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FA..CULTA..D DE INGENIERIA.. U.N.A...IVI. 
DIVISIC>N DE EDUCA..CIC>N CONTINUA 

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS 

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

División de Educación Continua, otorgan una constancia de asistencia a 

quienes cumplan con loa requisitos establecidos para cada curso. 

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

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

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

tengan un mínimo de 80% de asistencias. 

Pedimos a loa asistentes recoger _su constancia el día de la clausura. Estas se 

retendrán por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hará 

responsable de este documento . 

Se recomienda· a los asisténtes participar activamente con sus ideas y 

experiencias, pues los cursos que ofrece la División están planeados para que 

loa profesores expongan una tesis, pero' sobre todo, para. que-. "coordinen las 
' :1 . :'t.: ,.·· 

opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos seminarios. 
- ~ . . ! .. \ ' ' : :. ' . 

- 1 ; 

Es muy importante que todos los asistentes llenen· y: entreguen su hoja de 
. 1 . 

inscripción al_ inicio del curso, información que. _servirá ·para integrar un 

directorio de asistentes, que _se entregará oportunamente. 

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

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

cuestionario disefiado para emitir juicios anónimos. 

Se recomienda llenar dicha evaluación conforme los profesores impartan sus 

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

sean más fehacientes sus apreciacionesa 

Atentamente 
División de Educación Continua. 

Palacio de Minería Calle de Tacuba 5 Pnmer piso Deleg Cuauhtémoc 06000 Méx1co, D.F. APDO Postal M-2285 
Teléfonos: 5512-8955 5512-5121 5521-7335 5521-1987 Fax 5510-0573 5521-4021 AL 25 · 
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"APLICACIÓN DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES DE USO EN MÉXICO 
PARA EL DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO" 

por M. en l. Ismael Vázquez Martínez 

I. Introducción: 

En el pasado la práctica del diseño de estructuras metálicas en México se limitaba 
básicamente a crear edificios que satisfacieran los Reglamentos de Construcción vigentes 
sin tener en cuenta sustantivamente muchas consideraciones que simplifican la 
fabricación y montaje de las propias estructuras. Así , el estado actual del arte, en cuanto 
al diseño de estructuras metálicas se refiere debe ser regido por criterios que asocien la 
seguridad de las mismas con la facilidad de fabricación y montaje, y en consecuencia con 
la economía del proyecto. 

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

a) El uso de programas de cómputo que permiten la elaboración de un análisis y 
diseño en forma tridimensional de manera racional-y eficiente. 

b) La utilización de programas que permiten el modelado de la estructura en 
forma tridimensional para la elaboración de los planos de fabricación y 
montaje de manera automatizada. 

e) La fabricación de estructuras metálicas con técnicas C.N.C.(Computerized 
Numeric Control) con procesos automatizados de fabricación como corte en . 
frio con sierra, taladrado, marcado, y corte térmico. Cabe señalar que para el 
total aprovechamiento de las máquinas C.N.C. se requiere de un congruente 
diseño de conexiones de los diversos elementos que componen la estructura. 
Para tal efecto, es práctica común el diseño de conexiones totalmente 
atornilladas en campo logrando además una eficiente solución de montaje. 

Aunado a lo anterior, el costo del acero estructural se ha visto reducido en los 
últimos años, factor que lo hace aún más competitivo frente a las estructuras de concreto. 
A pesar de todo lo anterior en nuestro país la estructura metálica no es tan frecuentemente 
utilizada como en otras naciones. Tal vez esto se deba a una falta de información tanto de 
los dueños de los inmuebles como de los constructores de los mismos. Es labor del 
Ingeniero Estructurista convencer tanto a los inversionistas como a los arquitectos de las 
ventajas que ofrece la estructura metálica y entre otras podemos mencionar las siguientes: 

l. Claros más grandes: Las estructuras de acero estructural permiten construir 
fácilmente espacios de hasta 12 m x 12 m y aún más grandes, lo cual le 
proporciona flexibilidad al propietario para la disposición de oficinas. 

2. Columnas más pequeñas: Las columnas de acero. son más pequeñas que las de 
concreto. Esto posibilita el uso más eficiente del espacio disponible y obstruye 
menos la visibilidad. 
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3. Requerimientos mínimos para muros de carga o arristramientos diagonales: 
Las estructuras de marcos resistentes a momento eliminan la necesidad de 
arriostramiento por un costo mínimo en edificios de baja a mediana altura. 
Esto trae como consecuencia mayor flexibilidad para el uso del espacio y 
menos limitaciones para la colocación de ventanas y puertas. 

4. Flexibilidad de diseño económico: claros grandes, vigas voladizas, paredes 
oblicuas, aberturas en el piso, características estéticas especiales y cargas 
inusual es pueden acomodarse sin inconveniente utilizando acero. 

5. Facilidad para la modificación y renovación: Si en el futuro se añaden cargas 
adicionales a la estructura, el acero puede reforzarse fácilmente para que 
soporte el peso adicional. De la misma manera se puede construir nuevas 
aberturas en el piso para elevadores, escaleras y otros requerimientos 
mecánicos y arquitectónicos. 

6. Tiempo reducido de construcción: Las estructuras de acero pueden adquirirse, 
fabricarse y levantarse rápidamente. La facilidad con la que se puede diseñar y 
construir con perfiles de acero se presta para la construcción acelerada. 

7. Reducción de los costos de los cimientos: El menor peso de acero requiere de 
cimientos más pequeños y menos costosos. 

8. Reducción de los costos de financiamiento: En vista de que las estructuras de 
acero pueden erigirse más rápidamente, el edificio podrá ser ocupado más 
pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de intereses. Además si 
existen oficinas de alquiler en el proyecto, el flujo de ingresos por tal concepto 
empezará más pronto. 

9. Desempeño superior durante movimientos sísmicos: La ductilidad que 
caracteriza el acero lo convierte en el material más adecuado y económico 
para resistir terremotos. El propietario debe tomar en cuenta cuán segura es la 
estructura y que porcentaje de ella es recuperable después de un terremoto. 
Las estructuras de acero maximizan estos dos factores. 

1 O. Completo reciclaje: La mayor parte del acero que se vende hoy en día ha sido 
reciclado, y prácticamente todo el acero obtenido de démoliciones es 
reciclable en un 100%. 

Il. Criterio de Diseño: 

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993 
(RCDF'93) y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (NTC-EM) consideran como criterio de diseño el de "Estados 
Limite" tal y como se señala en el Art. 182 que especifica que: "Toda estructura y cada 
una de sus partes deberán diseñarse para cumplir con los requisitos básicos siguientes: 

i) Tener seguridad adecuada contra la aparición de todo estado límite de 
falla posible ante las combinaciones de acciones más desfavorables que 
que puedan presentarse durante su vida esperada, y 

ii) No rebasar ningún estado limite de servicio ante combinaciones de 
acciones que corresponden a condiciones normales de operación. 
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Se define como estado límite de falla al agotamiento de la capacidad de carga de 
la estructura. Para verificar que no se llegue al estado límite de falla en algún elemento 
estructural se debe cumplir con la siguiente expresión: 

Donde: 
FR = Factor de Reducción de la Resistencia 
Res = Resistencia de Diseño 
F, = Factor de Carga 
F act = Fuerza o Momento actuante. 

Se define como estado límite de servicio a la ocurrencia de desplazamientos, 
agrietamientos, vibraciones o daños que afecten el correcto funcionamiento de la 
edificación, pero que no peijudiquen su capacidad para soportar cargas. 

El Art. 184 del RCDF "93 señala que para efectos de deformaciones no se deberán 
exceder los valores siguientes: 

a) Para flecha vertical (fracción 1 del Art. 184): "Una flecha vertical, incluyendo 
los efectos a largo plazo, igual al claro entre 240, más 0.5 cm." 

b) Para deflexión horizontal (fracción 11 del Art. 184): "para diseño sísmico se 
observará lo dispuesto en los artículos 209 a 211 de este Reglamento." 

A su vez el Art. 209 del RCDF"93 especifica que los desplazamientos laterales 
"no excederán de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes, salvo que los 
elementos incapaces de soportar deforinaciones apreciables, como los muros de 
mampostería, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran daños 
por las deformaciones de ésta. En tal caso el límite en cuestión será de 0.012." 

Además las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo en su 
sección 4.1 señala que: "Las deformaciones se calcularán multiplicando por Q las 
cuasadas por las fuerzas sísmicas reducidas cuando se emplee el método estático de 
análisis ... " 

El RCDF"93 permite el uso de otros criterios de diseño como se señala en su Art. 
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podrán emplear criterios de diseño diferentes 
de los especificados en este capítulo y en las Normas Técnicas Complementarias si se 
justifica, a satisfacción del Departamento, que los procedimientos de diseño empleados 
dan lugar a niveles de seguridad no menores que los que se obtengan empleando los 
previstos en este Ordenamiento, tal justificación deberá realizarse previamente a la 
solicitud de la licencia. 

En Estados Unidos de Norteamérica exiten dos Reglamentos que son los más 
usados para el diseño de estructuras metálicas; estos son los siguientes: 
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Donde: 

a) "Load and Resistance Factor Design" (L.R.F.D.): que podria traducirse como 
diseño con carga y resistencia factorizada que sigue el mismo criterio de 
diseño del RCDF'93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento 
también es aplicable la siguiente expresión para la revisión de los estados 
límite de falla: 

b) "Allowable Stress Design" (A.S.D.): que podria traducirse como diseño por 
esfuerzos admisibles que se podria explicar con la siguiente expresión: 

fadm>fact 

fadm = Esfuerzo admisible 
f,,1 = Esfuerzo actuante 

Cabe mencionar que este Reglamento A.S.D. da un diseño más conservador que 
con el L.R.F.D. En la actualidad, de los dos Reglamentos antes mencionados el que se 
utiliza con más frecuencia en Estados Unidos es el L.R.F.D. 

III. Clasificación de las Construcciones: 

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

i) Grupo A: "Edificaciones cuya falla estructural podria causar la pérdida de 
un número elevado de vidas o pérdidas económicas o culturales · 
excepcionalmente altas o que constituyan un peligro significativo por 
contener sustancias tóxicas o explosivas, así como edificaciones cuyo 
funcionamiento es esencial a raíz de una emergencia urbana ... " 

ii) Grupo 8: "Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y locales 
comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales no 
incluidas en el Grupo A, las que se subdividen en:" 

a) Sub grupo 81: Edificaciones con altura h >=30m, y área A >=6000 m2
, 

para zona 1 y Il o con altura h >= 15 m, y área A >=3000 m2
, para zona III. 

b) Subgrupo 82: Las demás de este grupo. 

A su vez las NTC-EM hace una categorización de las edificaciones en el capítulo 
1.3 de acuerdo a su tipo de estructuración: 

i) Estructuras tipo 1: Marcos rigidos o estructuras continuas con 
conexiones rigidas. 
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ii) Estructuras tipo 2: Estructuras con conexiones que permiten rotaciones 
relativas. 

IV. Acciones: 

a) Permanentes 
b) Variables 
a) Accidentales 

Tipos de Carga: 

C.M. = Carga Muerta 
C.V. =Carga Viva Máxima 
C.V.R. =Carga Viva Reducida 
SIS =Sismo 
VIE =Viento 
GRA = Granizo 
NIE =Nieve 

Factores de Carga: 

1.4 
l.5 
1.1 
0.9 

Carga Gravitacional 1.4 (C.M. +C.V.) 
Grupo A 
Cargas Sísmicas 1.1 (C.M. + C.V.R. + SIS) 
Viento 

V. Cargas por sismo: 

1" 

Artículo 203: Análisis bajo la acción de dos componentes horizontales 
ortogonales no simultáneas. 

Artículo 205: Zonas Sísmicas. 

Tipo 1: 
Tipo 11: 
Tipo 111: 

Terreno Firme 
Suelo de baja rigidez 
Arcillas blandas 

VI. Análisis del Edificio Prototipo: 

Análisis estructural con el programa ET ABS (Extended Three Dimensional 
Analysis ofBuilding Systems). 



VÁZQUEZ MARTÍNEZ INGENIEROS S.A. de C.V. 

MIEMBROS EN TENSIÓN 

1 .1- Introducción: 

Un elemento a tensión es el que trabaja en forma más eficiente y de diseño más 
sencillo. La fuerza axial (tensión) produce en el miembro esfuerzos constantes en todo 
el material de manera que todo puede trabajar al esfuerzo máximo permisible, además 
de que los elementos en tensión no se pandean. 

El diseño consiste en comparar el esfuerzo, igual al cociente de la fuerza de 
trabajo entre el área, constante, de las secciones transversales, con el permisible, o 
la resistencia, producto del área por el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la acción 
factorizada de diseño. 

1.2- Uso de Miembros en Tensión. 

1.3- Secciones 

1.4- Comportamiento de Elementos en Tensión. 

1.5- Estados Límite 

1.6- Resistencia de Diseño 

1. 7- Relaciones de Esbeltez 

1 .8- Areas de las Secciones Transversales 

1 .8.1- Area Neta 
1 .8.2- Area Neta Efectiva 

1.9- Resistencia a la Ruptura por Cortante y Tensión Combinadas 

Av. Revoluchín No. 374, t•r piso, Cnl. San Pedro de los Pino~, México D.F. Tel: 516-7920, Tei!Fax: 516-1433· 
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CAPÍTULO 2. MIEMBROS EN COMPRESIÓN (LA COLUMNA AISLADA) 

2.1 INTRODUCCIÓN 

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

Para que una barra de sección transversal constante trabaje en compresión pura, 
debe ser perfectamente recta, las fuerzas que obran sobre ella tienen que estar 
aplicadas en los centros de gravedad de las secciones extremas, y sus lineas de 
acción han de coincidir con el eje de la barra. En esas condiciones, mientras la 
carga es menor que la critica, no hay flexión de ningún tipo. 

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen 
tener dos ejes de simetría; cuando es así, para que no haya flexión el material ha de 
ser homogéneo e isótropo y, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales, 
éstos tienen que ser, también, simétricos respecto a los dos ejes. 

Las columnas reales no están casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos,. 
estructurales, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, del de la 
estructura en conjunto; tampoco están sometidas a compresión pura, pues las 
condiciones anteriores no se cumplen, nunca, por· completo. Sin embargo, un ., 
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente 
necesario para resolver el problema, mucho más complejo, de la columna como' 
parte de una estructura, por lo que en todos los códigos modernos la columna 
aislada es la base del diseño de las piezas comprimidas y flexocomprimidas. 
Además, si los momentos flexionantes son pequeños, se ignoran, y la pieza se 
dimensiona en compresión pura, como suele hacerse al diseñar los elementos 
comprimidos de las armaduras. 

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

En muchos problemas de diseño estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores 
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya 
fracturas; pequeños incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos 
desproporcionados de las deformaciones, los cálculos se basan en la forma y 
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposición de causas y 
efectos. El diseño consiste en dimensionar los miembros que componen la 
estructura de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea 
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos, los esfuerzos 

~' ,, 
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máximos no sobrepasarán un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo 
de fluencia. 

No es este el caso cuando el elemento estructural es u.llé:l columna esbelta; el c:jiseño 
ya no se basa en el cálculo de esfuerzos, sino en la inv~§!igación de su.~stado de 
eqüil1bno, que puede llegar a ser inestable, para valores quizá reducidos. de _l_as 
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los 
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado 
porque pequeños incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de 
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la pérdida repentina_y_1QJªI. de 
rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompaña el 
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de .m.§.istencia y 
la aparición de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existían 
antes de que se iniciase el fenómeno). 

El estudio de las columnas se inició hace varios siglos. Los aspectos principales del 
cálculo de la resistencia de piezas comprimidas aisladas, que se pandean en el 
intervalo elástico. fueron resueltos por Euler, en 1744; sin embargo, a_Resar d~ que 
su soiuc1ón es correcta cuando las columnas fallan or andeo, or flexión en un 
pano pnncipal de inercia, bajo esfuerzos de compresión menores que el limite de 
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato, 
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, eran muy robustas, por lo 
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por la 
teoría. 

La aparente discrepancia entre los resultados teóricos y_ los experimentales fue 
aclaráaá~ po-r ramarle, en 1845, aT'estábTecer el limite de propordonaiTdacic'omo . 
lim1te de aplicación de la fórmula de·l~uler.-----~ 

Engesser. Considérey van Kanman extendieron la teoría al intervalo inelástico, en 
trabajos reallzadosa fines del slgló-XITypnn~ios de(~.-y~Tos_Qiti.f1:1.Quuñ!os 
dudosos fueron aclarados por Shanley, en 1947. En la actualidad, después de 250 
años de estudio, el problema teórico de la columna aislada perfecta está resuelto en 
forma definitiva, pero quedan todavía muchos aspectos por resolver, relativos a 
columnas reales que forman parte de estructuras. 

El empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y 
la utilización éfenuevai fpjffia:§_::-y sfstemas constructivos, han hecho gu~ las 
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por. lo que los fenómenos de 
inestabilidad adquieren una enorme importancia que hace aumentar la 
trascendencia del problema del pandeo de coluro_n_1!.§.,_ que puede <;:on_sjderarse _la 
base del estudio de todos los ~a§o~ de.i[lestabilid_ad. 
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

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

Entre los elementos gue suelen di~~ñarSJl_º-91J1.9 __ si Jrél!>_ajéi_~E!O_en __ cQrJ:lQ[E!~jgn_ pura 
estfulfascuerdas~-dTagonaiE:;sy montantes de armaduras, cuando no hay cargas 
exteriores aplicadas fuera de los nudos (Fig. 1.5); excepto en armaduras muy 
robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexión producida por la 
continuidad en los nudos y por el peso propio de los elementos. 

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

- -
' ., 

-
-

a) Diagcnales de contraventeo de 
edifioos que trabaJan en ccmpres.6n. 

b) Colurmas que soportan sólo cargas 
verticales. 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

Otros casos frecuente~ sor~ las plum_a_s de gruas y las torres atirantadas para_ 
transmisión de energía 13_léctrica, que suelen hacerse con ángulos o tubos (Fig. 1.6); 
además de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos 
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las 
torres de transmisión autosoportadas (Fig. 1.6). 

Algunas columnas de edificios se diseñan para resi~tir sólo cargas verticale~~ tienen 
una rigidez mucho menor g[Je la de_!___re_sto o es.tán ligadas a la_..e.s1ru.ctura __ con 
uniones que no transmiten momento; pueden considerarS!;!....!ill..CQffiP[e.si'il.Laxial (Fig. 
2.1 b). 

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

•, 

' ' 

'.f 
~~ 

'" ~~~ ,.,. 
Ji(: 

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

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

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

• Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son difíciles 
de realizar, por lo que su uso no era frecuente hasta hace pocos años; hasta la 
fecha, no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a 
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricación, cortes y soldaduras, y en 
tos métodos de diseño, en la actualidad se utilizan cada vez más, tanto en 
estructuras especiales, como las platafomnas marítimas para explotación petrolera, 
como en otras más comunes, torres de transmisión y armaduras para cubiertas, 
muchas veces tridimensionales, en las que se obtienen ventajas adicionales, 
estéticas, de poca resistencia al flujo del agua o el aire, y facilidad para pintarlas y 
mantenerlas limpias. 

En la Fig. 2.2 se muestra la gran variedad de secciones que se utilizan como 
columnas; no todas tienen las características mencionadas arriba, pero tienen 
alguna otra que las hace adecuadas para usos específicos. 

L 
Ángulo 

------

]_ __ [ 
Canales 

con celosia 

_jL 

Angulo 
doble 

I 
Sección H 

_j T 1 
Ángulos Te 

en estrella 

e J D 
Secciones 
en cajón 

[] 
Dos canales 

o 
Tubo 

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

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

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

.. 
··' ~ 

,. 
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS 

El comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez, es 
deCir:cle la relación entre su longitud y las dimensiones de las secciones 
transve-rsales,__ QéS:de _e:_~~_püñ!9. divJ?t§!_p_u_~Q~_!!_clal}if]g¡r~e__eo_c_ortas.__intermectias 
y largas. (Se está suponiendo, por ahora, que el pandeo local no es criti~o). 

Las columnas cortas resisten la fuerza que ocasiona su plastificación completa, 
P,. = A, F ; su capacidad de ca-rga -no--es afectada por ningun'?-formadeinestabilidad; 

• V • ---- • --------·--- --- --

la resistencia máxima __ d_E)P.e~_~_e __ ~_9J~_el área total, A,_ ~~--~1!~ª'ª-ccio_Q_es 
transversales, y del eS!IJel?:() de -~ll~n~~!~ _del ?~e_ro_;_la _f~ll~_il-~ f2__0_r:__~¡:>l_a~t;:¡1!1_ien}Q. ---------- -

El colapso de columnas más lar~~~presenta acompaña(j_Q_¡:>or un rápido aumento 
de las deflexiones laterales o torsionales, o por una combinación de ambas; es una 
falla por inestabilidad. 

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales, incluyendo los -_r('l_5iªu_<il~~-~~--com¡:>resió~:-~ ll~g?"ñto(lavia al 
limite de proporcionalidad, en __ n_ingúll_ ·p_lJ_nt9,_ en_eJ_i~~~é!~~ __ e__n_ qiJEl_~m__¡:>ieza el 
pandeo. La.E?,isteQ_cia_[Q_áxim._a_ es función de las rigideces en flexión, El, y El,, y 

. - - - .. --------------------------- -- '·-· ------ -

en torsión, EC y GJ ; no depende del esfuerzo de flu_en~ia de~ ~-a!EJ!ial. 

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportamiento mas complejci~~:e~la:~-:-:aj1_t?_rio!e..§~ Fa!!?i:i:Tárlii:iífri:p_Q'diifiSlabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del materiálg~,J_~-~8.~ -~rñpone ~ eslaj~liisffiicaaO;-Tá---taila-es---~iür -inestal:iilidád 
inelástica. La resistencia depende tanto de la rigidez del miembrQs;pmo del esfu.etzo 
de fluenc1a del maferiaT;-ásí como de la forma y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la magnihidy-CiistnbuCi2iñciei058~asresTdüales. 

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

El comportamiento de las columnas se describe con las curvas fuerza axial
deformación longitudinal y fuerza axial-deflexión lateral (Ref. 2.1 ). El 
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquemáticamente 
en la Fig. 2.3, varían cuando cambia la longitud de la columna. (las curvas son para 
pandeo por flexión en uno de los planos principales; la discusión que sigue está 
limitada a ese caso). 

La fig.2.3a ?_s_d_EU,Jn~_c_Qil!rnna muy corta, en la que no hay_panQ§Q,_qll_~!_alla RO' 
aplastamiento cuando la carga alcanza el valor de fluencia P - A,F, . (Bajo ciertab 
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condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a A,F, ). Los desplazamientos laterales de 

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

p 

py----- --~----

w 

w 

p 

P, ----
-" P, (1) 

P..,- - ----. 
PcE- -

(11) / 

w 

p 

p 
( 1) 

~-~---~--(11) 
PT '<,---,, 

V 

/ ~Punto de bifurcac1ón 
del equilibrio 

V 

p 

P, 
(1) 

P, 
P..,- (11) -
PcE-

/ 

' Punto de bifurcac1ón 
del equilibrio 

V 

p 

V 

ip 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

(a) 

(b) 

(e) 

Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud interme.9J.<r el 
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales máximos han sobrepasadq_~l lílllit~ 
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el 
intervalo inelástico. c6-mo-severé.'masaCfeii:ú1fe.-eT.pancféo-comienza cuando la 
carga alcanza el valor predicho por la teoría del módulo tangente, P., y la columna 

"· 
.1 

. ' 
' 

.¡. 
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeño, sin llegar 
a Pr. 

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza bajo esfuerzos menores que el limite de propo~c!c>nalidad, y la carga critica 
Pa es menor que Pr (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga crítica de 

pandeo puede ser una fracción reducida de la fuerza que ocasionaría la 
plastificación total. 

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoría, permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor crítico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexiones laterales (curvas l. Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas 11), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de los 
desplazamientos w. La carga de colapso, P.., , es muy poco mayor que la de 
pandeo. 

En las Figs. 2.3b y 2.3c, P?.r:a colu.f!l.fl_é!S __ [Iltt?rr!Jedias y largas, se han cjibujado con 
linea punteada las curvas carga axial-deflexión que se obtendrían si hubiese 
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con línea llena describen el 
comportamiento de columnas perfectas); en ese caso no hay pandeo propiamente 
dicho. sino las deformaciones laterales que existen desde que se inicia el proceso. de 
carga, crecen primero lentamente y después en forma rápida, has!ª_gue se produce 
la falla de la pieza. 

En la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las cargas de falla de columnas rectas 
perfectas, que fallan por aplastamiento o por pandeo por flexió~,_ en _f_unción de su_s 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métodos experimentales (para el acero A3-6, el punto B corresponde a una relación 
L/r de alrededor de 20f. --·- ..... --.-

Las columnas muy cortas pueden resisti~_~a_'}l~-~~~yo~es que P,_ eu~_s_es J:?.:_i?~e 
que se endurezcan por deformación antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa 
sobrerresistencia no se considerá- nunca-·en·erCJiseno. 

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en 
el intervalo elástico; su reslsteiiciaseaeterm1na con la fórri'i'ula ae Ei.iler. 

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

E 
\ 

' 8 
Py A-

1 
1 

1 
1 
1 

' ' ' ' 
Py/2 -~-------

1 
1 

1 
1 
1 

Fig. 2.4 

" 

Relación entre la carga de falla y la esbeltez de las 
t columnas. Pandeo por flexión. •. 

\: 
La determinación de la carga crítica de pandeo elástico es un problema resuelto, si' 
se conocen las condiciones de apoyo de la C()~~él.; se cuenta con~:IQ:r:r:nulas 
"exactas" para determinarla; la posición del punto B se conoce también con buena 
precisión. 

Los métodos para determinar la carga crítica de pandeo inelástico .~on, encambio, 
laboriosos y_29co precisos; sin emba!9Q,.1_9_ curva que. relaciona esas carga~on la 
esbeltez de la C().lumna tiene que pasar por los puntos B y C: el diseño de las 
columnas que fallan por pandeo inelástico se basa en una curva semiempírica que 
une esos dos puritos; .~n algu!]()S_.§S()~ sE!_ (Jtiliza _la ·cuf'ia-:m~~s senciHa.-(jue.es la 
recta BC. 

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la de una parábola tangente a la hipérbola de 
Euler en el punto C. de ordenada P, j2. que proporciona una carga de falla igual a 

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

pero la curva coincide prácticamente con él. 

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

.,. 
' 
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2.5 PANDEO ELÁSTICO 

2.5.1 Caso general 

Las ecuaciones diferenciales de equilibrio de segundo orden de una columna 
prismática con secciones transversales asimétricas (Fig. 2.5), que se encuentra en 
una configuración ligeramente deformada lateralmente y retorcida, correspondiente a 
un estado de equilibrio indiferente, y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en 
ningún punto, el límite de proporcionalidad del material, son (refs. 2:1, 2.4 y 2.5): 

El, vw + Pv'- Px0t;' =O 

El,uw + Pu' + Py0 if¡' =O 

EC,I{iw -(GJ-Pr
0
2 Jp'+Py0u'-Px0v'=O 

1 

C. centro de gravedad 
T. centro de torsu::n 

1 

1 
1 u 

___ l 

1 
1 

1 

1 
1 

1 

i 
1 

1 

1 
1 

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

(2.1) 

(2.2) 

(2.3) 

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

El,, El,.: rigideces por flexión alrededor de los ejes centroidales y 
principales de las secciones transversales, constantes, de la 
columna. 

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

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

1{1: rotación alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5). 
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Xo' Yo: distancia entre los centros de gravedad y de torsión de la 

sección medidas paralelamente a los ejes correspondientes 
(Fig. 2.5). . 

~=~+~+~,+~~A=~+~+~+~ 
I,, I, .. A: momentos centroidales y principales y área de la sección. 

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

r0 : radio polar de giro, respecto al centro de torsión. 
E: módulo de elasticidad. 
G : módulo de elasticidad al esfuerzo cortante. 

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

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

r0'(P,- P"'XP,- ~~XP,- ~J- ygPf(P,- ~,.)-xgP}(P,- ~.J= o (2.4) 
donde: 

:r'El p = t 

"' (K,L}. 
carga critica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de x. (2.5) 

carga critica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de y. (2.6) 

p_ = [(' EC~ + c;J~: carga crítica de pandeo elástico por 
.r- K L )· ~-

' ' o 
torsión (alrededor del eje z ). (2. 7) 

KL: Longitud efectiva de la columna. 

Cada uno de los tres valores de PE que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una 

función de P"'. Pm y P,r-, lo que indica que las columnas con secciones 

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

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

2.5.2 Secciones con un eje de simetría 

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

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

T (X 0 ,0) e (O,OJ X 

X o 

y 

Fíg. 2.7 Sección con un eje de simetría. 

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

(PE- P",:h'(P,- P"'XPE- Pcrz )- Pix~ ]=O (2.8) 

Esta ecuación tiene tres soluciones; la primera, PE = ~N, corresponde a flexión 

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

'El 
Tr ' 

~"=(KL\i 
y y} 

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

ec. (2.9): 

P =- P +P - P +P '-4HP P 1 [( ) ~( )' J F7 2 H cr::. rr: cr:r (r; rr::. rr.: 
(2.9) 

donde H = 1 - (x 0 / r0 )" y P FT es la me'nor de las cargas críticas de pandeo por 

flexotorsión. 

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

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

Propiedades geométricas 

A= (a+ 2B')t = (28.0 + 2 x 1 O )1.0 = 48 cm 2 

' Las esquinas de los perfiles hechos con lámina doblada en trio, que constituyen una buena parte de 
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por ftexotorsión, son siempre 
redondeadas, lo que ha de tenerse en cuenta en el cálculo de las propiedades geométricas. En este 
ejemplo se han considerado en ángulo recto para simplificar los cálculos numéricos. 
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma: 
2x!Ox4.5=48.0x :.X=l.88cm 

b=90 

•y 

m 'i: 
~ l ¡l ; X 

·¡T 
1~ ~ . "' .~ ·~·-~·+ uc·---· 

1 t = 1 o 'i ~ 1 
• 1 ' _,__ 

-L- - ~ . 1 --r- _t_ 

:t = 1.0 
i' o =9 5 

B' = 100 Dunens1011es en cm 

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

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsión: 
3B'' 3 x 1 o'· 

m =3.37cm 
6B'+a 6x10+29.0 

Distancia entre /os centros de gravedad y torsión: 
X,= .r +m= 5.25cm 

Momentos de inercia: 
1 x 283 

l.= + 2 x !O.Ox 14.52 = 6034 cm 4 

. 12 

f r = 28.0 X J. O X 1.88' + 2 J. O X--+ [X J 0.0 4.5-1.88 = 402.9 Cm ' [ 10.0
3 ( )l] 4 

. 12 

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

Constante de torsión de Saint Venant: 
' J 

J = 
1
; (2B' +a)= 1.~ (2xl0.0+28.0)= !6.0cm 4 

Constante de torsión por alabeo: 



Miembros en compresión (la columna aislada/ 

e = tB,]a1 3B' + 2a 
a 12 6B'+Zi 

l.Ox 10.03 
X 29.02 3 X 10.0 + 2 X 29.0 = 

69 296 
Cm 4 

12 6x10.0+29.0 ' 

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

Radios de giro: r, = ~1,/A = ~6034/48.0 = 11.21 cm 

r1 = JI,./A =~402.9/48.0 =2.90cm 

, __ ,.., ·' I,+l, __ 
525

, 
0

, 6034+402.9=
1617 

, 
ro Xo . Yo + . + + . cm 

A 48.0 

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

19 

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

L-3.0 m 

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

Pm = tr 2 El )(K,L) = (402.9tr 2 E/(1 x 300}' )10-3 = 90.1 ton 

Ec. 2.6 

Carga crítica de pandeo por flexotorsión. 

Pm = tr 2 EI,/(K,L,)' = (6034tr 2 E/(I.Ox 300)' )o·'= 1349.2 ton 

Ec. 2.5 

[ 
tr

2 
EC. ] 1 [69296tr

2 
E ] 10-3 

P~= ( .,+GJ --;-= ( \2 +787500x16.0 --=173.8ton 
c. K,L, 1 r,· 1x3001 161.7 

Ec. 2.7 

PFI = 2~ [ (Pm + PcJ- J(Pm + Pm )' - 4HPmP,,., J 

= 
1 

[(1349.2 + 173.8)- J(1349.2 + 173.8 )' -4 X 0.83 X 1349.2 X 173.8] 
2 X 0.83 

= 169.7 ton 
Ec. 2.9 

Esta fuerza es mayor que Pm, lo que indíca que el pandeo por flexotorsión no 

es crítico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y. 



20 Miembros en compresión (18 columna eislsda) 

L=6.0 m 

P"'. = 22.5 ton 

Pm =337.3ton; E;, =101.9ton; PFT =97.3ton 

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

L=1.5 m 

E;,. = 360.4 ton 

Pm = 5396.8 ton; E;, = 461.2 Ton; PFT = 454.1 ton 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. Cuando la longitud 
disminuye, P FT se acerca a E;,; las barras muy cortas fallan por pandeo por 

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

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

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetría 

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

1lJ 

Fig. 2.8 Secciones de lámina delg-ada con dos ejes de simetría. 

1 
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Los centros de gravedad y de torsión coinciden, x 0 =Yo =O, y como r0 es diferente 

de cero, la ec. 2.4 se reduce a: 

(2.1 O) 

Las tres cargas críticas son P"' = P"", P"' = P"" y ~" = P"" ; el modo de pandeo 
queda determinado por la menor de ellas. No hay interacción; la columna falla por 
pandeo por flexión o torsión puras. 

El uso casi exclusivo de la fórmula de Euler (con la que se determinan ~" y P"'. 

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

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

P,"' son casi siempre menores que Pm y, en el peor de los casos, la menor de las 

dos está muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsión puede 
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsión, como las 
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones 
del Instituto Americano.del Hierro y el Acero (AISJ, por sus iniciales en inglés), que 
se refieren al diseño de estructuras hechas con lámina delgada han incluido, desde 
1968, la revisión de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del 1 nstituto 
Americano de la Construcción en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el 
diseño de estructuras de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el 
problema hasta 1986 (ref. 2.8). 

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

-1 ha 
r----------------

16.5 

16 5 

: Acotaciones en cm. 

16.5 16.5 

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

,. 

.. 
¡. 

., ,, 
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Propiedades geométricas. 

A = 65 .O cm 2 ; 1, = 1 r = 2997.4 cm' ; r, = r, = 6. 79 cm 

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

r0' = (¡, + l, )jA = 2 x 2997.4/65 =92.2 cm' 

1 ' ' ) ' J =- ~33.0 X! + 2 X !6.0 X ! 3 = 21.7 Cffi 
3 

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

Cargas críticas. Como /as secciones transversales tienen dos ejes de 
simetría, la columna falla por pandeo por flexión o torsión puras. Puesto que 
(KL), =(KL)-', e 1, =ly, /as dos cargas críticas de pandeo por flexión son 

iguales. 

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

Pandeo por flexión: 

Pandeo por torsión: 

p"' = pm_· = 
2997.4~' Ex ¡o-' = 377.0 ton. 

4oo-
GJ 

P,r: = -, 
~-
0 

7 __ 87_5_0_0_x_2_1_. 7 1 o-3 - 18- 3 - x - ). ton. 
92.2 

En la ecuación para calcular ~r. desaparece el término correspondiente al 

efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsión; la carga crítica de 
pandeo elástico es P,r. = 185.3 ton·. 

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

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

Pandeo por torsión: P,r. = 1 85.3ton. 

Como C, =O, ~'"' es independiente de la longitud de la columna. 

Ahora la falla es por pandeo por flexión: P" = Pm = P,ry = 123.1 ton. 

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la 
posibilidad de falla por pandeo por torsión en columnas de secciones 
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsión por 
alabeo es baja y están formadas por placas de paredes delgadas; en este 
ejemplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsión (en la ref. 2. · 
muestra que para la sección estudiada el pandeo por torsión es crítico ¡... Á 

o!> L/r s; 82, aproximadamente). 
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2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

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

2.6.1 Pandeo elástico 

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

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

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

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

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

En cada sección transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, función de la 
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, El 1 R, que depende 
sólo de la configuración del eje de la pieza, de manera que al llevarla a una posición 
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de 
los tres casos siguientes, según la magnitud de la fuerza exterior: 

Si P es pequeña, Pv < El 1 R 
Si Pes grande, Pv >El/ R 
Para un cierto valor intermedio de P, Pv =El/ R 

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es 
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se 
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relación entre los 
momentos, lo que indica que la curvatura crece aún después de quitar la fuerza 
lateral, condición caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los 
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles 
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada. pero siempre muy 
pequeña, además de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condición de 
equilibrio indiferente es la carga crítica P". 

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminación de un 
estado deseable y la iniciación de un fenómeno que debe evitarse siempre: la flexión 
espontánea, o pandeo de la pieza. 

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la 
columna y en la aplicación de la carga (las que, si existen, hacen que la flexión 
empiece a manifestarse para valores pequeños de P y aumente con ella); se 
presenta cuando no hay ninguna imperfección, ya que al alcanzar la carga el V::llor 
crítico la forma recta de equilibrio se vuelve inestable. (Parª-..g~,J_e haya panr ~ 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente • ...1, 
de manera que se mantenga recta en las primeras etapas, hasta que p alcan.ce_ el 
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valor crítico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y 
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable. en forml!_JJrac!_~_al_. a 
diferencia del pandeo, que es un fenómeno instantáneo). Esto no quiere decir que la 
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos 
los casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la práctica, 
además, las imperfecciones inevitables. aún siendo muy pequeñas, hacen que la 
flexión se inicie bajo cargas de poca intensidad. 

Cuando empieza la flexión bastan incrementos muy pequeños de la fuerza axial para 
que las deformaciones crezcan rápidamente, con el consiguiente rápido aumento de 
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciación del 
fenómeno de inestabilidad equivale a la desaparición completa de la resistencia, o 
sea al colapso de la columna. 

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan sólo 
deformaciones longitudinales de la columna, que está sujeta a esfuerzos uniformes 
de compresión; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformación,· la· 
flexión, que provoca otra solicitación, el momento flexionante. 

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexión) de dos columnas, 
una recta y cargada axialmente (representada con línea llena), la otra con 
imperfecciones iniciales (línea interrumpida). La primera es una recta vertical, que 
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor crítico se 
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la: 
gráfica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas). o que se inicien las 
deformaciones laterales, que aumentan rápidamente con incrementos pequeños de 
P hasta llegar, poco después, a la carga máxima que puede soportar la columna, 
P11 • En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en 
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con 
línea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida 
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformación, sin 
que haya pandeo propiamente dicho: la compresión alcanza su intensidad máxima 
sin pasar por un valor crítico, que se caracteriza (curva con línea llena) por una 
"bifurcación del equilibrio". (Cuando la carga alcanza el valor crítico se llega a un 
punto de bifurcación del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse 
recta, deformándose sólo por compresión, o adoptar otras configuraciones en 
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparición de una nueva 
deformación, la flexión. Un hecho análogo caracteriza todos los fenómenos de 
pandeo). 

., 
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2.6.1.1 Determinación de la carga crítica 

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

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

d"v/ dz" = v·, se llega a: 
EI,v.+Pv=O 

que es la ecuación de equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solución 
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas 
condiciones, es decir, las cargas críticas de pandeo elástico: 

p = n 2
1r

2 
El, 

en L2 

n es un numero positivo cualquiera. 

El eje de la columna deformada es una senoide; el número de on_g?_?_q\-l~da def~n.ido 
por n. Si n = 1, la columna se P.!!f!Q~a er1_UQª_!¡I':)mionda, en dQLSj_Jl =_L_etc.; " 
cada modo superior de pandeo_IE)_c_orres.es:>nde una carfg.c:<r.itic:.ª-flJªS_elevada. 

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

1r
2EI 

pcrc [2 t 

P""' es la carga crítica de Euler para pandeo alrededor del eje x. 

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

1r" El 
Pa = -, (2.11) 

L-
donde 1 es el momento de inercia mínimo de la sección transversal constante de la 
columna. 

La carga crítica de Euler marca el punto en que la columna ~lf¡_sti.ca perfecta se 
vuelve Inestable; no- -Se-afcanzar)Üncit. eñ- columnas--reales, que no SOn 
absolutamente rectas, ni con cargas aplicadas exactamente a lo largo de su eie 
centroidal, como se supone en la teoría. Sin embargo, en ensayos cuidadosos 
especímenes pequeños, en los que se eliminan al máximo las excentricidades y 1as 
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teóricas que el error 
experimental resulta insignificante. 

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

nTr 
v = C1senA.,z = C1sen-¡:z 

donde 

)., = ~ Pa/ El = J(n2
Tr

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

TLL Tí 
vmáx = C1sen -- = C1sen- = C1 

L 2 2 

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

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

suficientemente precisa para desplazamientos pequeños, pero deja de serlo cuando :' 
aumentan; si se desea ampliar la teoría del pandeo elástico de columnas, para que 
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresión 
matemática exacta de la curvatura. 

Los dos caminos conducen a resultados análogos pues el segundo, basado en la 
expresión correcta de la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para 
cargas mayores que la crítica, pero sólo para incrementos muy pequeños, después 
de los cuales se produce la falla por pandeo inelástico. 

La falla se presenta, en todos los casos, cuando se forman en la columna 
articulaciones plásticas suficientes para que se convierta en un mecanismo; en la 
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la sección 
de momento máximo (la sección central) cuando se agota su resistencia bajo la 
acción combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el 
desplazamiento lateral que caracteriza al pandeo, o sea cuando M m~ = Pv m~ =M pe , 

donde M pe es el momento plástico resistente de la sección transversal, reducido por 

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la crítica, 
pues el rápido crecimiento de los esfuerzos hace que la sección central se plastifique 
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en 
el intervalo plástico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba 
del límite de proporcionalidad). 

::: 
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Una vez formada la articulación plástica el momento interno en la sección central es 
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los 
desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna. 

2.6.1.2 Esfuerzo crítico 

Dividiendo los dos miembros de la ec. 2.11 entre el área A de la sección 
transversal, teniendo en cuenta que P"/A es el esfuerzo correspondiente a la 

iniciación del pandeo, sustituyendo el momento de inercia I por Ar1 y efectuando 
simplificaciones, se obtiene la expresión: 

(2.12) 

en la que a e, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elástico: el cociente L/r 
recibe el nombre de relación de esbeltez de la columna. r es el radio de giro de las 
secciones irans'lersalésrespecto al eje de flexión. -··-

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

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

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

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

P" = 4;r 2 El 1 L1 
, para el modo simétrico, y P" = 80.766 El 1 L1 

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

4:r 2 El 
p" = Ll 

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P 
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexión, de momento nulo, 
localizados en las intersecciones de la línea de acción de P con el eje deformado, 
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos, de longitud 
U2 (ref. 2.9), se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental. 

p, . . ' 
; ! 

1-.--· ¡< 
Íu• 1\; 
: 1 \• 
1---- .... -+-

1 : ;\ 
! ' 1 

L 1 !l12=KL: : ! 
1 • j 
1 1 ., 
1 1 ·/ [----,,.-. 
' 1 '· 

, :U4 (: 
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• Puntos de 1nftex1on 

a) Pandeo s1metnco 

PI 
1 
• 

lJU2 
1 ' 
'' "' r '\ 

1 \ 

' 1 
: 1 U2 . ' 1; 

! 1 ,. -'-

pi 

b) Pandeo anlts1métnco 

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

r 

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

p = :r
2
El = 4:r:

2
EI 

" (L/2f ( ____ _ 
Utilizando directamente la ecuación de equilibrio de la columna deformada se llega a 
este mismo resultado. 

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

¡¡;'El 
~' = (KL)' 

¡¡;'E 
(J = 

" (KL/ r )' 

(2. 13) 

(2.14) 
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una 
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga 
crítica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y. para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos límites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

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

(a) (b} (e) (d) (e} 

• iu ~ 'f 112 ~,t ... ~ ~ i 
1 1 1 

La línea punteada 1 1 1 \ 1 

indica la forma de 1 1 
1 \ 1 

1 1 
1 

1 1 
la columna pandeada 

1 1 
1 1 1 

1 1 1 1 1 

1 \ 1 1 

\ \ 

"' r 4 ~ "l 1" ~ r n 1" 

Valor teórico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 

Valores de diseño 
recomendados cuando 

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

-'1fU Rotación impedida y traslación impedida 

Condiciones en 1' Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

l!:zlZI Rotación impedida y traslación libre 

y Rotación libre y traslación libre 

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

(f) 

" 2!: f ... 
1 

1 

1 

1 

1 
1 

1 

¿ ~ 

2.0 
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Puede suponerse que se presenta una condición de empotramiento perfecto la 
base {casos a, b, e y e, Fig. 2.11) cuando la columna está ligada a una cimentación 
rígida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexión diseñada 
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para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y 
anclas, o ahogando la columna en el cimiento una longitud adecuada; si el 
comportamiento del extremo inferior es incierto, respecto a la existencia de 
rotaciones, debe suponerse articulado (casos d y f). 

