es la carga critica £, .

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacion de un
estado deseable y la iniciacion de un fenomeno que debe evitarse siempre: la flexidn
gspontanea, o pandeo de ia 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 flexidn
empiece a manifestarse para valores pequefios de P y aumente con ella), se
presenta cuando no hay ninguna imperfeccion, ya que al alcanzar la carga el v =~ -
critico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Para que haya parv i
colurnna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresion perfectamente axiat,

de manera que se mantenga recta en las pnmeras etapas, hasta que P alcance et
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-2.6.1.1 Determinacion de la carga critica

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

suficientemente pequefios para que la curvatura 1/R pueda conmderarse igual a
div/d=" =", se llega a:

E[‘v' +Pv=0 '
que es [a ecuacion de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su soiucion
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas
condiciones, es decir, las cargas criticas de pandeo elastico:

n*m*El

b=

n es un numero positivo cualquiera.

El eje de la columna deformada es una senoide; el numero de ondas queda definido
por n. Si n=1, la columna se pandea en una ‘semionda, en dos si_n=2. etc; &

cada modo superior de pandeo le corresponde una carga critica mas elevada.

La carga critica mas pequena 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 medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:
_nEl,
orx L__

P, eslacarga critica de Euler para pandeo alrededor del eje x.

cre
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:

- El
P = 7 (2.11)
donde / es el momento de inercia minimo de la seccidn transversal constante de la
columna.

La carga critica de Euler marca el punto en que la columna_elastica_perfecta se
vuelve ‘inestable; no 'se alcanza nunca en columnas reales, que no son
absolutamente reclas, mi con cargas aplicadas exactamente a 1o largo de su eie
centroidal, como se supone en la teoria. Sin embargo, en ensayos cuidadosos ¢

especimenes pequefios, €n J0s que s¢ eliminan al maximo las excentricidades y las
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valor critico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicacion de la
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable, en forma gradual, a
diferencia del pandeo, que es un fenémeno instantaneo). Esto no quiere decir que la
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la practica,
ademas, las imperfecciones inevitables, aun siendo muy pequefas, hacen que la

flexion se inicie bajo cargas de poca intensidad.

Cuando empieza la flexion bastan incrementos muy pequenos de [a fuerza axial para
que las deformaciones crezcan rapidamente, con el consiguiente rapido aumento de
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciacion del
fendmeno 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, gue 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 liena),'la otra con
imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o gue se inicien [as
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequenos de
P hasta llegar, poco después, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P, . Enla segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en

forma graduail, 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
“bifurcacion 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 solo por compresion, o adoptar otras configuraciones en
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparicién de una nueva
deformacion, la flexion. Un hecho analogo caracteriza todos los fenomenos de

pandeo).
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Una vez formada la articulacion plastica el momento interno en la seccion central es
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los
_desplazamientos iaterales ha de disminuir fa carga que obra sobre ia columna.

2.6.1.2 Esfuerzo critico

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

iniciacion def pandeo, sustituyendo el momento de inercia 7 por Ar® y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresion:

o = (fff: (2.12)
,‘r!

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 flexion.

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 ta carga 0 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 sblo 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 ta columna estd aislada y tiene condiciones de apoyoe bien definidas, su carga
critica, y la configuracion del eje deformado, pueden determinarse utilizando la
ecuacion de equiibno de segundo orden, en la Que se introducen las condiciones de
frontera propias del tipo de apoyo.

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

P, =4z EIf L’ para el modo simétrico, y P, =80.766 E{/[f , para el antisimy ¢
Puesto que la carga .critica de! primer modo es menor que la del segundo, |
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‘curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las tedricas 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}
N nrT
v=Csend,c= C,senT:

donde

4, = (P, JEI = x> EI/L)EI = na/L
Haciendo » =1 y tomando z =L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de la
columna:

Voo = C5en

m

1 | b=

Zoo C,sen Z. C,

L 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 elta no se

pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, gque permanecen
indeterminados.

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

Los dos caminos conducen a resultados andlogos pues el segundo, basado en la
expresion correcta de la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para
cargas mayores gue la critica, pero sélo 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 |a
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la seccion
de momento maximo (la seccion central) cuando se agota su resistencia bajo la
accion combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el
desplazamiento |ateral que caracteriza al pandeo, o sea cuando M, =Py =M,

donde M . es el momento plastico resistente de la seccion 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 seccidon central se plastifique
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (E! colapso tiene lugar siempre en
el intervalo plastico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba
del limite de proporcionalidad).
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremas, que tiene la misma carga
critica que 1a 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 Y2 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, £ puede crecer indefinidamente.

En la Fig. 2.11 se dan los valores de K para varias condiciones de apoyo
idealizadas, en fas que las restricciones que impiden las rotaciones y traslaciones de
los extremos son nulas o cien por ciento efectivas.

(a) {b) (c) (&) (e) t)

La linea punieada !
indica la forma de
la columna pandeada \ i ! !

I

Valor teorico de K 0.5 Q.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Vaiores de diseno
recomendados cuando

se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 21 2.0
cercanas a las ideaies

Rotacion impedida y trasiacion impedida

Condiciones en
los extremos

Rotacion libre y trastacién impedida

Rotacion impedida y traslacion libre

iR T IR

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 condicion de empotramiento perfecto e. «
base {casos a, b, cy e, Fig. 2.11) cuando la columna esta ligada a una cimentacior
rigida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexion disefad:
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columna se pandea en la forma simetrica, a menos que se impida el desplazamiento
lateral de su punto medio, y puede escribirse:
a7lEl
Pcr = 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 accién de P con el eje deformado,
dividen la barra en tres secciones; {a central, comprendida entre ellos, de longitud
L/2 (ref. 2.9}, se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental.

P Pi
H |
’ ' +
jeo “ T
! L i ;"I
i /1
| Fommi A
It . L
Al
; oo "
L} oL2=Ky, | T
P ' A
| . o
i ; .
| pooond Lo ju2
|
Cowe f
| | {
T =
L) »
P Pt
+ Puntos de mflexion
a) Pandeo simetnco b) Panceo antisunetnco

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 formula deducida para la articulada en ambos extremaos,
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas
condiciones que el caso fundamental, en vez de ia longitud real:

T El AxCEl

5

CoL2y o
Utilizando directamente la ecuacion de equilibrio de la columna deformada se llega a
este mismo resuitado.

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 10 que
conviene escribirla en la forma general siguiente:

T El
er =m (2.13)
er =L (2.14)

(KL/ry
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elasticamente hasta la iniciacion del pandeo, por lo gue en la ecuacion de equilibrio
aparece el modulo de elasticidad £, gue se conserva en las férmulas finales; _Como
una consecuencia, la teoria de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 213
y 2.14), no son aplicables a columnas coras o de longitud intermedia, en las que se
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo
elastico.

Laformula o, =7~ E/(L/r es valida para los valores de la relacion de esbe!tez a

(RS, e ——

los que corresponden esfuerzos criticos no __mayores gue el fimite “de

proporcionalidad (o, < O‘LP} o sea hasta que:

;
aE
Ter =77 =01p

Ty
Despejando L/r se obtiene:
L__ £ (2.15)
r VULP
a,p es el esfuerzo en el limite de proporcionalidad.

Con la ecuacién 2.15 se calcula la relacion de esbeltez minima para la que -
aplicable la férmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que po
elias o, > o,p, el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y este se inicia en el intervalo inelastico.

Durante varias décadas se considerd que la teoria de Euler era incorrecta, pues

arrojaba resultados  que  no  concordaban con los que _se obtenian
ex Qenmentalmente esto se debia a que las columnas que se utiizaban entonces
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervaio inelastico, bajo cargas
mucho menores que las predichas por la férmula de Euler. Por este motivo las
columnas se disefiaron, durante largo tiempo, utilizando formulas empiricas,
deducidas de informacion proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron
cien afos hasta que Lamarle, en 1845, advirtio que el error no estaba en ta formula

sino en su aplicacion a casos para los que no es valida.

La teoria de! 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 formulas empiricas.

Engesser y Considere fueron los primeros en advertir {a_posibilidad de modificar ia

formuia de Euler para calcutar a carga critica de pandeo inelastico, introduciendg en
eila un modulo variable, funcion del esfuerzo critico.

Engesser presentd su teoria del médulo tangente en 1889; de acuerdo con ella,
resistencia_maxima de una_columna que empieza a pandearse en el intervalo
inelastico se obtiene sustituyendo en la formula de Euler el mddulo de elasticidad £
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para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y
anclas, o ahogando ia columna en ei 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 suposicion de que hay articulaciones en los extremos superiores (casos b y d),
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma en que
estén conectadas con las columnas.

Los valores de K recomendados para disefio son una modificacion de los tedricos,
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 cudl de los casos de la Fig. 2.11 se acerca mas al problema gue esta
resolviendo; si se tienen dudas, usara una aproximacion gue sobrestime la esbeltez
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia.

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

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma:
_TEl _ P
(kLY K
donde P, es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de |la columna restringida real.

Et factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo
diferentes de las del caso fundamental se evalla directamente con la expresion:

2.6.2 Pandeo inelastico

La férmula de Euler, con la que se calcula la carga critica de piezas_rectas

COmQI’ItTIIdaS axialmente, se basa en la | suposicion de que la pleza se comporta
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por el médulo tangente £,. En el mismo afio, Considére hizo notar que al comenzar

la flexion de una columna cargada mas alld del limite de proporcionalidad los
esfuerzos en el lado cédncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo-
deformacion, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke, de
manera que su resistencia maxima no es funcion ni de! modulo de elasticidad £ ni

del tangente £ . sino de un médulo E comprendido entre los dos. Considére

observd que E es funcion del esfuerzo medio P/A, pero no propuso ningun
procedimiento para calcularlo.

o_del médulo dob!_e

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

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

En la discusidn gque se presenta en seguida se admiten las hipétesis siguientes:

1. Los desplazamientos laterales del eje de la columna $on 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 flexidn.

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

relacion entre esfuerzo y deformacion en cualquiera de sus fibras
longitudinales.
4. El plano de flexion es un plano de simetria de todas Ias 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 crilico de pandeoc o,=P/A4 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 moédulo de elasticidad tangente £, ,
que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresion-deformacion del
material de Ja columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,
2.5,26y210) (Fig. 2.12}).

Ptl
‘
\
i
\
!
|

o e e ——— Tyt~ - -
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Fig. 2.12 Teoria del modulo tangente.

La ecuacion diferencial del eje deformado es:

L I

vie oy =0,
i

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

p=2Ld (2.16)
I
o =L (2.17)

2.6.2.2 Teoria del mdodulo reducido

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia,
sobre la que obra una fuerza de compresion P, tal que o, = P./A4 excede el limite

de proporcionalidad, es:

p = L] (2.18)
L—

El esfuerzo critico correspondiente es:
o = n’E,

. - 2.18
Ly @1
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Cuando la columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en Sus Secciones
transversales momentos que Incrementan los esfuerzos en el lado concavo, donde
la_compresion por flexién se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en
el que la flexion produce tensiones. T

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 pequefias deformaciones, por el médulo tangente £, (pendiente de ia

tangente CC'), y en el lado convexo, por el médule de elasticidad ordinario, £, que
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elastico, de la curva. El
momento resistente es proporcional al médulo reducido E,, que es funcion de £,

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

‘L‘{mt = Er]/R
pl'
%) (s} )
/
{
t / c
| !
| Ot Ol i - — G
< /
_0.__..| / c
I / )
| /
! 8 d
u / .
0 5 0 £
F,I'
a) b) c)

Fig. 2.13 Teoria del 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 £, es siempre mayor que £, la teoria del modulo reducido proporciona
cargas criticas algo mas altas que la dei modulo tangente.

Durante bastantes afos se considerd que la teoria del modulo reducido era la mas
precisa, pues tiene en cuenta la reduccion de esfuerzos en el lado convexo,
producida por la flexion, 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 gque corresponden al modulo tangente gue at reducido; por
este motivo, se utilizé cada vez mas la teoria del modulo tangente, a pesar de ser
aparentemente incorrecta; tiene, ademas, las ventajas de proporcionar resultados
dei lado de la seguridad y ser mas facil de aplicar, pues £ no depende de la forma

de las secciones transversales.

Esta situacion, aparentemente il'égica. existid 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 modulo tangente, 1a columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =xE//L*, y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio
indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionadas por el modulo
£, en todos los puntos.

Para que esto sea cierto, el paso de {a configuracion recta a una deformada

adyacente ha de presentarse sin que_disminuyan. los esfuerzos en ninglin_punto
la seccién, lo gque sdio es posible si los desplazamientos laterales se inician cuans:

la carga axial aumenta todavia, de manera_que_ta tendencia a que di isminuyan los
esfuerzos en el lado convexo se compensa por el incremento ocasionadg_por la

fuerza axial adicional.

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

que resiste la columna, puesto gue las mismas supasiciones que llevan a su
obtencion imphcan un aumento en la capacidad de carga.

En resumen, la carga que corresponde al modulo tangente es un limite inferior de la

resistencia de una 'coiumna al alcanzaria la barra recta se ﬂextona mnentras crece

limite superior, pues es ia _compresion_maxima_gue_resistiria_la columna _si
permaneciese recta hasta entonces La resistencia maxima se encuentra entre Ios

limites correspondientes a las dos teorras (Flg 214y

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 '
enfriamiento irrequiar desde la temperatura de laminacién hasta la ambiente.
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Los extremos de los patines y la parte central del alma de un perfil H se enfrian con
mayor rapidez que las zonas de union de alma y patines, por estar mas expuestas
que éstas a la temperatura_ ambiente (refs. 2.6, 2.17; 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 aon 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 el metal
gue se encuentra ya en estado elastico, que no puede acortarse sustancialmente, e
impide que las fibras que se enfrian al final se contraigan todo lo que requiere el
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aqui se
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas).

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

Como una consecuencia de los fenomenos mencionados, cuandoe el perfil laminado

llega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona ceniral de16s patines ™
y el alma adyacente_ que_d_a__éomet:do a fuerzas interiores de tension, que ejercen

sobre ¢l los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez,
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales,
antes de que actien 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 fabricacidon_de la estructura, como el
enderezado de los perfiles, en frio o en caliente, y _la_soldadura, gue 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 fusidn; los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejante
a los de la soldadura.

Tanto en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados, Ia_s_pa_rtes quH
tardan mas en enfriarse quedan, en general, en tension, pues su longitud final ‘e:
mayor que fa que tendrian si se enfriasen ibremente, y 1as que se enfruan pnmero

en compresion (Fig. 2.15a).
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Fig. 2.15 Esfuerzos residuales en perfiles [aminados.

En las secciones | y H los esfuerzos residuales maximos aparecen en los extremaos
de los patmes en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 900
Kglcm®, practicamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por fo gque
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistenci»
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b).

secciones | y H hechas con placas soldadas son, en general, mas elevados, . .
magnitud y distribucion dependen del tipo de placas que forman el alma y los
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos
(Fig. 2.15b).

L os esfuerzos residuales de tensién en las soidaduras 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 £, los ciclos termicos producidos_por la soldadura y los

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

[ ] Antes de solgar | )

C= compresion
T= tension

Despues de depositar
1a solgacura
{enia cara supenar)

(a) (b}

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa la_compresion en los bordes de los patines y

agranda la region “comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna; en cambio, si las placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos resxduales de tensién_en los extremos de los patines, y aumenta la

resistencia | (Fag 2.17).
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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 ia resistencia de las columnas
de acero estructural

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero, a
partic del cual su diagrama esfuerzo-deformacion deja de_ser recto, se llega a ese
limite tan pronto como la suma de los esfuerzos residuales mas tos producidos por
las cargas iguala a o, en algun punto de la seccidn. Si la barra esta en tension, el
esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales

eran maximas,; si estd en compresién, 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 tension y compresion en cada seccidn transversal son iguales_entee, si,
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y estan d|str:bu1dos de manera que fas fuerzas interiores se ethbran mutuamente,

en que hay tensiones residuales se llega a ¢, 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.
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Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajén soldadas.