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

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

Los valores de K recomendados para diseño son una modificación de los teóricos, 
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramientos 
absolutos son irrealizables. 

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para 
determinar cuál de los casos de la Fig. 2.11 se acerca más al problema que está 
resolviendo; si se tienen dudas, usará una aproximación que sobrestime la esbeltez 
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia. 

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

La e c. 2.13 puede escribirse en la forma: 

1r
2 El PE 

?,, = (KL{ =K' ' 

donde PE es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos 
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real. 

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo 
diferentes de las del caso fundamental se evalúa directamente con la expresión: 

K= {?; 
~?;: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

La f~rf!lula de Euler, con la que se _c;<31c;t,Jl~l? __ ~?rg_?_ crít_i_c;a __ cje _ _2~_?as r~ctas 
comprimid_a~--~iéJim~nte._ se _basa en la su_posición de que la pieza se coJ]Jporta 
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio· 
aparece el módulo de elasticidad E, que se conserva en las fórmulas finales; como 
una consecuencia, la teoría de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs. 2.13 
y 2.14), no son aplicables a·colu-inna"s cortas o de lonQifúd intermedi?. en las que se 
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo crítico de pandeo 
elástico. 

La fórmula O"" =rr 2E/(L/r'f es válida para los valores de l¡:]_r~Lac~~~~~sbeltez a 
los que corresponden _esf_u_e¡~os_ críti~9s no __ mayores que el límite de 
proporcionalidad (O"cr ~ O"LP) o sea hasta que: 

rr 2E 
(j" = (L/rr = (jLP 

Despejando L/r se obtiene: 

!:_=,7~ E 
r O"LP 

(2.15) 

O"LP es el esfuerzo en el limite de proporcionalidad. 

Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mínima para la que - ~ 
aplicable la fórmula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que P. 
ellas O"cr >O" LP, el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el 
pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelástico. 

Durante varias décadas se consideró que la teoría de Euler era incorrecta, pues 
arrojaba resultad<:)S~----~e __ no~ncordaba~_con __ IQS ___ giJ~ ___ !)e obtenían 
experimentalmente; esto se debia a que las columnas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron, durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas, 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
cien <!_ños hasta que Lamarle, en 1845, advirtió que el error no estaba en .,a .. fórmüfa: 
sino en su aplicación a casospara los que no es válida.----. . ·-· 

---------------· ----.- ------------

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

Engesser y Considere fueron los primeros en advertir la posibilidad de modificar la 
fórmula de Euler para cal~ular la carga crítica de pan-deo inelástico, introduciendo en 
ella un módulo variable, función del esfuerzo critico. 

Engesser presentó su teoría del módulo tangente en 1889; de acuerdo con el 1 

resistencia máxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo 
inelástico se obtiene sustituyendo en la fórmula de Euler el módulo de elasticidad E 
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por el módulo tangente E, . En el mismo año, Considere hizo notar que al comenzar 

la flexión de una columna cargada. más allá del límite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo
deformación, pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke~ 
manera que su resistencia máxima no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E,, sino de un módulo E comprendido entre los dos. Considere 

observó que E es función del esfuerzo medio P/ A, pero no propuso ningún 
procedimiento para calcularlo. 

En 1895 Engesser reconoció el error q_t¿~~xistía en su teoría original y presentq_una 
nueva solución del Q_roblema, conocida con el nombre de teoría del módulo reducido --~- ---~ -- ... --
0 del módulo doble. 

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

El verdadero significado d~ªs dos teorías.J.u.e_aclarado finalmente por Shanley en 
1947. 

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

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

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

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

4. El plano de flexión es un plano de simetría de todas las secciones 
transversales. 

2.6.2.1 Teoría del módulo tangente 

Se basa en la suposición de que cuando la columna tiene una relación de esbeltez 
tal que el esfuerzo critico de pandeo u, = P, j A es mayor que el limite de 
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente 
para las que la deformación es controlada por el módulo de elasticidad tangente E, . 

que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de COrT'lpre!:;ióf1~<:1~!()~ación del 
material de la columna en el punto que corresponde ª)_~!¡fuerzo c;r_ítjco (Refs .. 2A, 
2.5, 2.6 y 2.1 0) (Fig. 2.12). 

a ti-----
o 

-1 
1 

Et =tan a. 

or---......o;:O or------E 

b) e) 

Fig. 2.12 Teoría del módulo tangente. 

La ecuación diferencial del eje deformado es: 
• P, 

v +-v=O, 
E,! 

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

P,=;r
2

~,1 (2.16) 
L-

JTzE 
a = 1 

' (L/ rf 
(2.17) 

2.6.2.2 Teoría del módulo reducido 

De acuerdo con esta teoría, la carga critica de una columna de longitud intermedia, 
sobre la que obra una fuerza de compresión P, , tal que a, = P,/ A excede el límite 
de proporcionalidad, es: 

p = JTzEJ 
,. {l (2.18) 

El esfuerzo crítico correspondiente es: 
' 

-JT_-_E'=--, a = 
' (L/ r f (2.19) 
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Cuando la columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en sus secciones 
transversales momentos que incrementan los esfuerzos en el lado cóncavo, donde 
la comgresión por flexión se suma con la directa, y_Jos disminuyen en el con_vex<:)_._~n 
el que la flexión produce tensiones. 

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

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

M'"'= EJ/R 

l ' 
"' _,!__ C' 

' 
cr, 

1 
1 

_¡ o 
----+1 

1 1 

1 1 

1 1 

¡¡ o 1 o 

Prl 
a) b) e) 

Fig. 2.13 Teoría del módulo reducido. 

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

Como E es siempre maxo_r:__g~('! __ fL,_L?_te<:_J~_9 ___ c!_el __ f!1<)dult2 _ _r:e.ducido ¡:>r<?porciona 

cargas críticas ~más all_?s _gt,J_e_!a del ~óqulo t~_Q@_!lte. 

Durante bastantes años se consideró que la teoría del módulo reducido era la más 
•recisa, pues tiene en cuenta la 
,roducida por la flexión; sin 

experimentalmente se encuentran 

reducción de esfuerzos en el lado convexo, 
embargo, las cargas críticas obtenidas 

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

de las secciones transversales. 

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

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

Según la teoría del módulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la 
carga vale P, = n' EJ / L' , y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio 
indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones están relacionados por el módulo 
E,, en todos los puntos. 

Para que esto sea cierto. el _¡J¡:¡so_ cJEl_l;:¡ _ ceoll_fig!:!_r_ación recta a una deformada 
ad~!::e!lte __ ba_ [e~p~rg_sentars:e sin __ ql,l~_dls.rninuyan..los esfuerz0:5_en ñffiúO' pünto 
la sección, lo que sólo es posible si los desplazami~ntos laterales se inician cua_r'.,. 
---------~-- \ 

la carga axial aumenta todavía, de manera rumJ<3 __ teodencia_a_que disminuyan los 
esfUerzos en el lado convexo se compensa P-ºC ~J__in_cr~mento __ oc.C!sionado por_ la 
fuerza axial adicional. 

La carga P, predicha por la teoría del módulo tangente no es la fuerza axial máxima 

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

En resumen, la carga que corresponde al módulo tangente es un límite inferior de la 
resistencia de una colu¡:¡:¡¡:¡a;·araicanzarla,Ti:l58rra"reCfa se 'flexioña-:-mleñlí'a-s-éreée 
la. fuerza que obra sobre ella: La predicha po~_l~)~~ría deCrl]lJ9~1o r~du~r9~ E?? el_ 
límite superior, pues es la corrr~re~ip_Q_mª~i_r:na que re~istirj¡¡ la columna !l) 
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia máxima se encuentra entre los 
lim-ites correspondientes a lasdc;steorías {Fig:-2T4¡:-- --

2.6.3 Esfuerzos residuales 

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos 
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan por el 
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminación hasta la ambiente. 
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Los extremos de los patine?_y~arte central del alma de un perfil H se enfrían c::on 
ma or ra idez ue las zonas de unión de alma y patines, por estar más expuestas 
que éstas a la temperatura ambiente r~~ . , 2.11; en cualqUieraaeellas·na',iuna 
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas 
contiguas del alma está aún a una temperatura que le permite seguir esas 
contracciones sin ninguna restricción; cuando, posteriormente, se enfrían las 
porciones centrales, tratan de contraerse más, pero están restringidas por el metal 
que se encuentra ya en estado elástico, que no puede acortarse sustancialmente, e 
impide que las fibras que se enfrían al final se contraigan todo lo que requiere el 
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aquí se 
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas) . 

.. 

o 

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

,. 

Como una consecuencia de los fenómenos mencionados, cuando el perfil laminado 
llega a la terr1_peratlJ r~~~ni~le~.f~,_eCiii.ateiTál que .é:l~U:[Jª-Ja:z_qfiª--::ce]rtªr.a.~JQ.s patiñ~s -
y~lrn§.il_<!ya~~l_l!_e_g_u_eda -~Slrn_etid~_ a fuer:zas interiores rt~te_n~ión, que ejercen 
sobre él los extremos de los patines y la zona central del alma que, a su vez, 
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equilibrio. 

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plásticas ocas_i_()_fl_a9_as 
por operaciones efectuadas durante la fabricación de la estructura, c.oJno __ el 
enderezado de los perfiles, en frío o en caliente~y_la soldadura. que genera 
esfuerzos residuales muy importantes, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación, desde la temperatura ambiente 
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos 
(Fig. 2.15b. -·- . ---------

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

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

Antes de solear 

e e 

T T T 

C= compresfón 
T= tens1on 

e 
Desoues de deposrtar 
la soldacura 
(en la cara supenor} 

T T 

(a) (b) 

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas 
!~minadas, la soldadura in~~E3_f1l~_nt~_@~~_Qmpresión en los bordes de los patine_s y 
~ranc!_a_l_él !e.9}~11_ (;~!fl_pr!ll1i_da, lo que· afe_cta _d~~-f~_vora_~~_mente la resistencia de la 
columna; en cambio, si las placas han sido cortadas con soplete, se forman 
esfuerzos r~sJ.cl_i.J.9J5ls _ _9~--t~[,~lón en los extremos de los patines, _y __ a_ul}lenta la 
resistencia (Fig. 2.17). 
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones 
en cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que habia antes {Fig. 2.18). 

2800 crr 
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(A36) placas a1sladas 
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4200 L-
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una sección H soldada, hecha 
con placas cortadas con soplete. 

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

Su efecto principal es hacer que descien.sJ_c¡~ll~fT1_it~--~~-¡:l~t2P2~~lo.r1.alicj_a~Lcl.e1 ac~f(), a 
part1r del cual su di_a§r?r!J.ii-::_Ei~@ifio-defo_rl}1aci_ón qejª--9\'l_?_eLfE:!J<to~_~e llega a e.s.e 
límite tan pronto como la suma de _los esfuerzos ~_§!Qual~~--rn_ás los producidos _EQ!"_ 
las cargas iguala a o-__.. en algún punto de la sec¡:_ión._ Si la barra estáen_tensión, el 

esfuerzo de fluenci~--ª.Qarece primero en el punto d.9nd~ las tension~~ re§_iduales 
eran máximas; si es!á en compresión,· se alcanza, QQr primera vez, en la zon¡:¡_de 
esfuerzos residuales de compresión de mayor intensidad. 

Como las fuerz¡¡_? _ __!g_sigl,lale_§ _ il}ter[ores están en equilibriQ,___Ig.§___'{O]\!m~D.tc->_Q_e 
esfuerzos de tensió_Il_ y __ c_o~pr~~iQ_r¡ ~_[1_c_ªd_é]_SE!G_t:.ié>n_ tr~l}§'{_ersal~Q[1jillJ_ales emtre sí, 
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y están distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente, 
por lo que no inlíuyén en la resistencia última de las barras en tensión (en las zonas 
en que hay tensiones residuales se llega a u" antes que si no las hubiera. pero la 

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

Secoon de 10" x 10" 

o , .tOO , z8oo <o<an2 
Acero A7 

' o 

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajón soldadas. 

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo 
de compresión-deformación, estudiando el comportamiento de una columna corta. 
de sección transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19); 
se obtiene la gráfica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke, 
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cuenta_c¡ue_~_área efectiva, en 
cualquier etapa, es sólo la de la porción de la sección que permanece en el int~_ry_?lo 
elástico, pues el resto se deforma plásticamente bajo esfuerzo cor¡stante. Asi, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga exterior. P/ A, 

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

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

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales 

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

constante; P.9! .. ~~nsigui_ente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la 
cq_lurrma, al superponerse los esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los 
residuales, se _pu~_(l~~~eg·u¡;.·Lj¡¡¡~andc)la--fó!:m_u!~ d_~ !=_u_ler, flE~_r:_g_de~~-~Qnsid8]§:~se 
sóiQ_@ __ pgrción de_lªs .. s~«ciones transversales que está aún en el intervalo elástico 
(refs. 2.12 y 2.13): -- - ------·----·---- ---

l 
1 
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(2.20) 

1, es el momento de inercia de la parte de la sección transversal que_ está en el 
-----~-~ ------------------------------------ -

intervalo elástico cuando se inicia el_ pandeo, y PE es la carga crítica de Euler. Se 
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna, de manera que !, es constante. 

a) 

IP 

b) 
i 

- _j_-

1 
'1 1 '' '' ' ' • : :!··:1:•~.,1, 1¡''1 i : O'rt 

'· r ;l.~ r '; j_ 

Esfuerzos med•os ocasionados 
t por la carga extenor 

1 
a, 

1 ~ E=Ey 
0 P...,,u l 1 
~ =-.-=a, ¡· ... • .. ·;-------

' Grafica del acero sm 
1 esfuerzos residuales 

a2 = :2 =ay- a,., ~ .• ,· 

, a, 
·\ Tana2 =E¡ 

e) , ' , '1 11' , "'' '¡ li r..¡l 1""1'1 ¡; ~¡i· ¡i'S.!; l ore 
Crc b 

., 
Deformaciones 
umtanas. E 

Esfuerzos res•duales supuestos 

T 
d) : G: _t_ 

l ' 
Esfuerzos productdos por P 

E 
-(--) 
E o-2a 

ay+ Ore 
-E- )Ey 

Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 

Fig. 2.20 Gráfica esfuerzo-deformación de la 
columna de la Fig. 2.19. 

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el área total 
ecuación anterior: 

P" ,T:Ef, ,T:Ef,. rr 2E(J,!J) 
CJ"=-::¡-= AL: =(¡,:r:k,= (L/rf 

A los dos miembros de la 

(2.21) 

CJ" se calcula con la fórmula de Euler, sustituyendo E por el producto E(!,/!). 

Sin la contribución de Shanley a la teoría del pandeo inelástico no se habría podido 
llegar a este resultado, pues se está tomando como carga crítica la que ocasiona la 
iniciación de la flexión lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que 
se descargue ninguna fibra; de no ser así, volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarían al campo 
elástico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento d 
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan 
esfuerzos en ningún punto: se utiliza, pues, la teoría del módulo tangente corregida 



Miembros en compresión (la columna aislada) 43 

por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con 
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas cuando se plastifican parcialmente. 

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribución de los esfuerzos residuales con 
respecto al eje de flexión influye muy significativamente en la magnitud de a u, ya 

que le depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una 

misma sección, e igual esbeltez, cuando se pandea alrededor de uno u otro de los 
ejes centroidales y principales. 

Si las dos porciones laterales de amplitud a de la Fig. 2.19b, en las que había una 
compresión residual, están plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna 
que tiene esa sección transversal, utilizando la gráfica de la Fig. 2.20 para evaluar el 
módulo tangente de la sección completa se llega a los resultados siguientes (ref. 
2.6): 

Flexión alrededor del eje x: 

' 1 e' E, . !r" E E, 
-=- .. acrr. = 
I, E (Ljr,)" E 

(2.22) 

Flexión alrededor del eje y: 

(2.23) 

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

2.23 pueden obtenerse gráficas para diseño de columnas de sección transversal 
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y 
principales, con las que se determina r>,,, en función de la relación de esbeltez y 

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

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

no sucede lo mismo con a en , que no depende directamente de E,, sino de una 

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

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

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

Las ecs. 2.22 y 2.23 son válidas también para columnas de sección H o 1 idealizadas 
como dos placas paralelas entre sí, despreciando el efecto del alma sobre la rigidez 
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexión alrededor de 
los ejes x y y. 

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relación de esbeltez que se 
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de sección H pandeada por 
flexión alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que 
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores máximos de 
0.30cry, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.30cr-' 

es un valor experimental promedio, determinado para seccion'es H laminadas, de 
tamaño pequeño o mediano). 

;/ 
Y, 

¡ Pandeo alrededor 
1 del eje de menor 
1 momento de inercia 
(a = 0.3 a )(Ec. 2.23) 

< ' 

M 1 

' 

1 11 

Jorc=03oy 

: Iort =O 3 o y 

O 3loy 

O 31oy 
1 

1 11 
1 

1 

Pandeo alrededor 
del eje de mayor 

momento de 1nercia 
1 (a"= 0.3 a,l(Ec. 2.22) 
1 
1 (Ec. 2.27) 

Pandeo elástico 
( (Ec. 2.12) 

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

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensó qúe para simplificar el di 1 

convenía sustituirlas por una sola, válida para pandeo en x o en y. 

' • 
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelástico, por flexión 
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva 
de ecuación (ref. 2.5): 

l )
2 

a-¿p L 
acr =a V --,-(av -aLP -

· trE · r 
(2.24) 

Como la gráfica esfuerzo-deformación deja de ser una línea recta cuando el 
esfuerzo total (residual de compresión más el debido a la carga exterior) llega a a-' 
' en algún punto, el límite de proporcionalidad a-LP se substituye por: 

aLP =ay -are (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales max1mos de compresión se toman, arbitrariamente, 
iguales a a-Yj2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados 

& intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23. aceptables para flexión en cualquiera 
\Y de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 

·· Euler en el punto en que a-, = a-_,.j2. 

a-; (L)' acr =a\'---;- -
· 4;r-E r 

(2 .27) 

--~----· - ---

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

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

a-m es la carga crítica de pandeo elástico de la columna; con la ec. 2.28 se corrige 

ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que a-,c = a-_..j2, de la ec. 2.25 se obtiene, a-LP = a-Yj2, de manera que la 

ec. 2.27 (o la 2.28) es aplicable a columnas de relación de esbeltez para la que el 
esfuerzo crítico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario, 

1 el pandeo se inicia en el intervalo elástico, y se utiliza la fórmula de Euler. 

Laec. __ ~~UFig. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
o_bte~!_~r_!_a_ resis_t§!f1(;i_ª-.91..Pª-.ndeo inelástico de columnas-cfe-áceréi-esfrü-ctural, y s1iVíó 
de_ ba~~a@_l¡:¡s_JéJr~ui¡:¡~_E~~J.enid~ en-las especificaciones del AISC de 1961, que 
siguen e~_',.figo~. después de varias revísToneS:· en -las-riormas -pa-ra--étiseno por 
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural, laminados en caliente, 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hechas con placas 
soldadas, en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las laminadas, o para columnas de acero de alta resistencia en las que, en cambio, 
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa 
cuando se aplica a columnas de otros perfiles. como ángulos, canales, tubos o 
secciones en cajón. 

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

i, = KL/(KL)~,=a. = (KL/r).ja,/rr 2E, y las ordenadas los esfuerzos críticos, divididos 

entre 'e>Y para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar 

los resultados. (KL )" _ =~ es la relación de esbeltez para la que el esfuerzo crítico 
' . 

elástico es igual a e>, . . 

061 
1 

04 -

1

1 

• Secc1ón en cajón soldada 
" Secc1on H soldada 

Curva bas¡ca 
del CRC 
(E c. 2.27) 

o 2 ~- o Secc1ón W laminada 
lJ, Secc1ón W lammada tratada térmicamente 

1 
= Sección en cajón lammada 

o ~! ----~~----~----L----J ____ _L ____ _L __ __ 

o so 100 1so Llr 

Fig. 2.22 Comparación de resultados experimentales con la 
ecuación 2.27. 

.· 
Todos los especímenes se ensayaron en la condición en que se encontrat al 
terminar la fabricación, sin someterlos a ninguna operación de enderezado. 



Miembros en compresión (la columna aislada) 47 

Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva básica para diseño de 
columnas cargadas axialmente propuesta por el "Column Research Council" (CRC) 
en 1960 (ref. 2.14), ec. 2.27. 

La mayoría de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su 
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos 
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajón laminadas, están en la curva 
o por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas pg!_pla~s 
soldadas están debajo, lo .91:l__e indica que tienen_ resistencias menores que las 
predichas. 

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la 
resisiencia ({e-las-cOlUrñ-ñaS: .. ianto desde el punto de vista de su mar)rlTtucrcomo de 
la_ 0.1.<:1.r1~!~ ·éñ-gue e~t?n distribuidos en la sección. La resistencia aumentª· cua-ndo 

_crece __ el__e_s~u_~~.Q_~¡j~_ fluencJª-._del acero y_ cuando se eliminan los esfuerzos 
residuales_p_o~_~edio de tratamientos térmicos, y las secciQ_nes en cajón lamina¡jas, 
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga 
ele_0ída. -¡;_o_ ca_ll)12_ig_,__@_s_ columnas formadas_por placaSSOTáadas reslsfen menos 
gtJe los_Rerfiles laminados de igual iJeometría, yJa resistencia de las secciones eñ· 
c_ª]Ones mayor qÜeTa-'delasH porque tiene-ni.m¡:;-distribución de esfuerzos
residuales más favorable. 

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

Es discutible si dE).t:J&n._es¡¿~c_ificarse curvas de diseño diferentes para situaciones 
diferentes (columnas la!Tli_n .. é!<Jas_,__s_()~d§_Qas, de alta resistencia, etc.), o utilizar una 
curva única; en este caso, el grado de seguridad varía de unas columnas a otras, 
pues la curva es conservadora en algunas ocasiones y arroja resultados inseguros 
en otras. 

2.6.4 Curvas múltiples 

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

Cada curva se basa en una distribución real de esfuerzos residuales, medida 
experimentalmente, y en una deformación inicial supuesta del eje de la columna, 
50 = O.OOJL, en la sección media. Las resistencias no se han determinado 
resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la gráfica acción-deflexión de todo el 
proceso de carga, hasta el colapso. La resistencia máxima es la ordenada del punto 
más alto de la gráfica. 

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

l 
p 1 
-.IN! o 5 .... 

Py 1 

o 

~o-1-
l 1000 

05 

/ Ern<t''""• supenor 

1 o 
._1 /a:yL 
'--;:vE"-, 

\ 5 20 

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

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

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

Curvas europeas. Debido a la dispersión en las propiedades del material y en las 
imperfecciones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas 
experimentalmente para una relación de esbeltez dada están repartidas en una faja 
de un cierto ancho. Conociendo un número suficiente de resultados experimentales, 
puede determinarse el valor probable de la carga de falla cuyo limite estadístico de 
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los 
resultados de alrededor de 1100 ensayos llevados a cabo en siete países de Europa 
occidental, la Convención Europea de la Construcción Metálica (ref. 2.16) obtuvo 
una curv·a experimental, sin ecuación determinada, definida por parejas de valores 
CJ"- L(r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, est "' 

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos países, y se probaro1, .::n 
seis laboratorios diferentes. 
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en 
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidió establecer varias 
curvas de diseño, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para 
obtenerlas se hicieron estudios de simulación, basados en valores supuestos de las 
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se 
obtuvieron así las curvas a, by e de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de 
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas. a0 y 
d. 

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

2.6.5 Resistencia de diseño 

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un 
principio, deflexiones lateraleu momentos flexiona-riles, que crecen con más 
rapidez que la carga y ocasionan, eventualmenie-:lata/iaélelm-fembro-por-fa acCión 
combinada de compresión y flexlón:-·-slil· ef:l§_§rgo:-durañ"ié--ñiucfios"-ar\i:is-~~.1 
pr_oblema se _trató COfT10 __ sj_las J<olumn.ª_s fuesen perfecta~Jalla.s_e.!LQ.QI..Ran_d_eo, 
conservándose rectas hasta gue s~ota su rigidez lateraL.í..r_~~122.:_ __ L:_~ 
espe~Jica_~io_n~~ del AISC para el diseño _pg~sf¡¿~J:Z9.S p~mi~it:Jies de.c01umQas en 
compresión axial siguen bas_?d~~_,_h_a~~~-1_<3_ fecha, en este criterio (r~. 2.3). 

En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar la resistencia máxima 
de las cofumna5g:_ue fallan· por-pandeo por flexi6ri-(reCTi5-yi 19);"<Je acuerdo con 
uno, es la menor de las cargas criticasdepandeo, elástico o iñeí~isilco-;de la 
ccliUrTlnaperfecta; segúñ-el-oiro.-éSTgüal a la resistencia última de columnas· con 
imperfe_c_cjon~es i~ic:_li:iTe~-:~ se introducen en el problemasupciñTeiiCio gue su eje-no 
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga crítica, 

qúecorre-sponde-a-un estado de bifurcación del equilibrio; debe resolverse un 
problema de valores característicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema 
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva acción-desplazamiento y 
determinando la carga correspondiente a su punto más alto. 

Lo~ __ dos _m~todos __ S()_n_a.¡¡licables, en teoría, a cualquier forma de falla, pero sólo se 
cuenta con la información necesaria para utilizar el segundo. más preciso, ~!l_~l caso 
más com¡¿_n, __ la falla por flexión alrededor de alguno de los ejes centroidales y 
principales de columnas con secciones transversales de simetría doble. 

:. 
1 

.[; 
·¡ 

:r 
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explicita, todos los factores que 
influyen en la resistencia de las columnas, sólo se incluyen en cada método los más 
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el diseño un factor 
de seguridad adecuado, en forma de factores de carga y resistencia apropiados, 
cuando el diseño se hace por estados limite. 

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

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la 
es6elte2:_ s6nJunCíóii-ae -fac~()re~ g_e()fÍ1_étri~~-s-~ (f()·rriia _ _z·_ !él_~-?.~]i-~qe _ @s-:-se_cc_:i~_n_~§ 
transversales, desviaciones del eje respecto a la línea recta que une los centroides 
deli3Ssécciones extremas, excentricidades -en la apiica-cfóñC!ela-carga;-éjé--cle las 
secciones transversales. alrededor del que se presenta lalleXíón auraritifer pandeó), 
de factores quecfepericfen éleTrriaíefial {!iQo-d~ji:~ro: caractériiadci por- ei e~[uerzo 
de fluencia y- fa--gráfica-esfuerzo:Cféformación, magnitud y distribución _de los 
eSl'Uerzosresiau-álesfy·a-elproceso de fabricación (columnas lamina.das_eñ._QSJUElO.tEl._ 
fabric_adas con -plaeas~'sofd~dajc _ _(2 fg~_adás' 'en Jrio·. métqdos ~m~lea_dos- p_ara 
enderezarlas). Todos estos factores se tienen en cuenta cuando la curva de diseño 
se determma experimentalmente. puésto-quesEí ensaya[,~ colu[rij,_as .. reaiE)~_pir:Q es 
dificil incluirlos en modelos analiticos-por-16 qÚe, wmo se mencionó arriba, sólo ··"" 
más impó'rtanf~~~~-c~n~la~x~~-Cfe=.fl1~-ne~ii~x~i_@ta_.-.. . .. ---

_') 

El número y la variedad de los factores que intervienen en el problema hacen que no 
seaconveniente utilizar una sola-cürva_!esi~!~~cj_é!~esb-eHez¡?ai-a todasTas céifü_rrí_n~§, 
pues al hacerlo se penalizan las secciones más eficientes, o se diseñan las menos 
efiCI8ntes C()~ __ ÚI1él ~segur_id_á(fjf1ác(ti¿ú";:íd'á_.:~~-pa_rá ~91i!gper un 'ñjvel'ae- SeQ!!ri~a(f 
uniforme _t1a_11 d~ utilizarse varias curvas de diseño, que Correspondan a grupos de 
columnas -~_e__ca-racfe~i_~~cª~ ~i_frifiil!~-~;- :~s~~JI:e9';3 a si. ál -cóñcepto : C!~ ]~j __ c;urV'as
múltip_!es (refs. 2.11, 2.15, 2.1 9, 2.20). 

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

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

La magnitud de e está limitada por los requisitos que deben satisfacer, nor 
especificación, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acu ) 
con la práctica estadounid~nse, el eje de los miembros de ~~i<ción H_no_puede 
separarl)e de la recta teórica que une sus extremos más de 1/8" por cada 10 pies de -·--- --··--
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de la longltud_1__.1ª-'_1!1iembro, _!o __ qu~ ~e 
consrdera.~eneral, como 01000. -~----- --

Sin embargo, ccmo las bases de la teoría de confiabilidad utilizada para el desarrollo 
de los métodos de diseño basados en factores de carga y resistencia son los valores 
medios y las desviaciones estándar de los parámetros que intervienen en el 
problema, parece razonable usar el valor medio de e, y su variabilidad, para evaluar 
la resistencia de las columnas, lo que lleva a tomar e igual a L/1470, gu§!_5!.§._el valor 
medio, obtenido estadísticamen~e. parª~rfii~~-H (refs. 2.11, 2.20). 

Para reducir a límites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola 
curva de diseño, pero sin complicar demasiado la solución del problema, como 
sucedería si se utilizase un número excesivo de curvas. el Consejo de Investigación 
sobre Estabilidad Estructural ("Structural Stability Research Council", SSRC) ha 
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15 ), que corresponden a grupos que 
incluyen columnas de sección H laminadas en caliente y enderezadas en frío, barras 
de sección transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas 
soldadas. de sección H y en cajón. Para las curvas originales (Fig. 2.24 a 2.26) se 
consideró e = L/1 000, mientras que en la deducción de las designadas con la letra P ' 
(de "probabilístico") sertomó el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P está, 

') siempre, ligeramente arriba de la curva "determinística" correspondiente (Fig. 2.28). 

,-/ 

Pmáx 

t ¡ 
r 

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

Curva 1 

Curva de Euler 

o IL-~~~~~~~~~~~~~~~~--L 
o O S 1 O '5 

· 1 fiiYL 
A=:rVT-;-

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

Las ecuaciones que reproducen analíticamente los resultados de las curvas 
múltiples S_O_I_l_tlél~a_nt~_comp!ejas_(r_E?fs_._i1J_,__~.15,_1_,_1 9fp-oreTio:seha-propuesto el 
uso de e_)pres_~o_nes sim_r.>l~~ad_9~_s>~las_gy_~s_E3 ob~E!'len, de manera muc;bq__más 
sencilla, r~s_ulta~os _suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas 
(refs. 2.9, 2.21. 2.22CCfe-esie-tipo son las _e~u~~Loñes d~e la:§_Hq_rrnªs-·T"icll_ica_~ 

,i;. 
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C~mplementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y de 1ª~
especificaciones Canadiense~ef. 2.23), para el diseño de columnas de sección 
transversal H o en cajón. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las 
columnas en función de su esbeltez. las ecuaciones simplificadas son convenientes 
cuando se emplean directamente en los cálculos y cuando se incluyen en programas 
de computadora. 

''l 
¡ 

Prr.ax ~ 
--pyl 

l 
o ,1 

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

o 5 1 o 1 5 

A=~ fay_:_ 
x \j E r 

Curva de Euler 

Fig. 2.25 Curva No. 2 para columnas de acero estructural. " 
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Ancllo de la banda de curvas 
que foonan la base 
de la curva 3 (12 curvas) 

Curva de Euler 

o 5 1 o t 5 

¡ ' _1_ \ la; _l:_ ' /Y r 

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

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs. 
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoría, aplicable solamente a las 
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utili7 1ra 
columnas con secc1ones transversales de cualquier forma, incluyendo é. .1os 
sencillos o dobles. 
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Pmáx 

Py 

1 .o 

0.5 

o 

o 

' 

' 
' ' ' ' ' 

e= U1000 

0.5 1.0 1.5 

A. = __!_ ¡ay .!:.. 
nY"'Er 

Curva a 

O O Tubos formados en caliente 

H Laminada, hlb > 1.2 

1 Laminada, con cubreplacas soldadas 
T 

-b Soldada, relevada de esfuerzos 

8 Relevada de esfuerzos 

Curva e 

I Lammada. hlb :5. 1.2 

I Soldada, placas laminadas 

-:-j Te 

r:l Canal 

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

Curva a O (tentativa) 

Aceros de alta resistencia 

Curva b 

-E:!- Cajón soldado 

l Laminada, hlb > 1.2 

f+j Laminada; h/b :5. 1.2 

·1:· Soldada, placas cortadas con soplete 

8 Soldada, placas lam1nadas 

1H1 Laminada. con cubreplacas soldadas 

l Laminada, relevada de esfuerzos 

Curva d !tentativa) 

Perfles pesados 

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

Curva 2-P del SSRC 

SSRC # 1 
. Curva 3-P del SSRC 

357 .146 89 2 124 9 

" 253 05 525 !:3 1.0 1070 

tKur. acero A36 

).=-1 {fy KL 
"'(VEr 

h 
(para acero A36, KUr = 89.186 1-) 

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

__ Curvas mUlt¡ples deterrntnísticas 
(e/L = 1/1000) 
e/L = 1/1470, valor medio med1do 

e/L = 1/1000. valor máx1mo permiSible por especificaCIÓn 

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

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformación 

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

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

principal del análisis y diseño plástico, pues los patines de las barras en fle· se 
pandearían localmente cuando la compresión fuese en ellos APa,., y no , .ría 

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

Proceso de fabncación EJe de Esfuerzo de fluencia min1mo (Ka/crr 
flexión 

2600. 3500 4200 
a a a P6300 

<2530 3450 

Perfiles H Perfiles H ligeros y med1os Mayor 
laminados en· momento 
caliente de inercia 2 2 

Menor 
momento 
de inercia 2 2 

Perfiles H pesados (Patines Mayor 3 2 
de más de 5 cm de grueso) Menor 3 3 

Secciones H Placas cortadas con soplete M ay_or 2 2 
hechas con placas Menor 2 2 
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 

Menor 3 3 
Secc1ones en Placas cortadas con soplete Mayor 2 2 
cajón soldadas o laminadas Menor 2 2 

Formadas en fria Mayor N/A 2 
Menor N/A 2 

Tubos cuadrados Formados en cal1enle o Mayor 1 1 
o rectangulares formados en frío y tratados 

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

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

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

4150 6250 .. 

1 1 

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

1 1 
2 2 
1 1 

1 1 

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

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

de este punto. 

1 

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

1 
2 
1 

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

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

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

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

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

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

: _______ 7 ____ _ 
1 
1 

1 
1 Tan a 1 ; E ; 2 100 000 kglan2 

Tan a2 ; Eed ; 63 000 kglan2 
Eed;Efh .. h;33 
Eed;: SEy .. S= 11.7 

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

&ed es unas 12 veces mayor que &Y (Fig. 2.29). 

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

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

; 2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 

,. 
Estructuras Metálicas (ref. 2.2) 

La resistencia de diseño Re de un elemento estructural de eje recto y de sección 

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

, Re se obtiene en kg. 

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

Ffl = 0.9 

(2.29) 

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

KLg;,. d / 1 1 .. A. = - -;- , ande KL r es a re ac1on de esbeltez 
r ,,-E 

efectiva máxima de la 

columna. 

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

placas soldadas, obtenidas -co-rtándolas -cüñ ()x-ígeno -·ae j)lacas más 
anchas. y colur1_1_na~ de :S~-~C:Io~~trélnsversal rE;!cta_f!9~i¿liü-~cé!:}añiióiidis 
o hechas con cuatro placas soldadas: n = 1.4 . 

• Columñ.as desécciÓn-transversaiHOT,hect1as con tres placas laminadas 
soldadas entre sí: n = 1.0. 

La ec. 2.29 es _una_~ep_res~nta_~_ióniJn_alítica~implificada de las curvas múltiplEl.S_ del 
SSRC; los valore_s_ de n L.2._D_,__1-1_Y...1_0, corresponden, respectivamente, a la~_.f_urva_~ 
1, 2 y 3 (ref. 2.22). 

~n_l?s _ _l'!()ll"Tlas Té_~nicass_e l!_tili;¡:a!l_~Q_I()_I~_ cury_as ~_y __ ~,-~s decir, n igual ~i_Y_ 
1 ~arél_acEl.rºª-c_ºn_ll!D~El....9€l_~IJ.El.QCia no_!!lil.Y~~ 2530_ ~-g~cm2 , pero se permiten 
otros valores g_~_IJ_sl_se d_e_mu~~1[é!_que su_emQill_o está ju_stifi~¡:¡dQ. 

f l = 1 

-. 
n=

Le.-r 

C..c" ~ f' 
' 1 :1,.' 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; asi, en Estados Unidos se emplean cada vez más. aceros con 
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg2 (3515 kg/cm2

). sustituyendo al acero A36 ( F, = 
2530 kg/cm2

); en Canadá y en Europa la situación es semejante. 

En México es ya muy comú~~!-uso d~~ateriale~~~~ !,_ =. ~515 kg/cm
2

; cua~~~.:= 
así. puede emplearse la ec . 2.29, con n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1 
señala que debe utiliiarsilfa curi·a T- ____________ .. ____ ...................... - .. -·--- -----·-

b} Miembros cuya sección transversal tiene una forma cualquiera._ no incluida en 
a) 
~0.85 

Si KL/r? (KL/r),, R = 
20

·
120

'
000 

A,F 
e (KLir'f R 

Si KLjr S (KL/r),, R, = A,F,[!- 2(~;~ ]FR 

(KL/r), = 6340/ JF. 

(2.30) 

(2.31) 

KL/ r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la column¡ y 

(KL/ r le = ~2-7 2 E/ F,. "'6340/ JF: es la esbeltez que s-;-~·;;-~~--~~~de?_ ~lii~tico del 

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

fórmula de Euler y despejando KL/ r. 

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga crítica de la columna. de pandeo elástico 
(la fórmula de Euler, ec. 2.30) o inelástico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha 
introducido (KL/ r le, multiplicada por A, F, ). Estas ecuaciones, que se conservan de 

normas anteriores. se aplican a ángulos, canales y tes en compresión y, en general, 
a todos los tipos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales, 
como las que llevaron a la obtención de las curvas múltiples. Por este motivo, para 
su diseño se recomienda un factor de resistencia menor. 

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

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural 
basadas en diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.24), la resistencia de 
diseño en compresión de columnas cargadas axialmente que no fallan por p.· ~o 

local ni por pandeo por torsión a flexotorsión, es igual a FRPn, donde: 

FR = 0.85 
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P.= resistencia nominal en compresión axial =A, Fe, 

Para ).e $ 1.5, Fcr = (o.658"; f, 
Para ).e > 1.5, Fcr = ( 

0·~77 )F,. ).; -

59 

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 

Fe, es el esfuerzo crítico de pandeo en compresión; ..te es el parámetro ..t definido 

en el artículo 2.6.7.1, donde también se ha definido A1 • 

Las fórmulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en términos de la relación de esbeltez 
KL/r (Comentario de la ref. 2.8); para ello, se escribe la fórmula 2.33 en forma 
exponencial: 

Fcr = (exp(- 0.4\9}.~ ))F, 
y se sustituye ).e por su valor, con lo que se obtiene: 

KL Jf [ [ F,. (KL)']] Para -$4.71 -, Fcr = exp -0.424-¡:-;- F, 
r F,, 

(2.35) 

ara - > ... 1 -, = , P KL , 7 Jf F 0.877-T
2
E 

r F,, " (KL/r)' 
(2.36) 

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

Las ecs. 2.33 y 2.34 (o 2.35 y 2.36) son una representación analítica de la curva 2P. 
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el diseño de todos los 
miembros en compresíón-·axíaí,- cualquiera que sea la· formá de su sección 
transversal a·el procedimiento-de fabriéaCioñ. 

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la fórmula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica 
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia 
de las columnas con imperfecciones iniciales (e= L/1470) es aproximadamente igual 
al 88 por ciento de la predicha por la fórmula de Euler (Fe,, calculado con cualquiera 

de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo crítico de pandeo, puesto 
que las curvas múltiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no 
proporcionan esfuerzos críticos, sino resistencias máximas de columnas con 
imperfecciones iniciales). 

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

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

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

. (1- (~L1? y, 
F = (2.37) 

a ~+ 3KL/r (KL/rf 
3 8Ce 8C: 

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

P }'('E 
F =----:--~ 

a 23(KLir}" 
(2.38) 

e, es la relación de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elástk e 
inelástico; corresponde a la relación de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1). 

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

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

C, = ~A.F> (¡ + ).'n tia (2.39) 

que puede escribirse en la forma: 

F,. 
C, = ( -~ 'lfa ~A 

1+1.-"¡ 

43 i&U.IL .zat 
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las características de la columna; cada 
valor corresponde a una de las tres c.urvas propuestas . 

. KL~,. A=- -·-
r rr 2 E 

1/J =factor de resistencia = 0.9. 

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

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseño 

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos 
de diseño en función de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a 
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de diseño
relación de esbeltez para aceros Grado 50 ( F

1 
=3515 Kg/cm2

); la del Reglamento del 

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

LRF0-AISC93 
Gr50 

'L-----------~------~------~ 
o • • oo ~ ~ rn uo •oo oro ~ 

Relaoón de esbeitez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (RJA 
- KUr). 

.l!>l &&.4WZ.t&GU&!N4#H.WM Lit& 
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TABLA 2.2 M1embfos en Compresion Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de D1seño RJA.. F"=0.9. n=1 O. F,=2530 kglcm 2 

KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kglcm 2 kglcm2 kglcm2 kglcm2 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1728 102 996 152 587 
3 2277 53 ~~1_1_ ~~ 985 153 581 ---- ----- -- --1if4- --,-s;¡- -------
4 2277 54 1694 104 575 
5 2277 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564 

~- 2277 57 1643 107 942 157 559 
-2277-. 58 1626 108 932 -,.se-f-·----8 553 

9 2277 59 1609 109 921 159 548 
10 2277 60 1592 , 10 911 160 543 
11 2277 61 1575 111 901 161 537 ---f---0:--

62 1559 
-

112 891 ---i6:z-- --532-12 2277 
13 2277 83 -·1542 113 882 183 527 
14 2272 64 1526 114 872 164 522 
15 2264 65 1509 115 882 165 517 
16 2255 66 1493 , 16 653 166 513 

67 ---- ,,?- -844 -,-¡¡y- -------
17 2246 1477 508 
18 2236 88 1461 118 835 188 503 
19 2226 69 1445 , 19 826 169 498 
20 2215 70 1429 120 817 170 494 

-·--- ---=-;--- r---,-2,- -868- --17,--- --;¡sg--21 2204 71 1413 
22 2193 72 1398 122 799 172 485 
23 2181 73 1362 123 . 791 173 480 \ 
24 2169 74 1367 124 782 174 476 -------- ----·--- -125-- -¡;y;¡-- ------ ------
25 2156 75 1352 175 472 ---1--1337 --,26-- -766-- ------ ------
26 2143 76 176 467 
27 2130 77 1322 127 758 177 483 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 ¡-329.?_ 79 1292 129 742 179 455 ---- -80- ------ ---- -¡:¡4- ----,e:o- ---- --- --
30 2088 1278 130 451 
31 2073 81 1263 131 726 181 447 
32 2058 82 1249 132 719 182 443 
33 2043 83 1235 133 711 183 439 

------- l-:2oi8 -------- ·---------
- "- -704 - --,e:¡-- -435 34 84 1221 134 

35 2012 85 1207 135 697 185 431 
36 1997 86 , 194 136 889 186 427 
37 , 981 87 1180 137 882 187 424 
36 1965 88 1167 138 675 188 420 ------ --------- ---· ------- ·----- ---668-- ------- ------
39 1948 89 1154 139 189 416 
40 1932 90 , , 4, 140 662 190 413 
41 1915 91 , 128 141 655 191 409 
42 1899 92 , , 15 142 648 192 406 r-------- --,882- ---- -----·- -,-4:Í-- --642-- -193-- -------
43 93 1103 402 
44 1865 94 1090 144 635 194 399 
45 1648 95 1078 145 629 195 395 
46 1831 96 1066 146 623 196 392 ------ -~- -1054- -----· --61_6_ ---- ----
47 1814 97 147 197 369 ---- ------ ---- --:¡()42 ----
48 1797 98 148 610 198 386 
49 1780 99 1030 149 604 199 362 
50 1763 100 1019 150 598 200 379 
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TABLA 2.3 Miembros en Compres1on Axial. NTC del RDF 
Esfuerzo de 01seflo RJA. F.=O 9. n=1.4. F,=2530 kgicm2 

KUR R,JA, KUR R,JA, KUR R,JA, KUR RJA. 
kgian2 kg/an2 kglan' kgicm2 

1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 

---~- ----- --~:--- -T966- 1a3 -------- 153- --67_1 __ 
3 2277 ......,.~ 1186 --;¡- ----- -1952-- -,o4-- ----- -154- ---664-2277 54 1172 
5 2277 55 1938 105 1159 155 657 
6 2277 56 1923 106 1145 156 650 
7 2277 57 1908 107 1132 157 643 
8 2277 56 1893 108 1119 158 637 
9 2277 59 1878 109 1106 159 630 
10 2277 60 1863 110 1093 160 623 

22i7- ---- 1847- ---·- -1080- 617 11 61 111 161 
12 2277 62 -18:32 -- l----,008 162 611 112 
13 2277 63 1816 113 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1764 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 168 586 
17 2269 67 1751 117 1007 167 580 
18 2267 68 1735 __ 1~ 995 168 574 -------- 2264-· --964- ---:¡¡¡¡¡ - 568"" 19 69 1719 119 ----r--~ 1702-

__ ___,__ 
·-972- ··---- -562 20 2260 70 120 170 . 

21 2257 71 1686 121 961 171 557 
22 2253 72 1669 122 950 172 551 
23 2249 73 1653 123 939 173 546 
24 2244 74 1638 124 928 174 540 
25 2240 75 1620 125 918 175 535 
26 2234 76 1603 126 907 176 530 
27 2229- ---- 897 177 77 1587 127 ~~ 
28 2223 --- ----- 687 -17-a-78 1570 128 519 
29 

---- -·-->.- --ff/-2217 79 1554 129 179 514 
30 2210 80 1538 130 867 180 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 847 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 183 495 
34 2181 84 1473 134 828 184 490 
35 ~m_ 85 14~· 135 819 --:¡as- 48-s----- ·--- ----
36 2164 86 1441 136 810 186 481 ------- -------1--·--- ---- _800 ___ -,-87-- -¡y6-37 2155 87 1425 137 
38 2148 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 487 
40 2126 90 1378 140 774 190 483 
41 2115 91 1362 141 785 191 458 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 
43 2094 93 1332 143 749 193 450 
44 2o82 ··---- ------- --- --74o .. 

94 1316 144 194 448 
45 2oi1 

----1---o--·- ------- -n:z-- -195 95 1301 145 442 
48 2058 96 1287 148 724 196 436 
47 2048 97 1272 147 716 197 434 
48 2034 98 1257 148 709 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 
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TABLA 2.4 Miembros en Compresion Axial. NTC del ROF, 
2 Esfuetzo de Diseno RJA.. F•=0.9. n=1.4. F,=3515 kg/cm 

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

, 3164 51 2585 101 1366 151 722 
2 3164 52 2560 102 1348 152 713 
3 3164 53 2534 103 1329 153 705 
4 3164 54 2508 104 1311 154 697 
5 3164 55 2482 105 1293 155 689 
6 3164 56 2456 106 1276 156 681 
7 3164 57 2429 107 1259 157 674 
8 3164 56 2402 108 1242 156 686 
9 3164 59 2376 109 1225 159 659 
10 3164 60 2349 110 1209 160 652 ,, 3164 61 2322 1,, 1192 161 644 
12 3162 62 2295 112 1177 162 637-

13 3158 63 2268 113 , 161 163 630 
14 3155 64 2241 , 14 1148 164 623 
15 3150 65 2214 , 15 1130 165 617 
16 3146 66 2187 , 16 , , 15 166 610 
17 3140 67 2160 117 , 101 167 603 
18 3134 68 2133 , 18 1086 168 597 

---- ----
119 169 ¡--5~ 19 3128 69 2106 1072 ---- ---- --- r---2079 120 170 584 20 - 3121 70 1058 

21 3113 71 2053 121 1045 171 578 
22 3105 72 2027 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 123 1018 173 566 
24 3066 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 
26 3065 76 1923 126 --979 176 548 

----

3053 
~---- ---- ---- --~ -------

27 77 1898 127 177 543 ----- ------ ----- --,-:28" 1i8 537 ~---~ 3041 78 1872 954 
--3528 ---=---- ------~-

29 79 1647 129 942 179 532 
30 3014 80 1823 130 931 180 526 
31 3000 81 1798 131 919 181 521 
32 2985 82 1774 132 907 182 516 
33 2969 83 1750 133 896 183 511 

r-~- 2952 __ 84 1725 134 665 184 505 ---------- ---·- ---- --------
35 2935 85 1703 135 874 185 500 -36--f----2917 ---- ,-sBO-- -,1;~ -----

66 863 185 49~--------r------ --- ---- ----- -- 853 37 2899 87 1657 137 187 491 
38 2660 66 1634 138 842 185 485 
39 2660 89 1612 139 832 189 481 
40 2840 90 1590 140 822 190 476 
41 2819 91 1568 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 467 
43 2776 _93__ 1525 143 793 193 463 --- 44 -- --·---- -----'.- -·--

458 2754 94 1504 144 784 194 -- ---- r------- --- -ii4 -,--g-5- ----45 2731 95 1484 145 454 
46 2708 96 1463 146 765 196 449 
47 2684 97 1443 147 756 197 445 
48 2660 98 1424 148 747 198 441 
49 2635 99 1404 149 739 199 437 
50 261, 100 1365 150 730 200 433 
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.( 

TABLA 2.5 Miembros en Compres1onAxial. NTC del RDF, 
Esfuerzo de Diseño RJA.. F.-=0.9, n=2.0. F,=3515 kg/cm2 

KUR 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 s: 2881 102 1525 _152 761 
3 . 3_1_64_ _s; 2841 103 1502 153 752 
4 3164 S< 2819 104 1400 154 742 
S 3164 SS 2798 105 1458 · 155 733 
6 3164 56 2775 1C6 1436 156 724 
7 y~_ 57 2752 107 1415 157 7~ 