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo
de compresion-deformacidn, 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

elastico, pues ei resto se deforma plasticamente bajo esfuerzo constante. Asi, toda
la seccion es efectiva hasta que el esfuerzo producido por ia carga extenor, P/A,

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

rc?

columna se plastifican, y la resistencia adicional proviene, sélo, de la parte central,
gue 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 eila el
esfuerzo o,, pues en esas condiciones se deforma libremente, bajo carga

constante; por consiguiente, una vez que se han piastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos produc:dos por las cargas exteriores con los

residuales, se puede seguir utilizando la formula de Eulér, pero debe considerarse

solo la porcion de las secciones transversales que esta aun en el intervalo elastico
(refs. 2.12 y 2.13):




42 Miembros en compresion {la columna aislada)

7*El, ]
p o= e_lep 2.20
er L_ﬁ_ 7 £ ( )

!/, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal que esta en el

intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y £ 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.

'p Esfuerzos medios ocasionacos
el = . » JOr 13 carga exienor
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; |
a) R 1
|
T o e A
fp Grafica del acero sin
' esfuerzos residuaies
o]
3 Y - T
[T ALl B
i
b) _/_,/(.z..., _________ ::é{,:/é"’/’/‘x |h
i A i Cf‘_ 1 Tal'ln‘ =E
3 b-2a a
- Tara; = E,
—_— [ _i_T
LB e
) ~ ey ' orc R Deformacione:.
o e i
h P s ay-or o b unianas.
Esluerzos residualies supuesios T E "Tb-2a !
& I ey Taes bt
b Ii""'-'uj R ;00T oyeor
Esfuerzos producides por P E oy
Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacion de la
con esfuerzos residuales. columna de la Fig. 2.19.

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el area total A los dos miembros de la
ecuacién anterior:

. _P, _TEL .7’E/,.‘ _7E(L07) (2.21)

oA AL ) (‘! rolC B {Liry

o.. se calcula con la formula de Euier, sustituyendo £ por el producto £(7,/7).

Sin la contribucién de Shanley a la teoria del pandeo inelastico no se habria podido
flegar a este resultado, pues se esta tomando como carga critica fa que ocasiona la
iniciacion de la flexion laterai 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 piastificadas de! lado convexo, que regresarian al campo
elastica. Se acepta que la flexion se inicia acompanada por un incremento de

carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan ...
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 distribucidon de los esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en la magnitud de o, , va

que /., depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una

misma seccidn, e igual esbeltez, cuando se pandea alrededor de uno u otro de los -
ejes centroidales y principales.

Si las dos parciones laterales de amplitud & de la Fig. 2.18b, en las que habia una
compresion residual, estan plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna
que tiene esa seccion transversal, utilizando {a grafica de la Fig. 2.20 para evaluar el
modulo tangente de la seccion completa se liega a los resultados siguientes (ref.
2.6).

Flexién alrededor del eje x:

lo B ., FTEE (2.22)
I, E (Lir ) E

Flexion alrededor del eje y:

EY
?] (2.23)

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

2.23 pueden obtenerse graficas para disefio de columnas de seccion transversal
rectangular, gque se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y
principales, con las que se determina o_,, en funcion de la relacién de esbelltez y

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

c.,. 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 £,/£ (ec. 2.23).

El modulo tangente de la seccidn transversal compieta, £,, puede determinarse
analiticamente, partiendo de una distribucidén conocida de esfuerzos residuales, o
experimentaimente, 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 paralelas entre si, despreciando el efecto del alma sobre |a rigidez
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexion alrededor de
los ejes X y y.

Enla Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relacion de esbeftez que se
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de seccion H pandeada por
flexion alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores maximos de
0.30¢,. en Jos extremos de los palines, y despreciando el efecto del atma (0.30¢,

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

1o T T I T T T
- __I_"T Pandeo alrededor
- I del eje de mayor ~
Ocr [ / momento de nercia
Oy il \ (0, =030 )(Ec. 2.22)
B I Pandeo alrededor \ .
I del eje de menor \ (Ec. 2.27)
o ' momento de inercia N
(0.: =0.3 or](EC. 2.23)
B -
i og =030y
Pandeo elastico
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensé que para simpilificar el dis
convenia sustituirias por una sola, valida para pandecenxoeny.
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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):

o _o-_E%ﬁa-gw(EI - (2.24)

cr hd
T r

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

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

Trp = O.) -, (225)
La ec. 2.24 se transforma en:
g, =0, ——J,’—‘(O',. -—cr,c(iJ (2.26)
M Sl r

Si los esfuerzos residuales maximos de compresion se toman, arbitrariamente,
iguales a o, /2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados
intermedios entre los de tas ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexidn en cualquiera
de los planos principales; su representacion grafica es una curva tangente a la de
Euler en el puntoenque o, =, /2.

ol (LY

00 =0, -5z %] @27)
T dn £

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

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

a a.,
= - 2.28
o U’(l zE/(L/r)*} [ io, J @2

o.. €5 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 o, =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 relacion de esbeltez para la que el
esfuerzo critico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario,
el pandeo se inicia en el intervalo elastico, y se utiliza la formula de Euler.

La ec. 2.27 (Fig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para
abtener la resistencia a_pandeo inelastico de columnas de acero estructural, y sirvid

de base_para las formulas contenidas en las especificaciones del AISC de 1961, que

siguen en vigor, después de varias revisiones, en 1as normas ‘para diseno por
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esfuerzos permisibies (ref. 2.3}, se utiliza también en el Reglamento d
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. E:
particularmente aplicable a perfiles H o | de acero estructural, laminados en caliente
pero pierde exactitud cuando se emplea para disefiar columnas hechas con placa
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que er
las laminadas, o0 para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precis:
cuando se aphca a columnas de otros perfiles, como angulos, canales, tubos ¢
secciones en cajon.

En la Fig. 2.22 se muestran resuftados experimentaies oblenidos ensayandc
columnas de distintas formas, con esfuerzos de fluencia diferentes
fabricadas por procedimientos diversos, sometlidas a compresion axial. Las
abscisas son las relaciones de esbeltez escritas en forma adimensional

A= KLIKL) =(KL/r)jo, [7°E , ylas ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre o, para reducirios también a una forma adimensional, que permita comparar
los resultados. (KL) es la relacion de esbeltez para la que el esfuerzo criticc

Gg=d,

T =0,
elasticoes igual a o, .
4
Por
Y 10— g

i 0
|

0g ! - -
] o 'y . Curva basica o P .
: ‘Q\Q%‘: dei CRC [ Yot .(—:—‘..'l(,
J . n .\.r " {Ec. 227) aar .

05 | H :
| n
[ =

04 ~
' m Seccion en cajon soldada
! . Seccion H soldada

02 — ¢ Seccion W laminada
LA Seccion W laminada tratada téermicamente
- Seccion en cajon laminada

o ! i ] ! | 1 .

50 100 150 Lir

o

Fig. 2.22 Comparacion de resultados experimentaies con la
ecuacion 2.27.

Todos los especimenes se ensayaron en la condicion en que se encontrabi
terminar la fabricacion, sin someterios a ninguna operacion de enderezado.
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Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva basica para diseno de
columnas cargadas axiaimente propuesta por e! "Column Research Council” (CRC)
en 1960 (ref. 2.14), ec. 2.27.

La mayoria de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos
perfiles tratados téermicamente, y de secciones en cajon laminadas, estan en la curva
o por encima de ella. En_cambio, todas las columnas compuestas por placas

soldadas estén_debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las
predichas.

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la
resistencia de las columnas, tanto desde el punto de vista dé 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
resnduales porr medlo de tratamientos térmicos, y las secciones en cajon laminadas,
en las que los ‘esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga

elevada. En cambio, las columnas fc formadas por placas soldadas fé'é]"s'tén menos

cajéon es mavyor que la_de las H, porque tienen 'una distribucion de esfuerzos’
residuales mas favorable.

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

Es discutible si deben especificarse curvas de disefio diferentes para situaciones
diferentes (columnas laminadas, sofdadas, 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 vailores 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 distribucidon real de esfuerzos residuales, medida
expernmentalmente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
0,=0001L, en la seccion 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 accion-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
antmetica; el ancho de la banda, es decir, la dispersion de resistencias, es maximo
para relaciones de esbeltez intermedias, y disminuye hacia los extremos.
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Fig. 2.23 Limites de las curvas de resistencia maxima de
columnas {112 curvas).

Es evidente que una soia curva no representa adecuadamente la resistencia de
todos los lipos 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 diseno

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 e! valor probabie 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 fa Construccion Metalica (ref. 2.16) obtuvo
una curva expenmental, sin ecuacion determinada, definida por parejas de valore-
g, —L/r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, ests’

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos paises, y se probaron en
seis faboratorios 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 decidid establecer varias
curvas de diseno, 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 ios 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 aplicabies. Se muestran también dos curvas tentativas, a°y
d.

Para facilitar el dimensiocnamiento de las columnas, la Convencidon Europea elabord
tablas L/r— o, para los perfiles mas utilizados y los aceros comunes en Europa (ref.

2.17), teniendo en cuenta los valores caracteristicos del limite de elasticidad, en
fincion 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 diseno

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un
principio, deflexiones Jaterales y momentos flexionarifes, ‘QUE Crecen con mas
rapidez que la carga y 0casnonar}__g\ienlt_1_al_mente |a falla_dei miembro por la ac;uon
combinada de compresion y flexion. Sin embargo ‘durante muchos anos el
problema se trato como si las columnas fuesen_perfectas y fallasen por pandeo
conservandose rectas hasta que se agota su rigidez lateral (ref. 2.12). Las

e_gemficac:lones de'f AISC para el disefio por esfuerzos permls:bles de columnas en
comgres:oq_mai__sﬂgguen b_a_s_a_d_@_s_._b_a_s_tq la fecha, en este criterio (ref. 2.3).

En la actualidad se cuenta con dos metodos para determinar la resistencia maxima

de las columnas que fallan por pandeo por flexion (ref . 2.15y 2.19); de acuerdo con
uno, es la menor de las cargas critcas de pandeo, elastico o inelastico, de la

columna pe perfec:ta . segun el otro, es igual a la resistencia ulima de columnas con
imperfecciones iniciales, que se introducen en el problema suponiendo que su gje no

_es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se caicula 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 accidon-desplazamiento y

determinando la carga correspondiente a su punto mas alto.

Los dos métodos son aplicables, en teoria, a cualquier forma de falla, pero soélo se
cuenta con la informacion necesaria para utilizar el segundo, mas preciso, en el caso
mas_comun, la falla por flexion 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, sélo se incluyen en cada método los mas
imporiantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el disefo un factor
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados,
cuando el diseno se hace por estados limite.

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

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que fa relaciona con la
esbeltez son funcién de factores geométricos (forma y tamano de fas secciones

transversales, desviaciones del eje respecto a ia linea recta _gque une Ios centro;des
de las secciones extremas, excentricidades en la aplicacion de la carga, eje de las
secciones transversaies alrededor del que se presenta la flexién durante el pandeo),

de factores que dependeh | del material (tipo de acero, caracterizado por el esfuerzo
de fluencia y la grafica esfuerzo-deformacion, magmtud y distribucion de los
esfuerzos resndua!es) y d_el proceso de fabricacion (columnas taminadas en caliente, .

fabncadas con placas soldadas, o formadas en frio, métodos empleados para

enderezarfas) Todos estos factores se nenen en cuema cuando la curva de disefio

se determina expenmentaimente puesto que se egnsayan columnas reaies _pero es
gificil inclutrios en modeios analmcos por lo que, como se menciono arriba, solo ir

mas imponantes se. consrderan de manera expi:cxta

El namero 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 a! hacerlo se penalizan ias secciones mas eficientes, o se disenan las menos

eficientes con una seguridad inadecuada. Para obtener un nivel de sequridad
uniforme han de utilizarse vanas curvas de dlseno gue correspondan a grupos de

columnas de caracter:étxcés similares; se llega asi al concepto de fas curvas

muitiples (refs. 2.11, 2.15, 2.19, 2.20).

Se han determinado analiticamente las curvas para columnas de diversos tipos; en
su oblencion se han tenido en cuenta la forma de la seccidn transversal, las
propiedades mecanicas del acero, el procedimiento de fabricacion, el tamano 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 la forma del gje de la columna y la deflexion maxima, en el centro.

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

La magnitud de e estd limitada por los requisitos que deben satisfacer, p-
especificacién, los elementos de acera que se utilizan en las estructuras; de acue
con_la practica estadounidense, e! eje_de los miembros de seccién H no_ pueae
separarse de la recta tedrica que une sus extremos mas de /8" por cada 10 pies de

N
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de 1a 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 métodos de diseno 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 $u variabilidad, para evaluar
[a resistencia de las columnas, lo que lleva a tomar e iqual 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 compiicar demasiado la solucion del probtema, como
sucederia si se utilizase un numero excesivo de curvas, el Consejo de Investigacion
sobre Estabilidad Estructural (“Structural Stability Research Council’, SSRC) h

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 seccidn transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas
soldadas, de seccion H y en cajon. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se
considero e = L/1000, mientras que en l[a deduccion de ias designadas con la letra P
(de "probabilistico™} se tomé el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P esta,
siempre, ligeramente arriba de la curva "deterministica” correspondiente (Fig. 2.28).
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Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas

. multiples 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

sencﬂla resultadds suﬁmentemente cercanos a Ios proporc:onadgs por las curvas

(refs. 2.8, 2.21, 2. 22), de este _t|po “son Ias ecuaciones de las. ‘Normas_Técnicas
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Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. {ref. 2.2), y d
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el disefio de columnas de sec
transversal H o en cajon. Aunque de poca utilidad para tabuiar la resistencia d
columnas en funcion de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenie
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se inciuyen en progra
de computadora.

Curva 2

Ancho de [a banda de curvas
que forman 12 base
de 13 curva 2 (70 curvas)

Curva de Euler

Curvad

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

Curva de Euler

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

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (T
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utili-

- columnas con secciones transversales de cualquier forma, incluyendo ...
sencillos o dobles.
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Curva a Curva a9 {tentativa)
Q3 Tubos formados en caliente Aceros de alta resistencia

4 Laminada, hib > 1.2

:!_ Lammada, con cubreplacas soldadas Curva b

-FT- Cajbn soldado
T Laminada, hib>12
F Laminada. hib< 1.2

I Soldada, pilacas cortadas con soplete

-} Soldada. relevada de esiuerzos

1 Relevada de esfuerzos

Curvac

T Laminada Wb<1.2 H Soldada, placas laminadas

I Seldada, piacas taminadas 'H‘f' Laminada, con cubreplacas soldadas
- Te I Laminada, relevada de esfuerzos

ﬁ Canal ‘

O [ Tubos acabados en caliente. Cunva d {teptativa)

con paredes de gruesa

no mayor de 6 mm Perfites pesados

Fig. 2.27 Curvas muitiples 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 y2.20).

i

7
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Cu}vas multiples probabilisticas
{e/'L = 1/1470)

— —— Curvas multiples deterministicas
{e/L = 11000

e/L = 171470, valor medio mechdo

efL = 1/1000, valor maximo permisible por especificacion

Fig. 2.28 Conjuntos de curvas multiptes para el disefio de
columnas (SSRC y SSRC-P).