8 3164 58 2728 108 1394 158 707 
9 3164 59 2704 109 1373 159 699 
10 3164 60 _ 2679 110 _ 12.5: _ 160 _ E JO 
11_ 3_1_64_ _61 2653 111 133:; 161 €12 
12 3163 62 2627 112 131' 162 € '4 
13 3163 63 2600 113 1294 163 666 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3_1_62 _65_ .2~ 11_5 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 
17 3160 67 2490 117 1221 167 636 
18 3159 68 2461 118 . 1203 168 629 

~~~;1¡¡;_~~-_3_!~11:58~--+----'6"9~--t--.1_~43~3::--t---Oc 1~11g!-t--·C: 111_1_8§_1--:1~69~-1--6;;22~ 
20 3157 70 2404 120 1169 170 615 
21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 1_136 172 601 
23 3151_ . 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2288 124 1104 174 568 
25 3146 .75 2257 125 1088 175 581 

~-~ 2.§..,-¡---_3",,,_,_4
0

_>2_. _ _7~7_,6,,-+---223}_ 126 1073 _1!6 m 
27-;. 3:·1,1c:~39:-ll-~7';7_ 1 __ 2::-1~9:8: -l- 127 1058 177 ~" 

l--~2~8-----f- 3135 78 2168 128 1044 178 563 

29 3131 79 2139 129 1029 . 179 556 
30 3126 80 2109 130 1015 180 550 
31 3121 81 2080 131 1001 181 545 
32 3115 82 2051 132 988 182 539 

-3~ 3_109_ _63_ _2022 1~3 SJZ4 _1~ 533 
l-~ 34---l--'3==-n·o~2.,__ 84 1993 134 961 184 527 

_ ~ •-t---:3094~:==---+--85~--l-~ 196_5,"' __ 1 __ ,~35:--t-~948-;;;.-t--:,,85~+--;:s~22 __ 1 
l---i,3c7:,-¡--;~:;.;,o·T:.7-~7-l- ~ ~~t---;-:,~~~---t--~~;-t----~~~-l--i-;;;!'i 61---

38 3068 88 1881 136 911 188 5C6 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 

t--..::::4(0'--l-.Z: 3C3C~~ _90 _182_6 14_0 . ªª7 _1_90_ - 4fl6 
41 C/.)0 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 485 

__ 4.-o---3--J---.-30""1~. 1 __ ,_-;9,3:---t--ó11-ó; 7~46-1--c:-11_·4,~- --85~3 ___ ,_~ 193_+-~481_1 
1 ----oc~-+--2~997; --1---94;:,;-----11----i-17"'7:2~0_. __ 144_ -+-o-1)422_-·-~ 194,-¡----,4,..:76_-1 

45 2963 95 1695 145 631 195 _4~ 

46 2968 96 1669 146 821 196 466 
47 2952 97 1645 147 810 197 462 

. 4(1 2ª35- 98 1620 148 800 198 457 
49 2918 99 1596 _149 ~- _19!l 453 
so 2900 100 1572 150 780 200 448 
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TABLA 2.6 M1embfos en CompreSIOn A>ual. LRFI).AJSC93 
Esfuerzo de D1seflo RJA.. F.=O.BS. F,=2530 kQicm' 

KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. KUR RJA.. 
kg/cm2 kglcm2 kg/cm2 kg/cm2 

1 2150 51 1875 101 1257 151 858 
2 2~ 52 1885 102 1244 152 649 

-~---- -·1231- ------ ·-¡;¡:¡-3 2149 53 1855 103 15~---- -2149 ----1845- ------ - -633-4 54 104 1217 154 
5 2148 55 1834 105 1204 155 624 
6 2146 56 1823 106 1191 156 616 
7 2145 57 1813 107 1177 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 1151 159 593 
10 2139 60 1779 110 1138 160 586 

-----~ r-"--- ----- ·---- ---· __ ,_ 
-"161- 579-11 -· 2137--~- 1768 ~~- 1125 --,;.- ---- ---- --162'- -572--2134 62 1757 112 1111 

13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 68 1710 116 1059 168 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 ----ii'io ---- --- -.,-¡¡¡- .------ -1i59"" -525 -19 69 1674 1021 
20 7-0- """'i662- ·--- "519-2106 120 1008 170 
21 2101 71 1649 121 995 171 513 
22 2096 72 1637 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 501 
24 2086 74 1612 124 958 174 495 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 ~5- 76 1587 126 933 176 484 

--27- ---- -s2a· ---wi- -479" ~70 77 152_~ 127 
--28-- --"'- --900- --·-· 

2064 78 1561 128 178 473 -·-- r--2057- ---- ----- ·---- ----- ·-179 --¡68-29 79 1549 129 896 
30 2051 80 1538 130 884 180 463 
31 2044 81 1523 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 860 182 453 
33 2031 83 1497 133 848 183 448 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 --35- --·""- -··as-- .. 1470-- -,-~ 823 185 438 2016 135 -----· '2009-- -------- -1.157" 1':36"" 36 86 -~~ 186 434 

---o-~ ----- '87- ---·- --- ---'1'87- --4~ 37 2001 1444 137 799 
38 1993 68 1431 138 788 188 424 
39 1985 89 1418 139 776 189 420 
40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 91 1391 141 755 191 411 
42 1980 92 1378 142 744 192 407 
43 1951 93 1364 143 734 193 403 ----- 1942 ------- ------ --------¡-----

~-- -·300-· 44 94 1351 144 723 ------- -,93:f" --------- -,.338- .,_. ---
195 - -395-45 95 145 714 

46 1924 96 1324 146 704 196 391 
47 1915 97 131 1 147 694 197 387 
48 1905 98 1297 146 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
50 1885 100 1271 150 667 200 375 

... 
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TABLA 2.7 M1embros er CompresionAxiaf. LRFD-AJSC93 
Esfuerzo de 01sel1o RJA, F.=O 85. F,=3515 kgicm2 

KUR RJA, KUR R¿A.. KUR RJA.. KUR RdA.. 
kg/cm2 kg/an2 kg/cm2 kg/an2 

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 
2 2987 52 2452 102 1396 152 649 

.0~~ -~ 
---

3 2~- 53 2433 103 641 
54 2414 104 154 o=--4 2984 1355 633 

5 2982 55 2395 105 1334 155 624 
6 2980 56 2376 106 1314 156 616 
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 158 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 
10 2966 60 2296 110 1234 160 586 
11 2961 ~~ ~~ 111 1214 16i 579 
12 2956 62 2256 112 1194 162 572 
13 2951 63 2235 113 1175 163 565 
14 2945 64 2215 114 1154 164 558 
15 2939 65 2194 115 1134 185 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 
18 2918 68 2131 118 1077 168 532 
19 2910 69 

. 
2110 119 1059 -¡sg-·-~-·-525 

2902 
---- ---

~o- -,042 --170 519 20 70 2088 
21 2893 71 2067 121 1025 171 513 
22 2864 72 2045 122 1008 172 507 
23 2874 73 2024 123 992 173 501 
24 2865 74 2002 124 976 174 495 
25 2854 75 1980 125 960 175 490 
26 2644 76 1959 126 945 176 484 
27 2833 77 1937 127 -~~ 177 479 

2Bif- -78- -1915 -·-- ·--·-~3-28 128 916 178 ------- ~¡¡-- -,·a~ -,29- ~90,-- --,79 ----
29 2810 468 
30 2797 80 1871 130 888 180 463 
31 2785 81 1849 131 874 181 458 
32 2772 82 1828 132 681 182 453 
33 2759 83 1806 133 848 183 448 
34 2746 64 1784 134 835 184 443 
35 2732 -85- -1762 135- 823 -,-es- 1-.--

438 
36 2718 -g¡¡- ------

186 434 1740 136 811 
37 2703 -87-- 1718 -,-37 799 

-
187 429 

38 2888 68 1696 138 768 188 424 
39 2673 89 1674 139 776 189 420 
40 2658 90 1653 140 765 190 416 
41 2642 91 1631 141 755 191 411 
42 2626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 403 ---- 2593- 1-->--1566 -----~~ -~-- ----44 94 144 399 

-~--- ---- ----- ---- ---45 2577 95 1545 145 714 195 395 
46 2560 96 1523 146 704 196 391 
47 2542 97 1502 147 694 197 387 
48 2525 98 1481 148 685 198 383 
49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 867 200 375 
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K = 
1.0), debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H formada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F, =2530 kg/cm2

. 

1 
lpc=191 

h=21_58 

1.91 
T 

1 

¡ ¡ j 
'; 1 l. 
:1: 
'"1 
1" ---------¡T--,-
1; 1 ,. 
·'¡ 1· 

b = 25 4 

' 
1 d~ 25 4 

Acotac1ones. en cm 

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

Se ensayará una sección H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kglm, que tiene las 
dimensiones que se muestran en la fig. E 2. 3-1, y las propiedades 
geométricas siguientes:· A,= 120.77 cm2

, r mi"= r, = 6. 57 cm. 

Acción de diseño: P, = 130 x 1.4 = 182.0 ton. 

1. 4 es el factor de carga que se especifica en la re f. 2. 3 7 para construcciones 
del grupo B, bajo cargas muertas y vivas combinadas. 

Normas técnicas complementarias del Reglamento de Construcciones para el 
D.F. (ref. 2.21 

Clasificación de la sección (tabla 2.3. 1, re f. 2. 2). 

Patines: b/2r ,, = 25.4/(2 x 1.91) = 6.65 < 830/../2530 = 16.5 

Alma: hjr, = 21.58/1.11 = 19.4-t < 2100/..)2530 = 41.8 

La sección es tipo 1, 2 o 3. El pandeo local no es crítico. 

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

El estado límite es de inestabilidad por flexión, y como la sección transversal 
de la columna es H, la resistencia de diseño se evalúa con la ec. 2.29: 

), = KL ~ F. = 1.0 X 500 2530 = 0.853 
r :r' E 6.57 2039000;r' 

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

R _ F,A,F. '- 2530xl20.77x0.90xlü-' _
193 5 

,-(l+..f'-0.15'")1'- (1+0.853"-0.I5'')i"- . ton 

. 3 
F,A,FR = 2530 X 120.77 X 0.9 X 1 o- = 275.0 ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, = 193.5 ton > P, = 182.0 ton 

La resistencia de diseño, R,, es 6.3 por ciento mayor que la acción de diseño 

P,; la sección ensayada es correcta ( R,/ P, = 193.5/182.0 = 1.063 ). 

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las 

resistencias de diseño por unidad de área, R) A, , para relaciones de esbeltez 

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

n =1.4. 

KL/r = l.Ox 500/6.57 = 76 

R ' -' = 1.603 ton/cm-, R, = 1.603 x 120.77 = 193.6 ton 
A, 

La pequeña diferencia en los dos valores de la resistencia de diseño se debe 
a que se entró en la tabla con KL/r = 76, y la esbeltez real es 76.1. 

b) La columna está formada por tres placas laminadas: n = 1.0. 

2530 
R, = xl20.77x0.90x10-3 =161.5 ton 

1 + 0.853-0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R./A, =1337 kg/cm2
, R, =!337xl20.77xl0-3 

= 161.5 ton). 

En este caso, R, = 161.5 ton < P, = 182.0 ton. 

., 
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La sección no es adecuada (161.51182.0 = 0.887). 

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

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

Patines: b/ 11"' = 6.65 < A., = 797 /-h530 = 15.8 

Alma: h/t, = 19...l4 < A. .• = 2121//2530 = 42.2 

La sección es "no compacta':· no hay pandeo local prematuro. 

Resistencia de diseño. 

;., = o.S53 < 1.5 :. R, = .p,A, (o.65s"' )F, = o.s5 x 12o.n x o.658° '"' x 2.53 

=191.5ton > P.=182.0ton 

La sección ensayada es correcta . 

.P, = 0.85 es el factor de resistencia. 

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

El problema puede resolverse también utilizando la tabla 2.6. 

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

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2.3). 

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en 
condiciones de trabajo, no su resistencia de diseño. También se tratan igual 
los dos tipos de columnas de este ejemplo. 

(KL/ r )miu = 76 (se obtuvo arriba). 

- ' , L ,Jtt ¡¡ IZD CWJi U» ;:wz.zuca t.f&-' a a san s asa .. 
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Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del inelástico: 

e = J2:r'E = 2,T'E = 126.1 
' Fy 2530 

71 

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

F" = [1- (KL/:)' ]F,. = [1-
76

' , ]2530 = 2070 kg/cm' 
2e; · 2x126.J· 

eS=~+ 3(KL/r) 
3 se, 

(KL/rY 
se3 

e 

5 3x 76 
-+---
3 S X 126.1 Sx126.1 3 

i.S7 

F, = 2070/l.S7 = 1107 kg/cm'. Este valor puede obtenerse directamente de 

una tabla F, -L/ r (re f. 2.3). 

Resistencia de fa columna, en condiciones de trabajo = AF, = 120.77 x 1. 11 = 
134.1 ton. 

Para comparar /as normas AISC-ASD (ref. 2.3) con /as dos que se emplearon 
antes, se determina la carga crítica, con el esfuerzo crítico calculado arriba 
(sin coeficiente de seguridad): 

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

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

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

arriba, pero sigue siendo menor (222.41250.0 = 0.890). 

Este es un ejemplo de cómo la curva única de las normas AISC para diseño 
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que están claramente del 
lado de la inseguridad. 

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresión de las columnas de la Fig. 
E2.4-1, utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las 
columnas tienen la misma sección transversal y carecen de soportes laterales 
intermedios. Considere dos aceros, A 36 ( F, = 2530 kg/cm 2

) y grado 50 ( F, 
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= 3515 kglcm2
), y dos tipos de perfiles, laminados y soldados, hechos con 

placas laminadas. Suponga, sin demostrarlo, que el pandeo local no es 
critico en ningún caso. 

y (1) 

• . _¡_ T ==]·= T 127 

20 3 cm ¡';'¡·-O 9517 76 

1 ~ 1_,7 
203.cm T 

A= 65.73 cm2 
rx = 8 77 cm 
ry = 5 20 cm 

CASO 

KTEOR 

KRECOM 

K U ry 

1 

1 o 

1 o 

77 

(2) (3) (4) 

¡ 

L = 4 Om 

2 
1 

J 4 

o 7 20 os 

08 2 1 o 65 

62 
1 

162 50 

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

Como r, < r, y la longitud libre es la misma en las dos direcciones, el pandeJ\ 

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

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

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

Ref 2 2 Ref. 2.24 
Caso A36 Gr. 50 A36 Gr. 50 

Lam' Sold. 2 La m. 
, 

Sol d. 
2 

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3 
2 120.4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3 
3 40.2 35.0 41.9 69.5 37.6 37.6 
4 132 o 115 9 171 6 137 6 124.0 163.6 

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

En las Normas Técnicas Complementan·as del Reglamento del O. F. (ref. 2.2) 
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la · 
ref. 2.24 se emplea una sola fórmula para todas las columnas, cualquiera quG 
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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 Jos dos aceros; esto es natural porque las ecuaciones 
de ambas provienen de la cuNa 2 del SSRC. En cambio, la ref. 2.32 
sobrestima de manera importante la resistencia de las columnas hechas con 
placas soldadas. 

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de diseño en compresión axial de una 
columna de 6.00 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la fig. 
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para 
flexión alrededor del eje "y" y empotrados respecto al eje "x". El esfuerzo de 
fluencia del acero es F, = 3500 kg/cm2

. 

1 

t; 0.95-'-

T h-i r --'-¡ -J-rl. 

h 1 = 58.1 / 1 ---~--- -x- d; 60 

0.95 

T1~ ~r • 0.95 0.95 

b; 30 
Acotac1ones, en cm 

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

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

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

Placas horizontales: h, /t = 28. 1/0.95 = 29.6 < 21 ooj JF: = 35.5 

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

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

Las características geométricas de la sección transversal total son: 
A, =167.39cm', 1, =80,745cm', 1, =27.573cm', r, =22.0cm, r,. =12.8cm 

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

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

J = 4.4,
2
t = 4(29.05 x 59.05)

2
(0.95) 63,460 cm• 

S 2(29.05+ 59.05) 

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

Ec. 2.5: 

Ec. 2.6: 

E c. 2. 7: 

P = ;r'EI, = 
80745;r'~ x!O-' =18,055ton 

"' (K,L,)' (0.5x60o)-
\___ "~f')l<cd,...,_ 

2(7573;r;~ x!0_3 = 1541 ton > P,. = 167.39x3500 
1 X 600- 2 2 

,... '-- • r) 1 ~ '"\ c.r)c.._ 

x 10-3 = 292.9 ton 

P =[;r'EC, +GJ]-1 " GJ = 63460xGx167.39x10-' 
"' (K,L,)' r,' (!, + I,)jA 80745 + 27573 

= 76908 ton 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. Como se esperaba, f"· 

es mucho mayor que P"' y P"' . 



( 
( 

Miembros en compresión (la columna aislada) 75 

Las cargas criticas calculadas son de pandeo elástico. 

Relación de esbeltez crítica 

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

tomado los valores teóricos de los factores de longitud efectiva. 

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

(KL/ r).. = 1.0 x 600/12.8 = 4 7 

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

DETERMINACIÓN DE LA RESISTENCIA DE DISEÑO 

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

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

Q = Q. , que se calcula de acuerdo con el art. 2. 8. 1. 1. 

Anchos efectivos 

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

PI . 1 27341 ( 544 J acas verttca es. b = fj 1 - ( 
1 
Ir So b 

' 1 bftNI 

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

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en 
compresión axial, para revisar el estado límite de pandeo local y pandeo por 
flexión combinados, el esfuerzo 1 de la ecuación anterior se sustituye por el 
esfuerzo de fluencia F,. del material. 
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b =2734x0.95(1-· 544 J=37.3cm< 58.1 
' -h5oo 6J.2J35oo 

A,1 =A,- I(b-b.)t=1673-2(58.1-37.3)x0.95=127.87cm' 

Q. =A,¡jA, =127.87/16739=0.764, Q=Q. =0.764 

(KL/r); = 6340UQF
1 

= 6340/J0.764x 3500 = 122.6 

(KL/ r )m,_, = 4 7 < (KL/ r ): = 122.6 . ·. La resistencia de diseño se determina con 

la e c. 2.4 7, art. 2. B. 1: 

-l (KL/r)' ] R, = OA, F,. 1 - ( )'. F, 
- · 2 KL/r ,· 

=0.764x167.39x3500[1-
472 

,]x0.75xl0-J 
2 X 122.6-

= 311.0 ton 

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

b) Diseño con /as especificaciones AISI 91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3). 

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

F 
__ ;r'E ;r'E . . F, 

=-~=9110Aglcm· > -
' (KL¡rf 47' 2 

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

área de la sección transversal de la columna. 

F = pcn = 1541 X 1 o' = 9206 kl!/cm' 
'' A 167.39 -

La diferencia proviene del redondeo de los resultados3 

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

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

3 En las normas Al SI de 1996 (ref 2.39) la ecuactón siguiente ha stdo sustituida por la ec. 2.33, art. 
2.6.7 2 
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. 1.052 (b) [J 1.052. p 164 
Placashonzontales: A.= Jk IVE= #ox29.6 E=0.613 < 0.673. 

Las placas horizontales son completamente efectivas. 

PI . l 1 1.052 fiiFI64 
06 acas vert1ca es: ,. = ,-;-;: x 61.2 -- = 1.268 > . 73. 

v4.0 E . 

p = 1-0.22/ ). = 1-0.22/1.268 = 0.652 
). 1 268 

b, = pb = 0.652 x 58.1 = 37.87 cm 

A, = 167.39- 2(58.1- 37.87JJ.95 = 128.95 cm' 

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

P, = A,F, =128.95x3164xl0-3 =408.0Ton 

R, = FRP, = 0.75 x 408.0 = 306.0 ton 

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

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de diseño muy 
parecidos (3061311 =O. 984). 
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2.7 PANDEO POR FLEXOTORSIÓN 

2. 7.1 Resistencia de Diseño 

Las columnas de sección transversal asimétrica o con un~e de simetría. como los 
ánQÚios- y -las -seccio-nes ·r. y- las columnas con dos ejes de simetria, pero baja 
resistencia a torsión, como las secciones en cruz, pueden fallar por pandeo por 
torsión o flexotorsión (art. 2.5). 

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

2. 7 .1.1 Especificaciones AISC para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.24) 

La resistencia de m1embros comprimidos determinada por los estados límite de 
pandeo por torsión o flexotorsión es 1/J,P,, donde: 

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

P, = resistencia nominal en compresión = A,(, 

A, = área total de la sección transversal. 

(2.40) 1 

El esfuerzo critico nominal F, se determina como sigue: 

a) Para J..,JQ ~ 1.5, F, = Q(o.658°'; )F, 

b) Para J..,JQ > 1.5, F, = ( 0.~:7 )F. l ).~ ' 
En las expresiones anteriores, 

(2.41) 

(2.42) 

(2.43) 

Q es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos planos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24), y se 
calcula como se indica en el inciso 2.8.1.1 cuando alguno, o algunos, de ellos, son 
tipo 4. 

El esfuerzo crítico de pandeo elástico por torsión o flexotorsión, F,, se determina 
con las ecuaciones: 

a) Secciones con dos ejes de simetría: Ec. 2.63. 
b)_~~~c;jones con un eje de simetría (se ha supuesto que es el 'S): Ec. 2.60. 
e) Secciones asimétricas: el esfuerzo crítico de pandeo elá$tico -podíexoto.r:sión 

F,, es igual a la menor9~_las_ raís;~_¡; de la ecuación cúbica: 

' '-
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(F, -F,,XF, -F.,XF, -F,)-F,'(F, -:F.,{-::)' -F,'(F, -F"C: )'=o (2.44) 

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

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

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una 
relación __ ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no_ es raz_c¡11_a_!:>~e basar el 
diseño en la inicia<;:ióndeJ pandeo local que se presenta, en general baJ<icargas 
menores que la crítica de la columna y la de colapso. de las placas, por lo que para 
obtener diseños económicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al 
pandeo de los elementos planos esbeltos. La interacción del pandeo local de las 
placas y el de conjunto de la columna ocasioña-i.ina-reducciónde-faresfstenclaaera
barra comprimida.----------

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

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

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

pandeo local hace que las columnas muy cortas, compuestas por placas delgadas, 
fallen bajo esfuerzos medios menores que a,; su esfuerzo medio crítico, para ''I'Ja 

relación de esbeltez muy pequeña, puede expresarse como Qa, .. donde Q ( ~ 
coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo 
local: depende del esfuerzo de fluencia del material, de las relaciones M de las 
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo. 

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

Ur =0, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad 
de ese esfuerzo: la ec. 2.27 se transforma en: 

=Q _(Qa,T(L)' 
acr a\ 4 'E 

,,~ r 
(2.45) 

El esfuerzo de fluencia a, se ha sustituido por Qa,. 

Haciendo a" igual a Qa, /2 y despejando la relación de esbeltez, se obtiene la 

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

!:_ = (!:_) = p·T' E "' 6340 (2.46) 
r r , Qa,. ~Qa, 

'Algunos aspectos de este articulo requiren información contenida en el Capitulo 3, en el q~e se trata 
el diseño de placas esbeltas compnmidas basado en la resistencia posterior a la iniciación del 
pandeo. 
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que 
se pandean en el intervalo elástico bajo esfuerzos suficientemente pequeños para 
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lámina 
delgada. 

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

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elástico, el esfuerzo crítico se 
calcula con la ec. 2.3U;enef'¡ntervalo inelástico, la ec. 2.47 SuSiítuye a la 2.3'1:-Por
cOnSigui~~le_,~~ªresisíeiú~lá d~·(j¡~_e~o~qu~~rrespon~e al estado límite de flexión y 
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones: 

Si KL/r ~ (KL/r):, R = 20,120,000 A F 
· ' ( KL/ r )' ' ' 

(2.30) 

Si KL/r < (KL/r):, R = OA F 1- (KLf-;)' ]F 
· ' - ' ' 2(KL/r);' ' 

(2.47) 

-u:I.F(;, 6340/ JQF, :- F, = o.7s. 
------------------------

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

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

pandeo elástico del inelástico (ec. 2.46). 

2.8.1.1 Cálculo del coeficiente Q 

La determinación de Q depende de la manera en que las placas que constituyen la 
columna -~stéñ __ .. '!P~Y~cj_a_s_ ~Q__sus bordes longitudinales; ~se . ut!lizan __ !_re_~ 
procedimientos diferentes, según que todas estén atiesadas, es decir, soportadas en 
lo-s d~ b~o!ª.ei~-:.:gü·e-no 16-e~te--nirlfl!:J_na, o que la sección esté formada p·or-placasae __ _ 
los dos tipos, unas atiesados y otras no. 

(a) Todas las placas son atiesadas 

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

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axialmente, falla 
. , cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de 

fluencia, u,.; su capacidad máxima de carga es: 
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(a) (b) (e) 

( d) 

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes 
delgadas 

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local 
bajo esfuerzos menores 1ue el de fluencia; introduciendo el factor Q, su resisten( 
max1ma se expresa como : 

pma..r = Q.4a,. (2.48) 

Por otro lado, la carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al producto 
del esfuerzo de fluencia por el área efect1va correspondiente a ese esfuerzo, de 
manera que la carga total -quepÚ-ede-·saportar- Úna ___ éolumna-corta"-formada 
exclusivamente por elementos planos atiesados es: 

(2.49) 

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

sección. 

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

QA a-, = A,1a-, .·. Q = Q, = .: (2.50) 

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

por lo que recibe el nombre de factor de forma. 

5 La ecuación 2.48 es váliaa para cualqu1er columna corta de paredes delgadas, independientem<. 
de que los elementos planos que la forman estén at1esados o no~ lo que varía de un caso a otro es la 
manera como se calcula el factor Q 
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(b) Ninguna placa es atiesada 

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

donde CY" es el esfuerzo de pandeo del elemento de relación ancho/grueso más 

elevada. 

Igualando el segundo miembro de la ecuación anterio'r con el de la 2.48 se llega a: 

:. Q = Q, = (J" 

(J ,. 

CY" se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capítulo 3. 

(e) Unas placas están atiesadas y otras no 

(2 .51) 

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

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

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

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

pmm: Ae¡ cr \' Ae¡ a 
-- = -!Jc,-· = _ ___s_r_(jr 

A A a,. A a, · 

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

donde_ 

Q = Q,Q, (2.52) 

En resumen, el coe~l:i_e~te__Q_ se determina _d__E:) __ a_~.':l.~é3_ d_~a_s maneras sig_Ll_!l'lnt~ 

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q 
se obtiene_91vidJ_e__n_Q'o·er·areaffiecflva de Olseño, determinada con los anchos 
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efectivos de diseño de esos elementos, entre el área de la sect-cón 
~--- ---------------- ----------· ------- -----------

transversal. El área efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia 
u, . LosañchÓsefectivos se calculan como se indica en el Ca.pif.Uio-3~ Q se 

designa .. en este caso, Q,. 

2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no 
atiesados~{Tse cáléufa _dTvi~Té_il~óe} ~sfuerzo. c;ritico encomp-resión,_E"_,_9el 

elemento más débil de lé!__~e~~ión transversal (~l_c¡ue __ ti_ene la relación 
ancho/grueso mayor),_ E!ntre __ ~l_ ~-~f.u_~~() __ 9_~fl_u~_l"lcia . C!.. Los _c<:])cu_!_o~ _ _s_e 

hacen de acuerdo con el Capitu_l() 3: .. ~! (;()~ficl~nte Q __ s~.I~@J:l:@_ {L_jEn el 

art. ~:9se presentan expresiones de Q, para el diseño de ángulos a_i_S!§Idos 
comprimidos). 

3. En miembros que contienen algunos elementos planos atiesados y otros no 
aTiesadOs~ ef C()E)f\cientEl_Q~~§_e.l_pr_oducto--dé un factor de esfuerZO,~Q,: 
calculado como SE;!_jncjLca~_r:¡ __ ~. rnultiplicacto__¡¿oLun_factor _de. área •. _ Q •.• 

obtenido ~l}l_Q_er1_1, pero u_tiliz;:md9_, en lugar de u _._,_el esfuerzo con el g¡,Je s~ 

_determinó Q, ~- illc;luyendo en el área efectiva el área totéll de todos los 
elementos no atiesados. ( 

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24) 

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

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

(a) Para J., JQ s 1.5 : F., = Q(ü.658º'; f, (2.53) 

(b) Para ).,JQ > 1.5: F = l 0.877JF (2.54) 
rr A:! _1 

' 

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

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

2.8.3 Especificaciones AISI (ref. 2.39) 

Aunque el método basado en el factor Q se ha utilizado con éxito para diseñar 
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han 
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento más preciso (ref. 2.34). 
Partiendo de resultados analíticos 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 relación de esbeltez de la 
columna está cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones 1 con 
patines no atiesados, en columnas de relación de esbeltez pequeña. Esto ha hecho 
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AISI. 

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

1. Se determina el esfuerzo crítico de conjunto de la columna, con las 
dimens1ones de su sección transversal completa. 

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

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

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

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

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

La resistencia de diseño en compresión axial, ¡p,P., se calcula como sigue: 

tP,=0.85 

(2.55) 
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donde: 
¡f!, = factor de disminución de la resistencia. 

A, = área efectiva correspondiente al esfuerzo F, . 

F, es igual a6
: 

Si )., ::; 1.5, (2.56) 

Si )., > 1.5, (2.57) 

(2.58) 

F, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo elástico por flexiór:J, torsión o 

flexotorsión, determinados como se indica m~s adelante. 

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsión o flexotorsión 

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

expresión: 

:r'E 
F, = -:-(KL_/_r:-:-)' 

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

(2.59) 

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

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

(2.60) 

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

ecuación: 

(2.61) 

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

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

.. ~ ~ ~ /r +]~ 
tors1on. elevado al cuadrado = r,- + r,- + x.; = · + x.; 

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

del eje principal x. 

H = 1- (x.,/r0 )' 

rr'E 
a = ..,..----,.,.-

u (K,L,/r,)' 
(2.62) 

a, = _1 __ lGJ + (rr' EC)",) 
Ar- K L -

o ' ' 

(2.63) 

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

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

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

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

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

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

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

La resistencia de diseño es r/J,P., donde: 

a) Para ;,.,fQ ~ 1.5: 

F = Q(0.658Q<; Ír 
cr ~v (2.64) 

(2.65) 

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

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

Si E:_~ 0.446 [I_: Q = 1.0 (2.66) 
1 V F,. 

S. Jt b Jt 10.446 - <-~0.910 -: 
F, 1 F, 

S . b )T 1 ->0.910 -: 
1 F, 

b&·· Q=l.340-0.761- -
1 E 

Q = 0.534E 

F, (b/t )' 

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

(2.67) 

(2.68) 

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

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

7 En el art. 1 12, Capitulo 1, se hace referenc1a a las normas para diseño de ángulos aislados. 
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En ángulos de alas esbeltas, el estado límite de pandeo por flexotorsión se aproxima 
con el factor de reducción Q, y aunque en columnas relativamente cortas de sección 
no esbelta, en las que Q=1.0, ese estado límite puede ser critico, se ha demostrado 
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no 
se incluye en las recomendaciones para diseño de ángulos sencillos. 

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

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

). La barra 

está articulada en los dos extremos. 

y 

10.16 

1· 2.89 ' t¡ 

r ' 
' 

X 

A= 18.45 cm 2 

1 x = 288.5 cm4 

ly= 74.5 cm 4 

rx = 3.95 cm 

ry = 2.01 cm 

J = 5.87 cm 4 

Ca= 43.5 cm6 

X o= 3.42 cm 

j_ 
0.95 

T 

Acotaciones en cm . 

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

Clasificación de la sección 

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

La sección es tipo 3; no hay problemas de pandeo local. 
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.!!aL) _ _,L:,!, = L~ = Ll = 4.00 m 

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

flexión alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsión. 

r0 = Jxg + r} + r,' = ~3.42' + 3.95' + 2.01' = 5.60 cm 

H=1-(Xo)' =1-(
3

.4
2
)' =0.627 

r 0 5.60 

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

Ec. 2.62: 
n 1E H

1E . , 
a., = ( )' = -, = 1973 k g/ cm· 

KL/r · 101· 
' ' ~ 

tr
1E ., 

a . = ( \0 = 508 kg/cm· 
" KLjr,. J 

Ec. 2.63: a = _1_[GJ + Trl E Ca J = 1 • [784200 x 5.87 + 43.5Tr2 E] 
' Ar0

2 (K,L,f 18.45 x 5.60" (1 x 400f 

= 7965 k g/ cm' 
' ' La contribución de la resistencia a la torsión por alabeo es muy pequeña; si, .. J 

se tuviese en cuenta, se obtendría a, = 7956 kg/cm'. 

Ec. 2.60: 

a,= 2~ [{a" +a,)-J(a,, +a,)' -4Ha_,a, J 

= 
1 

[(1973 + 7965)- J(1973 + 7965) 2 -4 X 0.627 X 1973 X 7965 J 
2 X 0.627 

= 1782 kg/cm 2 

Es crítico el pandeo por flexión alrededor del eje y. 

Ref. 2.24: 

il., = KL ~ l.Ox400 ~2530 = 2_231 > 1_5 
m-Y VE 2.0!Jr E 

F = (
0

·
877

)F = ( 
0

·
877 

)2530 = 446 kg/cm
2 

" A.' ' 2.231' 
{ 

Ec. 2.34 

Resistencia de diseño = 1/J,AF, = 0.85 X 18.45 X 446 X 1 o·' = 6.99 ton 
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Ref. 2.2: 

(KL/rt =6340/.JF: =126 < KL/r, =199 

Resistencia de diseño (ec: 2.30): 

_ 20,I20,ooo AF _ 20,I2o,ooo 
18 45 0 8

-
1 0

., = 
7 97 

r 
R,- (KLjrJ ,-

199
, x . x. )x . ,on 

KL/r, = 200/3.95 =51; KLjr,. = 200/2.01 = 100 

1r' E 77' k ' a a = -_-,- = J 7 g/ cm· 
) ¡-

"2 E , 
an· = --, = 2012 kg/cm· 

· lOO-

a = 
1 

· (784200 x 5.87 + ;r' Ex 
43

·5) = 7994 kg/cm' 
' 18.45x5.602 2002 

a, = ? J [(7737 + 7994)- J(77J7 + 7994 )' - 4 X 0.627 X 7737 X 7994] 
_x 0.627 

= 4881 kg/cm' 

Sigue siendo crítico el pandeo por flexión alrededor de y. 
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Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo a., se 

multiplica por cuatro, y a, por 2.7; el incremento en resistencia al pandeo por 

f/exotorsión es menor que al pandeo por flexión. 

Ref. 2.24: 

, _IOOff_..- J? 15 -'-, - - l. -1 < . 
JT E 

F" = (0.658"; f, = (o.658u"')sJo = 1495 kg/cm' 

r/J,AF" = 0.85 x 18.45 x 1495 x 10-3 = 23.45 ton 

Ref. 2.2: 
KLjr, = 100 < (KL/rt = 126 

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

=18.45x25301 , 0.85x10 =27.18ton 
[ 

100
2 

] -) . 

2 X J26-

Ec. 2.33 

Ec. 2.31 



92 Miembros en compresión (la columna aislada) 

El pandeo por flexotorsión puede ser crítico en columnas de ángulo r- ., 
cortas, pero aún en esos casos no es significativo el error que se come¡ 
ignorarlo. Por esta razón, en las especificaciones de diseño de ángulos en 
compresión, que no sean de paredes delgadas, no se considera 
explícitamente ese efecto (ref. 2.36)-

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de diseño de una columna biarticulada 
(K,= K, =1.0) de 2 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la 

Fig. E2.7.1. El límite de fiuencia del acero es de 3515 kg/cm2
. Utilice las 

especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia (ref. 
2.39) y las del AISC para diseño de ángulos aislados (ref 2.36). 

'o ¡76 

1 ¡ 

· .. 1 ~ G 

1"--1 ~R=O 
___¡_ ' 

/ 1" 1 

lo 79
1
• 

X 

6 87 

7 62 

A=392cm2 
1, = 37 30 cm4 

ly = 8 78 crn4 

rx = 3 08 cm 
r =150cm 
1= o 093 cm4 

Ca= O 
X0 = -2 443 cm 
1 = 207 

Acotaoones en cm 

Fig. E2.7-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.7. 

Ref. 2.39: 

Determinación de F, 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), F, es el menor de los 
esfuerzos críticos de pandeo por flexión alrededor de y o de pandeo por 
flexotorsión, que se calculan, respectivamente, con la fórmula de Euler y con 
la ec. 2.60. 

) . . . ~ . . ' r0 = x; + r,- + r,: = 2.443- + 3.08- +!.So- = 4.21 cm 

H = 1- {x0 /ro}' = 1-{2.443/ 4.21)' = 0.663 

KL/ r, = 200/3 08 = 65; KLj r,. = 100/1.5 = 133 
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~'E ~'E , 
a a = (KL/rJ' = 65, = 4763 kg/cm- Ec. 2.62 

~' E ~
1 

E = 1138 kg/cm' 
a~= (KLjrJ 133' 

a= GJ = 0·093 E =1050Kglcm 1 

' Ar0
1 2.6x3.92x4.21 1 

Ec. 2.63 

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =O. 

0', = 2~[(0'« +0',)-J(O'a +O',)' -4HO'.,a, J 
= 

1 
[(4763+1050)-J(4763+1050)' -4x0.663x4763x1050] 

2x 0.663 
= 967 kg/cm' Ec. 2.60 

Puesto que 0', (ec. 2.60) es menor que O' n, la forma crítica de pandeo es por 

flexotorsión, y F, =967 kglcm2
. 

)_, = ~ = p515 
= 1.907 > 1.5 vF: 967 

:. F = ( 
0

·
877 JF. = ( 

0
·
877 

)3515 = 848 kg/cm' 
" A' ' 1 907 2 

' . 
Ec. 2.57 

Área efectiva. Es la que corresponde a F. =848 kglcm2
. 

A= 1.~2 (~) [J = ~ ( 6
·
87)l48 

= 0.832 > 0.673; :. b, = pb 
..¡k t VE 0.43 0.27 E 

p = (1- 0.22/ ). )/A = (1- 0.22/0.832 )/0.832 = 0.884 

Ancho efectivo de cada ala: b, = 0.884 x 6.87 = 6.07 cm. 

Área efectiva: 
A, = A,- L (b- b) = 3.92- 2(6.87- 6.07 )o.n = 3.49 cm' 

Resistencia nominal. 

P,, = A,F. = 3.49 X 848 X 1 o-' = 2. 96 ton 

Resistencia de diseño: -" P = 0.85 x 2.96 = 2.52 ton. 
'~'• " 

Ec. 2.56 
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Ref. 2.36: 

!!_ = 6.87 = 25.4 
t 0.27 

> 0.910 [I = 21.9 
V F, 

Q se determina con la ec. 2.68: 

Q = 0.534E = 0.534E = 0.4SO 
F,(b/t)' 3515x25.4' 

i., = KL ~ = zoo ps1s = 1.762 
nr f"E I.SO;r E 

r es el radio de giro mínimo del ángulo (Fig. E2.6.1). 

;.JQ = 1.221 < 1.5 

:. F" = Q(o.6ssº'; )F, = 0.4so(o.6sslo""'"•'')~515 
= 904 kg/cm' 

Resistencia de diseño: rp,A,F" = 0.90 X 3.92 X 904 X 1 o-' = 3.19 ton. 

Ec. 2.64 

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.1912.52=1.2,7). 

' ·,,, 
EJEMPLO 2.8 Calcular la resistencia de diseño de la columna de la Fig. E2.8.1 8 El 

acero tiene un limite de fluencia F,. = 3515 kg/cm2
. La columna puede 

considerarse articulada en los dos extremos, para flexión alrededor de los 
ejes x. y, y para torsión. 

y. 

0390 1 10152 
-'- ~~ =!=-.--
.----- 1¡' R 'o 238T : 

' 1' 1 

:1 1 

:1 1 

19 54.' 

• 1 
• 1 

¡¡-, 
,¡¡ 

1 

~-~ 

0390-. 10390,1 ~ 
i 11 ! 

i 20 32 
1 
1 

1 
¡ 
, 
1 

---'--

( . -.-
1 l 
! 1 

1150 
1 

1 1 

11 
r 
!P 

10.16 Acotaoones en cm 

A:: 9 1201'12 

1.=5101r::m4 

ty=2668cm 4 

r(:748cm 

ry::: 1.709 cm 

Ca" 2589 cm5 

J =O 071 cm4 

Fig. E2.8-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.8. 

8 En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresiór.. 
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del d1seño de columnas de paredes delgadas. 
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Clasificación de la sección (tabla 2.3.1. ref. 2.2) 

Patines: b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 830/ ji;= 14.0 

Alma: h)t=l9.54/0.152=128.55 > 210ojji; =35.42 

95 

La sección es tipo 4; tanto en los patines como en el alma se excede la 
relación ancho/grueso correspondiente a las tipo 3. 

a) Especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.39) 

Determinación de F. . La relación de esbeltez crítica para pandeo por flexión 

es: 

K,L, = lxl50 = 87_
8 

r
1 

1.709 

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetría, 
el esfuerzo crítico de pandeo elástico es el menor de los valores dados por las 
ecs. 2.59, con KL/r = K,L,jr,, y 2.63. 

Pandeo por flexión: 
:r'E 

F =-r--'h 
" ... (KLjr) 

Pandeo por torsión: 

:r'E , --, = 2611 kglcm· 
87.8' 

F = [GJ + :r
2 

EC. ] 1 
" (K,L} ( + 1

1 

= [748000x 0.071 + 
2589

:r' E] l 
(1xl50) 510.1+26.68 

= 4418 kglcm' 

El pandeo por torsión no es crítico. 

F, =F., = 2611 kglcm 2 

}. = [F; =P515 =1.160 < 1.5 
e VF: 2611 

:.F.= (o.65s<:)F, =(0.658''•'}3515 = 2001 kglcm' 

Anchos efectivos 

Ec. 2.59 ~-

Ec. 2.63 

Ec. 2.56 

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el 
Capítulo 3 . 

.. 
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Almas 
Se tratan corrio dos placas independientes, pues sólo están unidas entre s ... 1 

los bordes superior e inferior. 

J..= 1.052 (!!.) {f = 1052 ( 19.54 )~2001 = 2.118 
Jk t fi f4.0 0.152 E 

Se toma k = 4. O, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por 
F, = 2001 kglcm2

. 

Como J.. = 2.118 > 0.673, b, = pb. 

p = (1- 0.22/ A)/ A = (1- 0.22/2.218 )/2.218 = 0423 

b, = 0.423 x 19.54 = 8.27 cm 

Patines 

2 = 1.052 ( 4.69 )pool = 1.551 > 0_673 
,Jo.43 0.152 E 

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde. 

p = (1 - 0.22/1.551 )/1.551 = 0.553 

b, = 0.553 x 4.69 = 2.60 cm 

Área efectiva 

A,= A,- L(b-b) 
= 9.12- [2(19.54- 8.27)+ 4(4.69- 2.60 )p.i52 

= 9.12-4.42 = 4.70 cm 2 

Resistencia nominal: 

P, 1 = A,F, = 4.70 x 2001 x 10-3 = 9.40 ton 

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexión de la columna. 

Resistencia de diseño: 
t/JcPn = 0.85 x 9.40 = 7.99 ton 

Ec. 2.55 

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2) 

Como la falla es por pandeo por flexión y pandeo local combinados (no hay 
pandeo por torsión) la resistencia de diseño puede determinarse también 
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace .. a 
continuación. 
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Factor de pandeo local O 

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2. 

Q,. Se determina para los patines, que son elementos planos no atiesados. 

b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 1470/ F.= 24.79 

:. Q, 1,~~0,0~0 = 1,400,000 l = 0.418 
F, b/t 3515x30.86 

Q. . El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el 

esfuerzo crítico de pandeo local de los patines, F" = Q, F,. = O. 418x3515 = 
1470 kg/cm 2. 

b=2730x0.152(1 480 )= 9.7?cm 
' .JI470 128.5S.JI470 

A,= 9.12- 2(19.54 -9.77XJ.I52 = 6.15 cm' º· = 6.15/9.12 = 0.674 

Q=Q,Q, =0.418x0.674=0.282 

(KL/ r ); = 634oUQF, = 63.4oj..J'-o.-=-z8=-=2:--x-=-3s-:-:l-=-s = 20!.4 

(KL/r), = 87.8 < 201.4 

:. R, = QA,F,(I (KL/r )): , )F, 
· 2(KL/r, · 

= 0.282x 9.12 x 351 s(1 

= 6136 kg "' 6.14 ton 

87.8' , )o.7s 
2x 201.4· 

Ec. 2.47 

Este resultado es menor que el obtenido con las especifiCaciones AISC 
(6.14í1.99=0. 769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el 
método de la ref. 2.2 arrojaría un valor sólo 13 por ciento menor que el de la 
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0. 75x7.99)=5.2215.99=0.87). 
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CAPÍTULO 1. MIEMBROS EN TENSIÓN. 

1.1 INTRODUCCIÓN. 

Un miembro que transmite una fuerza de tensión entre dos puntos de una estructura es 
el elemento estructural más eficiente y de diseño más sencillo. Su eficiencia se debe a 
que la fuerza axial produce esfuerzos constantes en todo el material que lo compone, 
de manera que todo puede trabajar al esfuerzo máximo permisible y, además. que las 
barras en tensión no se pandean, por lo que no hay fenómenos de inestabilidad que 
son críticos, con frecuencia, en elementos estructurales de acero con otras condiciones 
de carga. El diseño consiste en comparar el esfuerzo, igual al cociente de la fuerza de 
trabajo entre el área, constante, de las secciones transversales, con el permisible, o la 
resistencia, producto del área por el esfuerzo de fluencia o de ruptura, con la acción 
factonzada de diseño. 

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

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

La elección de las conexiones constituye uno de los aspectos más importantes en el 
diseño de estructuras de acero, puesto que definen cómo se transmitirán las acciones 
de unos miembros a otros, lo que influye de manera decisiva en su forma de trabajo y 
en las dimensiones que se requieren para acomodar los elementos de unión, 
soldaduras o tornillos. Los detalles de las conexiones gobiernan, con frecuencia, el 
diseño de los miembros en tensión, por lo que son uno de los critenos más importantes 
en la elección del tipo de secc1ón adecuada. 

Las conexiones entre m1embros, y entre los elementos que componen a algunos de 
ellos, se escogen en las primeras etapas del diseño, para evitar uniones difíciles de 
realizar, caras y poco eficientes, o modificaciones en el diseño, que pueden ser de 
mucha importancia. 

El párrafo anterior no se refiere sólo a los miembros en tensión sino, en general a 
estructuras de acero de todos los tipos. 

1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSIÓN. 

Los elementos en tensión se utilizan en bodegas y estructuras industriales como parte 
del contraventeo de las vigas y columnas de la cubierta y las paredes, con el doble 
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objeto de dar soporte lateral a secciones transversales escogidas y de resistir las 
fuerzas horizontales producidas por viento o sismo (Fig. 1.1), y como tirantes de 
largueros. que ayudan a alinearlos durante el montaje, y resisten la componente de la 
carga vertical paralela a la cubierta o la carga vertical total en las paredes, 
transmitiéndola a miembros horizontales de resistencia adecuada, al mismo tiempo que 
proporcionan soporte lateral a los largueros (Figs. 1.2 y 1.3). En estructuras ligeras se 
emplean barras de sección transversal circular maciza que, por su gran esbeltez, no 
tienen resistencia en compresión, por lo que cuando las fuerzas en los contraventeos 
pueden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre 
haya uno que trabaje en tensión. 

(4) 

Fig. 1.1 

(1) 

1 1) 

(1) / 
...-/Í3) 

(1 ). Marcos rígidos. 
(2). Armadura "honzontal": da soporte 

lateral a los cabezales de los marcos 
rígidos: resiste el empuje de viento 
en la fachada y lo transmite a las 
armaduras verticales. 

(3). Armaduras verticales: transmiten el 
v1ento a la cimentación y dan soporte 
lateral a las columna·s de los marcos 
rígidOS. 

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

de fachada. 

Contraventeo de una estructura industrial. 
-. .· 1 Tirante l Larguero 

Pórtico 

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales. 
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a) Tirantes que reducen el claro de los largueros 

honzontales y transmiten el peso de la pared 
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Tirante~ 

Lámina de 
/la pared 

CORTE A-A 

b) Tirante que proporciona apoyo 
lateral ante cargas de viento. 
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Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales. 

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

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

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

l\Z\/\1\11 

Fig. 1.5 Armaduras para puentes 
y edificios urbanos o industriales. 

Fig. 1.6 Torres de transmisión de 
energía eléctrica y de comunicaciones. 

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

Fig. 1. 7 Puentes colgantes y atirantados. 

1.3 SECCIONES. 

Para un acero dado, la resistencia de una barra en tensión axial depende sólo del área 
de sus secciones transversales; las propiedades geométricas restantes carecen de 

·-.-<.1 
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importancia. Los criterios que determinan la elección del perfil son la magnitud de las 
fuerzas que ha de resistir y la mayor o menor facilidad con que pueda unirse al resto de 
la estructura. 

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

o L _jL _j T í 
Barra Barra Ángulo Ángulo Ángulos Te 

redonda plana doble en estrella 

-----

][ ] __ _[ I [ J D o 
Dos canales Canales Sección H Secciones Tubo 

ccn celosia en cajón 

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tensión. 

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSIÓN. 

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

La gráfica esfuerzo (o fuerza)-alargamiento de un miembro en tensión es parecida a la 
de una probeta; sin embargo, hay diferencias importantes entre las dos. En la Fig. 1.9 
se muestra la gráfica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva 
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones 
pequeñas, la respuesta es elástica: si el miembro se descarga recupera la forma y 
dimensiones iniciales. El flujo plástico en zonas localizadas se inicia antes de que se 
alcance el límite de fluencia determinado con la probeta, debido a excentricidades 
inevitables en las cargas, variaciones en las dimensiones de las secciones ., 
transversales, agujeros o defectos que ocasionan concentraciones de esfuerzos, y 
esfuerzos residuales de laminación o creados durante la fabricación de la estructura; 
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comienza una zona de "flujo plástico restringido", que termina cuando todo el material 
fluye plásticamente. A partir de aquí, los alargamientos crecen bajo carga constante, 
hasta que las fibras empiezan a endurecerse por deformación, y la resistencia vuelve a 
aumentar. La región de "flujo plástico no restringido" define un límite de utilidad 
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga 
considerable El otro estado límite de carga corresponde a la resistencia máxima. 

Carga P 

p 

t 

¡ 
p 

OL-----~--~----~-----" 
o 25 50 75 , 00 

Elongación, por oento_ 
a) Probeta. 

Carga P 

Comportamiento 
elastrco 

tFyA -----

1 

FlUJO plastrco no restrrngtdo 

Endurecrmtento por 
deformacron 

1-+_.1+-+1~~-+1-------

t Flu¡o plástico restringidO 
QL-----J._ ____ _._ ___ _._ ____ -" 

o 1.0 2.0 3.0 

Elongación, por ciento. 
b) M1embro completo. 

4.0 

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

Un miembro en tensión sin agujeros alcanza el límite de utilidad estructural cuando 
entra en la región de flujo plástico no restringido, pues experimenta alar9amíentos 
inadmisibles. al deformarse plásticamente todo el material que lo compone. Este.modo 
de falla es dúctil. 

Si la barra está atornillada al resto de la estructura, los agujeros para los tornillos 
producen concentraciones de esfuerzos. pero la ductilidad de los aceros estructurales 
comunes es tal que. bajo carga estática y a temperaturas ordinarias, las 
concentraciones desaparecen, por redistribución Ql_!'lstica de esfuerzos, antes de que se 
alcance la resistencia última; el efecto de los agujeros se reduce a la pérdida de área 
que ocas1onan en algunas secciones transversales. 

Cuando la carga excede la que produce el flujo plástico en la sección neta 
(descontados los agujeros). el material fluye plásticamente, pero en una longitud muy 
pequeña, por lo que se llega al endurecimiento por deformación sin que el alargamiento 
de la barra sea excesivo. A menos que el miembro falle antes por flujo plástico en la 
sección total. la resistencia se agota cuando se rompe la sección neta crítica, bajo 
esfuerzos cercanos a la resistencia última en tensión del material. La falla es frágil. 
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1.5 ESTADOS LÍMITE .. 

De acuerdo con la filosofía del diseño elástico, la aparición del esfuerzo de fluencia en 
un punto cualquiera de una sección transversal constituye el límite de utilidad 
estructural de una barra en tensión. Sin embargo, si el comportamiento es dúctil, la 
iniciación del flujo plástico en una zona de concentración de esfuerzos ocasionada, por 
ejemplo, por un agujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembro, 
mientras que la fuerza que produce su plastificación total sí constituye un límite de 
utilidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, además, 
pueden precipitar la falla del sistema del que forma parte la barra. Así, aunque la 
resistencia a la ruptura suele ser mayor que el producto del área de la sección 
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principalmente del 
endurecimiento por deformación que precede a la ruptura, el flujo plástico general del 
f!)i~fllbr() coo?ti!u'Le_uD e§lt¡¡go li!'Dite dejalla. -- --·-·· · ··· 

Por otro lado, si la barra en tensión se une al resto de la estructura con remaches o 
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos y, 
dependiendo de la reducción de área ocasionada y de las características mecánicas 
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el área neta bajo una fuerza menor 
que la que ocasionaría el flujo plástico de la sección total. La fractura en la sección ·--- -.---.----- - .. --
neta consQtuy~ un §~guodq_esJa_dQ_Jímite de falla. Se presenta una situacion semejante 
cuando el miembro en tensión está conectado al resto de la estructura a través de 
algunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexión sea 1 

soldada. 

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

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

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

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
--¡:;;1:).90 .. . . -

R, = A,F,.FR 

b) Est;:¡_do límite de fractura e_n la secci~n net~.:_ 
FP, = 0.75 

R, = A,FuFR 

(1.1) 

(1.2) 
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A, es el área total de la sección transversal del miembro, A, el área neta efectiva, F,. 

el esfuerzo de fluencia mínimo garantizado del material y Fu su esfuerzo mínimo de 

ruptura en tensión. Tomando A, y A, en cm2
, y F,. y Fu en kg/cm2

, R, se obtiene en 

kg. 

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

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

correspondientes a los dos estados límite, ecs. 1.1 y 1.2). Cuando A,/ A, ~ 1.2 F.,! F, , la 

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

de fractura en la sección neta. 

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

En diseño por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F. ------ -~ ·------. 
en el área total ni d_e _flSQF. e_n _eJ área neta efectiva (ref. 1.2). 
-~~------- -------- .'':: 

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

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

Área total: A, = 20 ~ 2 5 = 50 O cm: 

Área neta: A,= 50 o- 2(2.22+0.3)2 5 = 37.4 cm' 

·-= 

-·¡ 
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Fig. E1.1-1 Placa en tensión. 

En el cálculo del área neta se considera que los agujeros tienen un diámetro 
3 mm mayor que el de los tomillos (sec. 1.8.1). 

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

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total (ec. 1. 1): 
R, =A,F,F. =50.0x2530x0.9x!O-' =113.9Ton 

b) Estado límite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 

R, =A,FJR =37.4x4100x0.75x!O-J =115.0Ton 

La resistencia de diseño es de 113.9 Ton; es crítico el estado límite de flujo 
plástico en la sección total. 

Como primer paso en la solución del problema podría determinarse el modo de 
falla, y después se utiliz aria sólo la ecuación correspondiente: 

A,/A, =37.4/50.0=0.75; l.20F,.fFu =l.2x2530/4100=0.74 

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

total. 

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ. 

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

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

En la ref. 1.1 se indica que la relación de esbeltez.J1Lde miembros en tensión puede 
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros princip_él_!~_r1i .. cJ.E3. 
300 en contraventeos y otros miembros secundarLos, especialmente cuando estén 
sometidos a ·cargas que pLÚ!darí ocasionar vibraciones. Las tres referencias 1.2, 1.3 y 
1.4 fijan el mismo límite, 300, pero en las dos primeras se proporciona únicamente 
como una recomendación, mientras que de acuerdo con la última es obligatorio, a 
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las 
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de 
servicio, o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la 
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideración. 

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

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

1.8 ÁREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

El área total de un miembro, A,, es el área completa de su sección transversal, iguál a 
la suma de los productos· del grueso por el ancho de todos los elementos (patines, 
almas. alas. placas) que componen la secc1ón, medidos en un plano perpendicular al 
eje del miembro. En ángulos, el ancho se toma igual a la suma de los anchos de las 
dos alas. menos el grueso. 

Aunque la definición anterior es la que se usa en las refs. 1.1 a 1.4, no es del todo 
correcta cuando se aplica a perfiles laminados (a diferencia de los formados por placas 
soldadas). pues 1gnora el grueso variable de algunos elementos planos, las zonas 
curvas entre ellos, y sus bordes redondeados. 

1.8.1 Área neta. 

, La presencia de un agujero, aunque esté ocupado por un remache o tornillo, 
: incrementa los esfuerzos en un elemento en tensión, pues disminuye el área en la que 
, se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las 
¡ uniones con tornillos de alta resistencia diseñadas por fricción son una excepción). 

Este efecto no se manifiesta en elementos comprimidos, en los que la fuerza se 
, transmite por contacto directo con los remaches o tornillos. 

1 
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El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo elástico, puede 
ser varias veces mayor que el esfuerzo medio; sin embargo, se supone que en la 
cercanía de la falla la fuerza se distribuye uniformemente en el área neta (es decir, en 
la que queda cuando se descuenta la que se pierde por el agujero), lo que es correcto 
en materiales dúctiles, como los aceros estructurales, por la redistribución de esfuerzos 
que precede a la ruptura. 

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

El área neta de la.sección _t_ra_r]$V~r~al de_!!fl_~lªmerltQ el}_t~osión, o.simplementeJll 
"é)rea neta", es igual al área tQta_Lci~Jª-_s_ecciQ[l.[tle!JQ!lJªqu~~~-pierd_~p_Q.C IQs_ ¡¡gujeros. 
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho 
neto, que se determina como sigue: 
a) El an_ch_o_E_~_~o~-~~j~r9s para refT1~_che~ __ ()_t()r~iiiQ~_s~toma_1:? __ 1l1~ mayt?_r que el 

tamaño nominal del agujero, medido normalmente a la dirección de los esfuerzos. 
b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de la pieza, el ancho neto de cada 

parte de la sección se obtiene restando al ancho total la suma de los anchos de los 
agujeros. 

e) Cuando los agujeros están dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la 
pieza, o en zigzag. deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para 
determinar a cuál le corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para 
calcular el área neta. El ancho neto de cada parte, correspondiente a cada 
trayectoria, se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los 
agujeros que se encuentran en la trayectoria escogida, y sumando, _ _¡:Jaré!_ _ _c_ada 

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad //~g_,_ donde s es la_~~paración 
l<;>ngitucjiQal, ce[l}ro·a centro, entre los dos agujeros COn§iderªgos_ (paso) y g es la 
seE?-r~¡:;ióQ_transversal, centro a centro, entre ellos (gramil). 

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

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

Cuando los agujeros están colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la 
sección neta critica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig. 
1.1 Oa es la sección AB. 
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Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensión. 

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

En la Fig. 1.1 Ob se muestran todas las trayectorias de falla posibles de una placa con 
cinco agujeros; basta estudiar dos, la ASCO, normal a la linea de acción de las fuerzas 
de tensión, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demás se reducen a alguna de ellas. 

Los métodos prácticos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el· 
diseño de piezas en tensión son empíricos; el que se recomienda en el párrafo 1.8.1 e, 
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un 
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con los obtenidos 
en pruebas de laboratorio. Se recomienda en las refs. 1.1 a 1.4. 

Por las razones mencionadas arriba, suelen despreciarse las concentraciones de 
esfuerzos que se originan en la vecindad de los agujeros. 

El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye uno de los 
aspectos críticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a 
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que 
constituyen puntos potenciales de iniciación de fallas; ese material endurecido debe 
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo frágil o por fatiga bajo cargas 
de servicio. 

Cuando las cargas son predominantemente estáticas, el efecto mencionado en el 
párrafo anterior se toma en cuenta calculando el área neta de las piezas en tensión con 
la suposición de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido 
normalmente a la dirección de los esfuerzos. Por consiguiente, en el cálculo de áreas 
netas se supone que los agujeros estándar tienen un diámetro 3 mm mayor que el de 
los remaches o tornillos, puesto que el diámetro real de los agujeros es 1.5 mm más 
grande que el del sujetador. 

,, 

., . ... 
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diámetro del tornillo, es .dificil 
punzonar agujeros del tamaño necesario sin deformar excesivamente el acero que los 
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diámetro 5 mm menor que el 
requerido, y taladrarse después al tamaño final, con las piezas que van a unirse 
ensambladas. En estos casos, así como cuando los agujeros se taladran desde un 
principio. es muy poco el material que se daña. por lo que no es necesario sustraer los 
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes. 

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

7.5 

10.0 

35.0 

A 

1 

r--- -$-s 
,,... 1\ 
f-- - - ...d:l. \ 

e'+<..._ \ 

,.. 1 ""\ 1 

f----+-* 
/o /F 

Dtmensiones en cm. /· 12.0 ·/ 

Fíg. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2. 

Hay tres posibles trayectorias de falla. ABCD, ABCEF y ABEF. 

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

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son: 
ABCD: 35-2 x 2.2 = 30.60 cm 

ABCEF. 35-3x2.2+12~/(4•10)= 32.00cm 

ABEF: 35-2x2.2+12'/(4•20)= 32.40cm 

La trayectoria critica es la ABCD, luego: 
- , o 60 7 o- 61 7 2 An - ~ . x -· - .-cm 

Por simple inspección se advierte que la trayectoria ABEF no es crítica en 
este caso, pues es más larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros. 

.·~ 

/ ' 



14 

EJEMPLO 1.3 El ángulo de la Fig. E 1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (7/8") de diámetro, colocados en agujeros punzonados. 
Determine el área neta critica. 

15.2 

2x15.2-2.2=28 2 

61}-2.2=9.8 

3.2 

Acotaciones en cm. 

- f 
1 1 \ -¡- _('_ ~ -1 '- ./ '-

1 1 1 1 

--~-t-:--t 
1 1 1 11 1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 1 1 1 

F 
-1 

1 1 1 1 
- ¡.__ -ffi- -1-~ 

1 T 1 T 
1 1 1 1 
1 1 1 G 1-. 

---$--¡-~-1 
1 1 1 

_¡._--H+-1- e 

H D 

"" 

a) Ángulo del e¡emplo 

b) Ángulo "desarrollado". 

Fig. E.1.3-1 Ángulo del ejemplo 1.3. 

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

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

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

21.74 cm EFBCD. 

EFBGCD: 

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

28.2-4x2.5+2x5 2
/ 4x6.0 +5 2

/ 4x9.8 = 20.92cm 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

A.= 20.92 x 2.2 = 46.03 cm 2 

1.8.2 Área neta efectiva. 

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

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

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

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

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

1• ·1 
L; Longitud de 
la conex1ón 

Placa de conexión 

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

A una cierta distancia de la conexión los esfuerzos son uniformes, pero como no todas 
las partes del miembro están unidas a las placas, a las que llega, eventualmente, la 
fuerza total, se originan concentraciones de esfuerzos en las partes conectadas (los 
patines. en la Fig. J .11) y disminuciones de los mismos en las que no están unidas : 
directamente (los esfuerzos en el alma disminuyen; hasta anularse en el extremo). 

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

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

Hasta ahora sólo se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin 
; embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos están distribuidos de manera no 

uniforme cuando la transmisión de fuerzas se efectúa a través de algunas de las partes 
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones está en los 
agujeros, que no existen en las soldadas. 

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

' 

! 



Parte del ángulo unida 
a la placa (con remaches 
tornillos o soldadura). 

1---- Placa de conexión 

S1Jperfioe de falla 

Fíg. 1.12 Ángulo conectado en una sola ala. 
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En las refs. 1.6 y 1. 7 se recomienda que ~l?_ér~i9a d~ efig~nc¿ié¡ de la sección neta se 
tenga en cuenta.reguciéndo!a a una sec:c¿it?_f1_n_e~'!.e_fec:tiva,_cuya áréa -se det!;!rn'lin~ c_c>_r:f
la expresión empírica: 

A~;~ ~~ta -e~~~tiva = A, = A._( 1- Z) 
A. es el área neta del miembro, L la longitud de la junta y x la distancia entre el plano 
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado. 

El factor de reducción del área neta es: 

X 9 U= 1-- :<:;O. 
L 

(1.3) 

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

En las especificaciones AISC de 1986 (ref. 1.8) esta fórmula aparecía en el 
Comentario, y no incluía el límite superior de 0.9; en 1993 (ref. 1.3) la ec. 1.3 está en el 
cuerpo de la norma. El límite superior se propone en la ref. 1.9, en vista de que en los 
estudios experimentales que se han realizado (refs. 1.6 y 1. 7) pocas veces se han 
observado eficiencias mayores de 0.9. 

De acuerdo con lo anterior, el área neta efectiva, A,. de los miembros en tensión se 
calcul'!_~º_rno sigue: 
f Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a cada 

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

neta A •. 

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

A,= AV (1.4) 
En ésta expresión . 
.-1 =Are a que se define más adelante. 
U =Coeficiente de reducción = 1 - (x 1 L) :s: O. 9, o como se indica en e ó d. 
x =Excentricidad de la conexión. 
L =Longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

a) Cuando la fuerza de tensión se t~ansmite con re!l'laches <?_to_I_njllos: 
.-1 = A" :=área neta del miembro. 

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

.-1 =A, =área total del miembro. 
e) Cuando la transmisión se hace sólo con soldaduras transversales: 

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

Esta condición sólo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetración 
completa o parc1al. pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se 
empleen filetes del mayor tamaño posible (el grueso de la placa), cualquiera que 
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9). 

d) Cuando la fuerza de tensión se transmite a· una placa por medio de soldaduras 
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del ex1remo de la placa, si 
L 2 w: 

.-1 =área de la placa. 
SiL 2 2w U =!.00 
Si 2H > L 2!.5w U= 0.87 
Si 1.5w> L 2 w U =0.75 
L es la longitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones 
de soldadura). 

' En un perfil dado, conectado de una manera determinada, x es una propiedad 
geométrica·, es igual a la distancia entre el plano de conexión, que es una cara del 
m1embro. y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el "miembro" puede 

· ser una porción de la sección transversal. La longitud de la conexión, L, depende del 
número de sujetadores mecánicos, o de la longitud de la soldadura, que se requieran 

' para transmitir la fuerza de tensión. En uniones remachadas o atornilladas L es la 
' distancia, paralela a la línea de acción de la fuerza, entre el primero y el último de los 

sujetadores colocados en la hilera que tenga el número mayor de remaches o tornillos; 
i cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensión exterior (Fig. 1.14). En conexiones 
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la 
línea de acción de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal 
además de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica 
substancialmente (Fig. 1.15). 

(a) 

(b) 

(e) 

Se trata como una T 

~· 11 
11 
~~==} 

Se trata como 
un ángulo 

Se emplea la X más grande 

~· 11 

" e:=~~=::~ 

=f;j;::::::J Se trata la m1tad 
del patin y el alma 
hasta el pnmer 
aguJero como un 

=~=> ángulo 

Se emplea la X más grande 

Fig. 1.13 Determinación de x. 

T 

/ 

Se emplea la x más grande 

Fig. 1.14 Ángulo con agujeros en 
tres bolillo. 

Fig. 1.15 Determinación de L en 
uniones soldadas. 

En conexiones remachadas o atornilladas dé secciones "H" o "1", y de tés obtenidas de 
ellas, se han propuesto valores aproximados del coeficiente U, que pueden utilizarse 
en lugar de los calculados con la ec. 1.3 (refs. 1.1, 1.3 y 1.8): 
a) Secciones laminadas o soldadas "H" o "1", con patines de ancho no menor que 2/3 

del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas 
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. 
soldadas, conectadas por los patines, con tres o más conectores en cada linea en la 
dirección de la fuerza: U= 0.90. 

b) Secciones laminadas o soldadas "H" o "1" que no cumplan las condiciones del 
párrafo anterior, tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas 
soldadas, y todas las secciones restantes, incluidas las hechas con varias placas, 
con tres o más conectores en cada linea en la dirección de la fuerza: U= 0.85. 

e) Todos los miembros que tengan sólo dos sujetadores en la dirección de la fuerza: 
l./=0.75. 

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

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

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

El fenómeno se identificó por primera vez a mediados de la década de los 70, al 
estudiar experimentalmente el comportamiento de vigas despatinadas, conectadas, 
para transmitir fuerza cortante, por medio de tornillos y ángulos adosados al alma (ref. 
1.1 O); en la Fig. 1.16a se muestra el extremo de una viga de ese tipo. La resistencia de 
la conexión proviene de una combinación de la capacidad para resistir tensión en un 
plano y cortante en otro, perpendicular al primero. 

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

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el ángulo en tensión de la Fig. 
1.16b, por ejemplo, o la placa a la que está conectado, también pueden fallar por 
cortante y tensión combinadas, lo mismo que cualquier miembro en tensión de una 
armadura y el elemento al que esté unido, sea una de las cuerdas o una placa de nudo. 
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del area sombreada 
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Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensión combinadas. 
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Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al ~ 
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tensión, pues esto sucede sólo en casos ~__. 
excepcionales. Se obtiene un modelo analítico más conseryadcx,_y _que_concuerda de. 
manera muy aceptable c9n résufíados experimentales, sumando Ja_rt?~i§.tencia al_fll,ljQ___ 
en-uri .. plano co·n la de ruptura .en.elotro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12); se calculan dos 
resisten-cias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el área neta en 
tensión y al flujo plástico por cortante en el área total del plano o planos en cortante, y 
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el área o áreas netas en cortante y al 
flujo plástico en el área total en tensión. 

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

a) Cuando F"A"' 2 O 6FuAnc: 

FR(0.6FyATc +FuAn,) (1.5) 

b) Cuando 0.6FuAnc > FuAn,: 

FR (o 6F,, Anc + F1 An) 

FR =0.75 

Are =Área total que trabaja en cortante =bt (Fig. 1.16b). 

An =Área total que trabaja en tensión= st (Fig. 1.16b). 

Anc =Área neta en cortante. 

Am =Área neta en tensión. 

(1.6) 
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0.6FY es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoría de Henky-Von Mises: 

-r Y= f-JJ:J = 0~5SF:~ 0.6F;~- Se sup~ne, además, que el esfuerzo de ruptura en 

cortar]te es aproximadamente igual_ a 0.60F". 

El estado límite de ruptura por cortante y tensión combinadas debe revisarse también 
en la penferia de las uniones soldadas; la resistencia se determina utilizando FR = 0.75 
y las áreas de los planos de fractura y flujo plástico. 

las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofía del diseño de miembros en tensión, en 
el que se emplea la sección total para revisar el estado límite de flujo plástico y la neta 
para el estado límite de fractura. 

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tensión, respectivamente (Fig. 
1.16b) y 1 es el grueso de la placa. Para calcular las áreas netas de la Fig. 1.16b 
deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud de cortante y 0.5 en la de tensión. De 
acuerdo con la sección 1.8.1, se utiliza el diámetro nominal mas 1.5 mm. 

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

Fuerza de 
tensrón 
pequeña 

(a) 

Fuerza cortante 
grande 

Fig. 1.17 Resistencia a la ruptura. 

\ 

Fuerza de 
Tensión 
grande 

Fuerza 
cortante 
pequeña 

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

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de diseño en tensión del ángulo de la Fig. 
E 1 .4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 2530 y 
4100 Kg/cm2

, respectivamente. El ángulo es de 15.2 cm x 10.2 cm x 0.95 cm (6" 
x 4" x 3/8"), y los tornillos tienen un diámetro de 2.22 cm (7/8"). Los agujeros 
son punzonados. 

1• L=24.0 ·1 
_--. 6 ¡.- 1 

1 

A--, 
1 

+ + +el " / 81 

+ ~ ic! 
p --

3.2 

1 
E .J T 

-1 - - 7 6x4=24 

x=2.39 28 

Acotaciones en cm 

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

Área total: A, = 23.29 cm' 

Cálculo del área neta efectiva: A, = UA" Ec. 1.4 

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

En la ref. 1.1 se indica que U es igual a 0.85, y en la ref. 1.18 se proporciona la 
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref 1.3, 
puede tomarse U= 0.85 en vez de calcularlo con la ec. 1.4. 

Ancho de los agujeros = 2.22 + 0.15 x 2 = 2.52 cm 

El diámetro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 + 
O. 15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en O. 15 cm 
adicionales. 
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,. 

Trayectoria ABC.· Ancho neto = (15 24+ 10 16 -0.95)- 2.52 = 24.45-2.52 

= 21.93 cm 

Trayectoria ABOE: Ancho neto = 24.45-2 52 x 2 + 6 02 /(4 x 6 0)= 20 91 cm 

La trayectoria crítica es la ABOE. Área neta: A. = 20 91 x O 95 = 19.86 cm 2 

Área neta efectiva: A, =0.90x19.86=17.87cm 2 Ec. 1.4 

Reststencia de diseño 

Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
R, = 0.9 x 23 29 x 2 53= 53 03 ton Ec. 1.1 

Estado límite de fractura en la sección neta: 
R, =075xl7.87x4.10=54.95ton Ec. 1.2 

Cortante v tensión combinados 
Haciendo la suposictón usual de que la tensión se reparte de manera uniforme 
entre todos los tornillos, cada uno transmite 115 de la fuerza total. 

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

~) (~ ~ 
Fig. E.1.4·2 Revisión por cortante y tensión combinados. 

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

Caso a A, = (6 o+ 3 2- o 5 x 2 52 )o 95 = 7 54 cm 2 Este caso no es crítico, pues 

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

Caso b. A, = (6 o+ 3.2-15 X 2 52+ 6.0'/(4 x6 o)p.95 = 6.57 cm' 

A., = (28 O- 2 5 x 2 52 )o 95 = 20.62 cm' 

An = (6 O+ 3 2 + 6.0' /(4 x 6.0 )):> 95 = 10.17 cm' 

A,_ =28.0x0.95=2ó.60cm' 

F,,A, = 4.1 x 6 57= 26.94 Ton< O 6F,A., =O 6x 4.1 x 20.62 = 50.73 Ton 

Se aplica la ec. 1 6. 
FR(o 6F,A., + FyAr, )=O 75(0 6x 4.1 x 20 62 + 2 53 x 10.17)= 57.34 Ton 



Caso c. A.,= 6 57 cm' 

A,c=(160-15x252))95=1161cm 2 

An = 1 O. 17 cm' 

Ar,. = 16.0 x O. 95 = 15.20 cm' 

F.An, = 4 lx6 57= 26.94cm 2 <0 6FuAnc =0.6x4.1xl1.61 = 28.56cm 2 

R1ge la ec 1 6 
FR(o 6F,A"' +F,An)= O 75(0.6x4 1 xll.61+2.53xl0 17)=40 72 Ton 
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Para comparar esta res1stenc1a con las de los casos a) y b) debe multiplicarse 
por 514. 40.72 <5/4 = 50.90Ton. 

La res1stencia es 11, = 50.90 Ton; queda regida por el caso e) de falla por cortante 

y tensión combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede 
incrementarse la resistencia aumentando la separación entre agujeros o la 
distancia al borde del pnmero 

EJEMPLO 1.5 EscoJa una sección "H", soldada únicamente en los patines, con 
cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas de 
tens1ón sigu1entes: 

Por cargas muertas y vivas. 100 ton. Por sismo· 30 ton. Los esfuerzos de 
fluenc1a y de ruptura en tensión del acero, F,. y F,, , son 2530 Kglcm2 y 

4100 Kglcm 2
. respectivamente El miembro en estudio forma parte de la 

estructura de un edif1cio de departamentos. Utilice los factores de carga de la 
ref. 1.19 

1• 16.7 •1 

____ I~=3 
31.7 

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

Acciones de d1seño P., =l.l<100=1400Ton 

P.,= 1 1(100+30)= 143 O Ton 

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

A,= 66.5 cm 2 

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

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

Delaec. 1.3: L .. =l-x/L=I-3.3/20=0.84<0.9 

A, = 0.84 x 66.5 = 55.53 cm 1 

Resistencia de diseño. (Sec. 1.6) 
Estado límite de flujo plástico en la sección total (Ec. 1.1): 

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

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

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

R, = 151.4 ton >P. = 143.0 ton :. El perfil ensayado es correcto (Está sobrado 'fm 
59%). 

Revisión de la esbeltez. Supóngase que el elemento en estudio tiene 6 m de 
longitud y que es un miembro pn·ncipal. 

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

1.10 PLACAS DE NUDO. 

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

il'i 
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3.8 

8.9 

8.9 

f----f-+46.4 T. 
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Acotaciones en cm. 

10 2 1 

n_ M 

'Ts~T.~ 
V '· t 8.9 

'· 1 o--+ ·--'.J ___ _ 
3.4 T. 6.8 T. 

(d) 

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

Se cuenta con relativamente pocos estudios, analíticos o experimentales, sobre el 
comportamiento de las placas de nudo. El método de diseño empírico tradicional, que 
sigue empleándose en la actualidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las 
secciones de la placa que puedan ser críticas, sometidas a fuerzas normales y 
cortantes y a momentos flexionantes, utilizando la teoría ordinaria de la flexión de 
vigas, y en compararlos con esfuerzos permisibles (ref. 1.5 y Fig. 1.18); los resultados 
son de valor cuestionable, pues las placas de nudo no cumplen las condiciones 
necesarias para que esa teoría sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser 
conservadoras, pues no se ha reportado ninguna falla de placas diseñadas con este 
método; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y 
desconocido. 

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

h ., 
K 

' Placa de nudo 

Columna 

Tf 

l Fig.1.19 Placa de nudo. 

Placa de nudo 

Fig. 1.20 Ancho efectivo, Le; hipótesis de Whitmore . 

. El grueso de la placa de nudo se determina efectuando tres verificaciones: 
Aplastamiento de la placa contra los tornillos. 
Esfuerzos máximos en la sección de Whitmore. 
Falla por cortante y tensión combinadas. 

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresión, debe revisarse además la posible 
; falla por pandeo. 
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En los cálculos se admite que las fuerzas se distribuyen de manera uniforme entre 
todos los tornillos o remaches que conectan a cada barra con la placa. 

Para verificar los esfuerzos en la placa, en el extremo de una barra en tensión, se 
utiliza la hipótesis de Whitmore (ref. 1.15), según la cual los esfuerzos normales 
máximos en la placa de nudo se obtienen suponiendo que la fuerza en la pieza unida 
con ella se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de 
la placa, t, por un ancho efectivo, L,, perpendicular al eje de la pieza, que se obtiene 
trazando dos rectas inclinadas 30• respecto a ese eje, que se inician en los agujeros 
extremos de la primera hilera de tornillos, o en los extremos de los cordones de 
soldadura, y terminan al cortar una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos 
de la última hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es 
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20). 

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

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

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

2530 y 4100 kg/cm2
, par~ la placa. 

Area total: A, = 2 x 24.19 = 48.38 cm 1 

Area neta efectiva: 
Ec. 1.3: U= 1-x L = 1-2.99,11.2 = 0.73 

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

A, =UA, =0.73x48.38=35.3cm 1 

Resistencia de diseño de los ángulos. 

Flujo plástico en la sección total: 
R, = 0.9 x 48.38x 3.515 = 153.05 ton Ec. 1.1 

Fractura en la sección neta: 
R, =0.75x35.3x4.9=!29.73ton Ec. 1.2 
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La soldadura es de filete, 
de 1.1 cm (7116") 

' ' ' ' 

//'',, 
,:j/102·~ 

' ' ' . ' ' 
Acotadones e~. 

' ' ' '· 

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

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

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

F,A, = 4.1 x 12.41 =50 81 <O 6F,A"" = 0.6x 4.1(18.0+4.5)' = 55.41 

Ec. 1.6. F.(o 6F,A"" + F,An )= 0.75(0 6x4 1(18 0+4 5)' + 2 53 x 1241)= 65 041 

El valor mínimo de r necesario para que la placa no falle por cortante y tensión 
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73 = 65.04r :. :. r = 1.99 cm. Se 
utilizaría una placa de 2.22 cm (718'). 

Tensión en la sección de Whitmore. La resistencia en la sección de Whitmore, 
igual al producto de su área por e/' esfuerzo de f/uencia de la placa, no debe ser 
menor que la resistencia de diseño de los ángulos. 

0.9x 2.53x 15.4r = 129.73 :. r = 2.24 cm 

Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tensión combinadas, de 
manera que el diseño de la placa queda regido por flujo plástico en la sección de 

,, . ... , 
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Whitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de gruer 
escogida arriba. · 

1.11 RESISTENCIA DE DISEÑO DE ELEMENTOS DE CONEXIÓN. 

En la ref. 1.3 se dan recomendaciones para el diseño de elementos de conexión del 
tipo de placas, placas de nudo, ángulos, ménsulas, y zonas comunes a viga y columna 
en uniones de marcos rígidos. 

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

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

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

R.,= A,F1 
(1. 7) 

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

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

R. = AJ, (1.8) 

El valor máximo del área neta A., que se utiliza en diseño es 0.85A,. Se 
reconoce así la capacidad limitada de deformación inelástica del elemento, y se 
proporciona una reserva de resistencia. 

3. Ruptura del elemento de conexión en cortante y tensión combinadas: véase la 
sec. 1.9. 

e) Otros elementos de conexión. En todos los elementos de conexión restantes se 
evaluará la resistencia de diseño, F. R •. correspondiente al estado límite aplicable, 

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

F• = 0.9 

R. = 0.60A, F, (1.9) 
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Si el elemento está en compresión debe estudiarse el estado límite 
correspondiente, lo que puede hacerse; de manera aproximada, como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico de pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de /1 , 12 y /3 (Fig. 1.21 ), 
que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra 
multiplicando ese esfuerzo por el área de la sección de Whitmore. Se recomienda 
que en el cálculo del esfuerzo crítico se tome un factor de longitud efectiva k 
comprendido entre 0.5 y 0.65. 

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

1.12 ÁNGULOS AISLADOS EN TENSIÓN. 

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

En el diseño de ángulos en tensión se conservan, en general, las recomendaciones de 
las refs. 1.2 y 1.3, y se aclaran algunos aspectos relativos al cálculo de las áreas netas, 
como sigue: 

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

Donde: 

Ref. 1.20: A, = 0.85A, 

Ref. 1.21: A,= UA, 

A, =área total del ángulo. 

U=l-x/L:50.9 
Esta es la ec. 1.3. 
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x =excentricidad de la conexión (ver sec. 1.8.2). 
L =longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

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

Ref. 1.20: A, es el área del ala conectada. 

Ref. 1.21: A, es el área del ala conectada y U = 1.0. 

1.13 ELEMENTOS DE LÁMINA DELGADA. 

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

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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~ 1 el pandeo lateral no es critico en ningún caso. '··3. ; 

Tipo 2 Tipo 1 

Pig 3.3.1 Relaciones momento-deflexión para vigas de diversos 
tipos. El pandeo lateral no es critico. 



202 
24 

·- ·-· 
3 de .. dicieñibre de 1987 

TABLA 2.3.1 I'ALORF.S MAXIMOS ADMISJRLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO 

Ct.ASIFiri<:Hl'l [1[ LAS SECr.I()N[S 
D!'SCW Cl 0!1 DóL ELDf:IITD 

llf1l 3 TIPO ¡· Tlfj) 2 
IDI~tr.a l't.ASTICOI IC()IhY.T-51 100 tn1rlllA)I 

(i:,~ r'f. tJiGt103 S[NC!LLOS Y rot. 
.Vo~IJLOS ~011 ES CD' S:PAP;:OOR!S, 

6401 /FY EN CC!'fi'E SIQ'l· llU1Wlé•S W<· ---- -----
F'f\/'11[-L!S SDf[;ltf,t(l; A LO lft~JJ 

r [i U¡.(j SOCO U Lúj ~f:L(S LW-
1 61TUúll~ttt5 

'· 
ATiE:flDI.li\ES Il TAAr: 5 r~ht'!M~~S 

lJ(o()/ /FY SOPOR T ?!'O'.:: H 1.0 LAJ[{J [f U/4 fi>lo ---- -
!'000€ LOt~lTUDlNAL 

ALrltS DE SEt;C 1 ONES T ----- 510/ ./fY ll'"' FY 
f'AT!t:CS D!: SECCIDN!'S 1 ~ fl O T, 
Y Cf UIIIALES, EN fLU1 N 

4/YJ/ /FY sw /Ty 831jJ fFY 

PAW~S DE !1:CCID!<ESJ¡, H O TH 
Y !'!. Ch<•U.f>h Efl C RE 510 

SlO/ ffy 93(1/ [fY 830/ fFt Ft<k F~Ai:/15 • Ji SO~~E~ OC 
f'!JE~If .. ws CCI'f'J.:fl'ílOO: tP 

F'ATH.'~S !!f S!="CC!CtfS n1 C'liOI:, 
lo'oiiiNAú~S O SOI.!oo\MS, El/ HlXIO"; 

1600/ fFY 1600/ [FY 2100/ Fr LUI,EPLi.C.:.S 8111'[ L!HE~I OC !<i-
mcll:S HlN-IlLLO' O !~LO!Ji~'<.'oo. • fiT IESAf.u'11[S !iQrORJA((é ¡, LO 1 ~J.GO 
!'E w:; 005 !llf.*S P;;.\1\LELOS A lA 
FLUIA 

-
nt1':15 Dt: SECC J(}/'ES J O H V ft~ 

2100/ IFr . 2100/ JFY 210fJ/ [Fi CloS DE ~f¡¡¡ DNo:S [ti CAJOII, Ell 
m~~s¡o;; fU'<!\ 111 . 

1\LIVoS EN rLEllG!I 3500/ ¡r; ~)00/ JFY B(JOI)/ {f; 

Si P /P ~ 0.28, (2) Si P /P· {: 0.15, Si p /P ~ o. j 5, 
u y u y u y 

12.QQ. (1-1. 4 p /P y) 5300 (1-2.7 p /P ) 8000(1-2.7 p /P ) 

/F. u ff u y !f.:. u y 
y y y 

foiJIIlS Flf!OCIWRIHIOAS Si p /P ) 0.28, Si P/Py > O.lJ, Si P /P ) 0.15, 
u y u y 

2100 3~ (1-0.371 p /P ) 5228 ( 1-0.S<JA ·¡; fp ) 
['F u y [F u y 

y y y . 

SfCCl!PIE< CIRClMP!S I!JtCioS 
fll Wi'Rfllll'< A1Jiol 13l 

ll2000/fy IB41Xfl/ Fy 2J<.Al0\il f( 

( 1) En miembros somr.tido< D compresión axial no existe la distinción basada en capacidad de rotación,. por lo que los limites !t' 

de almas y patiuec. de r.erriles comprimidos axialmente aon los mismoc: para las secciones tipo 1 a 3. . .,. , ,, . 

(2) P. es la fuerza axial de diseño. 

(3) Ver 2.3.5. 

-.~ 

¡. 

'~ 
.-11 
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MR Secs. Sec~ .~ 

tipo 1 o 2 A tipo 3 ~ 
1------,..;.,:~ :m. Hpo 4 

540/JFy" 830/~ 
530ói .JFY 8000/ ../Fy 

( b/t) patines 

(h/t) alma 

ng 3.3.2 Momentos resistentes de diseño de vigas con 
tipo 3. El pandeo lateral no es critico. 

o, 

• secc1.ones 
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KL/r es la rt'larión de esbeltez electiva máxima de la .co
lunma y IKL/r),. el \'alor de la r.lación de csheltez que 
M"para J,.s intrn·alo~ rlt> panden t"lástico f' inelástiCo. 

D f'S el diámetro exterior del tubo y T el grueso de la 
parf"rl, los dos t>n lu mi:.ma unida.! rle lon~itud; Fa= 
O.iO. 

--·' 

~.2.2.2 Estado limite de pandeo local 5e~c;. .\1 ~<> 'i 3.2.2.~ f.,tados límite de pan.l•·o por fiexotor.ión o por 

Cuando la !I'~CJOn trancH'n=al flp la columna e!" tipo 4, 

la rNii~trncia rlr Ctiseño He ~ 1lf'termina, cualquiera que 
!->('3 la forr1a d•· la :,rrcilm, como ~i~ue: 

Si XL/r ~ (KL/r)* 
' 

Si KL/r < (KL/r) • 

' 

R • 
' 

(KL/r)~ • 6J!.O/ •/"QF':. 
y 

20 120 noo 
(KL/r); (3.2.4) 

(3.2.5) 

F:n mif'mhros de seccmn transversal H o rectan~lar 
hueca. loo:z \'alore3 de H,. obtenidos con las ec::.. 3.~.4 y 
3.2.5 no deben st'r mayores que los obtenido~ con la ec. 
3.2.1 rnultiplieados por el rartor Q. 

El área At y f') rarlio de giro r de las f"CS. 3.2.4 y 
3.2.5 son los de la secci(m transversal total. 

Q e~ un fador de pandf"o local dado JHH : 

Q = Q.Q,. 

Q ... y Qa ~e rulrulan como 5(' indic<" en 2.:·t6: Q .. corres

ponde al f')f'mrnto plano no atiPc:ado que- tit>ne la mayor 
relación b/t. En ~Pccionf"~ fonnadac: Pxcluc:ivamente por 
d('m('ntos plano<; atiesarloc: Q, ~e toma igual a la unidad, 
y t·n secciorw"' formada .. t•xdusivamente por element~s 
planos no alit· .. ados Q.1 ~e toma igual a la unidad. 

Columnas tuhularf"!' riP !:-P.rritm transH·rsal circular. 

La rt"!-.Íst~ncia rle. diseño de columnas de sección trans
\er!"al circular hueca, de paredes df"l)!adas, sometidas a 
compre~ión a:dal. que no satisfacen lo~ requisitos del 

indso 2.:t2. fl'''" cuya 11·lación diámt:"tro/gmeso de pare
de~ no excedr fil' 914 000/F,. es igual al menor de los 
valores prop01 donados por las ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q = 
1.0, y por la expresión: 

R • e ( 
77 300 
-r¡-

torsión. 

En miemhros comprimirlo~ rir :Of'<·ciún transversal con 
uno o ningún eje tie simetría, tales como ánj!ulos y tr~. 

n con cloc: ejes de simetría pero mu~· haja ri¡:ddez tor:,io
nal, como la· se<"cione-s en rorma de cruz y las formadas 
por placas muy dt>lp-ada.<~, puerle ..:cr nt>re>sario n·,·bar los 
estados límite de panrleo por flexotorsiún o por torsión. 
Los procedimientos para hacer la rf"\·isión no se incluyen 
en esta!' normas. 

3.:1 J~Uemf,ms en j[,.xiún (vigas )' trabes armadas) 

úta sección es aplil-ablc a vi~as laminadas y a trab{"; 
formadas por placas soldadas, de sección l o en cajón, 
con dos t·je .. de simetría, car~ada~ ''" uno de los plano~ 
de simetría, y a canales con las r.ar!.!as .!'ituadas en un 
plano paralelo al alma que paM por el centro de torsión, .(. 
o restringidas contra la rotación ::J.Irt•rh•clor del eje longi· Y' 