2.6.6 Pandeo en el intervaio de endurecimiento por deformacién

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo ineldstico de columnas en
compresion axial, se acepta que se pandean cuando el esfuerzo llega al limite de
fluencia, y el modulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las
curvas y formulas para diseno, con las que se obtiene un esfuerzo critico maximo (o
un esfuerzo Ultimo, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciaies},

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, o que invalidaria la hipotesis
principal del analisis y disefio plastico, pues los patines de las barras en flexio

pandearian localmente cuando la compresion fuese en elios A,0,, ¥ NO pOuna

plastificarse la seccion completa, ni formarse articulaciones plasticas.
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Tabla 2.1 Seleccion de curvas para el disefic de columnas*

Proceso de fabricacion Eje de Esfuerzo de fluencia mimimo (Kg
flexion
2600 {3500 [4200
a a a P63
<2530 {3450 (4150 |6250 [**
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios |Mayor
laminados en momento
cahente de inercia 2 2 1 1
Menor
momento
de inercia 2 2 2 1
Perfiles H pesados (Patines {Mayor 3 2 2 2
de mas de 5 cm de grueso) jMenor 3 3 2 2
Secciones H Placas cortadas con soplete |Mayor 2 2 2 1
hechas con placas Menor 2 2 2 2
soldadas Placas laminadas Mavyor 3 3 2 2
Menor 3 3 3 2]
Secciones en Placas cortadas con soplete [Mayor 2 2 2 1
cajon soldadas 0 laminadas Menor 2 2 2 1
Formadas en frio Mavyor NIA 2 2 2
Menor N/A 2 2 2
Tubos cuadrados |Formados en caliente o Mayor 1 1 1 1
o rectangulares formados en frio y tratados
térmicamente Menor 1 1 1 1
Tubos circulares |Formados en frio 2 2 2
Formados en caliente L 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido relevados de |[Mayor o
esfuerzos Menor 1 1 1 1
Notas:

* Parausoconlas curvas 1, 2y 3 del SSRC (Cap. 3, ref. 2.11).
** Aceros tratados térmicamente.

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

€s menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material esta
endurecido por deformacién, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorias clasicas describen correctamente el fenémeno 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, la primera parte de |
curva esfuerzo-deformacion unitaria de una probeta de acero A36, en tension
compresion.

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

por deformacion ¢,,, pues el acero fluye de manera discontinua en pequenas fajas
inclinadas, orientadas segun los planos de esfuerzo cortante maximo, en las que Iz
deformacion local pasa instantaneamente de ¢, a ¢, (refs. 2.26, 2.27, 2.29). E, nc

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

o, (kgicm?2}
3000 — }”
- 2 =
Jcry = 2520 xg/em az
- L
1 | /
2000 !
I |
- 1
If | Tanay =E = 2 100 000 kg/cm?
i3 | Tan ap = Eeqg = 63 000 kgiem?
100017' | Eeg=EM..n=3
1 ted = 56 s=11.7
: a ! ed y -
AN t
B |
o g | I il | l
:y=012 10 tag =14 2.0 E(%)

Fig. 2.28 Curva esfuerzo-deformacidn unitaria de una probeta de
acero A 36.

£, ©s unas 12 veces mayor que ¢, (Fig. 2.29).

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas
comprimidas de acero A7 o A36, en relacion con esbeltez menor de 20, exceden el
limte de fluencia y entran en el endurecimiento por deformacion: los v&'
experimentales estan entre los predichos por las teorias dei modulo tangente |, __.
modulo reducido (refs. 2.6, 2.30).
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2.6.7 Formulas para diseno

A continuacidn se presentan las ecuaciones para disefio 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 Compiementarias para Disefic y Construccion de
Estructuras Metalicas (ref. 2.2)

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

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 A, encm’y F, en kg/cm?, R. se obtiene en kg.

Ty

a) Miembros de seccion transversal H, |, o rectangular hueca.
F‘

R

c

=09

F
I SR 2 (2.29)
(1+ 42 —0.15") ‘

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

1=K

Iz

,‘.
3

)

A

, 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:

Hho x|

Columnas de seccion transversal H o I, laminadas_o hechas con tres © "
placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de _placas mas P_‘;

anchas, y columnas de sercion ‘transversal rectanguiar h hueca, laminadas

o hechas con cuatro piaca_s _soidadasj n=14. —
"~ Columnas de seccion transversal H o I, hechas con tres placas laminadas L0
soldadas entre si: n=1.0.

La ec. 2.29 es una representacion analitica simplificada de las curvas multiples del

SSRC; los va!ores de n,20 14 vy 1.0, corresponden, respectivamente, a las curvas

1.2y 3 (ref. 2.22_)_.__

En las Normas Tecnicas se utilizan solo las curvas 2 y 3, es decir, n iquala 14y

1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm?, pero se permiten

otros valores de n_Sise( demuestra que su empleg est estm[ustlﬂcado
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias mas elevadas que lo
tradicionales; asi, en Estados Unidos se emplean cada vez mds, aceros col
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/puig? (3515 kg/cm?), sustituyendo al acero A36 ( F,

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

En México es ya muy comun el uso de materiales con £, = 351 5 kg/cm?; cuando e

asi. puede emplearse !a ec . 2. 29, con n = 2.0, en ios casos en que la Ta_atg[q 2.
senala que debe ut_|hzarse la curva 1.

D) Miembros cuya seccion transversal tiene una forma cualquiera, no incluida er

a)
“Fr =085
o 20,120,000 :
Si Ki/rz(KL/r) , R ="2—"== 2.30
[r ( /’)c (M/r)‘ ArR\ ( )
Si KL/r <(KL/r)., R. =.4,F‘[I—:(E§%}FR (2.31)
| =WaLor)

(KL/r), = 6340/ JF,

KL/r es fa relacion de esbeltez efectiva maxnma de la columna, |,

(AL,;) =1z E/F ~6340/\[1? es la esbeltez que separa el pandeo e!astnco del

inelastico. Se obtiene igualando a F, /2 el esfuerzo critico elastico, dado por la

formula de Euler y despejando AL/r.

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga critica de la columna, de pandeo eiastico
(la formula de Euler. ec. 2.30) o inelastico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha
introducido (AZ/r),, multiplicada por 4 F,). Estas ecuaciones, que se conservan de

normas antenores, 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 Ylevaron a la obtencion de las curvas muitiples. Por este motivo, para
su diseno se recomienda un factor de resistencia menor.

2.6.7.2 Especificaciones AISC para disefo 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}, 1a resistencia de
diseno en compresién de columnas cargadas axialmente que no fallan por pz
local ni por pandeo por torsion a flexotorsion, es igual a £, P,, donde:

Fp =085
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P, = resistencia nominal en compresion axial = A F, (2.32)
Para i, <15, F, =(0658°JF, (2.33)
7
Para i >1.5, F, =(0'_8,7 JF‘ (2.34)
)

F_. es el esfuerzo critico de pandeo en compresion; A. es el parametro 4 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 féormula 2.33 en forma

exponencial:
fF, = (c.\'p(— 0.4194 ))F\

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

r -
- F - -
Para ey |E . F —lexp -0.424-‘—(-"51:] E (2.35)
r F, E\r :

. . a2
Para Ry yq |[£ p JOSTITE (2.36)
r F‘ (KL[:')'

exp{x) tiene el mismo significado que ¢, donde ¢ es la base de los logaritmos
naturales.

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

La ec. 2 34 (o la 2.36) es la formuia de Euier multiplicada por 0.877, lo que indica
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia
de las columnas con imperfecciones iniciales (e = L/1470) es aproximadamente igual
al 88 por ciento de la predicha por la formula de Euler ( F,,, caiculado 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
oroporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

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

En las normas de 1989 para diseno 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 d
diseno son as siguientes:

El esfuerzo permisible en la seccién transversal total de miembros comprimido:
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que 1a relacion ds
esbeltez maxima del tramo en estudio, KL/r, no excede de C, ., es:

(1 B (KL/rY )F‘

2CC

a = 2.37
§+3KL/r__(KL/r}‘ ( )
30 8C, 8C;
donde:
C = 21°E
Fy
Cuando Ki/r excede de C., el esfuerzo permisible es:
~ 2
o= 12n-F (2.38)

a¥

T OOMKL )
C. es la relacion de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elasticc
inelastico; corresponde a la relacion de esbeltez KL/r delaref. 2.2 (art. 2.6.7.1).

La ec. 2.38 es la formula de Euler con un coeficiente de seguridad de 23/12 = 1.92;
proporciona el esfuerzo critico de las columnas esbeltas, que fallan por pandec
elastico. £l numerador de fa 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 e
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 diseno}, C,, de un miembro de seccién

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

C, =gaF, (142" (2.39)

que puede escribirse en la forma:

C ___i__q}A
" e )"
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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 |as tres curvas propuestas.
. KL Fj‘,

A=

r \o°F

¢ = factor de resistencia = 0.9.

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

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

La ec. 2.39 es muy parecida a la 2.29; también son muy semejantes los valores del
exponente n. Esto no es de extranar 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 funcidn de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a
las refs. 2.2 y 2.24. Enla Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de diseno-
relacion de esbeltez para aceros Grado 50 (F,=3515 Kg/cm?); la del Reglamento del

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

Re/A (K gremd} NTC-ROF

m'l /Grsu,nlz

NIC--RDF
< Grd0 ar i

WXL -

[

| N .
20 3 VT

LRFO-a1SCH)
2000 J Gri0

J 2 L] 50 [ 4] 10Q 12¢ 140 160 80 0
Relacion de esbeltez. KUt

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
Fr=09 n=1.0 F,=2530 kg/cm®

Esfuerzo de Diseno RJ/A
KUR Reiiy KUR R/A KUR R/A KL/R RJA
ka/am? keyern? kgiem? kgiem?
1 2277 51 1746 101 1008 151 592
2 2277 52 1728 162 596 152 587
3 277 53 71 103 985 153 581
T T 2277 T sa T e [ 4 7874 ) Tisa” | Ts7s”
5 277 g5 1677 105 963 155 570
6 2277 %6 1660 106 953 156 564
7 2377 57 | 1643 107 942 157 | 559
TR [ T2277 T 58 | el ) 168 | 833 ] 158 | 553
9 2277 59 1609 109 923 159 548
10 2277 ) 1692 110 g1 160 543
1 2277 61 1575 111 901 l___]ej ~ 1837
2 Toov7 ) B2 ) 1850 ) 112 | Bo1 | 182 | 532
T3 2277 83 1542 F 1137 | 882 163 527
14 2977 64 1826 114 872 164 522 |
15 2264 65 1509 115 862 165 517
16 2255 66 14393 116 853 166 513
BEEX 2246 § 67 | 1477 197 gaa” | 187 | 5087
18 2235 68 1461 118 838 168 £33 |
g 7226 89 1448 118 826 169 498
20 2215 70 1429 120 817 170 | 494
T2 T T 2208 T iy T T a3 121 T eos T T 489
22 2193 72 1398 122 799 172 485
22 2181 7 1382 123 781 173 480
24 2168 74 1367 24 (782 74| 476 |
25 | 218 )7 1352 17T Tmd T rs | Tanz s
26 | 2143 76 1337 '} 128 ] 766 Tre | aeT
27 2130 7 1322 127 758 77 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
25 2102 79 1292 129 742 178 455
T30 [T 2088 VT80 T dzzs 1 130T T T 73aT 6 180 ] Tast
3 2073 a1 1263 131 726 181 247
32 2058 82 1249 132 718 182 443
33 2043 1 83 1235 133 711 183 439
T 2028 T4} 1221 | 13T | 7oa T T 84 | a3s
35 2012 85 1207 135 697 185 431
36 1967 86 1194 136 689 186 a7
37 1981 87 1180 137 682 187 424
38 1965 BB | 1167 | 138 675 188 420
g 1948 | T Bg 1154 138 | 668 189 418
40 1932 %0 1141 140 662 190 413
an 1915 91 1128 141 655 191 409
42 1899 g2 1145 142 648 192 406
T 43" i ez 93 | 1103 143 B2 193 402~
44 1865 o4 1090 144 635 194 399
45 1848 95 1078 145 629 195 395
4| 831 96 1066 146 623 196 3g2
41 e o7 1054 ¥ 1a7 | e | 97 389
48 797" 98 | 1042 | 148 810 198" |7 386
49 1780 | @@ 1030 149 604 199 382
50 1763 100 1015 150 598 200 379
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TABLA 2.3 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJA, Fe=0.9. n=14, F,=2530 kgicm’
KL/R R4A, KUR RJA, KUR R/A, KUR RJA,
kg/em? kgfem’ kg/am? kg/cm?
1 2277 51 1994 101 1214 151 686
2 277 52 1980 102 1200 152 679
T3 2| s | wes | 103 | mee | 183 [ e
AT T 27 ) Tse T TTHes2 T ioe | 72T ise | B4
5 2777 55 1938 105 1158 155 657
8 ik 56 1923 106 7145 156 650
7 2277 57 1908 107 1132 157 643
8 2277 58 1893 108 1119 158 637
g 2277 55 1878 109 1106 155 630
10 2277 680 1863 110 1093 160 623
A1 | 2grr ) e I asar T 1 [T ioso | 181 “‘5‘1‘7‘“
AT g | T e2 |3z | 1i27 [ TwésT | 67 T 611 |
13 2277 63 1816 13 1055 163 604
14 2376 64 1800 114 1043 164 598
15 2274 65 1784 115 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1019 166 586
17 2265 67 1751 17 1007 167 580
8 2267 68 1735 118 995 | 188 | 574
19 22847 | 69 | 1719 | 119 984 | eS| 568 |
T20 | 280 T o ez YV 120 [ 972 | 1700 | 562
21 2257 71 1686 121 %1 171 557
22 2253 72 1669 122 950 172 551
23 2245 73 1653 123 939 173 546
[~ 2a 2244 74 1636 174 928 174 540
25 740 75 1620 125 918 175 535
76 2234 76 1603 126 907 176 530
2| 2229 77 1 1se7 | d27 | 897 } 77 | 524
28 223 1570 ) 128 | " ea7 | 178 | 5i9
T2 T 22V Tre ] iEsg T129 1 7877 | 179 T 514
30 2210 80 1538 130 867 180 509
3 2204 B1 1521 131 857 181 504
3z 2156 B2 1505 132 847 182 499
a3 2186 83 1489 133 837 183 495
34 2181 B4 1473} 134 B28 184 490
TU5 T 29737 | TUES T T asy | T35 T T E1e | Ties | 485 T
CT3e T [Taies T | ee | Tradi )3 f B0 | Tiee | asi
37 2158 87 1425 137 800 187 476
38 2146 | 88 1409 138 792 188 472
38 2136 B39 1383 1389 783 189 457
40 2126 % 1378 | 140 774 190 463
aT 2115 91 1362 141 765 191 458
4z [Tz | e 1347 | a2 757 192 454
43 | 200« { 93 1332 | 143 749 | 193 1450
44 | 2082 | 84 13 | 44 | T 740 {184 |7 446
45 2071 g5 | 1301 { a5 [ 732 | 195 442
45 2053 % 1287 146 724 196 438
47 2046 |97 1272 147 716 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
25 2021 99 1243 148 701 199 426
50 2007 100 1958 150 693 200 422
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF»