tudinal en las seccionC"s en las que están aplicada!=- la!i r.ar-
1!85 y en los apoyos. También es aplicable a barra!! tlf' 
~eccil1n transverc:ai maciza, cirr.ular, r.uadrada o rectan-
:?"ular. estas últimas flexionada!=-- ... dn•clt·dor de su eje de 
mpn.-,r momento dt· inercia. y a harra.:: de seccit)n trans-
VI:"r'ial circular hueca. Todos los elementos mencirmados 
trabajan prinripalmPnte en flexión, produdda por car· 
gas tran~versalrs o por momentos aplicados en sus ex
tremoc:: la flp,)lm "P. pl"esenta. ca~i !"it>mpre. arompañada 
por ruerzac: cortante<:. 

~-~.1 E•tados limite 

F.n el rli..:eñn c~,. miemhros en flcxil1n rleben ron~irlcrarse 
l1"l!i t:"~tado" límilP dP falla siguiel'!t~~: 

F or'!l_ación d.!_~!.'_....!:!~~-~~.¡~~? -~~-'!!tirulaciones. plás
ticas. 

~~otamiento de la resistencia a la flexión en la sección 

críti~!-~l!........ll}i!m.~~oc; que n~-~-~itel) red~;lrib;ciór~ de 
momentos. 

Iniciación del flujo plástico en la sección crítica. 

Pandeo local del patín comprirniflo. 

Pandeo local del alma, producirlo por fiPxión. 

PIJt'5tificación del alma por cortante. 
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Pande-o local del alma por cortante. 

Tensión diagonal en el alma. 

Pandeo lateral por flexotorsión. 

Fie.xión y fuerza cortante combinados. 

Otraa formas de pandeo del alma, producidas por fuer. 

zas transversales. 

Fatiga. 

Adt-má,., deben considerarse también estados límite de 
servicio, de ddormacione3 y de vibraciones excesivas. 

3 .. 'i.2 Hct;islencia de di!eño en flexión. 

La resistencia de diseño en flexión, ·MR, de una viga 
o trabe de eje recto y ~sección transvenal constante ae 
determina como se indica f"n los incisos siguientes. 

~-~.2.1 Miembros soportados lateralmente_ (L ~ L,) 

Cuando d ~i!Citema de pi.'\0 proporciona soporte lateral 
al patín superior de las vigas. debe tenerse en cuenta que 
en algunos tramos' el patí.n comprimido es el inferior. 
Este punto put>de ser de especial importancia en diseño 
sísmico. 

La resistencia de diseño de miembros en flexión. CUJ.O 

patín~~~pri~~rl~-;~tf ·~p;;t;d~-lai~~alo~;~~~~ -e~- form~ 
CC!!Jlinu~, o esta provisto de soportes latera1es .con separa· 
cio,nes L no mayoics que Lu, es igual a: 

a) Para seccion~-~po _l_o._2:__ __ 

(3.3.1) 

L es la distancia entre puntos del patín comprimido de 
una viga soportados lateralmente. 

La es la longitud máxima no soportada lateralmente pa· 
ra la que el miembro puede desarrollar todavía el mo· 
mento plástico Mp; no se exige capacidad de rotación. 
Se calcula con alguna de las ecuaciones 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. 

Puede utilizarse la teoría plástica cuando laa oecciones 
aon tipo 1 y .la distancia entre puntoo del patln compri· 

·do ooportadoo lateralmente no e>:cede de X.., en zonas 
ae formación de articulaciones plásticas uociadaa con el 
mecanismo de colapso. 

L. ,. la lóngitud manma no aoportada lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el JIU)o 

mento plástico M0, y conservarlo durante laa rotaciones 
necesarias para la formación del JDecaniamo de oolapso. 

Se calcula como aigue: 

Secciones l. 

L • 
p 

253 000 + 155 000 (M1/M) 

F 
y 

Secciones rectangulares, macizas o en cajón. 

r 
y 

(3.3.2) 

352 000 + 211 000 (M1/M ) 

F 

2t1 000 r 
L • 

p 
y 

r ~ 
y F 

y 

(3.3.3) 

En la región adyacente a la última articulación plásti~ 
y en zonas que se conserven en el intervalo elásticO ·al for· 
marse el mecanismo de colapso, la separación entre pun
tos no soportados lateralmente debe ser tal que ee cum· 
plan los requisitos de la cláusula ;1.3.2.2 en vigas y de la·. 
sección 3.4 en columnas. · 

En las expresiones anteriores, 

Mp . = momento plástico resistente del miembro en es
tudio. 

M1 = el menor de los momentos en los extremos del 
tramo no soportado lateralmente. 

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

El cociente MJ!M,. es positivo- cuando el segmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente se flexio~ en 
curvatura doblt-, y negath·o cuando lo hace en curvatura 
simple. 

El patín comprimido debe soportarse lateralmente en 
todas las aecciones en que aparezcan articulaciones pláa
ticas uociadas con el mecanismo de colapso. 

b) Para oecciones tipo 3: 

(3.3.4) 

S ., el módulo de sección elástico del miembro en fie. 
":ón y M, = SF, ., el momento correspondiente a lA 
iniciar..ión de la fluencia en la sección en consideración. 

\ 
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En secciones 1 o H flexionadas alrededor de cualquiera 
de sus ejes centroidales y principales puede tomarse un 
valor de M a comprendido entre F R M, y F R M0 calcu· 
lado por interpolacíóñline8I, temendO en cuenta que esos 
valo~s corresj)O-ñ;¡eñ;-Tes·p~clivamente, a relacione~ an· 
cho/grur.so de los patines de 

830/ 'f' y 540/JF::'. y "y ~ y 

Si la Uc:dún es alrededor del eje de mayor momento de 
im·rcia ~ comprobará que la relación ancho/grueso del 
alma no excede de la que corresponde al valor calculado 
de Mn. pnra lo que se interpolará linealmente entre las 
relaciones 

8000/~ y 5000/~ '( •y - y 

correspondientes a F R M, y f R Mv-o respectivamente. 

No hay limites en la longitud :!!in soporte lateral, en 
secciones tipo l, 2 o 3, cUando la sección trans,·ersal es 
('ircular o cuadrada, huec3. o maciza, o cuando la viga, 
cualquiera que sea la forma de su sección transversal, se 
flexiona alrededor df"l ~je de menor momento de inercia. 
Por consiguiente, en estos casos la resistencia de diseño se 
determina con las ecuacionc!'l 3.3.1 o 3.3.4. 

e) Para secc.!_~~~.!!_p~_±:_ 

Cuando tanto el alma como el patín comprimido co
rresponden al tipo 4, de a("ucrdo con 2.3.1, el valor de Ma 

se d~lt•rmi~~- con__]~~--~r~~o~ ~a~ii~~d(' ¡•eflileS--de· 

lámi_n51 _ddga~~. ~?_h~~o~- ~n ~~:.. __ 

Cuando los patines cumplan los requisitos de las seC· 

donl'S tipo l, 2 o ;;\, y las almas :3r.an t:po 4, el valor de 
J.1a se obtendrá de acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas 
normas. 

C:uanrlo las alma'i cumplen los n:quisitos de las seccio
D('S tipo 1, 2 o 3, y los patines son tipo 4., 5t> distinguen 
Jos casos: 

1. Si el patín comprimido está formado por elemen
to~ planos no atiesad05, 

(3.3.5) 

Q. se define en 2 . .'t.6. 

2. Si d patín comprimido está fonnado por elementos 
planos atiesados, 

Ma = FaS.F, (3.3.6) 

S., módulo de sccr.ión electivo del elemento, se calcula 
con el ancho electh·o del patín comprimido, determinado 
<le acuerdo con 2.3.6, en •·<z del ancho total. El módulo de 
sección de perfiles simétricos respecto al eje de fiexión 
puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mWno 
ancho efectivo en d patín en tensión. 

Si el valor de Ma calculado con alguna de las ecuacio
nes 3.3.5 o 3.3.6 es mayor que el darlo por la ec. 3.3.4, 
éste será el momento resistent~ del elemento. 

En las expresiones anteriores, 

Fa = 0.90 

z = módulo de sección plástico. 

S = módulo de sección elástico. 

s. = módulo de secdón elá~lico efectivo. 

M. = ZF 1 = momenlo plástico resistente de la sección. 

M, = SF 1 = momento corrc~pondiente a la aparición 
del esfuerzo de fluencia en la sección (sin -con· 
sidecar esfuerzos residuales). 

F, = Esfurrzo de flnencia. 

3.3.2:2 Miembros no soportado!:~ lateralm~nte 

(L > L,.). 

La resistrncia de di~~·i1rJ rle miembros en flexión cuyo 
· patín comprimido est.i provi.:3to llc soportes laterales con 

separaciones mayores que Lu, e:- igual n: 

a) Para secciones tipo 1 o 2 con dos ejes de simetría, 
flexionadas alrededor del eje de mayor momento 
de inercia: 

si. 

pero no mayor que F R Mp 

H $. (2/3) H , 
u p 

0.28 H 
-.,.,--""P ) • 

M 
u 

(3.3.7) 

H._ • F M 
-~ R u (3.3.8) 

-.· 
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. En vigas de sección transversal 1- o H, laminadas o he
chas con tñ:. placas soldadas, M~ momento resistente no
minal de la eección, cuando el pandeo lateral ae inicia en 
el interva1o elástico, ea igual a: 

M • u 

En secciones I o H laminadas o hechas con placas, de 
dimensiones semrjantf'!s a las laminadas, puede tomarse: 

(3.3.10) 

donde: 

Mcl • 
EAt (3.3.11) 

(L/r ) y 

4.7 EAd. (3.3.12) 

Mc2 .. 
(L/r ) 2 

y 

En las ecuaciones anteriores F R es el factor de resis
tencia, que vale 0.90, A y d son el área total y el peralte 
de la sección considerarla, 17 y r_, Su momento de inercia 
y radio de giro respecto al eje de simetría situado en el 
plano del alma, t el gruc5o df" patín ~mprimido, L la 
separación entre puntos rle ese patín fijos lateralmente, J 
y C. las conslantC's de torsión de Saint Venant y por ala
beo de la sección y e, que puede tomane conservadora
mente igual a la unidad, está dado por: 

e = 0.60 + 0.4{) M t!M2 para tramos que ae flexionan 
en curvatura simple 

e = 0.60 - O..JO Mt!M2 pero no menor que 0.4, para 
tramos que sé Oeiiona.D en 
curvatura doble 

e= 1.0 cuando el momento Oexionan
le en cualquier sección den
tro del tramo no aoportado la. 
teralmente es mayor que M1, 

o cuando el palÍII no eatá ao
portado lateralment.• de m~· 
nera efectiva en uno· ele loo 
eztremos del tramo 

M1 y M2 son, resp<'Ciivamente, el menor y el mayor de 
los momentos en los extremos del tramo en estudio, loma· 
dos en valor absoluto. 

En miembros de sección transversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) ae toma C. = O. 

L, ea la longitud máxima no soportada lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavia el mo
mento plástico Mp (no se exige capacidad de rotación), 
y Lr la longitud que separa los intuvalos dt- aplicación 
de las ecs. 3.3.7 y 3.3.8 (la ee. 3.3.7 es válida para 
L < L, y la 3.3.8 para L > L,). 

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

Miembros de sección transversal l: 

L 
u 

L 
r 

• 
,rz~ 

X 
u 

(3.3.14) 

E es el módulo de elasticidad del acero y G su módulo 
de elasticidad al esfuerzo cortante; se tomarán iguales a 
2 040 000 kg/em2 y 784 000 kg/cm 2, mpectivamente. 

En las ecuaciones anteriores, 

ZF .ff. x • 4.293 e cf f • 3.220 xr. 
u y 

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldadas, 
de proporciones semejantes a las laminadas,. pueden uti· 
l1zarse las expresiones simplificadas 

dr 
41 L 

6.55 _.:t. + -/1 + xz' -u X t u 
(3.3.15) 

u 

dr J1 ' L 
6.55 _.:t. + ~1 2. • +X r X t r r 

(3.3.16\ 

donde 

p p 

¡ 0 • 7.7 e (% )2 -f: • 3.22 x •• x. • 2.4 e ( f>' -f: 
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. d es el peralte de la atcciún y t el grueso de patln com· 
primido. 

Miembros de sección traru.,·crsal rectangular, maciza o 

hueca: 
E -

L. = o.91 czr, v I,J (3.3.17) 

E - ) L. = 2.92 CZF, v I,J = 3.22 L, (3.3.18 

b) Para seccione! tipo 3 o 4 con dos ejes de simetría 
y para canales en las que está impedida la rota· 
ción alrededor del eje longitudinal, flexionadas·al· 
rededor del eje de mayor momento de inercia: 

SiM,<~M, 

O. 28 M 

H 
u 

) (3.3.19) 

pe1 o no mayor que F R M, para secciom:s tipo 3 ni que el 
valor dado por la ec. 3.3.5 o 3.3.6 cuando las almas cum
plen los requisitos de la5- ~cciones 1, 2 o 3 y los patines 
san tipo 4. 

. 2 
S• M.> "3M, 

~a F M 
-. R u 

(3.3.20) 

M,. se calcula con la ce. 3.:~.9 o, cuando sean aplica· 
bies, pueden utilizarse las t•cs. :U.IO a 3.3.12. Estas tres 
l'cuacionrs pueden emplf"arse también para las canales, ha. 
cirndo en ellas ~~~ = O. 

Los límites de aplicación de las diversa~ ecuaciones se 
ñeterminan 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 
mirmbros de sección trans\·ersal rectangular hueca debe 
~ustituirse Z por S. 

Cuando los patines cumplen los requisitos de las sec· 
riont-s tipo 1, 2 o :-:\ y )a!' almas son tipo 4, el momento 
n-sistente de diseño no debe excedrr rl valor obtenido de 
acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas normas. 

En miembros de sccciún transversal en cajón (rectan
gular hueca) se toma C. = O. 

3.3.3 Resistencia de_~iseÉ~.!l~ cort~!l!~ 

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

miembroa de alma múltiple, como las aeccionea en cajón) 
de vigas y trabes de oección tran..-•.-.al con doa ejes de 
simetría, sometidas a fuerzas cortantes alojadas eu uno 
de los planos de siml"tria., que coincide con el alma cuan· 
do ésta es única o es paralelo a ellas en miembros con 
más de un alma, cuando el diseño queda regido por aJ. 
guno de loe estados límite dr. resistencia al cortante. 

La resialencia de diseño aj_!;!>rt~qtte,__Ya, de ..1111a_Yi15! __ 
o trabe de ej_~ recto y secci.ón transvenal constante;. de 

seccifin _1 ~ !' . ~"-~ j~n ~ 

(3.3.21) 

F R = 0.90 y V N e!' la resistencia nominal, que se de· 
termina como se indica a continuación. 

Al evaluar VN se tendrá en cuenta ai la ser.ción tiene 
una o más almas. 

a) ~ -< 1400 ¡ Fk ' , VN 
--- y ____ _ 

Si • 0.66 F A 
y a 

(3.:!.22) 

El alma falla por cortante en el intervalo de endureci· 
miento por deformación. 

b) Si UOO ¡¡; < ~ " l6ooj F'k •• 
y 

V - • 922 ff';k A 
N h/t • 

(3.3.23) 

e) Si 

1600 < - -oooo "F [f; h F, 
y t y 

se considera~ dos ClliO!: 

el) Estado limite de iniciación del pandeo del alma 

V a 
N 

922 {Fyk 
h/t 

A 
a (3.3.24) 

c2) Estado límitr de falla por tensión diagonal 

922 N" 0.870 
V • [ (1 - > 

H b/t .Jl+(a/h)' 

0.50 F 
+ J A 

.Ji+(a/h) •' • 

(3.3.25) 

"'' 
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á 1 Si 2000 j : ' < 
y 

se consideran dos casos: 

h 
t 

dl)Estado límite de iniciación del pandeo del alma 

V • 
N 

Sl:5 000 k 
(h/ t) 2 A 

a 
(3.3.26) 

d2) Estado límite de falla por tensión diagonal 

( t 845 000 k 

(h/t)' 

(3.3.27 J 

Para pod., tomar como o•todo límite lo falla por ten· 
sión diagonal ( ecs. 3.3.25 y 3.3.2i) la sección debe tener 
una sola al~a (secciones 1 laminadas o formadas por pla· 
cas) y e.c;tar reforzada con ntiesadores. transversales, di. 
señados de acuerdo con el inciso 4.5.7. 

En las expresiones anteriores A,. f'S el área del ~1m~ 
igual al producto de ~u grueso, t, por el peralte total de 
la sección, d; h es f•l Pf'T&itf' dd alma (distancia libre 
entre patinrs); "a" la separación entre atiesarlores trans· 
versales. y k un coeficiente sin dimen~ione.'\, que be calco· 
la con la ce. 3.3.28. d, h y t ~,. toman en cm, y VN se 
obtiene en kg. Cuando la sección tirne dos o más almas, 
A. es la suma de la!. áreas de tudas rilas. 

5.0 
(a/h) 2 n.3.28J 

k se toma igual a 5.0 cuondc la relación a/h es mayor 
que 3.0 o que [260/(h/t) ] 2, y cuando no se emplean 
atíesadorrs. En almas no atiesadas h/t no debe exceder 

--· ·---··-----·-
de 260. 

3.3.4 Flexión y cortante comhinados 

Cuando se nece~itan atie!adores transversales y el co
ciente Vo/Mo está comprendido entre loo limites 

deben satisfacer las tres condiciones siguientes: 

'\¡$~ 

o. 727 l. O 

Ma es la resistencia de diseño en nexión, calculada de 
acuerdo con el inciso 3.3.2.1 o 3.3.2.2, Va la resistencia 
de dí.eiío al cortante, inciso 3.3.3, y M o y V o son el mo· 
mento flexfonante y 1~ fuerza cortante de diseño. 

3.4 Miembros flexocomprimülos 

En esta sección ae estudia el diseño de miembros de eje 
recto y sección transversal constante, con dos ejes de ai· 
metría. sujetos a compresión y a flexión producida por 
momentos que obran alrededor de uno o de los dos ejes 
de simetría. Se designan, indistintamente, con las pala· 
hras "columna" o "elemento flexocomprimido". 

Para los fines de esta sección, las ~trncturas de las que 
forman parte los miembr'os flexocomprimidos se clasifi
can en u regulares" e 11Írregulares". 

Una estructura "regular" se c-aracteriza porque está 
formada por un conjunto de mon·os planos, provistos o 
no de contra\·~nteo vertical. con o sin muroc:. ri:ridez, para
lelos o casi paralelos, ligados entre sí, t:n todos los nive. 
1~ por sistemas de piso de resistencia y rigidez suficien· 
le!<i para obligar a que todos los marr.o!l y muros trahajen 
en conjunto para soportar Jas fuerzas latf':rale.o;, produci· 
das por viento o sismo, y para proporcionar a la estruc
tura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo cnrf!SS verticales. Además, todos 
los n1ar~ planos deben tener características geométriCas 
semejantes y todas las columnas de coda entrepiso deben 
ser de la misma altura, aunque ésta varíe dr un entre
piso a otro. 

Una estructura ae considera "irregular" cuando los ele
mentos que la componen no constituyen marcos planos. 
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si, 
cuando los sistemas de piso no tienen resistencia o rigidez 
adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos 
carecen do diafragmas horizontales. cuando la geometría 
de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a 
otros, cuando las alturas de la columnas que forman par· 
te de U'1 mismo entrepiso son apreciablemerlte diferentes, 

' .. - ~·· : .... ;:. 

,., 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5. 30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

COMBINACIONES DE CARGA: 

COMB1 1.4CM + 1.4 CVmax 
COMB2 1.1CM + 1.1 CVred + 1.1 Sx + 0.33 S y 
COMB3 1.1CM + 1.1 CVred + 0.33 Sx + 1.10 S y 
COMB4 1.1CM + 1.1 CVred - 1.1 Sx - 0.33 S y 
COMES 1.1CM + 1.1 CVred ·- 0.33 Sx - 1.10 S y 

--7- COMB6 1.1CM + 1.1 CVred 
COMB7 1. O o Sx 
COMES l. 00 S y 
COMB9 l. O CM 
COMB10 l. O CVmax 
COMB11 l. O CVred 

''""'\ 
' \1 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5.30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCE S AT LEVEL N2 IN. FRAME 3D FRAME MOMENT 

--'\Y OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
D ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE 1 END-I -31811.20 -16764.75 .00 .00 
1/4-PT 4018.53 -8378.92 .00 
1/2-PT 15948.65 6.90 .00 
3/4-PT 3979.18 8392.73 .00 

END-J -31889.90 16778.55 .00 
7 CASE 2 END-I 29571.71 -2814.88 .00 .00 

1/4-PT 29036.82 3190.25 .00 
1/2-PT 11387.31 9195.37 .00 
3/4-PT -23376.81 15200.50 .00 

END-J -75255.53 21205.62 .00 
7 CASE 3 END-I -8178.37- :944-1-:sa-~ .00 .00 

1/4-PT 10173.69 -3436.76 .00 
1/2-PT 11411.15 2568.37 .00 
3/4-PT -4466.00 8573.49 .00 

END-J -37457.76 14578.62 .00 
7 CASE 4 END-I -75133.69 -21195.95 .00 .00 

1/4-PT -23282.55 -15190.82 .00 
1/2-PT 11453.98 -9185.69 .00 
3/4-PT 29075.91 -3180.57 .00 

END-J 29583.22 2824.56 .00 
7 CASE 5 END-I -37383.61 -14568.94 .00 .00 

1/4-PT -4419.43 -8563.82 .00 
1/2-PT 11430.14 -2558.69 .00 
3/4-PT 10165.10 3446.44 .00 

END-J -8214.55 9451.56 .00 
CASE 6 END-I -22780.99 -12005.41 .00 .00 

1/4-PT 2877.13 -6000.29 .00 
1/2-PT 11420.64 4.84 .00 
3/4-PT 2849.55 6009.96 .00 

END-J -22836.15 12015.09 .00 

AXIAL 
FORCE 
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.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

TORSIONAL 
MOMENT 
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DISEÑO DE TRABE B7 DEL NIVEL N-2: . 

Longitud (1): 12.00 m 
Sección propuesta: T -1 

H = 700 mm 
8 = 300 mm 
tp = 22 mm 
ta = 8 mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm' 

Propiedades geométricas: 

A= 2(30*2.2) + (70-4.4)0.8 = 184.48 cm' 

1xx = (0.8(70-4.4)3)/12 + 2 :[(30*2.2)(33.9)'] + (30*2.2')112l 
1xx = 18 820+ 2:75 847.86 + 26.62 : 
1xx = 170 569cm 4 

lyy = 2 [(2.2*303)/12] + ((70-4.4)*0.8')/12 
lyy = 9 900 + 2.8 
lyy = 9 903 cm 4 

rx = (lxx/A )Y, 

rx = ( 170 569/184.48)Y, 
rx = 30.41 cm 

ry = (lyv/A)/2 
ry = (9 903/184.48)Yo 
ry = 7.33 cm 

Sxx = lxx/e 1 
Sxx = 170 569/35 = 4 873 cm' 

Zx = 1.14 * 4 873 cm' 
Zx = 5 555 cm' 

Syy = lyy/c2 
Syy = 9 903115 = 660 cm' 

Zy = 1.14 * 660 cm' 
Zy = 752 cm' 

'{ 

~· 8 

1- +\, 

W:: e--:z=-¡ + +."> 

1 -

'( 

• 



J = (1/3) (2b * tp' + h * ta3) 

J = (1/3) (2*30*2.23 + 70*0.83) 

J = 225 cm 4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso· 

a) en patines: 

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

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIPO 2 

Patines: 460/(fy)Yz = 9.15 540/(fy)Vz = 10.74 

Alma: 3500/(fy)Yz = 69.58 5300/(fy)Vz = 105.37 

Como para patines: 

b/(2*tp) = 6.82 < 9.15 = 460/(fy)'/z -+ TIPO 1 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)Vz -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)Vz = 16.50 

8000/(fy)Yz = 159.05 



La trabe 87 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 3.3.1 
de las NTC se obtiene: 

La resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 5 555 cm'* 2 530 kg/cm2 = 14 054 150 kg-cm. 
Mp = 14 054 150 kg-cm * 1m 1 100 cm= 140 541 kg-m. 

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

Resistencia al cortante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si hit < 1400(k/fy)Yz -+ Vn = 0.66 fy*Aa 

donde: 
k= 5.0 + 5.01(a/h)' 
a = Separación entre atiesadores transversales 

Considerando que la sección no tiene atiesadores, entonces se considera k = 5 

En almas no atiesadas hit no debe exceder de 260 

hit = (70 - 4.4 )10.8 = 82 < 260 o k 

hit= 82 < 1400(512 530)Yz = 62.2 No cumple 

b) Si 1400(k/fy)Y, < hit < 1600(k/fy)Yz -+ Vn = {[922(fy*k)Y:.]I(hlt) }Aa 

62.2 < 82 < 1600(512 530)Yz = 71.12 No cumple 

e) Si 1600(k/fy)Yz < hit < 2000(k/fy)Y, -+ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000(51 2 530)Yz = 88.9 Sí cumple 



/ 
Subcasos: 

e 1 ) Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

Vnl = {(922(fy*k)Y,)I(h/t)}Aa 

Aa = Area del alma 

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

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

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)/(h/t)* [ 1-(0.87)/( l+(a/h)')Y,)+ (0.5fy)/(l +(alh)')Y,} Aa 

Vn2 = { (922(2 530*5)Y,)/(82)* [ 1-(0.87)/( 1 +(1 200/65.6)')Y,] + 
(0.5*2530)/( 1 +( i200/65.6)')Y,} 56 

Vn2 = { 1 204.57 + 69.05 }56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vnl=70819kg <= rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63737kg 

Vr-63737kg 



Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorizados· 

Combinación de carga que rige 
']_ 

Caso 7 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy) 

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

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

Md < Mr ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21 205 kg-1111 

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 kg-a 

Vd < Vr ok 
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VERSION 5.30 

BY 
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PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCES AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

P' OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00 
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00 
3/4-PT 9855.57 34116. 16 .00 

END-J -60971.78 34983.69 .00 
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 

1/4-PT 12977.50 -22256.64 .00 
1/2-PT 21552.14 2184.99 .00 
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00 

END-J -53402.63 27308.26 .00 
24 CASE 3 END-I 1331.04 -14597.74 .00 .00 

1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00 
1/2-PT 22034.26 10525.53 .00 
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00 

END-J -87116.73 35648.80 .00 
24 CASE 4 END-I -54494.56 -28024.39 .00 .00 

1/4-PT 2256.78 -27342.76 .00 
1/2-PT 21257.95 -2901.12 .00 
3/4-PT 12012.98 21540.51 .00 

END-J -32843.74 22222.15 .00 
24 CASE 5 END-I ---=-ª-<:!172.~0 -36364.94 .00 .00 

1/4-PT -15323.46 -3 56 8:3 : .3 o'---- .00 
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00 
3/4-PT 28628.97 13199.97 .00 

END-J 870.36 13881.60 .00 
CASE 6 END-I -43920-93 -25481.34 .00 .00 

1/4-PT 7617.14 -24799.70 .00 
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00 
3/4-PT 6946' 81 24083.57 .00 

END-J -43123.19 24765.20 .00 

AXIAL TORSIONAL 
FORCE MOMENT 

.00 .01 

.00 -.19 

.00 .22 

.00 .20 

.00 - '21 

.00 .01 



DISEÑO DE TRABE B24 DEL NIVEL N-2: 

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

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

Utilizar acero A-36 fy=2530 kg/cm' 

Propiedades geométricas: 

A= 2(25*2.2) + (70-4.4)0.8 = 162.48 cm2 

Ixx = (0.8(70-4.4)')112 + 2{(25*2.2)(33.9)' + (25*2.2')112: 
Ixx = 18820+ 126457 
Ixx = 145 277cm_-: 4 

Iyy = 2 :(2.2*25')112: + ((70-4.4)*0.8')112 
Iyy = 5729.16+ 2.8 
Iyy = 5732 cm ·s• 

rx = (lxx!A)Y, 
rx = ( 145277/162.48)Y, 
rx = 29.90 cm. 

ry = (Iyy/A)Y, 
ry = (5732/162.48)Yo 
ry = 5.94 cm. 

Sxx =lxx/e 
Sxx = 1-+5277/35 =4151 cm3 

Zx = !.14 * 415 I cm' 
Zx = 4732 cm' 

Syy = Iyy/c 
Syy = 5732/I 2.5 = 459 cm' 

Zy = I.l4 * 459 cm' 
Zy = 523 cm' 

H 

~· 

! 
1). ·- ,. --

1 
"1-

'f 



J = (1/3) (2b * tp3 + h * ta3) 

J = (1/3) (2*25*2.23 + 70*0.83) 

J = 189.41 cm4 

Obtención 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 

Clasificación de la sección· 

TIPO 1 

Patines: 460/(fy)Yí = 9.15 

Almas: 3500/(fy)Yí = 69.58 

Como para patines: 

TIP02 TIPO 3 

540/(fy)Y, = 10.74 830/(fy)Y, = 16.50 

5300/(fy)Yí = 105.37 8000/(fy)Yí = 159.05 

b/(2*tp)=5.68 < 9.15=460/(fy)Y, -+ TIPO! 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)Y, -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 



La trabe 824 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 
3.3.1 de las NTC tenemos: 

Resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 4732*2530 = 11 971 960 kg-cm. 
Mp = 11 971 960 kg-cm * 1 m 1 lOO cm= 119 720 kg-m. 

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

Resistencia al cortante· 

Vr = V n *F r .................................................................................... ( 3 .3 .21) 

Casos: 

a) Si h/t < 1400(k!fy)Y, 

b) Si 1400(k/fy)Y, < h/t < 1600(k/fy)Y, 

e) Si 1600(k/fy)Y, < h/t < 2000(klfy)Y, 

d) Si 2000(k/fy)'h < hit 

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

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

1600(k/fy)Y, < h/t < 2000(k/fy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 sí cumple 



¡ 

Subcasos: 

e 1 ) Estado limite de iniciación del pandeo del alma: 

Vnl = {(922(fy*k)Y,)/(h/t)}Aa 

Aa = 70*0.8 =56 cm' 

Vnl = {(922(2530*5)\1,)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)I(h/t)* [ 1 -(0.87)/(1 +(a!h)')Y,]+ (0.5fy)/(l +(a!h)')Y,} A a 

Vn2 = {(922(2530*5)11,)/(82)* [ 1-(0.87)/(1 +(1200/65.6)')Y,] + 
(0.5*2530)/(1 +( 65.6)2)\12} 56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vnl = 70 819 kg <= rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr=VnFr = 70819kg*0.9=63737kg 

Vr=63737kg 

Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorizados: 

Combinación de carga que rige 

Caso 5: 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy) 

Momento de diseño (Md): 
Md = 89 173 kg-m . Md < Mr ok 

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

" 



Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 36364kg)i{ 

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr= 63 737 kg:-Qr 

Vd< Vr ok 
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S 197 1445 391 105 51 
6 220 1734 502 121 61 
8 266 2312 804 159 86 

10 312 2891 1238 207 119 
12 358 3469 1834 2fi5 161 

S 199. 1445 445 114 80 
6 222 1734 567 131 71 
8 268 2312 893 171 98 

10 314 2891 1356 220 133 
12 360 3469 1985 279 1n 

S 202 1445 538 12~ 75 
6 225 1734 678 146 88 
8 271 2312 1049 189 119 

10 317 2891 1564 242 158 

SIMBOLOGIA 

= Momento de Inercia de la sección de acero (cm4/m). 

Ssup = Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra superior (cm3/m). 

Sin! 

1 

L 

1.-

2.-

3.-

4.-

5.-

6.-

=Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra inferior (cm3/m). 

= Peso propio de la lámina y el concreto (kgim2). 

= Cortante (kg). 

= Momento de Inercia de la Sección Compuesia (cm4). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra superior de la 
losa (cm3). 

= Módulo de Sección de la s~cción compuesta para la fibra inferior de la 
losa (cm3). 

=Espesor de la losa de c1creto sobre las crestas (cm). 

= Separación entre apoyos (m). 

NOTAS: 

Para el cálculo de las propiedades de la sección compuesta se consideró 
concreto normal: Peso Volumétrico= 2300 kg/m3 y f'c = 200 kg/cm2. 
La sobrecarga mostrada en las tablas está basada en las condiciones de 
un claro simplemente apoy¡3do, actuando la lámina como refuerzo positivo. 
Máximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las 
recomendaciones de·l Sieel Deck lnstitute (SOl), y estará limitada por la 
deflexión de Ut 80, pero sin exceder de 1.9 cm. 
Criterios y métodos de diseño de acuerdo a la última edición del "Manual 
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frío", editado por el 
American lron and Steellnstitute, 1986. 
Lámina galvamzada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado "B" 
(Fy=37 KSI). 
Esfuerzo máximo de trabajo del·acero: 1,560 kg/cm2. 

_-:.¡~~·~.~·~~'. -~··. 
:~~ 

- .. ·' 

. -~ 

o 



1116 1352 1835 2316 2795 
2.40 907 1101 1597 2097 2532 
2.60 744 906 1321 ,1884 2310 
2.80 614 751 1102 1582 2119 
3.00 .. 510 625 926 1338 1874 
3.20 -=--:_ 424 523 782 1138 1604 
3.40 -···· 353 . . 438 . :. 662 972 1380 
3.60 . 294 367 562 833 1192 
3.80 

.. 
243 307 4n 716 1033 

4.00 200 ... 255 404 616 897 
420 -- 163 211 342 529 781 
4.40 .. 131 173 -··· 268 455 679 
4.60 103 139 241 

110 

20 1705 3494 
2 1246 1512 25n 3109 
2.20 1115 1354 2314 2794 
2.40 1005 1223 2095 2531 
2.60 909 1089 1910 2308 
2.80 756 908 1751 2118 
3.00 633 763 1530 1953 
3.20 532 643 1307 1797 
3.40 449 545 1122 1551 
3.60 379 462 967 1344 
3.80 320 392 835 70 

269 723 
225 
188 
155 

1404 2895 
1243 2574 
1112 2311 2791 

2.40 1002 1220 1656 2092 2528 
2.60 910 1109 1507 1907 2305 
2.80 830 1014 1380 1748 2115 
3.00 761 931 1270 1610 1950 
3.20 701 847 1174 1490 1805 
3.40 584 725 1014 1384 1678 
3.60 492 620 875 1204 1564 
3.80 418 527 757 1049 1417 
4.00 452 657 915 1244 

390 571 801 1094 
340 965 
294 852 
252 753 
214 665 

NOTA: 

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro. 

. ·-



Perfil 
Laminado b, 

(mm) 

W410X39 2 000 
W16X26 1 660 
b = 140 1 300 

t = 6.6 !l50 

d = 39!l 600 

W360X33 1 980 

W14X22 1 620 

b = 127 1 270 

t = R.5 910 

d = 349 550 

liv310X39 2 020 

W12X26 1 640 

b = 165 1 260 
t 3 9.7 680 

d = 310 500 

.. -· ~-- Sección Compu11t1 · · Sección no Compuesta 

Resistenclaa F•ctorl&lld_liiN¡- Datos del Condición no Arriostrada 
M (kN m) \olrll 

1, s, 
Pertil M,'kN L' M' 

" para 
100% 75% 50%· 100% 

360 359 332 1 330 

360 342 317 1 090 
339 325 296 862 
318 301 275 630 
265 269 246 396 

296 276 252 1 130 

266 270 246 1 070 

266 253 233 842 

245 233 213 603 

218 205 188 365 

318 298 271 1 330 

297 260 .257 1 090 
275 261 243 831i 
252 242 225 663 
226 215 201 ;331 

106mm4 103mm3 

Laminado 

425 1 040 M, 197 

409 1 030 V, 446 

367 1 010 L" 1 660 

356 969 1, 127 

310 946 S, 634 

300 607 M, 146 

269 797 V, 361 

274 784 Lu 1 720 

252 764 1, 82.7 

216 727 S, 474 

297 898 M, 165 

265 687 V, 320 

267 871 Lu 2 440 

242 845 1, 65.1 

202 798 S, 549 

L'mm 
m 

2 000 193 

3 000 155 
4 000 105 
4 500 66.7 

5 000 73.1 

2 000 139 

3 000 106 

4 000 70.3 

4 500 58.4 

5 000 49.7 

3 000 153 

4 000 130 

5 000 103 

5 500 66.5 

6 000 77.7 

mm 

6 000 

7 000 

6 000 

9 000 

10 000 

5 600 

6 000 

7 000 

8 000 

6 600 

7 000 

7 600 

8 000 

8 500 

r 

kNm 

55.2 

44.1 

36.6 

31.3 

27.4 

43.2 

38.1 

308 

26.9 

69.1 

622 

66.6 

61.8 

47.8 

., .: .. 
. ,, ! r';li;: 

1 
1 t·'i'. 
' ,' '• 

' . 

Tabla obtenida del libro "Composite licor Systems" de EYL Chien y JK Ritchié 
Ed. Canadian lnstitute of Steel Construction 
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a) Viga no compuesta b) Vigo compuesto 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas deformadas, con y sin acción .. 
compuesta. 
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M (loso) 

{ 

( 
M (vlgtl) 

Eje neulro 
de la vlgo - ~-

M liOSO 1 

~ 

~ 

7 e 
M(vlgo) 

-

Eje neulro 
de lo vlgo -'-

e' e" 
1 

e 

" .. 7 e 

a) No hay interacciÓn e) InteracciÓn completa 
b) Interacción Parcial 

FiJ 3.6.5 Distribuciones 
e«:> lA-\ pue.~ te~ S 

de deformaciones en vigas .• ' 
·'l 
j 

• 

' ¡, 
,, ' :¡ 
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a) Seccion tr.lnsversal b) Deformaciones 
unit:uias 

. . -¡·_-· 
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e) Esfuerzos y fuerzas 
equivalentes 

Fig. 3.6.6 Deformaciones unitarias y esfuerzos cuando la seccióR desarrolla su 
reststencta máxima. (el eje neutro plástico está dentro de la losa de concreto) . 

Bloque de compresión en el concreto: e= !"c*~*be 

La fuerza de tensión en la viga : T= A:*fy 
_, ! 

Además: C= T 

-+ f'c • a • be= At * fy 

DespeJando "a": 
a = (At*fy)/(be*f'c) 

Momento resistente nominal: l ' 
J 

Mn =Cdt =Tdt 

De la figura: 

dt = d/:2 +(te- a/:2) 

-+ Mn = Tdt = At*fv {d/2 +te -a/21 

• 



• 

En donde: 
l = claro 

. w = carga line:ll 
a = ancho tributario 
CM= Carga muerta 
CV = Carga viva má'tima 

w = 3.0 (420+Z50)kg!m' 

w=2010kg!m 

Momento máximo: 
i'vlmi:'( = wP/8 
Mrruí.x = 2 O 1 O * 1 :2 2/8 
Jl,¡lm:i.."< = 36 180 kg-m 

Momento de di,eño: 
Md = 1.-+*36 ISO kg-m 
Md = 50 652 kg-m 

Pert!l propuesto: W21X-+-+ 

Area del perñl (At) = 83.9 .:m' 

d= 525 mm 
b=l65mm 
tp = 11.4 mm 
ta = 8.9 mm 

(IR 533X65.8 kzím) 

Utilizar: Acero A-36 fy=2530 kg;cm' 

1 '" o ~ , ...... ,., 

' . 

hita= 51.5 cm/0.89 cm= 58.9 < 5366/(tyW: = 5366/(2530)\'; = 1·06.7 o k 

-7 Distribución de esfuerzos en secciones compuestas completamente plastificadas: 

Determinación del ancho efectivo' be: 

a) 2*1/8 = 1*( 1200/8) = 300 cm 
b) 2*s/:2 = 2*(300/2) = 300 cm · 
e) Distancia al borde de losa 
d) 2*8e = :2*8*9 cm= 144 cm -E- rige 

l 
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Sea fe = 250kglcn"' 

f"c = 0.8*250 = 200·kg/cro2 

f'c = (1.05- (f"c/1250)]f"c = (1.05- (200/1250)]200 = 178 kg/cm1 

f'c = 178 kg/cm1 > 0.85 f"c = 170 kg/cm" 

-+ f'c = 17(i} kg/=1 

Peralte del bloque de compresión en la l.osa: 

a= (At*fy)/(be*f'c) 
a= (83.9*2530)/( 144* 170) = 8.67 cm < 9·.& cm 

Entonces el eje neutrc plástico está en la losa de concreto. 

Momento resistente nominal: 

Mn = At*fy (d/2 + tc-{a/2)] ,, f 

Mn = 83.9*2530 ((52.5/2) + 9-(8.67/2)) 

Mn = 6 562 234 kg- cm 

Mn = 6 562 234 kg- cm (lm/IOOcm) = 65 622 kg-m 

o .'1" 
dJ¡._;:. "~ ><' Mn = 65 622 kg- cm > Md= 50 652 kg-m o k 

59, 05"1 jj' l<:i '<.fTl > so, 651.? 1<,9."' 
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a) SecciÓn transverso) b) Es fuerzas y fuerzas equivalentes 

Fig 3.6.7 Caso en que el eje neutro plástico (ENP) está 
e~ pat1n de la ~iga de acero ~ 
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~I1.~!!! 
Tabla estandar de carga para V gas " 0

"' 

de alma abierta, serie H, basada en un esfuerzo. ,. 
permisible de 2,100 kg/cm 2 

--

Adoptado por el Steel Joist lnstitute and American lnstitute 
of Steel Construction lnc .. Oct. 1. 1974. 

Los números negros en la siguiente tabla, nos dan las 
capacidades totales de carga umformemente distnbuída. 
en kilogramos por metro lineal, de las v1gas de acero 
sene H. El peso de cargas muertas, Incluyendo las V1gas. 
deberán deduCirse para determinar las capacidades de 
carga VIVA de las VIQSS. 

La tabla de carga puede utilizarse para las vigas de cuer· 
das paralelas Instaladas en una pendiente máx1ma de 1.3 
cms. por30cms 
Los números mostrados en azul en esta tabla de carga 
son las cargas VIVAS por metro lineal de las vrgas. las 
cuales producirán una deflexión aproximada de 1/360 
del claro.Las cargas VIVAS que producirán una deflex16n 

DESIGNACION OE JOIST 12H3 12H4 12H5 12H6 

'PERALTE NOMINAL (CMS.) 30.5 30.5 30.5 30.5 

MOMENTO RESISTENTE 
1642 1902 2101 2442 (MTS. -KG.) 

1315 1523 1680 1777 

14H3 

35.6 

1972 

1578 

de 11240 del claro. las podemos obtener muttlpllcando 
las cantidades en azul por 1.5. En mngün caso se podrá 
exceder la capacidad total de la v1ga. • • • 
Las pruebas en las vigas de acero d1señadas de acuerdo 
con las espec1ficac1ones Estándar han demostrado que 
las tablas de carga Estándar se pueden aphcar a cargas 
concentradas en la cuerda supenor cuando la suma de 
las cargas iguales concentradas en la m1sma no excedan 
la carga uniforme permiSible para el respect1vo t1po de 
viga y el espac1o entre las cargas no exceda de 84 cms. 
a lo largo de IA.s cuerdas supenores. 

EJEMPLO DE DESIGNACION DE JOIST· 
12 H !5 

14H4 

35 6 

2283 

1521 

peralte 
90 

pulgadas 

14H5 

35.6 

2574 

1716 

14H6 

35.6 

2922 

1947 

cuerdos de 
acero de 

alta reststenc1a 

14H7 16H4 16H5 

35.6 40.6 40.6 

3781 2301 2557 

2520 1840 2045 

temal"to de 
!acuerda 

para attesemusnto 
nonzontal 

16H6 16H7 16H8 

40.6 40.6 40.6 

2931 3404 3834 

1953 2268 2556 ) MAXIMA REACCION EN EL 
EXTREMO (KGS.) '•'1 

MOMENTO DE INERCIA 
1528 1631 1659 2099 2138 2281 2590 2937 3854 2850 3041 3209 (CM.') 

''PESO APRDX. (KG.- M.L.) 9.2 9.5 10 o 12 8 9 4 9 7 11 4 13 2 15 1 9 9 10 9 11 2 

( )._ ,.,.. 

l 

CLARO EN MTS. 526 609 672 631 736 818 
5.0 '"' .!f:C· s: e 59.! .. ;:: ... 

5.5 
434 503 556 646 521 609 676 
3i9 263 388 J53 .!Jé 595 667 

6.0 
365 423 467 543 438 507 572 649 840 511 568 651 
2'c 283 299 3c' l' ' 'O" "53 505 6'0 .!53 51" 550 ,-- J_, "-

6.5 
311 360 398 462 373 432 487 553 716 436 484 555 
~ 94 "?l 2~5 25" 270 3 ~ 2 .,. 397 518 360 ó!QJ 438 ' <-- j,_,( 

7.0 
268 311 343 399 322 373 420 477 617 376 418 479 
155 i 72 182 227 2 i 5 250 21 318 ..j 15 288 324 359 

7.5 233 271 299 347 280 325 366 416 538 327 364 417 
~25 :.!5 1 53 ~ :;:: : 7E 202 232 258 337 235 263 285 "-

8.0 246 285 322 365 473 288 320 366 
' ' ' 167 ¡a· 213 278 193 217 235 '-o -' 

8.5 
.. 218 253 285 323 419 255 283 325 

i 21 "0 159 178 232 161 18) 196 1 J_ 

9.0 227 253 289 
• lndcca ~olamente peralte nom•nal-en v1gas de acero 136 152 165 
• • Pesos aprox1mados por me!ro 11nea1 excepto accesonos 

9.5 
• • • Secctón 5 9 de las Espec1flcac1ones Estánoar para v1gas de Acero de 204 2~7 260 
Alma Ab1ena. Sena- J y Sene- Hl1m11an e! d1seflo dellex16n de carga VIVA 
como s1gue F'1sos 11360 de Claro Tecnos 11360 de claro en donde un tecna- 115 129 140 
do de ctelo falso se encuentra unidO o suspendidO, 11240 para todos los 

10.0 
otros casos 184 205 234 

99 111 120 
EN LARGOS MENORES DE 6 MTS. SE DEBERA AGREGAR UN 10% AL PESO TEORICO ESPECIFICADO. 
EN LOS CASOS DONDE NO APAREZCA CARGA SEÑALADA EN LOS RECUADROS. SE DETERMINARA 
SU PESO Y CARGA ADMISIBLE EN FORMA ESPECIAL. ASICOMO EN LARGOS MAYORES DE 12 MT<;. 

3916 4520 

13.4 15 o 

756 852 
673 765 
645 726 
529 601 

556 626 
.!24 482 

484 545 
345 392 

425 479 
284 323 

377 425 
237 269 
336 379 
199 227 
302 340 
170 193 

272 307 
145 165 

7 

• 
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~I1.~!!! 
SA DE CV 

•-""' 

DESIGNACION DE JOIST 48H12 48H11 48H1 O 148H9 48H8 48H7 53H12 53H11 53H10 53H9 153H8 53H7 

PERALTE NOMINAL 
48 48 48 48 53 53 

1 (CMS.) 48 48 53 53 53 53 

MOMENTO DE 
4120 INERCIA N.C. (CM') 4410 4640 5178 15349 5491 5046 5401 5683 16343 6552 6726 

MOMENTO DE 
8658 9862110931 1394211 5078 10436111944113240 116886118261 119509 INERCIA C. (CM') 

16108 

MAXIMA REACCIONEN 
3420 1 3420 14520 3360 1 3940 1 3940 ¡ 4370 1 4370 

EL EXTREMO (KGS.) 3420 3920 4520 3940 

MOMENTO RESISTENTE 1 1 
49261 5539 

1 
18795 4661 1 53931 6065 1 8073 

1 
8879 i 9636 (KGS.-M) . 4257 1 

7370 8105 

PESO APROXIMADO 
113.741 14 08114.53 i 1 1 . 1 . 1' 1 1 1 

(KGS/M.L.) 16.39 17.49 ¡18.00 13.68 1 14.48 15.44 117.43 1 17.94118.13 

CLARO EN MTS. 
1 1126 1 1 1 1 

1 í 1 
1 1 1 5.50 1 

' 1 

6.00 
1 946 

1 10951 1 ! 1 1.1036 1 11981 1 j ! ,. 

' 6 50 

7.00 

i'.50 

6.00 

8.50 

9.00 

9.50 

10.00 

10.50 

11.00 

11.50 

12.00 

-

' 

1 
1 

1 

1 

: ' 

1 1 1 1 ! 
' 806 933 1049 882 1021 1148 1 

1 ! 

1 
1 

1 ' 
1 

¡ ! 

1 ' 1 
695 804 ' 904 1 ! 

1 761 881 
1 

990 1072 
' ' 

1 1 1 

! 

1 

' ' 1 

1 

i 
605 701 i 

786 1003 1 1 767 ¡ ' 663 863 i 956 ! ! 1 ! ! 

1 1 
1 1 ! ! 1 '674 

1 
1 532 616 1 692 661 996 1099 563 1 756 659 ! ! i 1 

1 ' ' 
i i 1 ... 1 1 1 

471 545 613 761 " 807 
1 

973 : 516 597 ! 672 776 
' 

1 ' 1 
! 

! 
1 1 

1 

420 
1 

486 547 696 600 869 1 
1 460 533 599 

i 
763 

1 i ' ! 1 1 

1 ' ! 1 ' 1 
1 ' 

1 
! 437 491 1 625 718 i 760 ! 413 -476 ¡ 536 1 684 

' 
1 i 1 

443 1 

! 
1 ' i 4~ 1 ¡ 

' 1 564 
' 

646 704 465 i 616 
i ' 1 1 1 

1 

1 : 
4021 1 1 

1 
1 1 

1 
512 588 638 440 1 560 

1 1 1 

1 1 1 1 
466 

1 
536 581 

1 1 
511 

1 1 i 1 

' ' 
426 490 532 

1 
467 

1 1 1 1 1 
450 489 

1 1 
429 

En largos menores de 6 metros se deberá agregar un 1 O% al peso teónco espec1f1cado Los casos 
en donde no aparezca carga señalada en los ~ecuadros. se determinará su peso y su carga en forma 
especial Consúltenos 

: ' 
' 

1 

' 
! 

1 
1 

1 i 1 

1 
1 1066 
i 

1 954 
1 

' 868. ! 952 
' 

' 1 
1 787 1 654 
' ' 

1 703 771 
1 

644 
1 

699 

587 637 

537 583 

493 535 

9 

• 

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

MIEMBROS EN FLEXIÓN 

Introducción 

Comportamiento de vigas. Falla en flexión 

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

LTB) 
Soportes laterales en vigas 

Ejemplos de soportes laterales 

Rangos de comportamiento de vigas 

Fallas de vigas 

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

Resistencia de diseño con base en el Pandeo Lateral por 
Flexotorsión 

Coeficiente de flexión Cb 

Diseño por cortante en vigas 

Criterio de diseño por cortante en vigas 

Diseño de vigas lateralmente soportadas 

Diseño basado en análisis elástico 

Diseño basado en análisis plástico 

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

Ejemplos de Diseño, conforme AISC-LRFD-1993 



MIEMBROS EN FLEXIÓN 

Material de lectura 

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

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

Introducción 

Definición de viga (se denomina también miembro en flexión) 

t-I\ N\ 
A 

1 l) ' ; 
\ 

'.f '-/ 

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

o Las vigas son típicamente miembros horizontales en un una estructura 
para edificios. 

o Las vigas soportan cargas gravitacionales (cargas muertas y v1vas, 
accidentales, etc.) y transmiten estas cargas a las columnas. 

o Las vigas también forman parte del sistema estructural resistente a 
cargas laterales (viento y sismo principalmente). 

Ejemplos de vigas que soportan cargas gravitacionales 



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

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

. -4-'"" -- -- ;,.·- - - '"A-
; t.· 

'AS:'·fl-t_·;:_~. 
r , ; 

1 , /' .. i 
~~ 

p /t.. 
! 

En el "expenmento" mostrado arriba, se traza la curva P contra la deflexión 
La carga se incrementa hasta que alcanza un valor máximo, y emp1eza a 
reducirse. es decir, hasta que la viga se colapsa. Para una carga Pmax. la viga 
ya no puede resistir momento adicional, es decir, la viga experimenta una 
FALLA POR FLEXIÓN. El momento flexionante máximo para el cual la viga 
puede resistir un momento flexionantes antes de que se produzca la falla se 
define como "Resistencia nominal a la fJ.exión." 

Mn sedetermina considerando l:::>s siguientes posibles modos de falla: 

• Pandeo local del patln (Fiange Local Buckling, FLB) 
Pandeo k>cal del alma (Web Local Buckling, WLB) 

• Pandeo por flexotorsión (Lateral Torsiona/ Buckling, L TB) 

. .1 • ' 

Cuando una viga está sometida a un momento flexionante, una parte de la 
sección transversal está en compresión y otra parte está en tensión. La parte 
de la sección transversal en compresión puede fallar por INESTABILDAO 
(FLB, WLI3 ó L TB). 
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Viga sometida a flexión 

Pandeo Local del Patín (FLB) 

M 

f 
\.. 

<!. '1 
F=====~~~~====1J 

Pandeo Local del Alma (WLB) 

··..::...-

Pandeo lateral torsional o por Flexotorsión (L TB) 
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En el pandeo por flexotorsión (L TB), el patín comprimido se pandea 
lateralmente (como una columna) entre soportes laterales. El patín en tensión 
no se pandea y por consiguiente resiste el movimiento lateral del patín 

>. 



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

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

El momento flexionante que una viga puede soportar antes de que ocurra el 
Pandeo por flexotorsión _entre soportes laterales, depende de la longitud no 
arriostrada, Lb. A medida que Lb disminuye, el momento flexionante que la viga 
puede resistir sin L TB aumenta. Nótese que esto es análogo al pandeo de una 
columna. La compresión axial para la cual una columna puede resistir sin 
pandeo, aumenta conforme la longitud no arriostrada de la columna 
disminuye.) 

SOPORTE LATERAL EN VIGAS 

En un edificio real, el contraventeo lateral de una viga es proporcionado 
típicamente por miembros transversales (vigas secundarias) o mediante un 
sistema de p1so a base de concreto reforzado o compuesto acero-concreto. 

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

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

Ejemplos 

Viga secundaria 

1 _. .., c-.'! 
.._,¡ f"C·\(.··~- (·-¡ 

"-" . 
.¡,......_ 

-- r~ . ;) 
litu:··~====================t ~- ;-lil 



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

Viga que soporta una losa de concreto 

J¡L-_· . _' '_-' ---=~T ;::::=' =-'. ''------'·,} -

e ~9 r•:>~t <-'1"'\, • ,¿ 
~\~"1'-~ ~ 

6\ r¿._.,,_ ~·p:,• -,. 

/ 

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

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

Nótese que sí el PATÍN tNFERIOR de la viga estuviera en compresión (Zonas 