Esfuerzo de Diseno RyA, Fe=09. n=14, F,=3515 kg/cm®
KLUR RdA KL/R RoiAy KUR RJ/Ay KL/R RJ/A
kg/cn’ kg/am? kgfem? kg/cm?
1 3164 51 2585 101 1366 151 722
i 3164 52 2560 102 1348 182 713
3 3164 53 2534 103 1329 153 7G5
T4 3164 54 2508 | 104 1311 154 697
5 3164 55 2482 105 1283 155 689
6 3164 5 2456 106 1276 56 681
7 3164 57 2429 107 1258 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 666
g 3164 53 2376 108 1225 159 659
10 3164 80 2349 110 1200 160 652
11 3164 61 2322 m 19@2 161 | 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 637 |
13 3158 63 2268 113 1161 163 630
14 3155 64 2241 114 1146 164 623
15 3150 65 2214 115 1130 165 617
18 3148 66 2187 118 1115 166 610
17 3140 67 2160 117 1101 167 603
18 3134 68 2133 118 1086 168 | 567
18 | 3128 | 89 | 2108 | 119 1072 | 169 | 591
TT20 T 32y} vo | 2079 | 120 T1os8 [ 170 [ s8a
21 3173 71 2053 121 1045 171 578
2 3105 77 2027 122 1031 172 572
23 3096 73 2000 123 1016 173 566
24 3086 74 1974 124 1005 174 S&0
25 3376 75 1943 125 997 175 554
26 3065 76 1923 126 979 176 548
T 2i [ 3es3 | 7r Tased | 27 T Teer | 7T | 543
28 | 30at | T 78 | Mev2 ) 28 | esa {178 1 537
}_:'29"‘ T3028 | 79 | 47§ 29 | 643 | 79 | 832
30 3014 80 1823 130 931 180 526
39 3000 B1 1768 13 918 181 521
a2 2685 82 1774 13z 907 182 516
i 2965 83 1750 133 896 183 511
34 2952 84 1725 134 B85 184 505
Tas | Tzg3s ] 8s T [ 1703y 1asT [ Tava | i85 ] s00
TTaF T 2g17 T 88 ] e80T 13T 7] 883 | 188 | 4es
T3 7| Tome | Ter T Test | Trar T Tess | aa7 [ a9 ]
") 2880 | 88 1634 | 138 B42 188 486
39 | 72880 89 1612 139 832 189 481
a0 2840 %0 1590 140 822 190 476
&3 2619 31 1568 141 812 199 472
2| 2798 92 1546 142 803 192 467
43 |7 2776 93 | 1825 143 793 | 193 463
44 | 2754 |94 | 1504 | da4 | 784 | 134 | 4sE |
a5~ [T 213 s 1484 )" a5 | T 774 195 | “d4sa
46 2708 % 1463 145 765 1965 449
47 2684 47 1443 147 756 197 445
.48 2660 a8 1424 148 747 198 441
49 2635 99 1404 149 739 199 437
50 2611 100 1385 150 730 200 433
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial, NTC del ROF -

Esfuerzo de Disefo RJA, FrR=0.9, n=2.0, F,=3515 kg/cm®
KUR RJ/A, KL/R RJA, KL/R R/A KUR Re/A
kg/cm? kg/em? ‘ kg/cm’ kg/em?
1 3164 51 2881 101 1548 151 770
2| 3164 52 2861 102 1525 152 761
I SO D 2 I 7 I S 752 |
TTaT T Tat6a ) Tsa | T281i9 F 104 | 1480 154 742
g 3164 55 7798 105 1458 155 733
6 3164 56 2775 106 1436 156 724
7 3164 57 2752 107 1415 157 716
8 3164 58 2728 108 1394 158 707
g 3164 59 2704 109 1373 159 699
10 3164 60 2673 110 1353 160 690
_ 11| 384§ 6 2653 111 | 1333 161 682
12 | 3163 [ 82 2627 112 1314 162 674
13 3163 63 2600 113 1264 183 666
14 3162 64 2573 114 1275 164 659
15 3162 65 2546 115 1257 165 651
16 3161 €6 2518 116 1239 166 644
17 3160 67 2450 17 1221 167 635
18 3159 68 2461 118 1203 168 629
M9 T 3158 f 89 | 2433 118 | 1186 169 622
20 T 357 | T 0T T 2404 120 1168 | 170 | 815
s 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 2285 124 1104 174 588
25 3145 75 2757 125 1088 175 581
~ 26 | 34z 76 227 | 126 | 1073 | 176 | 575
T2 | tesT | DT [T 2iesT |7 T wose | Ty [ ses -
28 3138 | 78 2168 | 128" | 10aa | 17 | 583
T2 a3t T 79 | T2130 T 1297 1 1029 179 | 5%
30 3126 80 2109 130 1015 180 550
31 3121 81 208C 131 1001 181 545
32 3115 82 2051 132 988 182 539
23 3108 83 2022 1 133 974 183 533
T34 | 302 84 1993 134 957 184 527
35T ] 309« | "85 | T1ees | 735 | 948 | 188 | 522 |
"3 | 3088 | T8 | 1937 | T3 | eas | 18 | 518 |
T a7 ) 077 1 8T Cgog § 137 | 23 b 187 | s
38 3068 88 1887 | 138 911 188 506
39 3058 89 1853 139 899 189 501
40 3047 a0 1826 140 887 180 496
4t 3036 91 1799 141 875 191 490
42 3024 92 1773 142 B854 192 485
43 [ 3011 93 1746 143 853 193 481
a4 | 2097 )T e |TH720 1aa | sa2 | 184 | 476
45 2683 | Tes 1695 Tia5 | T83r | des | 4r
a8 2968 9% 1659 146 821 196 466
47 2652 97 1645 147 810 197 462
48 2935 98 1620 148 80O 158 457
ag 2918 99 1596 149 790 199 453
50 2800 100 1572 156 780 200 443
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TABLA 2.6 Miembros en Compresion Awal, LRFD-AISCI]

Esfuerzo de Diserio RJA Fr=085. F,=2530 l-c[:)/'t;m2
KL/R R/ By KUR RlAy KLR RJA, KUR Ro/A
kg/em? ka/em® kg/om? kg/em?
1 2150 51 1875 101 1257 159 658
2 2150 52 1865 102 1244 | 152 649
T3 {2149 T s3T [isss Tl 03 | 123 ) T 153 T T san
TTA T {72189 T s T 1Eas 1 TT10d ] T 1247 T e [T T3
5 2148 55 1834 i3 1204 155 624
[$) 2146 56 1823 106 1161 156 616
7 2145 57 1813 107 1177 157 609
B 2143 58 1802 108 1164 158 601
g 7141 59 1791 109 1151 158 503
10 2139 60 1779 110 1138 § 160 | 586
Ty 213 et T e T 1 | 1vizs 1 181 | 57
127 {72438 | 62 4757 F T 1127 1 s )T e T s
13 2131 63 1745 113 1098 163 565
14 2128 64 1734 114 1085 164 558
15 2125 65 1722 115 1072 165 551
16 2122 66 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 117 1046 167 538
18 7 2114 68 1686 118 1034 168 [ 532
T T 2310 ) Tee T e7a 1 1190 [ 027 | 189 | Ts25
TR0 | 2106 I 70 | sz 1207 | 1088 ] 70 | s
21 2101 71 1649 121 995 171 513
22 2056 72 1637 122 583 172 =07
23 2091 73 1625 123 970 173 50
24 2086 74 1612 124 958 174 485 |
[~ 25 2081 75 1600 125 945 75 490
26 2075 76 1587 | 126 933" 176 | a8
L7 T eor0T Yy AsTa |27 |20 |77 | T ate
28 [ 2063 T8 [ set b 28 (T oos [T ivsT [ aid
29 T 2057 T 7o T [Tisag | T s2e | 806 ] 179 | 4és
T30 2051 80 1536 130 B84 180 453
31 2044 81 1523 131 872 181 458
32 2038 az 1510 132 BE0 182 453
33 2031 83 1497 133 848 183 448
Y 2024 84 1484 134 835 | 184 443
3% j_20m6} Bs } w70 | 135 )7 @23 | 185 | 438
J¥ 2008 86 M7 _ )13 4 811 | 186 | 43
377 172001 ) T a7 T 1444 137 798 187 429
38 | 18e3 | 88 1431 | 138 788 188 424
__ 3¢ 1985 | 89 1218|139 776 189 420
a0 | 1977 | %0 1404 140 765 190 416
ai 1968 g1 1381 141 755 191 411
a7 1960 | 92 1378 142 744 192 407
a3 1951 | 93 1364 143 734 193 403
aa 17942 ) TTed I 381 {44 |7 723 ) Tiga 1T Eey
45 [ 1933 |7 85 | 338 ] 145 T} T7d | T d85 | T ags |
a5 1924 96 1324 146 704 196 391
47 1915 g7 1311 147 694 197 387
48 1905 98 1257 148 685 108 383
a9 1895 g9 1284 149 676 199 379
50 1885 100 1271 150 667 200 375
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TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISC93

Esfuerzo de Disefto RJA, Fe=088, F,=3515 kgrem’
KUR R/A KL/R R/A | KLR Re/A KUR R/A
kg/em? kg/cm? kg/em® kg/em?
1 2988 51 2470 101 1417 151 658
2 | 2987 52 2452 102 1396 152 649
T3 | %es | 53 2433 103 1376 | 153 641
4 2984 54 "241a° | 104 | 1355 | 154 | 633
5 2982 55 2395 105 1334 155 624
6 2980 56 2376 106 1314 155 616
7 2977 57 2356 107 1254 157 609
8 2974 58 2336 108 1274 158 601
g 2370 59 2316 109 1254 159 593
0 2966 60 2256 110 1234 160 586
|11 | 28e1 | 61| 2278 |7 111 | 1214 f 161 | 579
12 2956 62 2256 § 112 1184 | 82 | 572
13 2951 63 2235 13 1175 163 565
14 2945 64 2915 114 1154 164 558
15 2939 65 2194 115 1% 165 551
16 2932 66 2173 116 1115 166 544
17 2925 67 2152 117 1096 167 538
~ 18 | 2918 | e8 2131 118 1077 88 | 532
19 [ 29t0 | 89 2110 | 119 | 1059 | 169 | 525
20 2002 | 70 | 2088 | 1 | 10a2 ] 7@ | 519
21 2853 71 2067 121 1025 71 513
22 2684 72 2045 122 1008 17 507
23 2674 73 2024 123 932 173 501
24 2865 | 74 2002 124 976 174 435
25 2854 75 1980 125 960 175 490
26 1 2844 76 1959 126 945 176 484
27 | 33| T e 127 930 177 ] 419
28 2821 78 1915 T 128 ) 916 | 178 | 473
T29 | 28w | 7o | Twee3s | T 129 |7 w01 | sr9 | 488
30 2797 80 1871 130 888 180 463
31 2785 81 1849 131 874 181 458
32 772 82 1828 | 132 851 182 453
33 2753 83 . 1806 | 133 548 183 448
T34 2746 84 1764 134 835 184 443
T | TesT [ Ter | Thes | ey | es ||
2718 86 1740 136 811 186 434
TTE7 | 2r0a T ey T [ TTHrAe T} Tad T Tyed T 487 | a8
38 2688 88 1696 138 788 188 424
39 2673 89 1674 139 776 189 420
40 2658 90 1653 140 765 190 416
41 2642 | 91 1631 141 755 191 411 |
42 2626 92 1609 142 744 192 407
a3 12810 | 83 | 1588 143 734 193 403
44 | 2503 | sa | ises | T4 T 723 194 | 399
45 2577 95 | 1845 } a5 | T 714} 195 | ass
46 2560 | % 1523 148 704 196 391
47 2542 97 1502 147 694 197 387
a8 2525 g8 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 2.3° Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (X
1.0}, debe resistir una compresién, producida por cargas muertas y vivas d
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion de! grupo |
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres placas soldadas. El acer

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

‘oc=’9‘-T . : s
0} ‘
o l
T H
s !
1 -
m=2158 '_'-'F'_;",l."'"x' 1 =254
i \
! !
) |
A P |
= : v
191_‘._ = i .
I gt ACOLACIONES. BN CM
g J
b=254 !

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

Se ensayara una seccion H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene la:
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, y las propiedade:
geométricas siguientes: A, =120.77 ¢cm’, r_ =r. = 6.57 cm.

Accion de diserio: 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 Reqglamento de Construcciones para e
DF. (ref 22}

Clasificacion de la seccion (tabla 2.3. 1; ref 2.2).

Patines: b/2t, =25.4(2x1.91)= 6.65 <830/v2330 =16.5

Alma: hjt, =21.58/1.11=19.43 < 2100/4/2530 = 41.8
La seccion estipo 1, 2 0 3. El pandeo local no es critico. ‘

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

£l estado limite es de inestabilidad por flexidén, y como la seccion transversal
de la columna es H, la resistencia de disernio se evalua con la ec. 2.29:

i . 1oxsoo[ 2530
T F 6.57 Y 2039000z

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

F,AF, _2530x120.77x0.90x 10"

- —=193.510
(+ 4 -5 (1+0853* —0.157*)" "

R =
F,d,Fy =2530x120.77x0.9x107> =275.0 ton > 193.5

Por consiguiente:
=193.5twn > P, =182.0ton

La resistencia de diserio, R_, es 6.3 por ciento mayor que fa accion 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 esheltez
comprendidas entre 1 y 200, con F,=0.9, para acero con F, =2530 kglem® y
n=14.

KL/r =1.0x500/6.57 =76

R 21603 ton‘em’, R, =1.603x120.77 =193.6 ton

N

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

b) La columna estéa formada por tres placas laminadas: n = 1.0.

_ 2530
© 1+0.853-0.15
« (De la tabla 2,2, para KL/r=76, R /A4, =1337 kg/cm?, R, =1337x120.77x10"’
=161.5ton).

x120.77x0.90x 10" =161.5 ton

En este caso, R_=161.51on < P, =182.01ton.
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La seccion no es adecuada (161.5/182.0 = 0.887).

La resistencia de fa 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-LRED 33 (ref. 2.24).

Clasificacion de la seccion.

Patines: b/2(, =6.65 < A, =797/42530 =15.8

Alma: hft_ =19.44 < A =2121/J2530 =422
La seccion-es ‘no compacta”; no hay pandeo local prematuro.

Resistencia de disero.

. =0853<1.5 R =¢.4 [0.658*E lr =0.85x120.77x 0.658°% x2.53
=191.5ton > P, =182.0ton

hY

La seccion ensayada es correcta.

¢. = 0.85 es el factor de resistencia.

La resistencia de diserio 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 asf porque la ecuacion de fa ref. 2.2 con n = 1.4 proviene de la curva 2 del
SSRC, y las ecuaciones de la ref. 2.24 de la 2P, que es muy parecida.

&l problema puede resolverse tambien utilizando la tabla 2.6.

En la ref. 2 24 se tratan igual las columnas hechas con placas cortadas con
oxigeno que las formadas por placas laminadas.

Normas AISC-ASD 89 {ref. 2.3).

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en
condiciones de trabajo, no su resistencia de disefio. También se tratan igual
los dos tipos de columnas de este ejemplo.

(KLjr) =70 (se obtuvo arriba).

max
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Relacion de esbeltez que separa el pandeo elastico del inelastico:

T 21 E
C = 27E=\/ T = 1261
F, 2530

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

135 : ;
Fo= [1 _ (kL) }F‘. = [1 ——76—7}2530 = 2070 kgiem”

\

” 2C; T 2x126.1°
5 - ,,I - :,r ) s k)
CS=;+3(AL r) (KL f}=3+ 3x76 16 - 187
3 8C. 8C7 3 8x1261 8§x126.1

F, =2070/1.87=1107 kg/cm’. Este valor puede obtenerse directamente de
unatabla F, - L/r (ref. 2.3).

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

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

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

Esta carga critica es bastante mayor que las resistencias de disefio
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 fa ec. 2.29 (ref. 2.2) con n = 2, con lo que se obtiene la curva 1 del
SSRC, sellega 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 ejempio de como la curva unica de las normas AISC para disefo
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que estan claramente del
fado 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 seccion 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 kgfcm?), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con
placas laminadas. Suponga, sin demostrario, que el pandeo local no es
critico en ningun caso.

y [R}] 2) 3 (4}
| M ‘
.............. -
1.27
ogsT
203::11 | ‘776 L=40m
127
,.._Z.E_P’_"‘._q e - U N |
' : 1
A = 6573 cm? r
rx = B.77 em CASO 1 2 . 3 4
ry =520 am
Kieor 1.0 0.7 20 05
KRECDM% 10 08 2 065
wKirry T7 62 162 50

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

Como r, <r_y lalongitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeo
se presenta, siempre, por flexion alrededor del gje y.

En la Fig. £2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva- K
tedricos y recomendados para diserio (Fig. 2.11), y las relaciones de esbeltez
criticas, calculadas con los valores recomendados.

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

Ref 22 Ref. 2 24
Caso A36 Gr 50 A36 Gr. 50
Lam Sold, ? tam' Sold ?

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3

2 120 4 102.5 150.9 124 6 1155 148.3

3 40.2 35.0 419 69.5 376 376

4 132 0 1159 171.6 1376 124.0 1636

Notas:

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

En las Normas Teécnicas 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, fa ref. 2.32
sobrestima de manera importante la resistencia de las columnas hechas con
placas soldadas.

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de diseno en compresion axial de una
columna de 6.00 m de longitud, cuya seccién transversal se muestra en la fig.
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para
flexion alrededor del efe "y" y empotrados respecto al ‘eje "x". El esfuerzo de
fluencia del acero es F, = 3500 kg/cm?.

h- =28 1
+
! Y.
t
t=0.95"" | . T
I T ]
| 1l ! 1
! 3 !
T
| '\! '
hq = 58.1 -]y~ |d=60
; b
|| :
" H
| i
_r |
0.95 __
o ~f
v-‘ 0.95 0.95 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
de!/ D.F. (ref. 2.2)

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

Placas horizontales: h, [t =28.1/095=29.6 < 2100/,[F, =355
Placas verticales: h [t =58.1/0.95=61.2 > 355
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccion, lo:
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a la:
dimensiones libres tecricas.

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

Las caracteristicas geomeétricas de la seccion transversal total son:
A, =167.39em", [/ =80745em*, I =27573cm’, r, =22.0cm, r =128cm

Modo de pandeo. Elpandeo es por flexién o torsion 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 pandeo 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).

447 4(29.05% 59.05)(0.95)

& =63.460 cm*
S 2(29.05 +59.05)

J

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

Ec. 2.5; P = ﬂ_—E[‘, = SOM)K‘E, x107 =18,055 ton
(KL} (0.5x600)

CempaTeeda

7 Bl 275737°F

P 167.39x3500

Ec.26: P, = o= = x107 =154l ton > —=
(KL F (ix600) 2 3
1 ,—' Se i -\'_"Jc..,
«107" = 292.9 ton
2 * 0
Ec. 2.7: po|PEC oy L. GJ _ 83460xGx16739x10
CUkL) e Uen )4 80745 + 27573
= 76908 ton

Es critico el pandeo por flexion alrededor def eje y. Como se esperaba, P,_
es mucho mayorque Py P_.
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbeltez critica

K_=0.5 (extremos empotrados), K, =1.0 (extremos ariculados). Se han
tomado los valores teoricos de los factores de longitud efectiva.

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

Es critica la esbeftez alrededor del eje y. Esto se sabia desde que se
determiné que la columna se pandea por flexion alrededor de ese eje.

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
flexién y por flexion y pandeo local.

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

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

Anchos efectivos

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

: 27 544
Placas verticales. b, = 34{[1 > }sb

\/_7 B (b;'f" )"/7

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
cugdradas 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
flexion combinados, el esfuerzo [ de la ecuacion anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, del material.
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2734 x0.95 T 544
b, = 1- =37.3cm < 58.1
V3500 ( 61.2\/3500)

=2 (b-b,)r=1673-2(58.1-37.3)x0.95=127.87 cm’
Qa=.4,f/4 =127.87/167.39=0.764, Q =0, =0.764

(KL/r), = 6340/ \JOF, = 6340//0.764x3500 =122.6

(KL/r), .. =47 < (KLjr). =1226 .- Laresistencia de disefio se determina con
la ec. 2.47, art. 2.8.1;
R =QAF|1- ("L",’)_ F,
| 2AKL/r),

-

—ﬂ“ﬂ——,—Jxmsxlo*‘

=0.764x167.39 3500[1 -
2x122.6°

=311.0ton

La resistencia de diseric en compresion axial de la columna es R_=311.0 ton.

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

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

L =z E-9HOAQ femm >

“TIKLr)y AT B

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

area de la seccion transversal de la columna.

P. 1541x10°
Fo=to R0 oa06kgem
4 16739

La diferencia proviene del redondeo de los resultados’.

F,=Fll-F [4F,)=3500{1-3500/4x 9110) = 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.
2672
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3 ) }
Placas horizontales: 2:]05 (bJ f 1.052 x 29.6 3164 =0.613 < 0673.

7 "

Las placas horizontales son completamente efecnvas.

) . 1.052 4
Placas verticales: 4 = 052 x61.2 3]6 =1.268 > 0.673.
ey
—0.22,7. [-0221.2
o= ! : 0.22,1.268 = 0.657
A 1 268 ,

b, = pb=06352x58.1=37.87 cm

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

4

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 = F =12895x3164x107 = 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 coiumnas de seccion transversal asimétrica o con O cen un eje d de simetria, como los
agulos y las secciones T, y las columnas con dos ejes de simetria, pero baja
resistencia a torsion, como las_secciones en cruz, pueden fallar por pandeo por

torsion o flexotorsion (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 diseno por factores de carga y resistencia

(ref. 2.24)

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de
pandeo por torsion o flexotorsion es ¢.P,, donde:

¢ = factor de reduccion de la resistencia = 0.85.
P = resistencia nominal en compresion = A, F,, (2.40)

A = area total de la seccion transversal.

t

1l

El esfuerzo critico nominal F,, se determina como sigue:
)Para 4,0 <15, F, =0lo6ss® I, (2.41)
b) Para A0 > 1.5, F, =L°'?77}F. (2.42)

A

4

En las expresiones anteriores,
i = JE T (2.43)

© 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 elios, son
tipo 4.

El esfuerzo crilico de pandeo eldstico por torsidn o flexotorsion, F,, se determina
con las ecuaciones: .

a) Secciones con dos ejes de simetria: Ec. 2.63.
b) Secc:ones con un eje de simetria (se ha supuesto que es el x): Ec. 2.60.
c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elastico por_flexatorsion,

F.. es igual a la menor de las raices de |a ecuacién cubica:
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2

(F,~FF,-F XF,-F.)-F!F,-F, (—] ~F(F, - F{L] =0 (2.44)

5 I

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

En el art. 2.8.3.1 se dan los significadoes de todas las literales que aparecen en estas
ecuaciones. F y ¢ 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 !
relacion ancho/grueso etevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basa

disefio en la iniciacion del panﬁWMmLﬁm

menores que la critica de la columna y 1a de colapsa de las placas, por lo que p
obtener diserfios economicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posteriol
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interaccion del pandeo local de
placas y ei de conjunto de la columna ocasiona una reduccién de la résistencia de

barra compramlda

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 2.1,
2.27, para pandeo elastico e inelastico, respectivamente.

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo critico de conjunto tiende hacia ¢, cuar

disminuye la relacion de esbeltez, y paraLir =0, o, esigual a o,. Sin embargo

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

relacion de esbeltez muy peqguena, puede expresarse como Qo , donde Q) e.

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

Siguiendo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelastico
representa con una curva de transicion parabdlica que se inicia en o, = Qo , p:

L/r =0, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mit
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en:

5. =00 —(—Cf-ﬁ%(i}] (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 del punto de tangencia con la curva de pandeo eléstico:
27°E 34

T E 6340 (2.46)
Qo, Qo,

* Algunos aspectos de este articulo requiren informacién contenida en el Capitulo 3, en el que se tr.
el disefio de placas esbeltas comprimidas basado en la resistencia posterior a la anlcxastbn |
pandeo.
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, q
se pandean en el intervalo elastico bajo esfuerzos suficientemente pequefios pa
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lamir
delgada.

2.8.1 Normas Tecnicas Complementarias para Disefio y Construcciéon ¢
Estructuras Metalicas (ref. 2.2}

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elastico, el esfuerzo critico s
calcula con Ta ec. 2.30; en el intervalo inelastico, Ta ec. 2.47 sustituye a la 2.317 P
consiguiente, la resistencia de disefio que ‘corresponde a!l estado limite de flexion
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones:

. . 20,120,000
Si KL/r2(KL/r), =4 (2.30)
/ ( / ) (KL/!’)- R
| N (KLir)
SIi KL/r<|KL/r)., R =04 F | -———1F 2.47
/r ( /’)| s =" ¥ E(KL"/r);_ .4 ( )

T(KL/r), = 6340/ \JOF. . F, =075

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

transversal completa de la columna; (KZ/r). es la relacion de esbeltez que separa
pandeo elastico del inelastico (ec. 2.46).

2.8.1.1 Calculo del coeficiente @

La determinacion de @ depende de la manera en que las placas que constituyen I
columna ‘estén apoyadas _&n_sus bordes longitudinales; se utilizan tre
procednmlentos d:ferentes segun que todas estén atiesadas, es decir, soportadas e
los dos bordes, gue no lo esté ninguna, o que la seccion esté formada por placas d

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 cajor
formada exclusivamente por elementos planos apoyados en ios dos bordes.

Una pieza muy conta formada por placas compactas, comprimida axialmente, fall
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto d
fluencia, o ; su capacidad maxima de carga es:

P =Ao_|

mar
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e

B

(a) (b)

P

J.L

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes
delgadas

E£n cambic, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo locz
bajo esfuerzos menores ciue el de fluencia; mtroducnendo el factor Q, su resistenc
MAaxima se expresa como™;

=Qdo, (2.48)

'ﬂd.Y

Por_otro lado. ia carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al product:
del esfuerzo de fluencia por el area efectiva correspondiente a €SE €sfuerzg, d

manera que ia carga total que puede soportar una columna corta formad:
exclusivamente por elementos planos aliesados es:

P =40 (2.49)

mity

donde -, esla suma de las areas efectivas de todas las placas que componen

Seccion.

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

Oio =40, . Q= gl (2.50)

vf » a
A

Q. depende de las caracteristicas geometracas de la seccion de paredes deigadas
por lo que recibe el nombre de factor de forma.

5 " . .

La ecuacion 2 48 es valida para cualquer columna corta de paredes delgadas, independientem.. ..
de que los elementos planos que la forman esién atiesados o not lo que varia de un ¢aso a olro es |;
manera como se calcula el factor ¢
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(b) ~ Ninguna placa es atiesada

La falla 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:

£ ax = GcrA

m

donde o, es el esfuerzo de pandeo del elemento de relacion ancho/grueso mas
elevada.

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

Ao, =Q0do, Q=0 == (2.51)

o

o, se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

(¢}  Unas placas estan atiesadas y otras no

La capacidad maxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente
(ver ejemplos en fa Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea ia placa no
atiesada mas debil, bajo un esfuerzo o,,. En ese instante, el area efectiva 4, es ia
suma de las areas tolales de todos los elementos no atiesados, mas las areas
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la
placa no atiesada mas debil, es decir, con o, .

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

P =0, .4‘_[

mar

Dividiendo sus dos miembros entre el area total 4, y multiplicando y dividiendo el
sequndo por o, la ecuacion anterior toma la forma:

P “1('4' o, "rff' a

LLATE A S

cr

A A a A o

] ]

Introduciendo Q, v (O, (ecs. 250y 2.51) se obtiene, finalmente,

cr

P Jig = Q‘,QJ;’IU‘ = QAO-\

donde
Q=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, Q
se obtiene dividiendo el area efécliva de diséno, delerminada con 105 anchos
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efectivos de disefic_de esos elementos, entre el area de_ _la_ _seccC

transversal. El area ‘efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluen

o . Los anchos efectivos se caiculan como se indica en el Capituio 3. e

ot

designa, en este caso, 0, .

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos

atiesados, Q se calcula dlwdlendo el esfuerzo critico en compresioén, o,

elemento mas débil de la seccidon transversal (el que tiene_la relacw
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia o,. Los calculos

hacen de acuerdo con el C_apttulo 3. Al coeficiente O _s@__lg__llg_r_rlz_;_Q‘_._(iEj
art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el disefio de angulos aislac
comprimidos).

3. En miembros que conlienen algunos elementos planos atiesados y otros
atiesados, el coeficiente O es_el producto de un factor de esfuerzo, _(

calculado como se indica en_2, multiplicado_por_un factor de area, (
_obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de o, el esfuerzo con el que
_determiné Q, e incluyendo en el area efectiva el area total de todos |
elementos no atiesados.

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24)

Tanto si se emplean esfuerzos permisibles (ref. 2.3) como factores de carga
resistencia (ref. 2.24), las columnas de paredes delgadas se dimensionan con |
cntenos del articulo antenor. En la ref. 2.24 cambian las expresiones para pand
de las columnas.

Las ecuaciones que se reccmiendan en la ref. 2.24 para calcular los esfuerz
criticos son:

(a) Para ;.J0 <1.5: F, =0l0.658%" JF. (2.53)
(b) Para 2O >1.5: F, :[9787-7-)}7 (2.54)

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se |}
introducido el factor @, la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pand
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro .
que separa !as dos formas de pandeo.

Para determinar la resistencia de disefio se utilizan e} area total de la secc
transversal de la columna y las propiedades geomeétricas correspondientes a ella.
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para disefar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexién; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsidn o por flexotorsion (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, 0 columnas con un solo o ningun eje
de simetria} es preferible emplear las especificaciones del AlSI que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. Tambien es aplicable el
metodo del art. 2.7.

2.8.3 Especificaciones AIS] (ref. 2.39)

Aunque el método basado en el factor O se ha utilizado con éxito para disedar
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 relacion de esbeltez de la
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relacion de esbeltez pequena. Esto ha hecho
que, a partir de 1986, el metodo haya desaparecido de las normas del AlSI.

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 seccion transversal completa.

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccion, utilizando el esfuerzo obtenido
ent.

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 Diseno por factores de carga y resistencia (ref. 2.39)

A continuacion se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
diseno de columnas de lamina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resuitante 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:
¢, =085 -
P, =AF, (2.55)
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donde:
¢, = factor de disminucion de la resistencia.

4, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F, .

L

F, esigual a%

Si 7, <15, F,=lo6ss* JF, _ (2.56)
Si 4 >15, F = Ofﬁjg (2.57)
L= D (2.58)
A = —_— -

[ F . )

F, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo elastico por flexion, torsion o
flexotorsion, determinados como se indica mas adelante.

Cotumnas que no pueden fallar por pandeo por torsion o flexotorsion

En columnas de seccién transversal cerrada, 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:

n'E
F - ‘ 2.59
’ (KL/F)’ ( )

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 torsién o flexotorsion

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

F= sl (e 0)- o wo ) ~atio .0, (2.60)

© 2HL ,

Alternativamente, puede obtenerse una estimacion conservadora de F, con la
ecuacion:

= Lolr (2.61)

® En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AIS! adopto Ias formulas del AISC (ref. 2.24) para
calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas.

'
N
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CONEXIONES QUE RESISTAN MUCHO MAS QUE EL
ELEMENTO

TRAMOS SIN EMPALMES LO MAS LTARGOS POSIBLES
NO MENOR RIGIDEZ QUE LA TRABE QUE CONECTAN
TRABES

SECCIONES CANAL,IRO T

DONDE SEA POSIBLE SECCION-COMPUESTA

ATIESADORES CERCA DE LAS UNIONES O EN LOS PUNTOS
DE CONEXION

PREFERENTEMENTE ATIESADORES POR AMOS LADOS

. NO MAYOR RIGIDEZ QUE LA COLUMNA A QUE SE
CONECTAN

AUNQUE NO SE DISENE SECCION COMPUESTA PONER
CONECTORES

TRABES SECUNDARIAS CON CONEXION SIMPLE
DONDE SEA POSIBLE UNIR CON TORNILLOS

FORMANDO MARCOS DONDE SEA POSIBLE CON
CONEXIONES DE CONTINUIDAD

DEL MISMO TIPO DE ACERO QUE LAS COLUMNAS, O DE
UN FY MENOR., NO ES VALIDO TRABES Y GR. 50 Y COLS.
FY A-36

PARTY 3.3



DE SER POSIBLE NO EMPALMES

TRABES SECUNDARIAS

SEPARACIONES DE 2 A 4M
SECCIONES CANALIRO T

SECCIONES ARMADURAS O JOIST
SIEMPRE UNIR A UN ATIESADOR

DONDE SEA POSIBLE PONER CONECTORES
CUIDAR EMPALMES

REVISAR CON CUIDADO FLECHA PREVIA AL COLADO

NOTA

CONSIDERAR CON CUIDADO LA ETAPA DE PLANOS DE
FABRICACION

PARLL 3-4



CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION
DE EDIFICIOS

LOS CRITERIOS SON LOS MISMOS PARA CUALQUIER TIPO
DE ESTRUCTURAS

NO APARECEN EN LOS CODIGOS NI REGLAMENTOS ,MAS
QUE EN COMENTARIOS MUY ESPECIFICOS

DEPENDEN TOTALMENTE DEL CRITERIO DEL
DISENADOR, YA QUE PRACTICAMENTE CUALQUIER
ESTRUCTURA ESTABLE PUEDE SER ANALIZADA Y
DISENADA

LOS ARQUITECTOS TIENEN NORMALMENTE A ROMPER
ESTOS CRITERIOS

SERA MUCHO MAS IMPORTANTE RESPETARLOS EN
ZONAS SISMICAS, DE VIENTOS FUERTES Y DONDE SE
TENGAN INCERTIDUMBRES CON RESPECTOS A LAS
SOLICITACIONES

LOS ANALISIS POR COMPUTADORA  REFLEJAN
UNICAMENTE QUE LA ESTRUCTURA SEA ESTABLE Y
ESTATICA, MAS NO QUE TENGA UN COMPORTAMIENTO

ADECUADO.