de momentos flexionantes negativos), la losa de concreto NO sería soporte 
lateral, puesto que NO podría evitar de manera efectiva el desplazamiento 
!ateral del patín inferior. 

Contraventeo en diagonal 

i 

·,-,.._ ' ·,. - -: •. !" 

En este caso, el desplazamiento lateral del patín comprimido se impide 
mediante el miembros en diagonal (típicamente ángufos). 



! 

- l. 
1 

1 
1 

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

RANGOS DE COMPORTAMIENTO DE VIGAS 
{!; 

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

• Falla en el rango plástico 
• Falla en el rango inelástico 
• Falla en el rango elástico 

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

( 1 .-:. 
.¡ 

~~---- _\¡_--
-." ..... '\ h" --_ ... /'____ ---._ 

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

Fal'la en el intervalo Elástico 

.'•, \ 

f. 
\ .•\ ; !-.,.:'? -;-
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1 
Mr¡· 4..:"'""" ........ - ~~-·::.,.:)L.-:: .. :: _,:: 
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Para la falla en el rango elástico, la inestabilidad ocurre antes de que el 
momento flexionante alcance M,. La viga es elástica cuando ocurre la 
inestabilidad. La viga falla con prácticamente ninguna ductilidad. 

Falla efl el intervalo inelástico 

-------·-····-·, 
L\ 

Para la falla en el rango inelástico, la inestabilidad ocurre para un momento 
entre M, y M,. La viga es 1nelástica cuando ocurre la inestabilidad. La viga falla 
con pequeña o ninguna ductilidad. 

Falla en el rango JDiástico 
('.1\ 

---------
--------------,~ 

( 
1 
1 

.! 

. \ . 
O r-\- r e ,·(\ ... ~ ··.-. ·::::<'\. 

Para la falla en el rango plást1co, la Inestabilidad ocurre después de que la 
viga alcanza su momento plástico, M,, y lo mantiene para grandes 
deformaciones inelásticas. La viga que falla en el rango plástico exhibe gran 
ductilidad. 

Resi!N'tlen 

Rango de falla Mn Dudflidad 
Falla en el rango Mn ;;.M, pequeña o 

elástico ·~ 
Faifa en el rango M,< Mn < Mpm Pequeña o ntnguna 

in elástico 
Falla en el rango Mn = Mp Grande 

plástico 



RELACIÓN ENTRE MOMENTO-CURVATURA 

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

; ' 
'' : 1 :¡ 

Definición del factor de forma: 

1 

ce 
' 

f = Mp/My 

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

Para una sección rectangular: 

!'A·-· 
1 \ br.,)i] =-.. ,_ o . 7 

1 .. 5 

Para la mayoría de los perfiles laminados tipo IPR, IR ó W, el factor de forma 
está dentro del rango de 1. 09 a 1 15. 
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PROCEDIMIENTO DE DISEÑO DE VIGAS CONFORME A LAS AISC-LRFD-
1993. 

Se considera una viga simple con carga uniformemente repartida. ,. . 
l.. Ve<-' .:..,.. ,.,."'" <'r/ ! oc.~ 

j~l i t l I t J J .1 1 . . . .. 
i /-.-/ -~¡ '/. •'-' ~ Ml'- '· · 

~! 
vlA.. ~ Solución: 

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

2. Se calcula la resistencia nominal en ílexión, Mn, para la viga 

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

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

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

3. Requisitos de diseño por resistencia: 

+ = O. 9 para flexión y cortante 

Nota: 
Normalmente la flexión controla el diseño de vigas. 

4. Se verifica las condiciones de servicio 

Deflexión de la viga por cargas de servicio (no factorizadas) 
Vibraciones de piso por cargas de servicio 
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• 
PES.IGN OF COMPACf -LATERALLY SUPPO!TED BF.AMS 

Assumptions: 

• Section is c:.ornpact iOr flange and wcb local buckling, i.e., M. =M, based on local 
buckling. 

• Adequate lateral bracaoe is provided for the compress.to.a flan¡;: e so that M. = M, 
based on lateral IOis.i.oaal buckling. 

Result of assumptions: 14. ,. 14, 

Flexure design criteria: 

Design Approaches: 

l. Design based oo elastic analysis. 

n. Design based 00 plastic analysis (also callcd "plastic design"). 

For either ócsign approach, the basic c.Jesign criteria are the samc, i.e. 

4>M. = 4>M,:.: M. 

4> v. ;, v. 

musl be satisfied al every point along the beam. 

The difference betwecn the two design approaches is in lile method of stroctural analysis 
u sed lo detennine the shear diagram (V.) and bending moment diagram (M.) under 
factored loads. 

ln-Approach 1., traditional methods of linear elastic analysis are used to establish the 
shear and bending moment diagrams. In Approach H., simplified metbods oC inelastic 
analysis (called plastic analysis) are used lo establish the shear aad bending moment 
diagrams. 

In current practice, design based oo elastic analysis is by far the most COIIIIIIOII approach. 
However, plastic analysis can provide greater insight into tbe twe IPelbavior ol beams, aad 
can also lead to more e!:ooomk:al designs. 

1 
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Design Dased on Elastk Analysis 
.. 

Design Procedure: 

1) Draw Ule slleac aad bceding momenl diagrams for tbe beam under faetored loads, 
usmg metbods of ei6K: Solruclural analysis. 
(The beam magcams saarting oo page 4-189 of the l..RFD manual are uscful beu. 
Note tbal abe sbeaf ud moment c~iaar- ¡ivcn bcre are bascd 011 elastic 
aoalysi4 

2) 010ose a section that satisfies: +JI, ;a M. 
(The "Load Factor Design Seleet.ioll Table" starting on page 4-15 oi ab.e lliFD 
Manual is useful here.) 

3) Cbeck that the seetioo is C<llllplltCt for local buckling. For a W Shap:, e'-*: 

65 

4) • Check that iateral support spacing is adequate so that M. =M, based on lateral 
torsiooal buckling. 

5) Cbeck sbear: <;V. "' Y. 

6) Q¡eck beam deflection, if·required. 
A typical deflection limit imposcd by building codes is as follows: the maximum 
deflection under service live load shoukl not exceed l./360, where L is the beam 
span lengtb. 

2 
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Given: 

'' 

Example 
• 

A 25 ft. long fixed-fixed beam is subject lo a factored uniform load ol 5 k/ft. 
Assume this load include3 an allowance for the beam self wejght. 
The beam is provided witl¡ adcquate lateral supporl so that M. = M, based 011 

lateral torsional buckling. 
-- - ·· · · ·· - ·--- · · · Se¡vice Ji ve load deflection must nof exceed 1)360. The seiVice live load i.s 2 k/ft. · 

. . 

.. ·~ . 

Find: The lightest W Sbape of A36 stcel. 

Solution: 

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

· Vv\ 

. ' ,-"'\, 

'-(_ Wu L r 2. t'+-é 
-= bD !Z . 

Assume compact section. Then, opM. = opM, "' 260"-.. 

Required M, "' 26o"--t /0.9 = zsgn.-k = 3468"'--t 

Required Z "' 3468;•.·• /36 ksi = 96.3 in3 

Tiierefore, must find lightest W Shape with Z,"' 96.3 in3 

Use "Load Factor Design Selcction Table", page 4-19. Enter al z. = 96.3 in3 and move 
up in the table until you hit the first bold faced entry. This wiU be the lig~test shape. In 
this case, choosc Wl8x50. 

(Aiternatively, enter tht; table with opM, = UJJj'---t for F, = 36 ksi and move up in the 
table until you hit the first bold faced entry. A,pia, choose W18x50.) 

3 
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/18 

1 

Oleck if section is compact: • 
b, 

6.6 65 10.8 ok = < = 
21

1 {36 
Ir 
' 640 

= 45.2 < = 107 o k 
1 {36 w 

01eck if adequate lateral support is provided so that M.= M, based on lateral torsional 
buckling - ok (given in problem statement). 

Therefore: 19M. =19M, = 27311.-k > 2(1;/o-• - ok for flexure 

Oleck Shear: 
v. = 62.5k 

19V. = l9dt,.(0.6F,) = (.9) (17.99") (.355") (.6 x 36 ksi) = 124" 

Check Deflections: 

Service live load deflection: 

384E/ 

L 

360 
= 

25 •12 
360 

= .83 inches 

.15 inches < .83 inches ole for deflections 

USE W18x50 

.. 
4 
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Design Based on Plastioc Anal:vsis • 

For this design approach, thc shear ami bemling moment diagrams are based on a simplified 
inelastic analysis (called "plastic analysis") ofthe beam. Plastic alkllysis rccognizes tbat a beam's 

'Io¡¡d carryi0 g capacity is not neccssarily exhausted when a momeot of M, is reached al sorne 
point along the beam. After the plastic momenl is reached at one point along 1be beam, bending 
moments may be able lo redistribute to the other, less highly ~essed portions of the beam. 
Plastic analysis provides a more realistic estímate tbc beam's actual load carrying capacity and 
can Iead to more economical designs. 

Plastic Hinge 

The basis of plastic analysis is tbe concept of a "plastic hinge". Wbea l!l!le moment rcaches M, 
al a cross-section, the bearn can then rotate at that section without any cea. in moment. When 
M, is reached somewbere along the beam, it is said that the beam has focmed a plastic hinge at 
that location. For any additional Joading placcd on the beam, the plastic hinge ~tion. will 
behave as ~ real hinge. 

For plastic analysis, a simplifying assumption is made about the cross...scctiooal bebavior of the 
beam. It is assumed that the beam rcmains elastic until the moment reaches M,. This, of course, 
is incorrect, but is reasonable simplification for analysis purposes. Based on this simplifying 
assumption, the moment-curvaturc rclationship for a cross-scction is assumeu as follows: 

--·-· -::..----- --:--· -- > 
/ 

/ 

/, 
' / ,_ o 

:¡ "'""'~·. ,V\-t_}.., 
i 1 

1 

Wben suffiCÍcot binges h.ave formed a long the length of the beam suclllll!lat it becomes unstable 
(one binge paiSt determínate). tbe beam forros a "collapse mech sism", and lis hall carrying 
capacity has reached its limiL Once a collapse mecbanism tlas !!leen formed, abe balo will 
experiencc vecy large defonnations, and fails by "excessiNe defomlation". 

5 



O>nseguences of a plastic binge - c.leterminate beanfs 

The fom1alion of a single plastic hinge in a determínate beam is stúftdelll IO.develop a collapse 
mechanism. No redistribution of woments is possible, and plasbc aaalysis will give tbe same 

·result as elastic analysis. Examples: 
. - - .. - - --. - . -

p 

1 

" 

!'-/"'. --- ·, 

6 

a .... ·- - )4&;;._ 

//~? 
/'¡ / ' '-, 

.-: ' . ¡ ;· -. 

'. '-. 
·í 



Conseguences of a plastic hinge - indelenninate beams 

• 
Tite formation of a plastic hinge ÍD an indeterminate beam does not produce a collapse 
mechanism. The plastic hingc only reduces the degree of indeterrninacy by one. The beam can 
therefore carried increase loads until eoough hinges form to develop a collapse mechanism. As 

.an example, considcr a fixed-fixed beam umler a uniform load: 

1 t,. vS" 1 
Q~C:.--=..:,..:::· ::c,;.,-:::-::::·~..----.c.=:o '~~ ~ 

1 
1 

·~~-------4---------· 
~ 

.. -·---

• 

--------

7 

:!.""'-,~-c. \ e \{-~"O e_ 1\i' e\. ~c.~ ro M . 

\(c.\;;{ '-'"~•! ff'.t>Y... M !'" :v.;::¡:o • .M-:,) 
1 ~ ,_,. i"-. M,;:, . ?)c.~h'- (\, f\.S~ 

~ 

+N:.,'- ~\- ... ~. .:.. Ce~ ,~l.. e;:., ...r1 ~ . 

~~- ,.... ,~ --. '-. ,.\, - ' --.-. ,':' ·.:. !l - ""' 

!j~fVv'¿., c.,~ '_;tt'Y'\p: ...... : . ...J.~:;;:,~'
--.J 

-~ ~~ ,Y\ol..,. ~,)..?vor+e,-, !':? fi2C ~"''-'-
._) .. 

e_... 5"~".,.,.- a-. ~de\ ttr~l 
\o<ld D _.._ • 

e'···- P.. e .e' !::::. •..) .. _ .. '7¡\ ,::,,vi 
f""'-:o: i\g~ !-l'ot?_ .::- ;Y\• 4~~(';"'-a 

.' 
-:::r. ·,~ :.. 

Í' /\. ,....., "- ",'"' •"'- lJ e~ r.:::l -:;-,' 
:;:> l~s1:ic. ~.j ~'::. 

,V.. cAI4y .... .__ \)c . .:,~ (.H'I_ 

etc.~ t-;._ O.r41~~~ 



.. 

? 1' '). 

'· 

/ f~~ 'oJ .e"c~t~ 
c',.-f¡,,..,.._a.. ":'!~ . -

,_ 
', hu'~~ 

a, y !'>V?¡:>or~s 

In the above exnmple, t.w represents addilional load carrying capacity añer reaching M, al the 
supports. 

In the previous tlesign example, if the design is based on plastic analysis, a W16x40 could be 
used ratber that! a W 18x50, 

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

Reguirements for Plastic Desien 

LRFD p.:rmits design based on either elaslic or plastic analysis, For plastic design, it is necessary 
thal beam failure occurs in lhe plastic wnge, 1.e., the beam must be capable of developing M, 
and maintaintng MP through large inelasüc tleformntions without the occurrence of local or lateral 
lorsional buckling, 

Specifica!ly, the followmg rcquirements must be satisfied when using plasiic design: 

• 
•• 

The beam must be compact for local bucl<ling, 

The beam must have atlequate lateral support so that lateral torsional buckling 
does nol occur until M, is achievetl and large inelaslic rotations are achieved, In 
arder 10 satisfy this requirement, lhe unbraéed length cannot exceed L,.. as given 
in Section Fl of lhe LRFD Spccificalion, 

• 

, 



Ejemplo V-21. Detenninar el coeficiente de flexión e, de las Especificaciones Al SC-LRFD-1993. de fas vigas 
de acero que se muestran en la figura siguiente. 

M~===~M 
w 

.l¡jp¡ljjllio:lorL•II¡i¡ll,>"''''''"''''''•'''¡ 

V-1 
Momento constante 
a lo larrJO de l" viga 

r 
V-4 

Carga concentr&da 
en e/ centro del claro 

V-3 
Carga uniformemente repartida 

w 
ll'llll!lllllllillliiiiiJilllll•••uolll,oil·" 

'.1'" 

V-6 
Carga uniformemente repartida aopol1es latera/ea en 

los apoyoe y en /a sección central 

VIga llbnlmente apoyada 

w 
,:- .IIIJ'II""'"Id'll, ",":¡,,oJI:.H•rllliliiHII 

V-Il 
Viga empotrada en un extremo y 

apoyo a/mple en el otro 
Carga uniformemente repartida 

SOLUCIÓN 

w 
~~ •'il•llltl ,.rrrrrrrrrr 1 11'1'• 11111•· 

V-7 
Viga empotreda en ambos extremos 

Carga unlfonnemento repartida 

Viga continua 

Viga del ejemplo V-21 

El objeto del coeficiente e, es incluir en las ecuaaones de las Nonnas AISC-LRFD. Capitulo F Vigas y 
miembros en flexión. de manera aproximada, la influencia de la ley de variación del momento flexionante sobre 
la resistencia de la viga al pandeo lateral por flexotorsión. Este coeficiente se determina mediante la siguiente 
expresión. Véase Capitulo F, Especificaciones AISC-LRFD-1993-VI. En las Especificaciones AISC-ASD-1989 y 
AISC-LRFD-1986. este coeficiente se detennina con una expresión similar. 

e _ 12.su_. 
'- 2.5M.u. + 3M• +4M8 +3M, 

donde: 
M_ es el momento flexionan! e en el segmento de la viga L, 
MA es el momento flexionante en la cuarta parte del segmento L, 
Me es el momento flexionante en el centro del segmento L, 

(F'-3) 

L, es la distancia entre puntos en los que el patín comprimido está soportado lateralmente, o entre secciones 
provistas de un contraventeo que evite su rotación . Todos los momentos flexionantes se expresan en valor 
absoluto y sus unidades son ton-m. . . ~ 
En la figura siguiente se muestra un segmento no soportado lateralmente de una viga. con su diagrama de 
momentos flexionantes correspondiente. Se indican los términos que aparecen en la ecuación (F1-3).E'' 
momento flexionante máximo puede ser en el extremo o dentro de cualquier sección del tramo no soportado e 
la viga. 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET AUCAS 
Hector Soto Rodriguez 334 
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Viga V-1. 
La viga esta sujeta a un momento flex1onante constante a todo lo largo de ésta. 

M~~---------'-'_,_.··--'~· 

Luego· 
e, ~ !2.5M 125M= 1 O 

25M+3M+4M-3M !2.5M . 

Viga 2. 
La v1ga soporta momentos flexionantes de magnitudes iguales y sentidos opuestos, aplicados en sus extremos. 

.\fm~ ~ .\/ .\fa~ O 

e,~ 125.1/ 12 sAt = 2 27 
25.\1+3(.\f/2).,.0+3(.\!. 2) 55.\1 . 

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

MA =Me~ 3132 wL2 ='!.Mm~ 

Viga V-4 

Ma=M..., 

125M..;. 
IIAI_ 

1.14 

La viga libremente apoyada, soporta una carga OO!lCentrada en el centro y tiene soportes laterales en los 
extremos y en la sección media. En este caso. se tienen dos segmentos sin soporte lateral y para cada uno de 
éstos: · ~ 

.\1 B = Y:z Af,.tu 

335 • DISEÑO DE ESTRUCTURAS METAUCAS 
Hector Soto Rodnguez 
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¡, 

e _ 12.su ... 
'- 2.5M_ +3(1/·Uf.~J+4(1/2M_¡-3(3· 4.11.~1 

VigaV-5 

1.67 

La viga libremente apoyada soporta una carga uniformemente repartida. tiene soportes laterales en los apoyo! 
y en la sección central. 

M.~= wL2•'8 MA = 7wL21128= 0.4375 M.~ M8 = 3wL2/32 =O 75 
.He= 15•wL2il28= O 9375 M.~ 

e _ 12.su_.. _ 12.5.\I... 
1 30 ' - 2.5.H_ + 3(0.4375 .\1_) + 4(0.75.\f.,.. ¡- 3(0.9375M_)- 9.63.\l.~ 

Viga V-6 
La viga empotrada en un extremo y con apoyo simple en el otro, no cuenta con ningún soporte lateral. 

• 2 
.\1.~ = wL /8 

Viga V-7 

' ¿;·.···~ 

e, = 12.5.\t_ 
25M,.. + 3(0) + 4( 11 2.\1_ ) - 3(1 1 2M_ ) 

125M.~ 
6M.,.. 

2.08 

La viga empotrada en ambos extremos, soporta una carga uniformemente repartida y carece de soportes 
laterales. 

M8 =wL 2/24= YzM.~ 

12.5.\.fm~ 

5.25M.~ 
12.5Af_ -

e,= 2.5M..;. +3x2(118M.,..)+4(112M_.)-· 

Los valores de e, se indican en las Ayudas de diseño del M-AISC-LRFD -1993. 

RESUMEN 

. ~ 

• DISEÑO OE.ESTRUCTURASMETÁUCAS 
HKtot Soto Rodrigue.z 

Vi 
V-1 
V-2 
V-3 
V-4 
V-5 
V-6 
V-7 

336 

e • 
1. o 

2.2 7 
1.1 4 
1.6 7 
1.30 
2.08 
2.38 

2.38 

-
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Ejemplo V-22. Una viga empotrada en ll1 extremo y libre en el otro. de 5 m de dii'O, debe sopatar lila ca-ga 
concentrada de diseño en el extremo libre de 1.2 tal. Disere la viga utilizaldo las Espedficaciones AISC-lRFD-1993 
y SelecciClla"ldo ll1 perfil IPR, IR ó W. El esfuerzo de ftuencia del acero es F,= 2 530 kglcm2 (acero NOM B 254 6 
ASTM-A36). El extremo libre está soportado lateralmente. 

SOLUCIÓN: 
1. Diseño por flexión. 

~-..P..L 
•Llx.S,..6taHn 

lJMgt'atM de tnCIIJ1WI(Io ~(ton-m} 
vrp. del ejenP, 11'%2 

La condición que debe satisfacerse es MR .:: M •. Si la sección de la viga es tipo 1 ó 2. el momento resistente se 
ca/OJia con la eruación (3.3. 1 ). 

MR ~ cf>;;,Z,F,;,M, 
MR;,M, 

z ;, M, 6x!o' =264cm' ' +, F, 0.9x2 530 

Se revisará un perfiiiPR, IR o W 254x22.3 (10x15), que tiene ll1 móduo de seo::ión plástico. z, = 262 cm'. casi igual 
al necesario. 

Clasificación de la sección . 
En la ligua siguente se indican las dimensiones del perfil propuesto, acotadas en mm. P<r.l revisa- si la viga es 
compacta. se determinan las relaciones anct»grueso del perfil Seleccionado y se comp¡r.w~ ron los vaaes máximos 
correspondientes de la Tabla 85-1 de las Especificaciones AISC-LRFD-1993. 

102 

Perlfl f'R, IR Ó W 254xZ2.3 (10x16) 
Acoe~loo-enmm 

Patines: 
...lL 10.2 
21¡ 2x0.69 

7.4 < 540 = -:¡;; 
Alma: 
l!_ 25.4-2x!.1 = 38 <5300 
t.. 0.58 rc;-F . .¡ry 

La sección es compad.a, no hay ¡:xoblemas de pardeo local prtll1lfihJo 
Revisión de la longitud no soportada lateralmente. En este caso 4 = 5.00 m 

Cálruo de las longitudes L, y L, 

540 
./2 530 = 

10
" 
7 

5 300 
= ./2 530 = 105.4 

2S!Sx2.1 
,/2 S30 

lOS cm r,X, J ~ 2 
L, • (F,-F,)!+!+ X,(F,-F,) 

Don:le: 

X' • ;, = ~ E~JA 'k¡y'cm' x -4c·(~)' ,,__, ~ ,_ 1 GJ ,cm,"'l ~· 
y 

c.= l~' = 12<X25.~- 069)' = 18 318 cm• 

• 
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... 

\. _..JL~2.039xl0
6 x784000x4.2.x28.5_ 135970 kg/ 2 ,. = 4 183111( 226 )

2 
=188xiO ... cm•/kg2 

' 1 - 226 2 - cm " 2 120 784 OOOx 4.2 -· 
Las constantes X1 y X: se encuentran tabuladas en el M-DE M-V-U 

L = 2.lx 135 970 JI /1+2.88x10....,(2 530-703) 2 = 322 cm 
' (2 530- 703) + '1 

Como L,=&!J cm es mayor que L,=332 cm. el momento resistente nominal, que es el elástico critico. se detenn111a 
con la ecuación (F1-13) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993. 

,donde: 
El coefidente e, se determina con la ecuación (C-F1-1) de los Comentarios AISC-LRFD-1993. que es aplicable a 
diagramas de momentos flexionantes que tienen una variación lineal entre puntos soportados lateralmente. 

C, = 1.75+ 1.05(.\l¡i .\1:)+0.3(.\l¡ 1 M:/ S 2.3 

J/1 es el menor y M, el mayor de los momentos en los extremos de un segmento no arriostrado de una v1ga, .1/1 .11: es 
positiva ruando los momentos causan rurvatura doble y negativa cuando se fleXJonan en rurvatura simple En 
nuestro caso. Con .\11 = O,C,= l. 75,5,= 226 cm,3X1 = 135 970 kglcm,2X: ~ 2.88x10 .. cm4/kg,2 L,= 500 cmy r, = 2 1 cm. 

1 
X~ X 2 1.15 X 226 X 135 97M 

+ 2 = 
2(L, ·'r,) 500/2.1 

1 +135 97o' x 2~88 x 10 .. x 10-'= 3 86 ton-m 

2( 5oo¡· 
2.1 

Finalmente. el momento resistente de diseño es: 

La sección propuesta IPR, IR o W 254x22.3 (10x 15) es inaderuada por flexión. 
La resistenda de diseño al cortante es ~ r ~; el factor de resistenda ~ vale 0.90, y la resistenda nominal, r · •• se 
detennina con las ecuaciones (F2-1), (F2-2) o (F2-3) de las Normas AISC-LRFD-1993, la que sea aplicable 

V, .. 0.6F,..A. si 

si 

si 

hlt..s 3 5001 ~F.,. , 
4380tJF,.. <hit.< 260. 

4380/~F,.. <hit,.< 260, 

V, .. 0.6 F ,..A. (3 5001 J F,.. /(hit.) 

V,. (9 280 OC'IJ A.)l(hlt,.f 

F,.. es el estuerzo de ftuencia del acero del alma, en lq¡lcm2 

Aw es el á'ea del alma de la viga, en cm2 

h distmda libre entre patines, en cm 
r espescr del alma en cm 
~~ resistenda nominal al ccrtalte, en kg 

Revisión por corta-lle. 
• ~ Como hit • = 38 < 3 9051-JF: = 70, V,=0.6FyA. 

(F2-1) 

(F2-2) 

(F2-3) 

V,= 0.6 X 2 530 X 25.4 X 0.58 X 10'3 = 22.4 ton ~~ = 22.4ton > > r ~-=1.2 ton 
CONCLUSIÓN: 

.:"3-

~f. 

El perfil seleccionado está muy soboado por ccrtalte, pero es inadecuado por flexión. Se propone revisar alleclllr el 
pertiiiPR, IR Ó W 254x28.5(10x19). 
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. ·cuRSO INTENSIVO 
, 

DE ACTUALIZACION 
PROFESIONAL 

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

1 -

2.-

3 -
10.20 
4.-

FECHA: MARTES 12 DE DICIEMBRE DE 2000 

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

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

09:00 - 09·05 

09·05 - 10:05 

10.05 -

10:20- 11:20 

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

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

7.- Receso 12:40- 12:50 
8.- Del dibujo al campo. 12.50- 13:20 

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

Estudios Loma Bonita Oaxaca, Oaxaca 

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

DESARROLLO DEL CURSO 

y 

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

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

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

EXPOSICIÓN : Sencilla, práctica y un enfoque futuro. 

Conceptos simples 
Paciencia 
Discrepancias y Divergencias 
Preguntas 

1 DE LAS NORMAS A LOS REGISTROS 

l. Especificaciones 

1.1 Diseño de estructuras de concreto 

Heterogeneidad 
Por Experiencias. 
Por las formas 
Confianza 

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

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

Rep. Méx. 

60% 

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

1.2 Diseño de Estructuras de Acero 

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

MDOC 
DPS 
DPV 
ACI 

RCDF 
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Normas técnicas complementarias NTC- acero 

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

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

IMCA Allowable Stress Design 

5% Rep. Més. 
Diseño por esfuerzos permisibles 

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

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

1.3 Análisis de Cargas 

l. 3. 1 Manual de Diseño sísmico de Edificios 
1.3 .2 Manuel de Diseño y construcción de viviendas 

para personas de escasos recursos 
1 . 3. 3 Manual para la Estructuración de Edificios 
1 .3.4 Reglamento de Construcciones del DF 
1.3.5 Ayuda para Diseño de Estructuras 

1.4 Observaciones: 

1 4 1 No se vale usar RCDF ~en la Rep. Méx. 
1.4.2 Diferencias: 

a) En Combinaciones 

Estructura Reglamento CM CV V 

Concreto RCDF 1.4 1.4 
I.I 1.1 1.1 
I.I 1.1 

ACI 1.4 1.7 
1.4* 1.7* l. 7* 
1.4* l. 7* 

RCDF 1.4 1.4 
1 1 1.1 1.1 
I.I 1.1 

Acero AISCIASD 1.0 LO 
1.0 1.0 1.0 
1.0 1.0 

S 

1.1 

1.87* 

I.I 

1.0 

ONU/DDF 

ONU/DDF 
ONU/DDF 
RCDF. 
SMIE 

Resist /Interacc 

f''e = 0.8 f* e 

fe 
*por 0.75 

1.000 

1 .333 
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AISC!LRFD 1.2 1.6** 
1.2 0.5 1.3 
1.2 0.5 1.5 

b) En Flexión 

Flexión AISC cjlMu = q>f, b d2 w (1-0.59 w) 
Flexión RCDF Fe Mu = FR f', b d2 q (1-0.5 q) 

1.4.3 No se vale: 

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

** 0.5 CV de techo 
1.00 

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

1.5 Recomendaciones 

1.5.1 Asistan a los congresos donde cambien de diseño 
ACI 318/97 - ACI 318/2000 
IMCA/DEP- IMCA/DPFCR 

l. 5.2 Coleccionen información de catálogos de fabricantes (durante las "prácticas") 
1.5.3 Manuales AHl'vtSA y Monterrey, en desuso por el uso de las tablas de Fa. 
1.5 4 Uso racional del factor de comportamiento sísmico~,= ~Q 

2. Acero vs. Concreto 

2.1 La práctica 

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

2.2 Ventajas y Desventajas 

Acero Talleres con Grúas 
Casas Tradtcionales 

Acero 
rigtdtzación 

Concreto 

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

Ventaja Desventaja 
lndustna casera Control de calidad mínuno 
• Patleria 
• Mezcla colado v curado manual 
•Pruebas de calidad •Adtcionar costos de 

• Rapidez constructiva 
• Taller 
• Concreto pre-mezclado • DesperdiciO de madera 
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• Pruebas de cilindros • Mucha mano de obra 
• Uso raciOnal de losas aligeradas • Mayor t.Jempo de CJecuctón 

3. Cuantificación de Planos 

3 _ l Criterio General * 

CONCRETO ACERO 

IDO m' más de 100 {lncluve cimentac 1 
Casa Habttactón 1 Ciment. 1 por cada 1OOm' --

1 Planta + 
1 Detalles 1 Detalles 
300m' v 3 N mavores 300 V de 3 N 

Editicw Habttacronal 1 Crmentac 2 por cada 100m2 

lntt:n~s Socml 3 Plantas 2 cist. y tques --
1 Ese + 2 por elevacwnes. 
2 Detalles 
300m2 v 3 N mavores de 300/3N 300m' v 3 N mavores de 300/3N 

EdificiO Oficinas 2 cimentac 2 cist, y tques 2 cirn + 4 ptas. 3 cim + 2xcll 00 m= 
3 plantas +2 por elev 1 anclaje + 2 cist. y rqs. 
1 escalera 2 dets 2 escalera 2 elevador 
2 dets 2 gor c/100 m2 2 detalles 4 detalles 

1 500m2 y 3 N mayores de 500/3N 

Planta lndustnal 2 cun y l muro 1 cirn 
l anclas 2 cist y tqs. 

--- 4 plantas + 3 ctm. equipos 
2 escalera 2p c/IOOm' 
2 detalles 

Almact!n IOOOm- mayores d 
1 ooum: 

l cimentac 1 cimentación 
-- 1 anclas 1 anclaje 

1 muros + 1 muros 
2 plantas 2 por c/1 00 m' 

1 detalles 2 detalles 
1 grua 2 grUa 

*Inmuebles más o menos regulares_ No se indican planos de pilotes 

3.2 Recomendaciones 

3.2.1 Referencia 

Véase la tabla l0_2a "Coeficientes para estimado de planos de estructura en N_ lnd_" 
Libro · Diseño práctico de estructuras de acero 
Autor: Delfina Rodriguez Peña; Edit. Limusa, !996 

3_2_2 Enliste todo lo que lleva el inmueble 
3.2.3 Pregunte a una persona que ha hecho dibujos 

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

mínimo 

4.1.1 Análisis $0.3 
4.1.2 Diseño 1.2 
4 13 Dibujo ( 60 x 90) $0.5 

$ 2.0 

4. 2 Can t. de materiales $ 0.3 

4.3 Planos de taller 3.0 

4.4 Supen•isión de obra +viáticos 

Por visita de una hora $ 03 
Por visita con junta técnica $ 0.7 
Por supervisión general por mes $ 12.0 

4:'5 Periflljes * $ 2.5 
*Incluye visita, mediciones, reporte, sin firma 

4. 6 Firmas responsivas 

4 6.1 Licencias y obras nuevas 
DRO 
Casas Habitación 
Edificios hasta 6 Niv. 
Edificios hasta 12 Niv 

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

$ 1.5 
12.0 
30 o 

$ 15.0 
40.0 

medio 

$0.3 
1.7 
0.5 

$2.5 

$04 

4.0 

+ transporte 

$ 04 
$ 08 
$ 14.0 

$ ~ ? 
~--

$ 2.0 
15.0 
40 o 

$ 20.0 
60 o 

máximo 

$ 0.3 
2.2 

~ 
$30 /plano 

$05 /plano 

5o /plano 

+hospedaje 

$ o 5 
$ 1.0 
$ 16.0 

$ 4.0 

$ 2.5 
20.0 
50 o 

$ 30 o 
80.0 

4 6 2 Regularizaciones- Variable (Aquí se emplea el criterio de costo /m2
) 

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

4. 7 Recomendaciones 

4. 7 1 Cuidado con las Buscafirmas (termómetros) 
4 7.2 No firme sin ver 
4.7.3 pregunte ó consulte aranceles del CICM 
4.7.4 Cuidado ¡MUCHO DINERO HUELE A TRAMPA 1 

.. 
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4. 8 Observaciones 

4 8.1 Las Firmas obligan a supervisar 
4 8.2 Elevar la firma a nivel notarial 

5. Registros DRO 1 CSE 1 Cl 1 CDUY A 

5.1 Requisitos DRO 

5 1.1 Ser socio del colegio (CICM) 
5 1.2 Llenar solicitud (pte Morelos 1 Reforma) 
5.1.3 Cartas de Conocimiento 
5. 1.4 Reporte de obras realizadas (2) 
5.1 5 Aprobar exáamen ( Reglamento ) 

5.2 Requisitos C 1 SE 

Mismas que para DRO, excepto que y además: 
5.2.4 Reporte de obras realizadas (3) 
5.2.5 Memoria de Cálculo y Planos de un proyecto 
5.2 6 Aprobar exámen (Reglamento y Criterios de diseño) 

5.3 Reseña 

1965 Reglamento Emergencia 
1985 RCDF 
2000 RCDF 1 NTC 

5. 4 Recomendaciones 

5 4.1 Háganse socios del CICM 

5.4.2 Tomen un curso 

Peritos obra 2000 peritos 
Peritos 1 o y 2° grupo 5000- 5000 
DRO (1200) 1 CSE (300) 1 CI (800) 1 
CDUYA(IOOO) 

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

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

6.1 Permisos 

6 1.1 Bardas 
6 1.2 Fachadas 
6.1.3 Cubiertas ó piezas habitables hasta As 12 m2 

6.2 Licencias 

6.2.1 Clasificación 
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Obras nuevas 
Ampliaciones 
Regularizaciones 
Remodelaciones 
Yo Bo. de seguridad y operación 
Constancia de seguridad estructural 

6.2.2 Requisitos 
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Solicitud 
Alineamiento 
Número oficial 

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

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

6.3 Revisiones por el DDF 

¡No deben revisar! Art. 54 RCDF (entrega 1 día); Sin embargo, revisan· 
6. 3. 1 Colindancias 
6 3.2 Dimensiones mínimas 
6.3.3 Áreas y maniobras de estacionamientos 
6.3.4 Áreas de ventilación 
6 3. 5 Áreas de re-carga acuífera 
6.3.6 Densidad y uso del suelo 
6.3. 7 Lavabos de 6 lts. 
6 3.8 Numero de planos en originales y copias. 

6.4 ¡No se dejen sorprender! 

6.4 1 Cuando soliciten Cortes por fachada 
6.4 2 Cuando soliciten Diagramas unifiliares 
6.4 3 Cuando soliciten Gratificaciones 

6. 5 Obsen•aciones y Sugerencias 

6 5 1 Sugiéreles que te reciban para revisión una copia de planos 
6.5 2 No aceptes hacer trámites al cliente, es muy desgastante. 
6.5 3 Sugiéreles entrega de planos y memorias en disketes 
6 5.4 Considera cuando trabajes en una Delegación 

11.- DE LOS REGISTROS AL DISEÑO 

l. ISO 9000 International organization for standarization 
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1.1 Definición: Es una organización no gubernamental establecida en 1947 para 
promover el desarrollo de la estandarización y relacionar actividades en el mundo con 
miras a facilitar el intercambio internacional de bienes y servicios y para desarrollar la 
cooperación en las esferas de actividades intelectuales, científicas, tecnológicas y 
económicas. 

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

1.3 Campo de acción: Todas las áreas incluyendo lngenieria estructural 

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

l. 5 Observaciones: 

l. 5. 1 Concepto de calidad total 
l. 5 2 Mismas normas en la globalización 
1.5.3 El sistema LRFD se adapta a ello 
1.5.4 A futuro en cada empresa regirá las "ISO" 

l. 6 Recomendaciones 

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

2. Los Agentes Libres (Free Lancers) 

LANCE: Mercenario, Empleado a sueldo) 

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

Las empresas internacionales ganan los concursos y requieren a personas "que hagan el 
trabajo sucio ... ¡ Los agentes libres son una realidad 1 

Recomendaciones: ¡Prepárate! 

3. Memorias de Cálculo 

3.1 Contenido 
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3. 1 1 Descripción del proyecto 
3. 1 .2 Información básica 
3. 1.3 Materiales 
3. 1 4 Especificaciones 
3 1 5 Análisis de Cargas 
3. 1 . 6 Modelo matemático 
3. 1 . 7 Resultados del análisis 
3. l. 8 Diseño 
3. 1 . 9 Conclusiones 
3. 1. 1 O Bibliografia 

3. 2 Obsen•aciones 

3.2 1 Los Software son cajas negras 
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Qué y cómo 
Con qué 
Con quiénes 
Soporte técnico 
Causas y efectos 
Topología 
Ayudas 
Con y sin ayuda 
Objetivo cumplido 
Créditos 

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

3.3 Sugerencias 

3 3.1 ¡Cuidado!, Existen Software's piratas que "no corren" 
3.3.2 Lee los manuales Lee, lee, lee. 

4. Informes 

4. 1 Contenido 

4.1.1 Conclusiones 
4.1 2 Recomendaciones 
4.1 3 Descripción 
4. l. 4 Información básica 
4.1.5 Trabajos de campo 
4. l. 6 Análisis 
4.1. 7 Modelo 
4.1 8 Resultados del análisis 
4. 1 . 9 Revisión 

4.1 1 O Bibliografia 

4.2 Observaciones y Sugerencias 

4.2. 1 Nótese que las conclusiones y recomendaciones son parte medular del informe. 
4.2.2 Aplique los reglamentos imparcialmente. 
4.2.3 No adelante vísperas ¡Resuelva! 
4.2.4 Dé varias opciones y recomiende la mejor 
4.2 5 Debemos enseñar a programar cimentación de equipos, muros, anclas, conexiones 

4.3 Lo que no hacen los programas 
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4.3.1 Usar el criterio (Interac 1.34 > 1.333 ¡Fallal) 
4.3.2 Analizar cargas gravitacionales, de viento y de sismo 
4. 3 3 Orientar las Estructuras (tuve un caso de un equipo) 
4.3.4 Diseñar racionalmente (cimentaciones, columnas, etc.) 

5. Ejemplos de Diseño (AISC f LRFD) 

5.1 ORIGENES Y DESARROLLO DEL LRFD 

1923 AISC ASO 

1978 AISC 1 (ASO) 

1983 AISC 1 (ASO) 

1986 AISC f ASO 

5.2 DIFERENCIAS LRFD 

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

5.2.1 No se fabrican y diseñan conexiones remachadas. 
5.2.2 Sólo se permiten 2 tipos de construcción .. 
5.2 3 Los esfuerzos de trabajo ó servicio (Fa, F t, F b, etc.) 
5.2 4 No se incrementan porl/3 debido a combinaciones que 

incluyan cargas accidentales. 
5. 2. 5 El empleo riguroso del factor P d. 

5.2 6 Los factores de carga y resistencia. 
5.2.7 El control de calidad de las conexiones. 

5 2 8 Comparación ASO - LRFD ( gráfica ) 
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F 

-¡¡-··-· -··-··-·· 
S 

A 
0.6 

S Fy 

D 

p 

S 

5.3 DISEÑO DE MIEMBROS A TENSION 

F.S. 
,..-A---, 

A.P Fr 
L 
R 
F 
D 
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Aumentar la 
sección y 
calcular A , Llr 

no 

B7 

Calcular 
Pu =.EAQ 
A, Llr 

(DAP) 
(1) 

si FR = 300 
~:....._--~ (Lir) 

Vr>300 
? 

1no 

, ( Dl-1) 
no conexión 

atornillada 
? 

conexión 
soldada 

lftPn - lft Ag Fy Fr 
rP = 0.90 

S 

(D1-2) 

( D 1-2) 
lftPn = lftAe Fu Fr 

Fu = 4080 K 1 cm a A - 36 

rP = o. 75 

, 

(2) 
.:iQSlftPn 

? 

1m ca 

si 

(1) FR= factor de 
reducción (DRP) 

(2) SeRecomienda 

Fin , se acepta la 
sección 

propuesta 

J 
1.05 

lft Pn 1.00 
0.90 
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5.3.1. DISEÑAR LA SIGUIENTE CUERDA DE ARMADURA 
A BASE DE SOLDADURA Y TORNILLOS ( TENSIÓN ) 

l r 
A-36 

(2) 2 800 J L .. ~ Tu= A.Q 

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

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

de cargueros y tipo 
de cubierta. 

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

12 CM+ 16 CV ------------------------ = 12x2 + 16x4 ------------ = 8.80 , 

1 2 CM+ ( 0.5 CV ó 0.8 v )------------ = 1.2x2 + O 8x7 (RIGE)- = 8.32 " 

1.2 CM+ 0.5 CV + 1.3 V------------ = 1 2x2 + 0.5x4 + 1.3x7.4 = 14 02 "rige 

1.2 CM+ 0.5 CV + 1 05 -------------- = l.2x2 + 0.5x4 + l.Ox9 5 = 13.90 '' 

0.9 CM+ ( 13 V ó 1-05) ----------- = 0.9x2 + L3x7.4 (RIGE)= 1142 " 

Sea la Sección. 2 Ll 51 x 3 A = 3. 1 O e~ , r = O. 99 cm 

5.3.2 a DESEÑO POR AREA TOTAL ( SOLDADURA ) 

Llr = 280cm/0.99cm = 282.83 < 300 (LRFDB.7)FR=l.O 

8 Rn [ & Ag F, FR 

14.02Tons ( 090 x 2 x 3.10c~ X 2.53T/c~ X 1.0 
< 14.12 Tons 1 Se Acepta 2 L 151 x 3 ! 

REVISIÓN POR AISC-ASD 

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

TR = 1.333 Ft, Ag 
TR = 1.333 X 0.6 X 2.53 Tns/C~ X 2 x 3.10 e~ 
TR = 12.55 Tns 
Tv > Tr 15.50 > 12.55 TNS ¡Inaceptablel 

1.125 ó 12.5% 

e 1 . AJSC- LRFD 14.12 de ahorro onc uswn : = = 
AISC+ASD 12.55 

con LRFD 

5.3.3 b DISEÑO POR AREA NETA (TORNILLOS) 

Suponiendo 2 Tornillos de 13<!> 
3.2 

Ag -A0 

AR = 3.10 - 1.43 X 0.32 
= 2.64 cm¡¡ 

665 14.30 0L---7"-'---"t-' 

P/tons l3 0 

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

A <!> < <!> Rn 
14 02 < 16 16 Tons ¡ Se acepta la sección 2 L I 51x 3 1 

REVISION POR ASCI- ASO 

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

Conclusión: AISC- LRFD = 16·16 = 1.125(/DEM) 
AISC + ASD 14.36 
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5.4 DISEÑO DE MIEMBROS A COMPRESIÓN 
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Calcular: 
K, Ag, r, KUr 
Pv = I, A., Q, ~ 

bf, tf, d, tw, T. 

AUMENTAR si I ~ KL 
LA r > 200 

SECCIÓN ? 

no 
sección esbelta 

, apéndice b 
Si Si 

bit>),¡} bit> A.r .. calcular los 
? ? valore.\· 

Sec. Compacta Qsy Qa 
No No , Sec.Semi-

Qs = 1.0 Compacta 
Qa = 1.0 

, 

~~[V 
2 nr E <E ,, --

>/.5 Fcr = ( Ofc7 JFy Qs Qa 

o 

Fcr = (0.658 A.ac) Fy Qs Qa 

> ?f Pn = .0Ac Fcr 

no~ si FIN: 

A.Q ~ .0Pn SE ACEPTA LA 
SECCIÓN PROPUESTA. 
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z 
al) VALORES DE K 

TABLA C- C2. 1 
FIGURA C- C2.2 

a2) p 
Lyz =3.50 m 

20.00 
37.00 
25 00 

30.00 

TONS 
TONS 
TONS 

TONS 

CM 
cv 

V 
S 

Ky = 1.0 

Lx= 7.50 CARGAS ULTIMAS Pu = L A.i Qi 

Ly1 = 4.00 

Kx = 1.2 

IA.IQI 
¿: A2 Q2 

= 14CM 
= 1.2 CM + 

28.00TONS 
1.6 cv 

= 1.2 X 20 + 1.6 X 37 
~ RIGE ~ 

L 1..3 Q3 = 1.2 X 20 
=44.0 

¿: 1..4 Q4 = 1.20 X 20 
+ J3 X 25 

¿: 1..5 Q5 = 1.2 X 20 
+J. O X 30 

¿: 1..6 Q6 =0.9 X 20 

= 83 2 TONS 
+ 0.8 X 25 

= 44.0 TONS 
+ 0.5 X 37 
= 75.0 TONS 
+ 0.5 X 37 

= 72.50TONS 
+ 1.35 X 25 
= 50.50 TONS 

5.4.1 DISEÑO PRELIMINAR 

f=p/a=Fa 
KL/ r = 200 

A= P 1 Fa = 83 2001 1200 ------------- = 69.3 e~ 
rx = Kn Lx 1 200 = 1.2 X 750 1 200 ------- = 4.5 cm 
IY = KyLy 1200 = 1.00 X 4001 200 ----- = 2.00 cm 

d=L/18 (DPEALIMUSSDRP) i d=750/18 --------- = 41.7cm 
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SEA LA SECCION IR 406 x 53 ~ 
403 
t . 

5.4.2 DISEÑO AISC - LRFD 

ESBELTEZ 
Kx Lx 1 2 x ¡-o 
--= . ) =54.55 

Rx 16.5 

10.90 

T=346 
10.90 

A = 
Rx= 

Ry= 

68.4 cma 
16.5 cm 

3.9 cm 

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

Fy Ly=l0x400=!02.56 rige=200 ¡correcto! 

RELACIONES ANCHO ESPESOR 

a) Elementos no atiesados (patines ) 

bx = 
177 

= 8.12 < 
545 

= 10.84 Os= 1.00 
2.fi 2x10.9 JKY 

b) Elementos atiesados ( alma ) 

h=l =346=4613>2121 =42.17 
tw 7.5 -}K y Calcular Qc 

2121 (W 
he=--;=~ 

JI (
1- 371.375 J 

(h!tw)-fl 

he= 2121x0.75 
.Jo.6 x 25 JO ( 1 

371
.3

79 
)---- = 32.39 cm 

46.13-J0.6x25.30 

A efec (h-he"¡w 68.4-(33.6-32.39}75. 
Ga = = Ag- = = O. 976 

AG AG 68.40 
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CALCULO 0PN 

A.c = KL ¡Ky = 102.56/ 2530 = 1.1 5 < 1. 50 
nr 1 & 1r \ 2039000 

Fcr = (O 658},
2
c )Fy Qs Qa 

( 1.152) 1419.63 / 
= 0.658 2530x1.00x0.976-----------= cm

2 
Kg 

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

I A. i Qí < 0 Pn 83.2 = 82.54 tons ¡ correcto ! 

5.4.3 DISEÑO AISC - ASD 

Ce= ~ = /27r2 x 2039000 = 127.67 > 102.56KL/ r 
~~ l1.üx.0976x2530 

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

(102 56)~ 
Pr = 1.333x684 x 25)0x0976xl J-?(12767)2 =80.13tons 

1000 5 + 3xl02.56 - (102.56)J:! < 87.00 tons 
3 8xl27.67 8(127.67 )J:! ¡inaceptable! 

5.4.4 EFICIENCIAS LRFD 1 ASD 

82.54 ( h ) -- = 1.03 = 3% a orro 
80.13 

a) PATINES UNIDOS 
IR 305 X 44.5 

Fa = 878.84 

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

b/2 tf= 
166 

=741< 
545 

=10.83 
2 X 11.2 ..J2530 

e) PANDEO DEL ALMA Ó PANDEO LOCAL E.A. 
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!:.3_ = 266 = 45.86 < 
5365 

= 106.66 
tas 5.8 -J2530 
d) LONGITUD LIBRE SIN ARRIOSTRAR 

2515 ry 
Lp=-=~ .¡¡;;;; 
Lb <Lp 

2515x3.9 =
195 

-J2530 

f/JMn = f/JMp = ¡fey Z 

= 0.9x 2530x206 = 
= 16.08 > 9.00 

Pu x~(Mux) 
f/Jc Pn 9 

Lb= 4.5 

DIAGRAMA DE FLUJO 1 FI FXION 1 

5.5 DISEÑO A FLEXION 

1 

Calcular 
Mx Props. 

incrementar 
b, e, h, t. 

calcular A,r. 
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Q 
ev 

he r ::; 5365 Nn ncrementar b,c,h,t 
tw YFy Calcular A,r 

Si 

Lp = 2515 ry 
;Fy_t_ 

!Lb r Lp No XI =Jr EGJA 
Si sx 2 

1 

Mu =f2JbMn = Pfb FyZ 1 X2 = 4w t~~1 lf 

Lr = z;¡~ J:, -0+ .4-X2 ( Fyx Fr )a 
(Fyw-Fr) 

Si 1 

Mr ( F_yw-Fr) Sx 1 Lb T Lr 1 

No 
!MP ~ .,y, z ¡Mr - ( 1 yw - Fr ) Sx 

Cb =J. l5+1.05 M.3 ~-3 Cbi. 75 + I.05 fML +0.3 MI Ir 2c 
M2 M2 

1 

erbMh=Cb tZíb Mp -erb(Mp-Mn) Lh-ln 
1 Mr =(Fyw-Fr) sx 

Lr-Lp M = Cb " YEiyGJ+(¡¡/fyCw '- ~ 

cr Lb JJJ. 
Si 1 

j0b Mn > tZíb Mp 1 f2Jb Mn = tZíb Mp 1 Mcr Cb Sx XI -1.? J I+xax2 
Lblry 2(Lblry){J 

1 SI 

IMcr ¡ CbMr 1 fcr Mr 
1 1 

no 
Pu + -:-(Mux + ~ I.O 

fZJcPn 9 f2JbMnx f2JbMuy _ 
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DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE Y MOMENTO 
FLEXIONANTE 

TRABE 135 - 136 

8.37 ton 

0.03 ton 

4.00 mts 

o 

14.02 

1.95 mts 

CONDICIÓN DE CARGA 9 METO DO 

9.31 Ton 

w= 0.955 Tlm 

8.00 mts 

4.76 

~----------------J V(TON~ 
8.58 

o 

1.95 mts 

M(T:M) 
14.80 

.-
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LRFD 

5.5.1 DISEÑO DE MIEMBROS A FLEXION 

TRABE 135 136 
MARCOC 
ENTRE EJES 3 Y 4 

ELEMENTOS 

METO DO DE ANALJS1S LRFD 

MECANICOS 
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CONDICION DE CARGA 5 (CARGAMUERTA UC.M.) 

8.09ton 8.18 Ton 

0.0~ ron --!r--13-.-18-to_n ______ 13-.-18_to_n----r+-o.05ton ~ 

CONDICION DE CARGA 6 (NORMAL 1.2 CM 1.6 CV) 

1 O. 06 ton 1 0.17ton 

o.~ 1on -+r--1-6-.1-4-,-on _______ 16-.-5-7-to-n---r+-o. o6 ton ~ 

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

7.57 ton 9.20 ton 

o. o3 10: -~r--7.-5-7 _10_n ______ 9-.-2o_w_n ___ r+-o.o2 ~n 

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

i.38 ton -+t---------------r+--_3.05 t_on_-~ 

0.12 ton J 14.48 ton 3.05 ton 0.10 ton 

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

8.37 ton 
~ 

0.03 ton 

-4r---------------+r-8_.5_8to~ 
1-1.02 ton 14.80 ton 0.03 

CONDICIONES DE CARGA JO ( 0.9 CM - 1.5 ST) 

4. 74 ton .. 
0.12 ton 

-4r----------------~~·_.6s_to_n __ ~ 
8. 04 ton 7.89 ton 0.11 ton 

5.6 REVISION DE LA ESTRUCTURA 

5.6.1 TRABES. 
REVISION LRFD. 

a) TRABE 135- 136 NIVEL 1 
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CONDICIONDE CARGA 9 1.2 CM+ 0.5 CV + 1.5 ST 

1.- Elementos mecánicos 

P izo 
V izo 
M izo 

0.03 ton 
8.37 ton 
14.02 ton 

2.- Prop1edades de la sección 

P der ~ -0. 03 ton 
V der 8.58 ton 
M der 14.80 ton-m 

SECCION PROPUESTA W 18 X 76 

A 143.87 cm/1>- d = 46.25 cm 
lx 55358.78 cm4 tw ~ 1.08 cm 
Sx 2392.51 cm/1>- bf = 28.03 cm 
Zx 2671.09 cm /1>- tf = 1.73 cm 
ry 6.63 cm he = 40.80 cm 

3.- Condiciones de seccion compacta 

a) Patines umcos continuamente al alma CUMPLE 

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

28 03 

2(1.73) 

545 

-)2530 

8.10 < 10.83 

e) Pandeo del alma 
he 5365 
-<--
tw- -jFy 

40.80 5365 
--<-o=== 
1.08 - -)2530 

37.8 < 106.66 

Cumple 

( LRFD Tabla B 5.1) 

Cumple 

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

2515 ry 
Lp--=~ - JFyJ 

L _ 2515(663) 
p- -J2530 

Lp = 331 cm 

(LRFD F 1-4) 

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

t/J Mn = t/JMp = rpF y Z 
t/J Mn = (0.9)(2530)(2671.09) = 6081958.08 kg-cm 

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

rpMn > Mu pero esta muy sobrada la seccion 

Z requerida 

Z = Mu = 1480000 
rpb Fy 0.9 X 2530 

649.98 cm 3 

SELECCIONANDO UNA W 16x 26 

A = 49.55 cm2 d 
1x = 12528.57 cm4 

tw 

Sx = 629.26 cm3 bf 
Zx = 724.31 cm3 

tf 
Ry 2.84 cm he = 

!y = 399.17 cm4 J 
Cw 

3.- Condiciones de seccion compacta. 

a) Patines unidos continuamente al alma 

b) Pandeo del patin 

39.85 cm 
0.635 cm 
13.97 cm 
0.88 cm 
36.07 cm 
10.82 cm4 
151722.76 cm6 

CUMPLE 
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bf 545 
-- < -- (LRFD Tabla B 5.1) 
2tf-JFY 
13.97 < 545 

2(0.88)- -J2530 

7.94 < 10.83 Cumple 

e) Pandeo del alma 

he< 5365 (LRFD Tabla B 5.1) 
tw- fFY 
36.07 5365 
--<--:=== 
0.637 ,- -J2530 

56.8 < 106.66 

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

2515 fy 
Lp=-=~ 

~Fyf 

L _ 2515(2.84) 
{J- -J2530 

Lp=l42 cm 

(LRFD F 1.4) 

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

Lr= ry XI ~I+~I+X2(Fvw-Fr? 
(Fyw-Fr) 

XI = n ~ EG.JA 
Sx 2 

X2 =4CJ Sx
2J 

!y l G.J 

(LRFD F 1-8) 

(LRFD F 1-9) 

(LRFD F 1-6) 
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n -J(2o4ooooX788145XJ0.82X49.55) 
1036 739 1 2 Xl= = 4. Kg cm 

629.26 2 

X 2 = 4(151722.76)[ .629.26 
2 J= 8.28 x 10 _ 6 cm4/k 2 

399.17 788145x10.82 g 

Lr= (2 · 84X103647· 39)~1+~1+8.28xl0.82-6(2530-704)2 406 cm 
(2530"-704) 

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

~b Mn=Cb(~b Mp-~b(Mp-MrXLb-Lp))~~b Mp(LRFD F 1-3 

Cb175+105(~~)+o.3(~~r ~2.3 

Cb=l.75+Jo5( 
0 )+o.J( 0 

)
2 

=1.75<2.3 
1480 1480 

¡pb Mp = ¡pb Fy Zx 

¡pb Mp ( 0.9 )(2530)(724.31) = 1649253.87 kg- cm 

tP b Mr = ¡pb Sx ( FV\1'- Fr) ( LRFD F1-ll) 

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

. ( {195 -142JJ ~b Mn =J. 75 16492553.87 -{1649253.87 -1034125.88 
406-142 

¡pb Mn = 2670 083.96 kg-cm 

pero tP b Mn S tP b Mp entonces: 

DISEÑO POR CORTANTE 

DONDE NO ES CRITICO. 

- En estructllras para habitación y oficinas 
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- En estructuras para plantas industriales donde no hay concentración de 
cargas 

T 

5.2.2. DONDE SI ES CRITICO 

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

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

¡...-
1 

n JL 
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,.a 10 

\ 

1 1 1 1 

pila .. 
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1- 1 