LA ESTRUCTURA PUEDE SER MUY DEFORMABLE O -
VIBRAR DEMASIADO AUN CUANDO ESTE
CORRECTAMENTE ESTRUCTURADA.

EN MUCHAS OCASIONES SERA CONVENIENTE Y
NECESARIO MODIFICAR LOS  CRITERIOS DEL
ARQUITECTO -
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CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION DE
EDIFICIOS

REGULARIDAD EN ALZADO
REGULARIDAD EN PLANTA

NO CONCENTRAR MASA EN EL EXTREMO LIBRE, QUE
NORMALMENTE ES EL EXTREMO SUPERIOR

PISOS O DIAFRAGMAS SIN HUECOS
NO PRIMEROS PISOS DEBILES
NO GRANDES CAMBIOS DE RIGIEZ O DE SECCION

TRATAR DE FORMAR MARCOS O DAR CONTINU]DAD
DONDE SEA POSIBLE

SIMETRIA DE ELEMENTOS RIGIDOS , EN LO POSIBLE ,
TANTO EN PLANTA COMO EN ELEVACION

COLUMNAS

COLUMNAS SEPARADASDE4A8M

SECCIONES Y OH

RARA VEZ SECCIONES EN CAJON O TUBO ( NO
RECOMENDABLES )

CUIDAR LAS UNIONES O TRASLAPES

NO EXCENTRICIDADES EN LAS CONEXIONES

PARTLL 3-2
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MATERIALES:

ACEROS ESTRUCTURALES ASTM A-36 (Fy=2530Kg/cm?
(para perfiles y placas) A-572 Gr. 50 (FY=3515 Kg/cm?)
60
65
Y HASTA 70 ( no comun)

PARA PERFILES FORMADOS EN FRiO. Nom B-452 (Fy=3500"")
(de lamina) '

CONEXIONES

SOLDADURAS E-60 A-36
E-70 A-36yGr. 50 (BAJO CONTENIDO DE H)

E-80
-90 VARILLA Cr.42
(soldadura automatica y soldadura manual)

TORNILLOS:
NORMALES A-307
DE ALTA RESISTENCIA A-325
A-490

REMACHES: YA NO SE USAN

Nota: En estructuras existentes es comun encontrar remaches y acero a-7.

PARTL 223



CRITERIOS DE ANALISIS

|:> ANALISIS ELASTICOS ( de rigideces o energéticos). EN USO.

l:> ANALISIS PLASTICOS (comportamiento por etapas). PARA
INVESTIGACION, REVISIONES, O EMPLEADO EN ESTADOS

UNIDOS.

CRITERIOS DE DISENO

r_‘_'> METODOS ELASTICOS O DE ESFUERZOS ADMISIBLES - AISC Y
AASHTO.

l:> METODOS PLASTICOS O DE RESISTENCIA ULTIMA= RCDF
(DISENOS POR ESTADQS LIMITE DE FALLA)

E:> DISENOS POR ESTADOS LIMITE DE SERVICIO= RCDF
(LIMITAN VIBRACION, FLECHA, RESISTENCIA ANTE CORRO-

SION, ETC).

CODIGOS Y REGLAMENTOS APLICABLES

[::> RCDF.— NORMAS Y TECNICAS COMPLEMENTARIAS (8).
l__—_> REGLAMENTOS LOCALES. (PARA VIENTO O SISMO).

!j NORMAS CFE. ESTRUCTURAS ESPECIALES, TORRES DE TRANSMISION,
ETC.

|:> AISC (AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION)

(:f> AISI (PARA PERFILES DE LAMINA EN FRIO) |::> AASHTO

PARTI. 2-4
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EJEMPLOS:
E> LA TORRE DE PEMEX
l:> BASILICA DE GUADALUPE
:> POLIFORUM DE LEON
:> PARAGUAS DE MUSEO DE ANTROPOLOGIA
: E> CUPULA DE OAXTEPEC
C> PALACIO DE LOS DEPORTES
E:> PLANTA DE LA VOLKSWAGEN, PUEBLA
l:> EDIFICIO LOTERIA NACIO&AL
C> METRO LINEA B
[:> PUENTES ATIRANTADOS E> REFUERZOS Y

/ (:) PUENTES URBANOS CONTRAVENTEOS. |

PARTE 21



CARACTERISTICAS PRINCIPALES

VENTAIAS

C2XSON LIGERAS

T XPERMITEN PREFABRICAR

T AS CONEXIONES SON SENCILLAS

—HTIENEN UN COMPORTAMIENTO MAS DUCTIL
—)PERMITEN LIBERTAD DE FORMAS AL DISENADOR
—SNORMALMENTE NO INDUCEN FALLAS FRAGILES
—BUEN COMPORTAMIENTO ANTE FUERZAS SISMICAS
—)ALTA RESISTENCIA CON SECCIONES MENORES
TTDESTRUCTURAS MAS ESBELTAS, ETC. '

DESVENTAJAS

“ALGUNOS DE LOS PERFILES Y PLACAS NO SON COMERCIALES EN MEXICO.

—»YREQUIERE MANO DE OBRA CON CIERTA ESPECIALIZACION,

—>REQUIERE DE UN CONTROL DE CALIDAD Y LABORATORIO DE
TESTIFICACION. ;

—HLA SUPERVISION DEBE TENER MAYOR ESPECIALIZACION.

—PREQUIERE PLANOS DE DETALLE PARA ERRORES.

“DEL TRANSPORTE Y MONTAJE LIMITAN LOS ELEMENTOS.

“JLAS FALLAS Y DEFECTOS NO SON FACILES DE DETECTAR.

=) COSTO RELATIVO MAYOR POR LA MANO DE OBRA TRADICIONAL, ETC..

PARTI 2-2
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L S T E M A T E R- I A L
EMBARQUE T A L L E R ( P/ 1 COLUMNA)
MARCA SSLSE_)E MARCA g;s?g DESCRIPCION | LARGO | ANCHO SS‘;STO XPEpSZi " TOTAL
P-1 1 R= 254 600 550 199 39 [ 8580 65.60
K—4A L P-2 1 RB= 22.0 6100 200 17270 | 210.69 | 210.69
P-3 2 B= 8.00 6100 306 62.8 117.22 | 234.44
F-13 2 P= 8.00 4BB4.6] 306 62 & 93.77 187.55
P=2A 1 R= 22.0 36B4.6 | 200 172.70 | 127.25 | 127.25
P13 1 B= 16.0 4884.6 | 200 125.6 122.58 | 122.58
P-9 1 R= 220 3650.0 200 172.70 | 126.07 | 126.07
P-12 1 RB= 16.0 3650.0 200 125.6 91.69 91.69
P-5 4 R= 16.0 306.0 164 125.6 6.30 25.21
P-16 2 B= 13.0 3086.0 164 102.05 { 5.12 10.24
P-6 & B= 19.0 445.0 204 145,15 | 1357 B1.42
p-7 2 R= 19.0 453.0 204 14935 | 1378 27.57
P-8 4 R= 160 453.0 204 125.6 11 61 46 43
P—8A 24 B= 16.0 100 51 1256 0.64 15,38
P-104 16 B= 13.0 14D 70 102.05 | 1.00 16.00
P—114 8 = 130 200 102 10205 | 208 16.64
T-A 4 IR 306X66.9 500 66.9 33.45 133.8
T-B 2 IR 306X44.5 500 44 5 22.25 44.5
T-C 2 IR 306X66.9 500 66.9 33.45 66.9
-D 2 IR 306X44.5 500 445 22.2% 445
T-E 2 IR 306X32.8 500 32.8 16.40 328
TOTAL PARA i COLUMNA TOTAL | 1727 W1
P-1 1 R= 254 600 550 199.39 | 85.80 65.80
K—-4B 2 P2 1 P= 22.0 6100 200 | 172.70 | 21069 | 210.69
P-3 2 f= 8.00 6100 306 628 117.22 | 234.44
P=13 2 P= 8.00 4884.6| 306 62.8 93.77 187.55
P-24A 1 f= 22.0 3684.6 200 172.70 | 127.25 ) 127.25
P-11 1 R= 16.0 4884.6 200 125.6 122.58 | 122.58
P-9 1 = 220 3650.0 200 17270 | 126.07 | 126.07
P-12 1 = 16.0 3650 0 200 125.6 91.69 1B3.38
P-5 4 B= 16.0 308.0 164 1256 6.30 25.21
P—16 2 R= 13.0 306.0 164 102.05 512 10.24
P—6 & R= 19.0 446.0 204 149.15 | 13.57 81.42
P-7 2 R= 19.0 453.0 204 14915 | 1378 27.57
F-8 4 B= 16.0 453.0 204 125.6 11 61 46.42
P-3A 24 B= 16.0 100 51 125.6 0.4 15.38
P—10a 16 R= 130 140 70 102.05 | 100 16.00
P-11A 8 R= 13.0 200 102 102.05 2.08 16.64
T-4 4 IR 305XB6 9 500 66.9 3345 (1338
T-B 2 IR 305x44.5 500 445 22.25 | 445
T-C 2 IR 305X66.9 500 66 9 33.45 | 66.90
T-D1 1 IR 305X66.9 500 . 66.9 33.45 | 33.45
1-D2 3 IR 305X44.5 500 445 22.25 | 22.25
T=E1 3 IR 305X44.5 500 44.5 22.25 | 2225
T-E2 t IR 305X32.8 500 32.8 1640 | 16 40
TOTAL PARA 1 COLUMNA TOTAL | 1744.16
TOTAL PARA 2 COLUMNAS ToTAL | 3488.32
PARTE 4
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10.-

NOTAS GENERALES

CONCRETO f'c=250 kg/cm?. CLASE-1 (ESTRUCTURAL)
ACERDO DE REFUERZO Fy=4200 kg/cm?Z,

ANTES DE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA
CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE
LOS PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES.

ESTE PLANO COMPLEMENTA AL PLAND No.

NOTAS GENERALES DE ACERO

EL ACERO ESTRUCTURAL SERA TIPO AS.TM. A-36. CON fy=2531 kg/cm?2.

TODA LA SOLDADURA SERA AL ARCO ELECTRICO.
EN SOLDADURA MANUAL SE UTILIZARAN ELECTRCDCS E-70xx.

LAS SOLDADURAS SE HARAN SIGUIENDO LAS NORMAS DE LA AW.S.
(SOCIEDAD AMERICANA DE SOLDADURA).

TODAS LAS SOLDADURAS SE HARAN POR OBRERCS CALIFICADOS.

EN SOLDADURA AUTOMATICA SE EMPLEARA UNA COMBINACION DE ELECTRODO
Y FUNDENTE QUE PRODUZCA UNA SOLDADURA DE RESISTENCIA IGUAL A LA
OBTENIDA CON ELECTRODOS E-70xx.

ESTE PLANO NO ES DE FABRICACION SOLO SE MUESTRAN PERFILES Y
CONEXIONES TIRPO.

ANTES DE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA
CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE LOS
PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES.

EN TODAS LAS LOSAS Y TRABES CUYQO CLARO SEA MAYOR DE 4.0 MTS. SE
SE LES DARA UNA CONTRAFLECHA DE 1/400 DEL CLARC AL CENTRO DEL MISMO.

ESTE PLANC SE COMPLEMENTA CCON EL PLANO No.

PARTE 4
ANEXO 1-10
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Miembros en compresidn {la columna aisiada) 87

En las ecuaciocnes anteriores:

~
1}

radio polar de giro de la seccion transversal alrededor del centro de

T P .
torsion, elevado al cuadrado = r} +r} +x; = — y + X,

distancia entre los centros de gravedad y de torsion, medida a lo largo
del eje principal x.

~
Ii

H = 1-{s,/r,)

= _T,f____ (2.62)
(K.Lir)

o= s+ ZES (2.63)
ArO- (Kr[’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
la columna.

Sila seccion tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexion alrededor de alguno
de los ejes centroidales y principales, o por torsion. En ese caso, x,=0, =1,y la

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

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
terminos 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. S SRR LT




88 Miembros en compresion (la columna aislada)

2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35y 2.367 se dan recomendaciones para el disefio de angulos aislados
en compresion. Aqui se reproducen las de la segunda referencia.

La resistencia de disefio es ¢, P,, donde:

a) Para /_\JQ 1.5

F. = 0lo6s58% ) | (2.64)

) Para ir,fé> 1.5:

E, =l:0'8f7]1r, (2.65)
A ’
ufE
N ria E

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y Q el factor .
reduccion por pandeo local, que tiene alguno de los valores siguientes:

S|—<0446)E 0=10 (2.66)
b I F
Si 0.6 /—<—<09IO‘[_ O =1340- 0761——‘}5 (2.67)

3
s 250910 0= 0234E (2.68)
! F\ F (b/t)

1

b es el ancho total de! ala mas grande del angulo y 1 su grueso.

Con las expresiones antenores para el calcuio del esfuerzo critico de compresién se
revisan los tres estados limite que pueden regir el diserio de anguios comprimidos:
pandeo por flexion general de la columna, pandeo local de alas deigadas o pandeo
general por flexotorsion.

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

1 . . - . .
En el an. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para disefio de angulos aislados.



Miembros en compresién (la columna aislada) 89

En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsién se aproxima
con el factor de reduccién @, y aunque en columnas relativamente cortas de seccién
no esbelta, en las que g=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 disefio 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 deigadas; de hecho las ecs. 2.64 y 2.65sonla 241y 242y
también son iguales tas expresiones para calcular el factor Q.

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de diseno en compresion del angulo de 10.2 x
0.95 cm (4" x 3/87), que se muestra en la 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.

2.89

[ g A = 18.45 cm?

1
y T M) ! 1x=288.5 cm?
: ty=745cm?
! X
’ : rx =395cm
i
1
i
i
]

J=587cm?

Fy = 2.01cm
10.16 \

Ca=435 (:m6

Xg=342cm

N \ 3 ,

~ Acotaciones en cm.

Fig. E2.6-1 Seccion transversal y propiedades
geometricas de la columna del ejemplo 2.6.

Clasificacion de la seccion
bft =10.16/0.95 =10.7 < 640/ .[F, =12.7
La seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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Miembros en compresion {la columna aislada)

a L,=L,=L,=400m p

Como la seccion 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

flexion alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsion.

ry=yxi 47 +r} =4/3.427 +3.95 +2.01° = 5.60 cm

2 4 2
H=1-{2% :1—(3—:) = 0.627
T 5.60 _

KLJr, =300/3.95=101; KL/r, =400/2.01 =199

Ec.262 o, -—E _TE _1913kgiem’
(A‘L,‘J"rj) 10] %
o, = rE = 508 kg/em’
(KLjr
Ec.263 o =—tolGreZES |, L 784200587 + 222 £
(KLY | 18.45x5.60° {1 x 400)
= 7965 kgfcm

La coniribucién de la resistencia a fa torsién por alabeo es muy pequenfa; sii._
se tuviese en cuenta, se obtendria o, = 7956 kg/cm” .

Ec. 2.60:
o, = L a +a,) fcr +0, '——4Hae,0',]

’ ')

-——-——[(1 973+ 7965) - J(l 973+ 7965)° ~dx0.627x1973x 7965}
2x0.627

=1782 kg/cm”

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y.

Ref 2.24;
< F y)
_KL |F_1.0x400 [2530 0.0 4
2017
F, =987\ _ (0877 )2530 446kg/em® Ec. 2.34
A 2.231°

Resistencia de disefio = ¢ AF, =0.85x18.45x 446 x10~ =6.99 ton

i}
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Ref. 2.2:
(KL/r), = 6340/ JF, =126 < KL/r, =199

Resistencia de diserio (ec.-2.30):

2 ) 2
r=_‘_______0,l..0,0(7)0 R———-—zol 20,000 18.45x0.85x10° =797 Ton
(kLir,f

KL/r, =200/3.95=51; KL[r, =200/2.01=100

o, = _:£ = 7737 kg/em®
)
7 E
o =" =2012 kg/cm"
-~ = 100" g/

g, = “_—I"_'“‘_'"
18.45x 3.60"

L [(7737 +7994) = (7737 + 7994F - 4x0.627x 7737 x 7994J
2x0 627

= 4881 kg/em’

(784200x 5874 L Ex435 ‘_flSJ

= 7994 kg/em’

It

Sigue siendo critico el pandeo por flexion 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 flexion.

Ref. 2.24:
F.
/.f:g-g — =112l < 1.5
T E
F, = (0.658*5 )r = (0.658' 2’ )2530 = 1495 kg/em’ Ec. 2.33

¢, AF, =085x1845x1495x 107 = 23.45 1on

Ref. 2.2:
KL/r, =100 < (KL/r) =126
LR, = AF |1 (KL/r) F,
|AKL/r);
. 100° 1
=18.45x2530/ 1 - -~ 10.85x107* = 27.18 ton Ec. 2.31
2x 1267
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El pandeo por flexotorsion puede ser critico en columnas de angulo mi v
cortas, pero aun en esos casos no es significativo el error que se comele

ignorario. Por esta razon, 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,=Kk,=1.0) de 2 m de longitud, cuya seccién transversal se muestra en la

Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm?.  Utilice las

especificaciones AlS| para disefo por factores de carga y resistencia (ref.
2.39) y las del AISC para disefio de angulos aislados (ref 2.36).

L

6 87
Asolaciones en cm

.

7.62

Fig. E2.7-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.7.

Ref. 2.39:

Determinacion de F,

Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los

esfuerzos criticos de pandeo por flexion alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la formula de Euler y con
la ec. 2.60.

B= X vt +rl =V2.443° £3.08° +1.50° =4.21cm
H=1-(t/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
o= TE__TE_ 63kgem? Ec. 2.62
(kz/r,y 65
o = E __TE 38 kegem?
oy foo3y
SOl OOBE 050 kgsem? Ec. 2.63

Arl 2.6x3.92x4.21°

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =0.

_}_|:(gu +0)- \ﬂcru +a,) - 4Ho o, }

o, =
2H
= —1-—-———[(4763 £1050)- /(4763 +1050) ~ 4x 0.663 x 4763 x 1050]
2x0.663
=967 kg/cm’ Ec. 2.60

la forma critica de pandeo es por

o

Puesto que o, (ec. 2.60) es menor que o
flexotorsion, y F,=967 kg/cm?,

j = r /35” Z1.907 >

" F = (0 , JF,:(OS J3515-848kg/cm Ec. 2.57
z 1.907°

Area efectiva. Es la que corresponde a F, =848 kg/cmz.

2(6.87) (84
(bw 5 _ 1052 [68) 48 0832 50673, b =pb

,/0,43 027 )V E ¢

p=(-022/4)/i=(1-022'0832)/0.832 = 0.884

-7

Ancho efectivo de cada ala: b, =0.884x6.87 =6.07 cm .

Area efectiva:
A,=4-3 (b-b6)=392-2(687-6.07)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.
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Ref. 2.36:

2=6'87=25.4 > 0910 £=21.9
¢ 027 F,

0 se determina con la ec. 2.68:

0.534FE  0.534F
F(bt) 3515x25.4°

F. 2 -
5= KL E 200 15
“ raVYE 1301Y E

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

Q ES = 0480

iJo=1221 <15
. F, =0[0.658% ), = 0.450{0.658"* I }515
=904 kg/cm” Ec. 2.64
Resistencia de disefio: ¢.AF., =0.90%x3.92x904x10™" =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 la resistencia de disefio de la columna de la Fig. £2.8.1%. El
acero tiene un limite de fluencia F, = 3515 kg/lcm®. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexion alrededor de los
gjes X, y, y para torsion.

I P
0290 19152 i
L o= L o
T J\.l;!_-(;“z_-;a'r I t j
| \ )
: | 1
|« | .
] ' i
l: | 1150
e - 2032 i |
. ' v A=912em?
! : b 4
! H ! Iy = 5101 cm
\ 3
I.l 7 - ly= 2668 em*
[ B | . P ry =7 48 cm
T D ry=1T08am
©T o aneg: 459 LA
S )
1016 , Acalaconesengm  J4=0071om

Fig. E2.8-1 Seccion transversal y propiedades
geometricas de la columna del ejemplo 2.8.

8 . \ . . L.
En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresion; v .
emplea aqui para lustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes deigadas.
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Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1. ref. 2.2)

Patines: bjt = 4.69/0.152=30.86 > 830/,[F, =14.0
Alma: h, [t =19.54/0152=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 las tipo 3.

a) Especificaciones AlSI para disefio por factores de carga y resistencia

(ref. 2.39)

Determinacion de F,. La relacion de esbeltez critica para pandeo por flexion
es:

K L, lx150
r 1709

=878

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simelria,
el esfuerzo critico de pandeo elastico es el menor de fos valores dados por las

ecs. 2.59, con KL/r=K L, [r,,y 2.63.

Pandeo por flexion:

Fo=lEf "L o61kgem’ Ec. 2.59
(kLir F  87.8

Pandeo por torsion:

Fo=|Gre FEC |
i (KLY |1 +1,
=1 748000x0.071+ 2227 £ !
i (1x150)° |510.1+26.68
='4418 kg/cm’ Ec. 2.63
E! pandeo por torsion no es critico.
F, =F, =261tkg/cm’
,{351 =1.160 <
2611
={o. 658*').'-“ l0.658"¢ )3515 2001 kg/em’ Ec. 2.56

Anichos 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 sélo estan unidas enire si ¢r

los bordes superior e inferior.

1.052(1;] f 1.052[19.54) 2001
A== }—= =2118
JE \e NE Jaoloas2 )V E

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se suslituye f por
F, = 2001 kg/cm®.

Como 4 =2.118>0.673, b, = pb.
p=(1-022/2)1 =(1-022/2.218)/2.218 = 0.423
b, =0323x19.54=8.27 cm

Patines
57 2
421032 ( 4'69] 201 1551 5 0673
J0.4310.152 E

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde.

p={1-0.22/1.551)}/1.551=0.553
b, =0.553x4.69 = 2.60cm

Area efectiva

A, =4 - (b-b)
=9.12-[2(19.54 - 8.27) + 4{4.69 - 2.60)]0.152
=9.12-442=470cm"

Resistencia norminal:

P, =AF, =470x2001x10™" =9.40 ton Ec. 2.55

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexion de la columna.

Resistencia de disefio:
¢. P =085x9.40=799%ton

b) Normas Tecnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref 2.2)

Como la falla es por pandeo por flexion y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsidon) la resistencia de disefio puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref 2.2 (art. 2.8.1), como se hace :
continuacion.
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Factor de pandeo local O
Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2.

Q,. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados.
bft = 4.69/0.152 =30.86 > 1470/ .[F, =24.79

_ 1,400,000 1,400,000

= —= =0.418
F(b/rf  3515x30.86°

=0,

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/icm?.
b = 2?30x0.152[1_ 480
© Y1470 128.55J1470
4,=9.12-2(19.54-9.77)0.152 =6.15cm"
Q, =6.15/9.12=0.674

) =0.77cm

0=0.0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r); = 6340/ JOF, = 6340/4/0.282x3515 = 201.4
(KL/r) =878 < 201.4

Rr =Q‘4.'Fv I_LKL!_’-)-:T FR
‘ 2(KL/r)
=0.282x9.12x3515 I—ﬂ-—df]o.'ﬁ

2x 201

=6136kg =6.14 ton Ec. 2.47

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
metodo de la ref. 2.2 arrojaria un valor solo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).
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ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS

PARA INICIAR UN PROYECTO

ANTEPROYECTO O PROYECTO ARQUITECTONICO.

ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS.

MATERIALES DISPONIBLES EN LA REGION.

CARACTERISTICAS GEOGRAFICAS ( SOLICITACIONES
ESPECIALES, SISMO, VIENTO).
TIPO DE MATERIALES A USAR

* ACERO

» ACERO ESTRUCTURAL
* ACERO DE ALTA RESISTENCIA

* CONCRETO REFORZADO
» CONCRETO REFORZADO NORMAL.
» CONCRETO REFORZADO DE ALTA RESISTENCIA.

= CONCRETO PRESFORZADO  PRETENSADO.
POSTENSADO.
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DEPENDIENDO DEL ANTEPROYECTO O PROYECTO
ARQUITECTONICO

 SEPARACION DE APOYOS.

* SEPARACION DE TRABES PRINCIPALES.
* SEPARACION DE COLUMNAS.

* CLAROS.

 ESPESORES A RESPETAR.

* CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA
» OCULTA
« APARENTE -

* DATOS ESPECIALES DEL USARIO
= CARGAS
= USOS

e LIMITACIONES
* REGLAMENTPOS ESPECIFICOS A EMPLEAR
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CRITERIOS DE PREDIMENSIONAMIENTO

* COLUMNAS

* TRABES

* LOSAS

e CIMENTACION

* CONEXIONES

~* ANALISIS PRELIMINAR O DEFINITIVO
= ANALISIS ELASTICO
= ANALISIS PLASTICO
= ANALISIS (SISMICO) ELASTOPLASTICO.
= DISENO POR DESEMPENO
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DATOS DE PARTIDA

PROYECTO ARQ.
USOS DE LA ESTRUC.
GEOTECNIA

SISMICIDAD

CRITERIOS GENERALES

PROPUESTA DE ESTRUCTURACION

PREDIMESIONAMIENTO
ANALISIS Y DISENO PRELIM.
ANALISIS Y DISENQ DEFINITIVO

ESTRUCTURACION BASICA

MATERIALES

CONCRETO O ACERO
ESBELTEZ
MONTAIJE Y COSTRUC.

LIGEREZA

APARIENCIA

MANTENIMIENTO

ESP. Y REGLAMENTOS

TIPO DE ESTRUC.

CODIGOS LOCALES

USOS
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AVANCES EN LA ELABORACION
DE PLANOS DE TALLER,
FABRICACION Y MONTAJE DE

- ESTRUCTURAS DE ACERO

M. en I Ismael Vazquez Martinez



AVANCES EN LA ELABORACION

~**="DE PLANOS DE TALLER, -

FABRICACION Y MONTAJE DE
ESTRUCTURAS DE ACERO

merza o) H e i Jimoet Vazques Marmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

o En el pasado el disefio de estructuras metalicas
consideraba:
>Unicamente satisfacer et Regiamenta de
Construcciones vigentes (sequridad)
e Actuaimente se rige por cntenos asociados &
>sequndad,
>faciidac de fabncacién y montaje y
»economia del proyecto.

marzo: 2007 M en [ Ismael Vizgwes Varnne

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

& Requisitos basicos que debe cumplir una estructura
de acuerdo al Reglamento de Construcciones det
D.F. y sus Normas Técnicas Complementarias:

~Sequndad adecuada contra todo estaco fmite de falla
posible ante las combinaciones de acciones
desfavorables que puedan presentarse en su vida
esperada.

»No rebasar ningn estado limite de servicio ante
combnaciones de acciones comespendientes a las
condicienes normales de operacign.

spr=rs 4 Moond fomael butgue2 Vv




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

» Para que una estructura sea fabncada y montada
facil y rémdamente se requiere,

> a utiizacién de perfiles adecuados {ejemplo’ perfil 1R),
- »La utilizactén de conexiones atorndladas.

+ Elaboracion de planos de fabricacion y montaje con
programas de medelade tridimensional,

»Fabricacion mediante técnicas CNC

widrzpe 2004 U ow il hmagi Vaxgue \ariwes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERQ

e En cuanto a economia se refiere podemos afirmar
que en la medida en |a que los materiales y perfiles
utlizados sean los adecuados para permitir una facil
fabncacidn con técricas CNC considerando
estructura con conexiones atomnilladas, ef montaje
sera mucho mas facil y répido y esto se traducira en
un proyecto mucho mas econamice

ngraor 104 Woun ! funoel bazgues Varmine:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

® E! usc de estructura metalica en México no es tan
frecuente como en atros paises.

e [s |abor del ingeniero estructunsta convencer tanio
al arquitecto, como a los inversionistas, de las
ventajas que ofrece la estructura metélica.

s 2602 A und fomad bacgues Waeties




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

e El costo del acero estructural se ha reducido en los
{itimos afios haciéndolo mas competitivo frente a
las estructuras de cancreto.

Comparacitn oe Precios e 1082 v 1985 L.

Camble PHcamus Acwmis de

M oen ! sl ¥ ucques Muarttees
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

e VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA ME_TALICA.
»>Claros mas grandes.

#Columnas mas pequedas.
»Flexibidad y adaptacion en ei disefio.
#»Facilidad para la medificacion y renovacion

> Tiempo reducido de construccién.

marzo 21 Woen i hamael buzoues Marrme

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

® VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METALICA.
#Reduccion de los costos de los cimientos.

+Reduccion de los costos de financiamiente.
»Desempefio supenor durante movimientos sismicos.

»Compteto reciclaje

murze e Moot bmat Fuigoes Vs




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

® £l tiampo de fabncacién y montaje se ha reducido
ahora gracias a:
1} programas de computc para el analisis y disefio
tridimensicnal de tas estructuras,
-——2) programas para el medelann naimensional de 1as-=
estructuras y elaboracion automatzada de planos de
fabncacian y mentaje,

J) fabncacian de estructuras metalicas con técnicas
C.N.C. de procesos automabizados de fabncacion
utilizando conexones atomnilladas.

marzoe 2005 Voem ! lrmut | wzgques Marmms

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

1) Programas de cdmputo para el analisis y disefc
tndimensional de |as estructuras.

»Hoy en dia existen muchos tipes de programas para e
analisis y disefio tndimensional de estructuras.

#»En general estos programas se basan en los metedos
de las ngideces o de las flexibllidades

>E}em'plos de estos programas son el ETABS, el
SAP2000, ¢l RAM Steel, el STAD Ill, etc.

maerzov 200 § Y oun | femoel Vizgwe! Wormaez

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

2) Programas para ei modelado tndimensional de las
estructuras y elaboracion automatizada de planos
de fabncacion y montaje.

>Debido a ta rapida fabncacion de estructuras con las

.. —..- .-foaguinas CNC es necesano incrementar la velocdad. .-
de elaporacion de los planos e fabncacion y montaje.

Al utilizar conexiones atorn:lladas las tolerancias son
minimas (1 0 2 mm }, por lo tanto se reguiese una gran
precision en los pianos de taller

marzos TGS Hoen ! [onaet Vozgues Murnmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

> L0s nuevos programas para ta elaboracien de los
planos de taller peseen las siguientes ventajas:
* Modelado totalmente tndimensional con elementos solidos
* Elatoracion automatica de Lisias de matenales y tomilios

* Actuakzacion automatica de planos cuando sea necesano
modificar el modelo por razones arquitecionicas o
constrctivas.

= Generacion de subrutinas automaticas para conex:ones
{macros)

* Venficacion automalica da no injerferencia de elementos

* Comeatibiidad de los programas con las maguinas CNC.

marzos IHeH Woent fimug buzquer Yartime:

AVANGES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

#Los planos de fabncacion que generan estos
programas pueden ser de dos tpos:

* Planos de partes compietas(dibuje de ensamble o
armado}) -

mur=ps 2003 M ogh T limgel Vizgues Vartimes

_ _ =Planos de partes individuales {dibujo de habilitado) _

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Flarc de partes individuales

morzo. 2001 M oeni femoel Vaquer Warnme:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Planc ¢& partes individuales

e 2O A o_hd Dt bacgins Yiniies




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Planc ¢# pieza completa
mor=os 200 M oen i limoel Vazguer Martmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Isometnco ae modelo inaimensianal

marze 2 M oend [Lnuel 3 uzgue Murines

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Conexion con programag CNC

T Lo T W oen! limoct b uigoez Viarmee:




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

J} Fabncacion de estructuras metélicas con técnicas
C.N.C. de procesos automatizados de fabricacion
utilizando conexiones atornilladas.

#La utilizacion de procesos CNC para {a fabncacion de
.-estructuras metalicas puede apiicarse de dos maneras.
+ SOLUCION AISLADA
+ SOLUCION INTEGRAL

marzos 2005 Woen i frmoel bazue Mortse

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

SOLUCION AISLADA.
>Esta forma consiste en realizar un procesa de
fabncacion automatizaca especifico sin tener conexion
alguna con proceses previos 0 subsecuentes

SOLUCION INTEGRAL,
> Esta solucion adopta como filesofia de producten
relacionar dos o mas procesos de fabncacion sobre un
mismo elemento establecéndose un flujo continuo de
procesos subsecuentes

murzn/2003 W en ! fimared Vaigues \Mfurnme

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

i
Solycion Alslada

sz 2405 Woew t Fonaed Lagin s Voo s




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

3 e

Solucton integral

morzor SO0 M oen b ismoed Vzques Vurimes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

TIPOS DE PROCESOS DE FABRICACION
MANEJADOS POR LAS MAQUINAS CNC. -
A) Corte en frio

B) Barrenacidn

C) Marcada

D) Corte térmico

£) Scldadura

nar=g: 201 M oem ! fsmoel buzouer Uarnme

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
A) CORTE EN FRIQ

>Se aplica en dos formas

* Siera cinta apiicado generaimanie para perfiles menores

* Siera de disco aplicado a fodo genero de perfiles debide 2
Su gran ngidez

#{Grados de libertad gobernados
= Medida longitudinal de la pieza
+ El angulo de cone

E MU Mond Banaed fuzgu.z Memnems




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

o

murza 2001 . M oon [ fimans Ldzqns Martm:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

-,

inarsoe 2004 1 ead Nmucd Fazgu s Vurtse:

AVANCES EN ESTRUCTURAS CE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACEROC
B) BARRENACICN

>Existen dos procedimientos para barrenacién.

* Punzonade reahzado via sistemas hidraulicos que se
traducen en marzores velocidades ge produccion, pero con
hmetaciones an cuanto a diametros y espesores.

* Taladrade consisienla en un trabajo de desgasts mecanco .
por broca pudienas atacar cualquier diametro y espeser
reguendo

> Grados de libertad gobemados

+ Cooroenada longiudingl

» Gramil para cada parrano

* Sensores de geometna para coreccion e Posicionamiento

wurzos 2005 M oem ) femuel Vazawe: Varmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

. — — -

marsne 2003 W own [ [smoel Vusgua: Marsner

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

i

marro/ 7063 M oen f fsmaed Vuzguer Mornnes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

C) MARCADOQ,

>Consiste en el troquelado para la identficacion de tas
piezas con relacion 2 su etiquera en el planc de
montaje

»Grados de libertad gobemnados:
+ Posicion de ta marca

murzae 2003 W oen § Jsmaci Vazgues Wernne
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

merroe 003 M oenl lymorl V azques Vigromes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

D) CORTE TERMICO.

Esie proceso se logra a través de fa uilizacion de robots
que manejan antorchas alimentadas por ox-acetleno que
permiten despatinar, desmembrar, iselar y en general
crear cualquier forma hueca dentra dal elemento

#Grados de libertad gobemados:

* Movimeento longutudingl de la barra

+ Mavimentos lohgitudingl, tranversal y elavacion iocal del robot
+ Giro vertical y honzantal dei robot

+ Sensores de gecmetna

LRI ] Woen d dumacd Vuzgines Murnmer
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

merzoe 2004 W oen ! hmoe! Vicque Mariine

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

E) SOLDADURA.

*En |3 actualidad no hay gran utilizacion de la tecnica de
CNC aplicaga al proceso de soldadura para fabncacion
de estructura metdiica.

#1a maxima automatizacion se cONsigue con maquinas
de sofdadura automaticas para perfiles de tes placas.
ya sean de seccion vanable o constante

marzos 2005 Woead Ismuet b argios Mornne:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

iy o0 W oen f fsmaed Vasgues arsmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

4) Montaje de estructuras metalicas.
~Puntos importantes a considerar para el montaje de
eslructuras metahcas:

* Venficar &l trazo de ees en obra
* Proporcionar plano de ubicacion de ancias y placas base
+ Realzar un estudio de precedimiento de menige.
* Elaberar programa de mantaje
* Venficar condiciones de segundad en la obra

Tty MY A oewd fmaed Vazgues Vniesnzs




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

marze 2003 Y en ! himoel Vogque: Viormae:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
e 77K
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

~Montar una estructura metalica con conexiones
atornilladas es relatvamente sencillo, si los pianos de
talier fueron bien hechos.

*El control de calidad que hay que tener se reduce
basicamente a lograr un cerrecto apnete de los
tormilios.

s JINLy M oen § fimuel bargioeT e hne:




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

]

marzoc 7001 M enl limowd Vizgoer Marimer

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERG
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES N ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES E\l ESTRUCTURAS OE ACERO




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

marzin 2004 M oen § lsmocd baiques Harnaes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

o= 2007 W oend fimaet Vargues \artines

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

3 i P e 344, §

morzos2003 W en { Itmoel Vitguer Martine:

marrod 2003 M enaf limagl Vazgue: Mamae:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS.DE ACERQ

Conclusiones

»Cada vez fos proyectos son mas compie)os y el iempo
para lievarlo a cabo es mas corto

>S0lo con procesos automatizados es posible austarse
al ritmo dinameco ¥ a fa precision que exigen ios
proyectos actuales.

murze/2003 W oew § lmaed Vieyues Wornmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

marzne 2004 M enl lmael bacques Viarnne:
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AVANCES EN LA ELABORACION
" DE PLANOS DE TALLER,
FABRICACION Y MONTAJE DE
ESTRUCTURAS DE ACERO

M. en I Ismael Vazquez Martinez



~ AVANCES EN LA ELABORACION

SR DE PLANOS DE TALLER,
FABRICACION Y MONTAJE DE
ESTRUCTURAS DE ACERO

aarsw i) Woen { ismacd Vizgues Martties

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

® En e pasado el disefic de estructuras metalicas
consideraba:

>Unicamente satiséacer el Reglamento de
Constrycciones vigentes (segundad)

® Actualmente se rige por criterios asociados a;
»segundad,
>{acifidad de fabncacion y montaje y
»econcrmia del proyecto.

marzo 204 M e ! famoud Vizyues Marmme

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACEROQ

» Requisitos basicos que debe cumplir una estructura
de acuerdo al Reglamento de Construcciones del
D.F. y sus Narmas Técnicas Complementanas.

#Seguridad adecuada contra todo estado limite de fatla
posible ante las combinaciones de acciones
desfavorables que puedan presentarse en su viga
esperada,

*No rebasar ningin estado limite de senvicio ante
combinaciones de acciones corespondiantes a las
cendiciones normales de operacion.

o M Mgl tonued busgoe Yerne:




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERC

* Para que una estructura sea fabricada y montada
facil y rapidamente se requiere’

»La utlizacidn de perfiles adecuados (gemplo’ perfil IR)
- 3Lz utiizacion de conexiones atornilladas.

> Elaboracion de planos de fabncacion y montaje con
programas de modelade tridimensional.

> Fabricacion mediante técnicas CNC.

marzor 2004 W un i Tsmoel Vazque: artiees

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

* En cuanto a economia se refiere podemos afimar
que en la medida en |a que ios materiales y perfiles
utilizados sean las adecuados para permitir una facil
fabricacién con técnicas CNC considerando
estructura con conexiones atornilladas, &l mentaje
sera mucho mas facil y rapido y esto se traducira en
un proyecto mucho mas econdmice,

marro: 2005 W om ! lanued bazgues Marmmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACEROC

# El uso de estructura metalica en México no es tan
frecuente como en otros paises.

® Es labor del ingeniero estructunsta convencer tanto
al arquitecto, como a los inverstonistas, de las
ventajas que ofrece la estructura metalica.

g MR Wound lomend boisganes Martie:




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

o £l costo del acero estruciural se ha reducido en los
ultimos afos haciéndolo mas competitivo frente &
|as estructuras de cencrete.

Comparacirl de Precios de 1842 v& 1925

Cambla Parcontual Arumain it

M oen ! {smael bayques Mormmes

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

e VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METALICA.
»Claros mas grandes.

#Columnas mas pequefias.
»Fexibiidad y adaptacion en ef disefio,
»Facilidad para la modificacion y renovacian.

#Tiempo reducido de construccion,

marmed 2005 M en f [3mael F o Wornime

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

e VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METALICA
#Reduccion de los costos de [0$ ¢imientos.

>Reduccion de fos costes de financramiento.
#Desempefio supenor durante movimientos sismicos.

~Comgleto reciciaje

murze 20§ W oen ! hotund ezgies Vet




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

o El tiempo de fabricacién y montaje se ha reducide
ahora gracias a:
1} programas de computo para ef analss y disefo
tridimensional de las estructuras,

———2) programas pasa el modelads tnimensional e las—=
estruciuras y etaboracin aulomatizada de planos de
fabncacion y montaje,

3) fabricacién de estructuras metalicas con técnicas
CNC de procesos automatizados de fabricacian
utiizando conexiones atorniilagas.

myrzas OGS W oem S femocd Fazgue: Warmme

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

1} Programas de computo para el analisis y disefio
tndimensional de las estructuras .
»Hoy en dia existen muchos tipos de programas para el
andlisis y aiseio tndimensionat de estructuras

»En general estos programas se basan en los metodos
de ias rigideces o de las flexibdidades.

>Ejemplos de estos programas son el ETABS, el
SAF2000, el RAM Steel, el STAD I, etc.

marzoe 2005 W enf fomuel Sazgues Warone

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

2) Programas para el modelado tridimensional de !as
esfructuras y elaboracion autematizada de planos
de fabricacion y mantaje,

»Debido a la répida fabricacidn de estructuras con las

de elaboracidn de los planos de fabncacion y montae.

#Al utllizar conexiones atomidladas {as telerancias son
minimas (1 o 2 mm ), per lo tanto se reguiere una gran
prectsidn en ios planos de taller

miToe T 008 W oon ! fmadd Vazque: \urmines

--. mmaquinas CNC es necesano incrementar la velocidad. -.'.__ )

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

> Los nuevos orogramas para la elaboracton de los
planos de taller poseen Ias siguientes veniajas'

* Mogelado totaimente (noumensicnal can siementos solidas.

* Elaboracion avtomabica de listas de matenales y tornilos,

* Actuahzacion automatica de pianos cuando sea necesano
maodificar el modele por razones arquitecionicas o
consircvas

* Generacion de subrulinas automalicas para conexiones
{macros)

* Venficacion automalica de no interferencia de eiementos

* Compalibiidad de los pmgramas con las maquinas CNC.

marzoe 2004 M oen i Ismoud buzques Marnme:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Ininzes ) § o oen d hmend Vozgues M ane:




AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

¥Los plangs de fabricacion que generan estos
programas pueden ser de dos tipos:

__ *Planos de panes individuales (dibujo de habiitadg) _

* Planos de partes completas(dibujo de ensamble o
armado). .
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Plana de panes individuales
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Plano de panes individuales
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Piano de piaza campieta
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Isometnco ¢e modelo tndimensional
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Conexion con programas CNC
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3) Fabricacion de estructuras metalicas con técnicas
C.N.C. de procesos automatizados de fabricacian
utlizando conexiones atornilladas.

>L.a utilizacion de procesos CNC para la fabncacion de
_-estructuras metaiicas pueds aplicarse de ¢os maneras:
+ SOLUCION AISLADA
+ SOLUCION INTEGRAL
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SOLUCION AISLADA.
»Esta forma consiste en realizar un procesa de
fabncacitn automatizada especifico sin terer conexion
alguna con pracesos previos 0 subsecuentes.

SOLUCION INTEGRAL.
> Esta solucion adopta como filosofia de produccion
retacionar dos o mas procesos de fabneacion sobre un
mismo elemento estableciéndose un fiujo continuo de
procesos subsecuentes.

muario 201 YW oent [ fimaef Vezquer Varnme:

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Solucion Asiada
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Solucson [ntegral
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TIPQOS DE PROCESQS DE FABRICACION
MANEJADOS POR LAS MAQUINAS CNC.
A) Corte en frio
B) Barrenacion
C} Marcado
D) Corte térmico
£) Scldadura
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A) CORTE EN FRIQ.

»5e aplica en dos formas
+ Siema cinta aphcade generalmente para perfiles menares

- Siema de disco aplicado a todo genero de perfiles cebide a
su gran ngidez

> Grados de libertad gobernados:

* Meaida jongitudinal de Ia meza
+ €l angulo de corte,
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B) BARRENACION.
*Existen dos procedimientos para barrenacion

* Punzonaco realizade vig sistemas mdraulicos que se
traducen en marzores velocidades de produccion, pem con
imitaciones en cuanio a glametros y espesocres

+ Talagrado’ consistente en un frabajo de desgaste mecanica__

por oroeca pudienad atacar cualower diamelro y espesor
requendo

> Grados de libertad gobemados.
+ Coorgenada longitudinal
» Gramii para cada barreng
+ Sensores de geomelra para comeccion de poscionamiento.
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C) MARCADO.

> Caonsiste en el troquelado parz Ja identficacién de las
plezas con relacidn a su etiqueta en el plano de
montaje.

»>Grados de libertad gobernados:
+ Posicien de fa marca
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D) CORTE TERMICO.

~Este proceso se logra a través de la utilizacion de robots
que manejan antarchas alimentadas por oxi-acetileno que
permiten despatinar, desmembrar, biselar y en general
crear cualquier forma hueca dentro dei elemento
+Grados de libertad gobernados:
= Movimiento longitudinal de la barra
= Movimientos longitudinal, tranversal y elevacion local del robat,
+ Girp vertical y honzantal det robot.
* Sensores de geometsia
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E) SOLDADURA.,
>Enla actualidad no hay gran util:zacion de la técnica de
CNC apificada at proceso de soldadura para tabncacion
de estructura metalica.

»|.a maxima automatizacion Se consigue con maguinas
de soldadura automaticas para perfiles de tres piacas,
ya sean de seccion vaniable o constante
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4) Montaje de estructuras metalicas.
*Puntos importantes a considerar para el menlaje de
estructuras metalicas:

+ Vanficar el trazo de ejes en obra.
* Proparcionar plano de ubicacion de anctas v placas base
* Realizar un estudio d8 procedimiento ae montgje
» Elatorar programa de montaje
* Venficar condiciones de sequndad en la cbra
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO.

~Montar una estructura metalica con conexiones
atornifladas es relativamente sencillo, si los planos de
taller fueron bien hechos.

#Elcontrol de calidad que hay que lener se reduce
basicamente a lograr un correctc apnete de los
tornilios.
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Conclusiones:

»Cada vez los proyectos son mas complejos v el tiempe
para llevarig a cabo es mas corto.

»56lo con procesos automatizados es posible ajustarse
al ntmo dinarmico y a la precisidn que exigen los
proyectos actuales.
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