( 

/¡ 

1 1 1 1 
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fjlbMn = fjlbMp = 1649253.87 kg-cm 

como el momento actuante en la sección es Mu 
entonces: 

f/Jb Mn > Mu 

porcentaje en el que trabaja la sección . 

Mu = 1480000 = o.go 
~b Mn 1649253.87 

CUMPLE 

1480000 kg-cm 

la seccwn trabajaria al 90% de su capacidad por lo cual se cons1dera 
correcta: 

Rev/Sion por Cortante 

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

38.09::; 15681 5 
0.635 ~ 2530 

59.98 < 69.71 

entonces: 

fjJVn = 1366 (39.85x0.635) = 34566.29kg 

como el cortante actualmente en la seccwn es V u = 8580 kg entonces : 

fjJ Vn > Vu CUMPLE 

ReVJsion por flecha. 

w viga 

o viga= w/4 
384 El 

4.92 kglcm 

5(4.92X8oo)4 = 
1 03 

(384X2o4ooooX12528.57) · 
cm 
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L 800 
'6onexions =-=-= 2022 cm 

. 360 360 

como: l5onex10ns > J viga CUMPLE 

5.6 DISEÑO DE MIEMBROS A FLEXO- COMPRESION 
Bl AXIAL 

COLUMNA 80 

Ix=44536 L= 800 
IIL=55.66 

Wl8X65 

Ix=44536 L=800 
1/L = 55.66 

z 

MARCO E EJE2 

wl8xl19 

wl8x60 

WJ8Xl19 
L=350 

x=40957 L =600 
1/L = 68.26 

1/L =260.44 

Wl8X60 

Wl8Xl19 
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PROPIEDADES DE LAS SECCIONES 

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

ly = JO 530 cm4 
Jx = 44 536 cm4 

Jy = 2280 cm4 
Ix = 40 957 cm4 

!y= 2 085 cm4 

(I i 11) col 

G = (I 1 1 l) trab 

G ax = 260.44 + 260.44 = 4_11 
58.51+68.26 

G bx = 260.44 + 260.44 = 4_11 
58.51 + 68.26 

G ay= 30.08 + 30.08 = 0_54 
55.66 +50.66 

G b 
30.08+30.08 o- . 

y= = .)4 
55.66 + 55.66 

K X = 2.06 

Ky =1.16 

COLUMNAS 

REVISION LRFD 

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

1.- Elementos mecánicos 

m 

m 

AXIALSUP = 

MXSUP 

MYSUP 

-168.99 Ton 
18.55 Ton-m 

-17.91 Ton-m 

2.-Prop1edades de la sección 

AXIALINF 
MX!NF 

MYJNF 

SECCION PROPUESTA W 18 x 119 

169.74 Ton 
15.49 Ton-

-17.83 Ton-

A = 226.45 cm2 

Ix = 91J54 cm4 
d= 48.18 cm 
!y= 10530 cm4 tw= 1.66 cm 
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Sx= 3785 cm 
Zx= 4277 cm3 

rx= 20.06 cm 

Kx = 2.06 

3.- Compresión por carga axial. 

Py A Fy 

Sy= 735 cm 
Zy= 1132 cm3 

ry= 6.60 cm 

Ky = 1.16 

Py (226.45)(2530) = 572918 kg 

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

Condiciones de sección cumpacra para miembros a compresión 

a) patmes 
bf 545 
-<~ 
2tf- ~Fy 

(LRFD Tabla b 5.1) 

28.61 < 545 

2(2.69)- ~2530 

5.31 < 10.83 

b) alma 

para: 

Pu _ d 5365 
~b Py s,0. 1h, tw s, ~Fy 

para: 

[
1

_ 2.75 Pul 

~b Py 

Pu >Ol25;ci_s,1601[ 2.33 _ Pu ]::::2121 
~b Py tw jFy ~b Py ~Fy 

aplicando ecuacwnes: 
Pu 169740 

--= =0.32>0.125 
~b Py 0.9x572918 

aplica la ecuación b : 

(LRFD Tabla B 5.1 a) 

(LRFD Tabla b5.1b) 
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48.18 ~ 1601 (2.33-0.329)?. 2121 
1.66 .)2530 jFy 

29.02 < 63.68 > 42.16 CUMPLE 

Calculo de Ac 
KL

A.e=- /fy 
m~ E 

(LRFD E2-4 

A.ex = (2.06X350) /2530 = 0.40 ~ 1_5 
20. o6 rr f2o4oooo 

A.e. = (1.16X350) 1 2530 = 0.69 :o; 1. 5 
y 6. 60 ¡¡ \ 2040000 

paraA.csl.5 For = (0.658 A.c,..) Fy ( LRFD E 2-3) 

0.16 Fer = (0.658),..,..,..,.. 2530 = 2363.81 kglcm,.. 

0.48 Fer = (0.658),..,..,..,.. 2530 = 2073.41 kgicm,.. 

tjx; Fcr = (0.85)(2073.41) = 1762.40 kg 1 cm,.. 

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

4.- Compreswn porjlexwn Mx y My 

Pu = 1369740 = 0.43 > 0. 20 
~e Pn 3990965.96 

para 
Pu 

--?.0.20 
~e Pn 

se aplica la sigwente fórmula: 

Pu 8 Mux Muy~ f.O 
--+- + . 
~e Pn 9 ~b Mnx ~b Mny 

(u?FD H 1- ¡a) 

cálculo de los momentos Mux y Muy 

Mu = B1 Mnl + B2 M/1 (LRFD H1- 2) 

Determmación de B1 
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MI 
Cm= 0.6-0.4-

·M2 

. 15.49 
Cmx = 0.6-0.4 = 0.266 

18.55 

17.83 
Cmv=0.6-0.4 =0.202 

~ 17.91 
Calculo de Pe 

Pex = (226.45X2530) = 3580740 kg 
0.16 

Pev = (n6.45X2530 ) = 1193580 kg 
. O. 48 

Calculo de B 1 

. / 

B1 =cm~ 1.0 
1-Pu 

(LRFD H 1-3) 

Pe 

Blx = 
0
·
266 

= 0.28 <f.O 
1-169740 

3580740 

B1y= 
0
·
202 

=0.24<1.0 
1-169740 

1193580 

usar 1.0 

usar l. O 

El factor B2x = B2y 
ana/isis 

O debido a que el efecto P¿j ya se considero en el 

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

Calculo de Mn 

-Requisitos de sección compacta para flexión. 

a) Palines umdos continuamente al alma CUMPLE 

b) Pandeo del patín. 
bf 545 
-·-<--
2 tf- -)Fy 

5.31 < 10.83 

e) Pandeo del alma 

he 5365 
-<-
tw- ..JFy 

42.80 < 5365 

1.66 - -J2530 

25.41 < 106.66 

(LRFD Tabla B5.1) 

Cumple 

(LRFD Tabla B5.1) 

Cumple 

d) Longitud libre sm arriostrar del parín a comprestón (Lb) 

Lb= 350 cm 

2515 ry ( ) 
Lp = LRJ.JJ F 1- 4 

..JFyf 

2515 (6 60) 
Lp = = 330 cm< 350 cm 

-J 2530 

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

DATOS A[)JCJONALES 
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J= 441 cm,. 
kglcm,. 
Cw = 5451278 cm,. 
/cm,. 

G = 788145 kg /cm,. 

Fr= 704 kg /cm,. 

Lr = ( ryXl ) ~ 1 + ~ 1 + X 2(Fyw- Fr f 
Fyw-Fr 

E= 2040000 

Fyw = 2530 kg 

(LRFD F1-3) 

X1 1t IEG.JA 1t ~(2040000X788145X441X22645) 23-17- k . 2 
= - = -- = .) .) g 1 cm &' 2 3n5 2 

X 2 = 4Cw(Sx
2

]= 4(5451278)( 3785 )
2 

= 2.5 x 10-Icm4 lkg2 
!y G.J 10530 788145x441 

(6.6oX235175)~ ¡ _ 4( _ )2 
Lr=l+ 1 1+2.)x10 2.)30-704 =1304 cm 

2530-704 

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

f/JbMn = Cb[¡hMp-¡h (Mp-M') e-Lb) ]::;fjJbMp(LRFDFI-3 

Lr-LP, 

Cb = 1.75 d05[:Jo'[ :r , 203 

"/.05[154~ ' 0.3 ~ ... 
18.55 ll8.5~ 

2.84 > 2.3 Tomar 2.3 Cbx J. 75 

Cby = l. 75 + 1.05¡17.83] 

17.91 

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

17.9J 

f/Jb Mp fjJb Fy Zx 
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rjJbMpx = (0.9)(2530)(4277) = 9738729 kg-cm 

tjJb Mpy = (0.9)(2530)(1 132) 2577564 kg-cm 

tjJb Mr = tjJb Sx ( Fyw- Fr) ( LRFD F1-ll) 

tj;b Mrx = (0.9)(3785)(2530-704) 6221290 kg-cm 

t/Jb Mry = (0.9)(735)(2530-704) = 1208097 kg-c!Jl 

susmuyendo en : 

tj;b Mn = Cb [t/Jb Mp -t/h (Mp- Mr) fb-Lp j ::;1 t/Jb Mp 

l.Lr-Lp 

(J>Mm ~ 23[ 9738729 - (9738729-6221290) [ 350-330 

13.04-33 ] 
tj;b Mnx = 22232955 kg-cm ) tjJb Mpx Tomar t/Jb Mpx 

2863960- (2863960-1208097) [ 350-330 ~ l 
1304-3.J 

tj;b Mnx = 6508905 kg- cm ) tjJb Mpy Tomar tj;b Mpy 

5.- Interacción. 

Pu 8 Mux + 8 Muy ::; 1.0 

rjx: Pn 

_16_9_7_40__ + [98l 
399095.96 

9 tjJcMnx 

18.55xl0,.. 

9738729 

9 tjJcMny 

17.91 

2577564 

1.0 
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0.43 + 0.17 + .062 :{ 1.0 

1.21 :{ 1.0 NO CUMPLE 

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

At =(14.03xl.l3)+(6.34x0.70) =20.15 cm• 

lt ( 1.12)(J.103)• + (6.34)(0.70). 

12 12 

rt = r 
~ At 

= J 257.94 = 

20.15 

3.58 cm 

L = 190 = 53.07 

rt 3.58 

Cb 105[ Mil 
M2 

1.75 

Cb = l. 75 -'- 1.05 ~ 
l373J 

sustituyendo en las relaciones: 

717xl0-1Cb L ::; 

Fy rt 

:{ 2.3 

0.3 ~l 
ll37~ 

• = l. 75 

3590 X JO.¡ Cb 

Fy 
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70.42 > 53.07 < J58 

12 DIC. '2000 9:00 HRS. AUDITORJO ESIA 
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como Llrt es menor del limite mjer10r de la relacion anterior se utilizara la 
siguiente formula que es válida para cualquier valor de Llrt: 

Fb = 844 X JO~ Cb ::; 0.6 Fy ( ASD FJ-8) 

Ld 

Af 

Fb 844 X JO~ J. 75 3228.J3 > 0.6 Fy = J5J8 kg!cm~ 

(190)(40.33) 

J5. 7J 

el esjilerzo permisible será entonces: 

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

l. Las 10 Reglas básicas del Dibujo Funcional 

1.1 Describa no dibuje 
l. 2 E vi te secciones innecesarias 
1.3 Utilice las indicaciones "tipo" 
1.4 Evite el dibujo "Artístico" 
1.5 utilice el principio de simetría 
J. 6 Indique una área representativa 
l. 7 No de instrucciones muy detalladas 
marca, 
l. 8 Utilice los detalles "tipicos" 
l. 9, 1.1 O ... Los conocerán después 

Vaca herford 
Bala de cañón 181 () 
Tablillas de una cerca 
Tornillo ••s una línea 
Con todo respeto a las damas 

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

en proporción, mezc/ese . .. etc. 
Z ocios, topes, difs. 

2. Cuidado con el Autocad (Ver figura 1) 

2.1 El Autocad, está convirtiendo Ingenieros en dibujantel· 
2.1 La instr. mirror produce falta de ortografia en el símbolo de la soldadura de filete 
2.2 En el monitor no tenemos la visión integral del dibujo y se requiere: 
2.2.1 Sacar una copia económica (Epson 1520) 
2.2.2 Revisar el dibujo contra los croquis 
2.2.3 usar los colores universales rojo (nuevo valor), verde (eliminar), amarillo (bien) 
2.3 Usar el comando copy prudentemente p. e.: NDC -1.80 Copy "n" veces 
2.4 No ponerle trampas a los que supervisan (locks, etc.) 
2. 5 Indicar las Layers del dibujo y versión de A UTOCAD, fuera del área del plano 
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2. 6 El Autocad tiene el defecto de que al calcular una distancia lo hace bien y al 
dibujar esa acotación le falla por 0.5, 1 ó hasta 5 cms ¡ojo! 

2. 7 Indicar soldadura de taller ó de campo 

3. Contenido de los Dibujos (ver figura 2) 

3.1 Contenido general de dibujos de detalle 

3. l. l Encabezados y Títulos.· 
3 1.2 Notas generales y particulares 
3 .1.3 Planos de referencia. 
3 l 4 Simbología 
3.1.5 Revisiones O, 1, 2, etc. y sus motivos. 
3.1 7 Señalización de pendientes, revisiones, etc. 
3 1 8 Norte magnético y Norte astronómico. 
3 l. 9 Coordenadas de localización (solo en un vértice de la cimentación.) 
3. 1.1 O Correspondencia con otros planos. 
3.1 11 Armonía y amabilidad con el usuario: Nones hacia arriba ó hacia la derecha, 
Títulos de plantas, Secciones y Detalles en orden secuencial, Letreros de derecha a 
izquierda. Etc. 

3.2 Contenido General de dibujos de Taller 

3.2.1 Nomenclatura de las piezas. 
3 2.2 Orientación y acotación de las piezas. 
3 2.3 Dimensiones, gramiles y espesores de placas, tornillos y soldaduras. 
3 2 4 Cortes de patines. 
3 .2.5 Tabla de despiece y pesos por pieza 
3.2.6 Referencia al plano de montaje (patrón). 
3.2 7 Biseles, raíces y procesos de soldaduras de ranura 

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

3.3 Comparación de un dibujo de detalle con un dibujo de taller 

Detalle 

Conexión 

Cargas 

Tipos de 
construcción 

Dibujo de detalle 

Espesor de placa 
número de tornillos 
tipo y espesor de sol d. 

Se indican P, V y M ó CV 

CT 1, CT2, CT3 
PRó FR 

ASD 
LRFD 

Dibujo de Taller 

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



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

45 

Tornillos 

Soldadura 

Indicar cada vez el tipo 
de tornillo y su especifi-

cación (frie. ó apl ) 

Indicar una vez el 
próceso de soldadura 
(SMAW) 

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

Indicar en cada detalle 
el diáametro del agujero 

Indicár proceso de 
soldadura en los planos de 
de montaje y taller. 

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

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

4.1 Las prisas 

4.1.1 Uno de mis mentores decía· Si las cosas urgen, que esperen, y si urgen para ayer, 
que esperen mas, porque las prisas no son sinónimo de eficiencia. 
4.1.2 No se comprometa en aquello que requiere mucha concentración de su parte. 
4.1.3 No envíe un plano a la obra, hasta que no lo halla checado bién. 
4 1 4 Cuando no se tiene experiencia, la revisión cubrirá "multitud de pecados" 

4. 2 Las notas 

4.2.1 Muchas veces se empiezan a hacer excavaciones y hay una nota que dice: "No se 
· empiece la cimentación de éste equipo, hasta que llegue fisicamente al campo" 

4.2 2 Revisé unos planos, cuya primera nota decía: ¡si no sabe, pregunte! 
4 2.3 No empiece a construir nada, si no ha leido las notas por lo menos diez veces. 

4.3 Las cotas. . ¡Acote bién, duerma mejor! 

4.3.1 1 Por favor 1, no cierre cotas. 
4 3.2 Cuando acote un equipo con muchas anclas, observe lo siguiente: 
a) No acote las anclas a varios ejes del edificio 
b) Acote la linea de centro del equipo a un solo vértice y refiera todas las anclas a la línea 
de centros del equipo. 
4.3.3 No ponga cotaa horizontales en fachadas ó elevaciones, no las duplique. 
4.3 .4 Cuando trace una escalera, divida la altura en igual número de escalones; Evite 
tener escalones de igual peralte y el último mas chico ó mas grande que los demás. 
4 3.5 Acote siempre a ejes, nunca a paaaños 
4.3 6 No repita las cotas en todas las secciones y detalles. 
4 3. 7 No le de alas a los alacranes; Se dice de darle información repetida al constructor. 
Recuerde que está tratando con personas inteligentes, no ofenda su vanidad. 
4.3.8 Una cota en el plano "es fácil" cambiarla, en campo "es muy dificil" 

,. 
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IV.- DEL DIBUJO AL CAMPO 

1.- Otra vez, las notas: 

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

1.1 Lea y relea las notas (por lo menos diez veces) 
1 2 Sugerencias de notas generales (Se indican una vez, en el plano mas imponante) 

ACERO 

1.2 1 Dimensiones en milímetros, E.!. 
1.2.2 Niveles en metros 
1.2.3 Acero en placas y perfiles A-36 
1.2.4 Tornillos A-325N T AP. 
1.2.5 Acero en anclas A-307 ó AR-42 
1.2.6 Soldadura A-233, E-7018 SMAW 
1 2 7 Cargas vivas cubierta: 100 kg/m2 
1.2.8 Cargas vivas entrepiso: 250 kg/m2. 
1.2.9 Toda la estructura irá pintada de ... 
1.2.1 O Especificaciones AISC/ ASO 

1.3 Sugerencias de simbología: 

CONCRETO 

Dimensiones en centímetros, E. l. 
Niveles en metros. 
Concreto fe= 200 kg/mts2. 
Acero de refuerzo fY = 4200 kg/cm2. TE! 
Acero ty = 2300 kg/cm2. Var. #2 
plantilla fe= 100 kg/cm2. De 5 cms. esp. 
Coeficiente sísmico 0.32g, gpo. B, Tipo 11 
Velocidad regional viento Vr = 13 5 km/hr. 
Capacidad de cga. del suelo cr = 12.0 tnlm2 
Especificaciones ACI 318/97 U.E. 

13.1 N.D.E 
13 2 N.O C 
1.3.3 N.P.T. 

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

1 3.4 PT 
13.5 E.l. 
1.3.6 KTAP. 
1.37 TEl. 
13.8 UE 

2.- Los pendientes 

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

2 1 Se indican con una nube (en el campo dicen que el plano tiene "amibas" cuando está 
lleno de nubes), encerrando la parte no definida 
2 2 Los pendientes controlan el avance de la obra y ayudan al constructor a no cometer 
errores por prisas, omisiones y adiciones ó adivinar lo que encierran. 
2.3 Cuando se resuelva el "pendiente", debe indicars econ un triángulo y sus 
coordenadas de localización, el motivo de la revisión. 

3.- Las interferencias. 

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

3.2 En ocasiones, una tubería "choca" con algún elemento estructural importante 

3.3 Se debe hacer un "chequeo cruzado" para detectar las interferencias. 
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3.4 En edificaciones con muchas instalaciones conviene poner a una persona (''en frío"), 
a checar posibles interferencias. 

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

5.- Los cambios de materiales: 

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

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

5 2 Desconfie de las ofertas de varillas a la tercera parte de su precio normal, casi 
siempre son "recortes" de varillas ó sobrantes de obra. 

6.- Imposible construir 

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

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

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

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

7.- Mantenimiento y Supervisión: (Figura 4) 

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

7.2 Se requiere dar mantenimiento a: 
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7.2.1 Los dibujos, una vez entrada en operación una planta, al introducir nuevas lineas y 
equipos no contemplados en el diseño original (Pémex, CFE), ó por cambios dé rutas en 
las líneas subterráneas (Telmex) Dichos planos se denominan "As build", es decir, 
"como se construyó". 
7 2.2 Las anclas de cimentación. 
7.2.3 Las juntas constructivas a base de tornillos en agujeros alargados. 
7.2.4 La estructura en general, mediante "sandblasteo" y pintura. (P. T. Edo. de Méx.) 

7.3 Se requiere·supervisión muy especial en: 

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

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

AISC DISEÑO FACTOR DE CARGA Y RESISTENCIA (LRFD) 

CAPÍTULO "H" 

1 MIEMBROS SIMÉTRICOS SUJETOS A FLEXIÓN Y FUERZA AXIAL 

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

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

p 
a) Para -"- 2: 0.2 

cj¡P~ 

(HI-la) 

p 
b) Para -" < 0.2 

cj¡P, 

En donde: 

Pu 
P. 

M. 

M. 

X 

y 

~ = .p. 
~b 

= 
= 

(HI-la) 

Resistencia de.tensión requerida. en Kg. 
Resistencia de tensión nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección D l. 
en Kg. 
Resistencia de flexión requenda. determinada de acuerdo con las disposiciones de la 
Sección C2. en Kg- m. 
Resistencia de flexión nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección Fl, 
enKg-m. 
Subíndice que mdica un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje mayor momento de 
inercia. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de menor 
momento de inercia. 
Factor de resistencia para tensión (véase la Sección DI). 
Factor de resistencia para flexión = O. 90. 

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

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

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas HI-la y 
HI-Ib. en donde: 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Pu ; Resistencia requerida ante compresión. en Kg 

P n Resistencia nominal a la compresión, detenninada de acuerdo con lo indicado en la 
Sección E2. en Kg. 

Mu Resistencia a la flexión requerida. detenninada de acuerdo con lo dispuesto en la Sección 
Cl,enKg-m. 

Mn Resistencia a la flexión nominaL detenninada de acuerdo con las disposiciones de la 
Sección F l. en Kg - m. 

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

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

q,; q,, Factor de reststencia para compresión. ; 0.85 (véase la Sección E2). 

q,b Factor de resistencia para flexión; 0.90. 

MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN 

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

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

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

Otro camino es amplificar los momentos. 

Mu= B,Mn, +B,Ml, 

Columna con marco 
arriostrado lateralmente 

Mn, +Po= b,Mn, 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

L 

Columna con marco no 
arriostrado lateralmente 

MI, +Pil = B,Ml, 

2 
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B1 = Magnifica d momento (Mnt) para incluir el momento secundario. El momentos secundario P-ó se 
;n;luye al multipliCjlp:l momento primarin (Mil) x B2. jP 1) 

1', 1 1 V, 1 "t R, 

VJ 
. _¡ .. 

.. ·¡ 
. ·.! ' .. 

' 

.: '· ·····'·" ~ :: . :·. ,::,_ 

.:.:.::.::.· ... • ~-=-<:.%.<.< < 

.............. -.-;:..-;! ... : ......... ... 

.>. •• • •• ..: : ...... ¡, "' "'"'"' .. .. , ........ "1'< .. ::-;~-
,,,_, ... -:· ,,¡ .. ,.- •:-;· 

Estructura Original Para Mnt estructura con 
corrimiento lateral impedido 

+ Mlt para estructura con 
movimiento latera!' no 

impedido 

B1 
( Pu) >l. O 

1--
Pe, 

Cm 

AgFy 1r 2EF 
Pe, = kl = (KL)' 

B = 1 

2 1-LPu[ ~o~HL J 

[Cl-2] 

[Cl-4] 

M, 
Cm=0.6-04 M 

2 

k= KL {Fy 
r1rV"E 

[CI-3] 

[Cl-5] 

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

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

Representa el índice de corrimiento lateral del piso. en México se limita a 0.006 y 0.012 

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

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

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

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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2 EJEMPLOS DE APLICACIÓN '· · ·'' 

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

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

85 00 ton. 

Mx=l8.55 ton.m 

K,=2.06 

M;.=l5.49 ton.m 

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

A= 
495

·
652 = 278.07cm 2 

1782.45 

f
~,=l7.91 

,.-1.16 

M,=I7.83 

r = 1.16x350 = 6.76 
60 

KL - = 60 · aprox. 
r 

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

A 226.5 cm' Iy = 10.531 cm4 

lx = 91,154 cm4 S y 736 ene 
Sx 3,785 cm' Zy 1.132 cm' 
Zx = 4.277 cm' ry = 6.8 cm 
rx 20 cm 

Kx =2.06 Ky = 1.16 

Propuesto propuesto 

3.- Compresión por carga axial 

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

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

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

d 48.20 cm J 
tw = 1.66 cm Cw 
bf 28.6 cm F,=F,... 
Ir = 2.69 cm 

441 cm' 
5'451.278 cm6 

2.530 kg/cm' , 

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

PATIN 

br = 
28

·
6 

= 5.32 < 10.84:. cumple. 
2tf 2 X 2.69 

TABLA 

ALMA TABLA B 5.1 

he 42.82 
-=--=25.8 
(W 1.66 

545 
--=10.84 vs ¡¡;; 436 = 8.67 

-./Fy 
Pu < 0.125 = 

85
•
000 

= 0.165 > 0.125 

Sm sismo Con sismo 

1,600 ( Pu ) 2,120 2,120 -- 233--- >--=~= fFY . B.Py - fFY ~2,530 

1
•
600 

(2 33- o 165) = 68 87 
-!2,530 

68.87 > 25.8 La sección es compacta. 

Calculo dei-e 

AcX = KL fFi = 2.06 X 350 
nr fE 20 x 1r 

2,530 

2'040,000 

cjJPy 515,740.5 

42.20 

0.40 

Acy = KL fFi = 1.16 X 350 
rtr fE 6.8 X 7r 

2,530 

2
,
04

0,000 = 0.67 éste es el más desfavorable 

J..c =< 1.5 Fcr = ( 0.658''' )Fy 

Por lo tanto 

Fcr, = (0.658"""' ~,530 = 2,366.12 Kglcm' 

FcrY = {o.658°·67
' ~,530 = 2,097 Kg 1 cm 2 se toma el menor esfuerw 

rpFcr = 0.85 x 2,097 = 1,782.45kg 1 cm 2 

rpPn = ArpFcr = 226.5 x 1,782.45 = 403.72/on. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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COMPRESIÓN POR FLEXIÓN Mx y My. 

Pu = 85,000 = 0.211)0.20 :. 
t/JPn 403,720 

Pu = ~( Mux + Muy ) :s; l. O 
,PPn 9 !ft.Mnx !ft.Mny 

Cm= 06- 04(~:) 

(
15.49) Cm x = 0.6 - 0.4 -- = 0.266 
18.55 . 

Mu = B,Mnt + B,Mlt Encontramos B, 

(
17.83) 

Cmv = 0.6- 0.4 
1791 

= 0.202 

CALCULAMOS LA CARGA CRITICA DE EULER 

AgFy 
Pe=-

i!c' 

Cm 
B, = Pu ;o, 1 

i--
Pe 

0.266 
BIX = ---=-=-=-=-c--

85,000 1 - -~-____,. 
3'581,531.25 

Pe = AKF,. = 226.5 x 2,530 = 3,58!"53 1.25k . 
X AC).' 0.402 ' g 

Pe,.= A,Fv = 226.5 x 2,530 = 1'276 553 .80k . 
A.c:v' 0.67' ' g 

O .2 72 :. = l. O como dá menor que uno. tomamos como base 1 

0.20 B,,. = 85 OOO = 0.214 :. 1.0 
1- ' 

1'276,553.8 

B, x y B2y = O ya que se consideró en el análisis el efecto P-<1. 

Tomando el más grande momento 

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

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Requisitos de sección compacta para flexión 

a) Patines unidos continuamente al alma 

.. · .. 

b) Pandeo del patín elementos no atiezados 

bf 545 28.6 . 
-~ r17::= =5.32(10.80 .. cumple 
2tf ..,¡Fy 2x2.69 

e) Pandeo del alma. elementos atiesados 

soldadura corrida si es compacta 

soldadura salteada no es compacta 

h, 42.82 2120 . 
- = -- = 25.80( fl7:: = 42.20:. cumple y la sección es compacta. 
fw !.66 ..,¡Fy 

d) Longitud libre sm arriostrar el patín en compresión. 

I _: Llr350cm. 

J=441 cm4 

Cw = 5.451278 cm6 

Fr = 706 Kg/cm' 

2,516r, 2,516x6.8 
Lp- · - 340.14 - fFY - .J2,530 

Como Lb > Lp Calculamos Lr 
350 340 

G = OAE = 0.4 X 2'040.000 = 816.000 

Fyw = 2530 Kg 1 cm' 

rYX, ¡ • ( )' 6.8 x 239,321 ¡ . ¡ ( )' Lr= ( )-11+-!I+X, Fyw-Fr = .. ,1+,11+X, 2,530-706 =1,361.16cm. 
Fyw- Fr · · 2,530-706 ' · . 

X = !!_ _ iEGJA = __!!___ ;2'040,000 x816,000 x 441 x 226.5 = 239 321 _96k 1 cm' 
1 Sx '] 2 3,785 \,1 2 ' g 

X' = 4Cw ( Sx )' = 4 x 5'451,278~ 3, 785 ]' = 0.000000229ó2.29 x 10-' cm4 1 kg' 
!y GJ 10,531 L 816,000 X 441 

Lp < Lb < Lr = 3.4 < 3.5 < 13.61 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
7 
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WNAU 

ifMn = Cb[ifMp- rfib(Mp- Mr {Lb- Lp)] ~ rf¡,Mp 
\Lr-Lp 

Cb = 175 +!O{ ~:J +o.{ ~:r ~ 2.3 

18.55m2 

1M,=1549 

(
15.49) (15.49)

3 

Cbx = 1.75 + 105 -- + 0.3 -- = 2.802 =>se- pasa:. 2.3 
18.55 18.55 . 

M 2 = 17.91 

f M,=l7.83 

17.83 (17.83)
3 

Cb,. = 175 + 105-- + 0.3 -- = 3.09 =>se- pasa:. 2.3 no puede ser más grande 
17.91 17.91 . 

if¡,Mpx = 0.9 X 2,530 X 4,277 = 9'738,729kg. X cm. 

rf¡,Mpy = 0.9 X 2,530 X 1,132 = 2'577,564kg. X cm. 

f/J,Mr = 1/!,Sx(Fyw- Fx) 

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

rf¡,Mry ='o 0.9 x 736(2,530- 706) = 1'208,217.60kg. X cm. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
8 



• 
DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. 1; U. N. A. M. 

SUSTITUYENDO 

t#vfnx = 2.3[9'738,729- (9'73~,729 -6'213,456{ 
350

-
340 

)] = 22'319,663kg. x cm. 
1,361-340 

Como es mayor ifJMnx va a ser igual a 9'738. 729 

ifJMny = 2.3[2'577,564- (2'577,564 -1'208,217.60{ 
350

-
340 

)] = 5'897,550kg. x cm. 
1,361-340 

Como es mayor tomamos (ifl,M PY )la siguiente. 

ifJ,Mny = 2'577,564kg. x cm. 

5.- Revisión de la ecuación de interacción 

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

POR LO TANTO PASA 

FÓRMULA EMPIRJCA PARA BUSCAR UNA SECCIÓN 1 

P P 
2Mx 7.5My 

ey = u+--+--=-- 85000 
2x18.55 7.5x17.91=

63164 , + + . ton. x m. 
d bf 0.482 0.286 

<j>cFcr = 2.097 Kg/cm' x 0.85 = 1.782 Kg/cm' 

cjiPn = 1.782 x 226.5 = 403 Ton x m< 631.64 

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

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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2(2) REVISIÓN COLUMNA (C2); CRITERIO AISC (LRFD). 

1.- Columna sección .. r de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (AS1M A-36). 

Altura de la columna L = 3 50 cm 

2.- Elementos mecánicos. 

ESTÁTICA SISMO X 
p 299.7 Ton 4.90 Ton 

Mxsu:penor 7.06 Ton- m 63.8 Ton- m 
Mx mferior 11.18 Ton- m 88.1 Ton- m 
Mysupenor 0.05 Ton- m 
Mymfenor 0.19 Ton- m 

3.- Propiedades geométricas de la sección. 

PERF D br lw tr A 1, S, z.. r, ly 
lL cm cm cm cm cm' cm' cm3 cm3 cm cm4 

C-2 80 60 2.54 4.4 706 83047 20762 23127 34.3 15849 
6 1 3 

4.- Compresión por carga axial. 

Py=Afy 

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

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

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

SISMO Y 
21.90 Ton 

31.1 Ton-m 
109.60 Ton- m 

Sv z, 
cnÍ3 cm3 

5283 8031 

5.- Condiciones de sección compacta para miembros en compresión según tabla 81.5. 

a) Patines. 

Cond.E+Sismo 

----bf 436 
-<-~~-
2tf- 'F ,, y 

60 436 = = 6.8 :> = = 8.67: Cumple la sección en sus patines es compacta. 
2tf 2 X 4.4 y 2530 

bf 

b) Alma. 

p 
Para-"-::; 0.125 

<J>.Py 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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p 
Para-·-> 0.125 

<1>. p y 

h = d- 2 tr= 80- 2(·H) = 71.2 cm 

l= 
31

1.7 =0.19>0.125 
<jl,P,. 1607.56 

~ = 71.2 = 28.03 
t. 2.54 

1600 
J2530(233- 0.19) = 68.07 

. 

2120 

-h530 
42.14 

28.03 < 42.18 < 68.07 :. EL ALMA ES COMPACTA. 

6.- Pandeo flexionante. 

A = KL_ fFY 
' rn fE' (LRFD E2-4) 

Kx = 0.97 (caso a) 
Kx = 3.48 (caso b) 

K,.= O. 90 (caso a) 
K,.= 1.88 (caso b) 

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

• 
•• 

1 . 

DISEÑAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO. 

7.- Calculo~' Pn. 

A = 3.48x350 
~ 34.3lx¡¡ 

2530 = 0.398 
2040000 

A =1.88x350· 
"' 15.0x 1t 

2530 = 0.492 
2040000 

El esfuerzo critico de pandeo será: 

Sí 1., < 1.5 Fa = (o.658'·,') Fy: Pandeo inelástico. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTJNUA F. l. -U. N. A. M. · 

Sí Á.> 1.5 F = (
0

·
877J Fy: Pandeo elástico. 

" A. 2 

' 
Se toma el valor mayor de i~. 

Fa= (0.658 comf) x 2530 = 2286.23 Kg/cm' 

<j>, P, = <j>, F" A= 0.85 x 2286.23 x 706 = 1371966.6 Kg = 1371.97 Ton. 

8.- Compresión por flexión M, y M,. 

-
P, __ 311.7 . . . . 

--- = 0.227 >O 2: Se aplica la s1gwente formula. 
cP,P. 1371.97 . 

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

DIRECCIONX DIRECClÚNY 
IM. , 1 - 1 7.06 + 63.8- 70.86 Ton- m M, 1 = J 0.05 + 0.3 (31.1)- 9.38 Ton- m 
M ,m l-ll1.18+88.1-99.28Ton-m Mm 1- 10.19 + 0.3 (109.6)- 33.07 Ton- m 

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

DIRECCIONX DIRECCIONY 
1 M.u 1 - 1 7.06 + 0.3 (63.8)- 26.2 Ton -m IM. . 1= 10.05+31.1 =31.15Ton-m 
M ;,m 1-1 11.18+0.3 (88.1)-37.61 Ton-m M""' 1- 10.19 + 109.6- 109.79 Ton- m 

9.- Cálculo de los momentos M~ y M,. 

(LRFD Hl-2) 

e 
B= m =>!O 

1 p - . 
]--· 

(LRFD Hl-3) 

P,¡ 

SISMO X ·SISMO Y 

Cm, = 0.6 -04(
70 86

) = 0.31 e,. = 0.6- 04( 
26

·
20

) = 0.32 
99.28 37.61 

( 9 38) 06-04( 
3

1.1
5 

)=048 Cm, = 0.6-04 33.07 =048 Cmy = 
109.79 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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• 
. AgFy 

Calculo de P = --
e1 A 2 

' 

706 X 2530 ' 
P = 

2 
=11276104.14 Kg: CargacríticadeEuler. 

'•· (0.398) 

P --
706 

x 
2530 

-- 7378957.63 Kg.· 
'., (0492)2 

Carga crítica de Euler. 

1.- CálculodeB 1• 

SISMO X SISMO Y 

B = 0.31 
lx J - 3JJ. 7 

0.31~1.0 
0.31 o o B 1 = --.,..,,..,..-,..,---- = . 3 2 :. l. 

' 323 07 1- . 
11276104 11276104 

B = 
048 

O 48 O 
!y 311 7 . = l. 

1- . 
B = 0·48 048 JO 

!y • 323 07 . : . . 
. 1- . 

7378957 7378957 

2.- Cálculo de B,: B, = i~ó en un. marco arriostrado. 

r---~-----+.----+----{-----

1 L Pu 

¡._~'--===:o::..-J-! _ _¡. ---·--¡ -- ., .:.~ 

L '~=.:.,-~ 
1 

1 
Ao 

i 
6 

B =----=---~ 2 

1-~P [~] 
" ~ H L 

(Cl-4) 

(Cl-5) 

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

Donde: 

óoo 
L 

= Desplazamiento relativo. 
Altura columna. 

E Pu 
EH 

La suma de la resistencia axial necesaria para todas las columnas del piso en cuestión. 
La suma de todas las fuer.cis horizontales del piso que producen óoo. 

Datos: 

(~~ J 0.0110: ,·er tabla 4. 

E Pu 4800 Ton. 

EH 579.2 Ton. ver tabla 4. 

1 
B 2 = =1.09 

1- 4soo[ 0
·
01 0

] 
579.2 

MOMENTOS DE DISEÑO 
SISMO X 

DIRECCIONX DIRECCJONY 
Mux 1- 1 7.06( 1.0)+63.8( 1.09)-76.60 Ton-m Muv 1- 10.05(1.0)+0.3(31.1)(1.09)-10.22 Ton-m 
M= 1- 111.18(1.0)+88.1(1.09)=107.20 Ton-m Mm- 1- 1 0.19(1.0)+0.3(109.6)(1.09)=36.09 Ton-m 

SISMO Y 
DIRECCIONX DIRECCIONY 

M," 1- !7.06(1.0)+0.3(63.8)(1.09)-27 92 Ton-m Mw 1- 1 0.05(1.0)+31.1(1.09)-33.95 Ton-m 
M= 1- 11 1.18(1.0)+0.3(88.1)(1.09)-39.99 Ton-m Muv I-IO.l9(1.0)+109.6(1.09)-119.65Ton-m 

3.- Flexión. 

Longitud sin arriostrar del ¡)atín de compresión (Lb)= 350 cm 

2515 r, 2515x15 · 
Lp= · = = 750.01 cm >350 

JFy; J2530 

Se tiene un flexión plástica. 

<l>bM, = <l>b Mp: <1>b = 0.9 

Mp = Fy Z,; 1.5 M,= 787.92 

My. = Fy S,= 2530 x 20762 = 52527860 Kg- cm= 525.28 Ton- m 

MJJ,c = 2530 x 23127 = 58511310 Kg- cm= 585.11 Ton- m < 1.5 My 

.p¡, Mn, =O. 9 x 585.11 = 526.60 Ton- m 

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

Myy = Fy Sy = 2530 x 5283 = 13365990 = 133.66 Ton- m 

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

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

q,.,Mn, = 0.9 x 200.49 = 180.44 Ton- m 

4.- Interacción. 

Sismo X 

Mux = L 1 x 107.2 = 117.92 Ton- m: Muy= L 1 x 36.09 = 39.7 Ton- m 

3117 +~(10720000xl.l)+~(3609000xl 1)= 0.227 + 0 199 + 0 196 = 0.622 < 1 ¿:.EB 
1371.97 9 52660000 9 18044000 

Sismo Y 

M!Lx = Ll x 33.99 = 37.389 Ton- m: Muy= U x 119.65 = 131.615 Ton- m 

323.07 + ~ (3399000 X 1.1) + ~ (1 1965000 X 1.1) = 0.235 + 0.063 + 0.648 = 0.946 <LO:.E.B 
1371.97 9 52660000 9 18044000 'A 

.;. -,, ;.b-. 
·~ 

Fue más desfavorable" la dirección Y. trabaja la columna al 94.6% en eficiencia, es decir. está correcta. ·-
.~ 

·'" 
'"' . .f\ 
:t¡ 
~~ 

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

Ejemplo 7.2.(3) Diseñar la capacidad de carga de un ángulo de 1 Y," x Y<'' 

z 
·· .. 

··~. 

Propiedades: 

/ 
; 

ANGULO DE LADOS IGUALES 

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

Longitud de 1 00 m 

A= ~.4cm' ly = lx = 5.83 cm' 

rz = 0.73 cm 

Sx = Sy = 2.20 cm.' X= Y= 1.19 cm 
ry = rx =LI·km 
rw = 1.~2cm 
1, = 2.49 cm' 
lw = 8.74 cm' 

G = 787.860 Kg./cm.' 
S,= 1.48cm3 

Sw = 3.2~ cm' 

.!. = 
0

·
635 

= 0.3175 cm 
2 2 

X,= 1.19-0.3175 =0.8725 cm 

E = 2'0~0.000 Kg./cm' 
Fy =2530 Kg./cm' (A36) 

Y, = 0.8725 cm 

1 {, 3 ') 1 ( ' 3) • J=-\bt 1 +ht 2 =-3.8x0.635-+3.8x0.635 =0.648cm 
3 3 

Cw = -
1 

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

(3.8 3 x 0.635 3 + 3.83 x 0.635 3 ~ 780 cm 6 

36 36 

- ;2 2 2 2, 2 2 2 1 
r,=\tX, +Y, +r, +r,. =\'0.8725 +0.8725 +1.14 +1.14 =2.03cm 

[
(Xo' +Yo')] [(0.8725

2 
+0.8725')] 

H = 1 - 2 = 1 - 2 = 0.630 
ro 2.03 

REVISIÓN PANDEO LOCAL. 

h 3.81 640 640 
- = -- = 6.00( re;: = = = 12.70. Entonces no hav disminución por la relación ancho grueso 
1 0.635 ..¡Fy -v2530 · 

Qa= 1: Qs= 1: Q=QaQs= 1 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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EL MOMENTO DEBIDO A LA EXCENTRICIDAD DE LA PLACA . 

L=3.8! 

dw = 0.707l(Lg) = 0.7071 x 3.81 = 2.694 cm . 

Ew = 
0

·
7071 

(Lg + tg) = 
0

· 
7071 

(3.81 + 0.635) = 1.5715 cm 
2 2 

- 0.7071( ) ,- 0.7071( ) Ez=y,12- Lg-tg =1.19,:2- 3.81-0.635 =0.56cm 
2 2 

Pu 
Suponiendo - > 0.2 

9Pn 

-+- +-- <1 Pu 8( Muz MuwJ 0 
if¡Pn 9 ifJ.Mnz Mnw - · 

Cm 
Muz = B, Mnt = ( ) x 0.56Pu; Cm= 1.0 Pu 

!--
Pez 

KL 'Fy A. =- ,_ 
' m\ E 

Pe::=AgFy·k'=(KL)' Fy =(ix!OO)' x 2,530 2358 
J.c' ' r,n E 0.73 x 1r 2'040,000 

4.4 X 2,530 
Pez= 4,720.94kg. 

2.358 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Cm 
Muw = B1Mnt = (

1
- Pu) x 1.5715Pu;Cm = 1.0 • 

Pez 

Pew=AgFy;..k'=(KL)' Fy =(1x100)' x 2,530 =0_6232 
..k 2 r~:r E 1.42 x :r 2'040,000 

P 
4.4 X 2,530 

ew = --'-----
0.6232 

17,863 .20 Kg 

El límite de esfuerzo en la fibra extrema por flexión en ángulos puede ser supuesta para propósitos de diseño a 
hacerFy 

Sz = ~ = 
2

.4
9 

= 1.4796 cm 3 

Cz 1.6829 

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

S 
Iw 8. 74 

3 244 3 w=-;--= . cm 
Cw 2.694 

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

Pu 8 ( Muz M~m•) --+- +-- ,; 1.0 
if¡Pn 9 ifJ,Mnz Mnw 

Pu 8[ & Pu (1 .O cm) ~ Pu (1 O cm) ] 
3

·
519 54 + 9 

0.9 X 3_743 .39(1- Pu } + 0.9 X 8.207 .32(1- Pu ) = l 
4,720 .94 17,863 .2 

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

Sustituyendo 
Pu = 1400 = 1.01 
Pu = 1426 = 1 o 

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

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

La placa base es el elemento que transmite los elementos mecánicos de la'columna (carga axial. conante y 
momento flexionante) a la cimentación. a través de las anclas y estas a base de adherencia a un dado de 
concreto reforzado generalmente. La teoría para diseñar estas placas base esta en función si la placa esta 
sometida únicamente a carga a.x1al. y·momento o a carga a.'ial y momento en dos direcciones. 

7.3.1 TEORIA PARA DISEÑO DE PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL 

m 
~ ...................... . . . : . . 

d . . .95d N . . . 
¡,. . . -------···-----

t/ m 

n .80bf n 
B 

' ,:db, 
n=--

4 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

M,=:~(e;) 
<j>M., = 0.9 FvZ = 0.9 Fv (~) . . 4 

Mu $ <j> M., 

t >e ¡' 2P, 
- \ 0.9FyBN 

l! = Mayor valor de : 
(m. n. A.n') 

.. 
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EJEMPLO (7.3.1): 

(IR254 x 67.4 Kg/m) P, e= 90 Ton l'c = 200 Kglcm' 

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

t.= 0.5 (0.95d- 0.8br) = 4.075 cm 

X= [ 4db, ]__1'.,_ _ 88 76 
(d + b, f ci>,P, - ci>,P, 

DISEÑO DADO: 

A = P, = 90,000 = 882 35 cm' 
IREQ cl>,(0.85f'c) 0.6(0.85)x (200) · 

,tA1 = 29.70 cm 

N= ,tA1 +~ = 29.70+4.08 = 33.78 cm 

B = A 1 = 
882

·
35 

= 26.12 cm 
N 33.78 

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

cf>,P" = 0.6 (0.85/'cNB) 

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

X= 88.76 = 88.76 = 0_99 
ci>,P, 89.25 

'. ' 10\' 25 65(20.27) . 
11.h = = 5.70 cm 

4 

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

' 2 2 

• 

21 
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n = (B -0 8br) [25- O 8(20.27)] = 4_39 cm 

2 2 

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

' 2P 
t 2 e 1 • 

yo.9F,BN 

-57 i 2(90000) -171 t- · - cm · y o 9(253oX25X35) · 

Usar l. 9 cm (3/4"). DISEÑO FJNAL PLACA BASE SERÁ: 

PLACA BASE = 1 9 x 25 x 35 cm 

= 3/4" X 9.84" X 13.77" 

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

re= 200 Kg!cm' P.= 90 Ton 

N= 28 cm (d = 25.65 cm) 
A 1 =644 cm' 

B = 23 cm (b, = 20.37 cm) 

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

"'P ="' [o.85f' BN !A,]· 
'Ve: D 'fe e \'Al 

= 0.6[0.85 X 200 X 23 X 28,/4] 

= 131.376Kg= 131.376Ton 

X= 88.76 = 88.76 0_675 
<!>,P, 131.376 

e= A.n'= 1.0y.25.65(20.37) = 5_714 cm 

4 

lNG. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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t=l / 2P. • 
~0.9F,BN 

t = 5.714 / 
2

x 
90

•
000 = 2.0 cm. 

\ O. 9 X 2530 X 23 X 28 

Dejamos: 

PLACA BASE = 2.2 x 23 x 28 cm= (7/8" x 9.05" x 11.02") 

1 m 
--~--··········· . : . . 1 . . . 

d . . .95d N . . • . : : . 
~ 

. : . 
---------------· t/ m 

n .80bf n 
8 

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

Con los resultados obtenidos por computadora se analizará y diseñará la placa base. esto es. con una carga 
axial de P = 50 Ton y un momento máximo obtenido del análisis de M = l. 7 Ton - m. Tenemos el siguiente 
análisis. Domino CM + CV Carga vertical. 

Estructura Grupo A 

l.- DISEÑO DE LA PLACA BASE 

Datos: 

P =50 Ton 
M= 1.7Ton-m 
Columna "H" 14" x 14" 
fe = 250 Kg/cm' 
P. = 1.4 x 50= 70 Ton 
Mu = 1.4 x l. 7 = 2.38 Ton- m 

a) Calculo del esfuerzo admisible al aplastamiento. 

Fp = <j>, 0.85 fe = 0.6 x 0.85 x 250 = 127.5 
Kg!cm' 

<j>, = 0.6 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

W 1 d : 0.95 X 355.6 
ui 1 = 1 d = 337.7 

b = 0.8 X 355.6 
b = 214.5 
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b) El área de la placa será: 

Donde: 

Peq =P+0.071 Mx+0.21 My 

Peq =50+ 0.071 (170) = 62.07 Ton 

Peq, = 1.4 x 62.07 = 86.898 Ton 

A= 1.5 X 86.898 1022.32 
127.5 

(Para una columna 11H") 

e) Los valores de m y n serán: 

m= n =- (b +d) +~ ~(b+ d)' -4[(bd)-A] 
4 4 . 

m= n = _ (28.5+33.8) + 
4 

+ ~ .)(28 s + 33 8)'- 4[(285 x 33 8)-1 022.32] = 
4 

= 0.465 = 1 cm 

Como núnimo tenemos que dejar-!" por lo tanto: 

d) Las dimensiones de la placa serán: 

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

N= b + 2 n = 33.8 + 2 x 10.16 = 54.1 cm O 55 cm 

Por lo que los valores de m y n serán: 

_ B - b _ 50- 28 5 _ lO 
75 m---- - . cm 

2 2 

n =N -d = 55-33.8 =I0.6 cm 
2 2 

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

Por lo que se deduce. que no hay tensiones. 

1) Calculo de esfuerzos. 

F = P, + 6M, = 70000 + 6 X 238000 
' BN BN' 50x55 50x552 

34.89 Kg
2 cm 

F = P. + 6M. = 70000 
2 BN BN' 50x55 

6x238000 =16.01 Kg 
50x 552 cm' 

g) Espesor de la placa. 

F3 = F1 - F2 = 34.89- 16.01 = 18.98 Kglcm' 

F4 = 18.88- 15.85 = 3.03 Kglcm' 

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

:. W1 = F1 - F4 = 34.89-3.03 = 31.86 Kg/cm' 

W2 = F, = 3.03 Kglcm' 

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

M
_ W,L' 31.86x8.822 

12 923 1 - = = 3. Kg-<:m 
2 2 

M,= W2L
2 

= 3.03x8.82
2 

= 7857 Kg-<:m 
3 3 

MT" =M,+ M 2 = 1317.8 Kg- cm 

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

i4MT 
t = f--" donde: Fy = 2530 Kgtcm' 

V 0.9Fy 

!4xl317.8 · 
t = : = 1.52 cm:. dejamos t = 7/8" = 2.2 cm 

V 0.9 X 2530 

2.- DISEÑO DE ANCLAS. 

Como no existen tensiones para el cálculo de las anclas. estas se colocarán sólo para resistir el 
cortante. la erección de la estructura y esfuerzos accidentales no previstos. por lo tanto. colocaremos 
anclas de q, 3/4" y 60 cm de longitud total quedando como se indica en la siguiente figura. 

'\.. 
Columna ·' ....... 

Gre•t J 
~ 

,14 7. 6 

Tuerca ~ 'l'//////h- -~ 5 
Niveladora/ 

f3/4"" 
A- 36 

6 0.0 

Dado ,. = 3.8 
.... 
\. [ -..... 1 

' 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
26 



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

DISEÑO DE ELEMENTOS A COMPRESIÓN 

4.1 ELEMENTOS DE LA TEORÍA DE LA INESTABILIDAD ELÁSTICA E INELÁSTICA. 

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

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

D LJL 
(a) (b) {e:) (d) (e) 

TI 
1 

(f) (g) (h) ~) 

FIGURA 4.1.1 SECOONES TÍPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

4.1.1 ECUACIÓN DE EULER 

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

El d\idx'=-Py 

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

El 2dv 1 dx d dv 1 dx = -2Pvdr: El ( dr /dx )0 = p.,-" + C 1 . . . . . . 

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

El ( dy /dx )'=~~+Po' 

La expresión anterior se puede escribir de la siguiente manera: 

( dy /dx )2 = P 1 El ( ~.:: +Po2
) 

( dy /dx ) = ..J P 1 EI ..J ( ).:: +Po') 

dr/ ..J ( v2 +Po2
) = ..J (P 1 El) dx 

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

are sen y = -1( P ) + C2 o \ El 

Cuando x ~ O y y ~ O_ C2 ~ O. La curva elástica de la columna tiene la forma de una senoide expresada por 
la ecuación. 

are sen y = . /(.!_)x 
o 1! El 

Cuando x ~ L 1 2, y ~ t5, se obtiene: 

En esta expresión Pes la carga crít1ca de pandeo que es la carga máxínta que la columna puede soportar antes 
de volverse inestable. Despejando a P se obtiene: 

La carga inicial de Euler, Pe_ es una carga que ntantendrá justamente a la columna en la forma deformada 
que se muestra en la figura 4.1.2. En cualqwer punto a lo largo de la columna el momento extremo aplicado 
Pv, es igual al momento resistente interno. Elif>, en donde if> es la curvatura de la columna en el punto 
corrcspondíente. 

V 

.~ X 
p I~ ~j p 

X 

1: 
~ ~1~ ~ ~ L 

FIGURA 4.L2 PERFIL PANDEADO DE UNA COLUMNA CON EXTREMOS ARTICULADOS 

Dividíendo los dos lados de la ecuación (2.0) entre A y sustituyendo 1 ~ A r'_ siendo r es el radío de giro de 
la sección transversaL se expresa la carga de pandeo en términos del esfuerzo de pandeo, Fe: 

P n 2EI n 2E 
F =F =-=-=--
~ ' A AL' (7 )' 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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La ecuación anterior para ser aplicada a otras condiciones de extremo, como los libres o los empotrados_ es 
necesario utilizar el factor de longitUd efectiva K 

n'E 
F~ = F, = 2 

(~) 
Al término (KV r) se le denomina relación de esbeltez y es usado generalmente como un parámetro en cuyos 
términos se puede ex-presar en forma gráfica o analitica 

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

Fcr n 2 E 
= Por definición 

Graficando el esfuerzo crítico 

F = P/A RegiÓn inehísticll RegiÓn elástica 

Fy/2 

Fy 

Fy/2 

Columnas largas 

Fcr = [o.658AcjFy 

0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 

La res•stencia a compresión será: 

.¡x: Pn = <1x: Fcr Ag 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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TABLAB5.1 

• RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

DESCRIPCION RELACION RELACIONES LIMITES ANCHO - ESPESOR 
DEL ANCHO- 1-p Ar 

ELEMENTO ESPESOR (sección compacta) (sección no compacta) 
Patines de perfiles 1 545 1358 

[r] 

híbridas o vigas armadas bit ~Fy, ~{Fy, -1160Jik, soldadas a flexión 

Para P.,/q>J'y$0.125[c] 

Almas en flexión y 5730 (l- 2 75P, J [g] 
compresión axial combi- hft... .JFY 4>.P, 

8150 (l-O 74~ J nada Para P.,/.P.,Py>O.l25[c] .JFY 4>.P, 

1600(2.33-~ J;;:: 2120 

.JFY 4> b p y .JFY 
Sin sismo Con sismo 

Patines de perfiles 1 (in-
Cluyendo secciones hí- - bit 545 436 
Bridas) y canales en fle-

~Fy, ~Fy, xión [a] 
Para P .,/.P.,P ,$0.125 [e] 

Almas en combinación -
5730(I- 2.75P,) 4360( l _ 1.54P,) 

[g] .JFY ~.P, .JFY ~.P, 
Flexión y compresión - - hft... 

Para P.,/ci>.P,;>O 125fcl 8150(1-0 74~ J Axial 

1600(2.33-~J;;:: 2120 
.JFY 4>.P, 

.JFY 4>.P, JFY 
[a] 
[b] 
[e] 

Para vigas lubridas. usar el esfuerzo de fluencia del patín Fyren lugar de Fy. 
Supone el área neta de la placa en el agujero más ancho. 

[d] 
[e] 

[f] 

[g] 

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

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

4 . 
K,= ~ peronomenosque0.35!>K,:50.763 

v h 1 t. 
Para nuembros de patines diferentes. ver apéndice B5.1. Fy es el esfuerzo mínimo de fluencia 
especificado del tipo de acero que se usa. 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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4.2 FÓRMULAS DE DISEÑO RELÁCIONES ANCHO ESPESOR. 

COMPRESIÓN AXIAL 

A =7951-)Fy ' . 

A,= 21201-JFy 

t { A, = 26601 -.j Fy 

A, = 20001-JFy 

A, =912/AFy!KJ 

A, = 912/ ,/(Fy !KJ 

A, = 2120/ ~Fy 

A,= 20001-JFy ¡~ '1 b 

·- . . . . ., 

:101+------- A,= 20001-íFy 

b 1' 'l -~==:=;::r---~~;", = 21201-Jry 

~ l t:::::==::l 
A,= 21201-.;Fy 

Si la relación i. < i., La sección es compacta 

Si la relación /"P < i. < 1-r La sección no es compacta. 

A= ancho 
gmeso 

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

b ancho 
tr =grueso 

Si dan valores mayores 
caen en perfiles delgados 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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• CONSTANTES RELACIÓN DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FUNCION DE F_r .. 

FÓRMULAS VALORES 

RELACIÓN (SMD) 
hK :ele m' 

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

436/ )Fy 8.7 7.4 

545/ ,iFy 10.8 9.2 

640/ )Fy 12.7 10.7 .. 
795/ -)Fy 15.8 13.4 

1060/ . .jFy 21.2 18.0 

180/ -JFy -700 27.7 22.3 

15951./-)Fy 31.7 26.0 .. 
2000/)Fy 39.7 33.7 

2120/ -JFy 42.2 35.8 

2660/ . ./Fy 52.8 44.8 '' 

5370/ -./Fy 107.0 90.5 

8130/.fFy 162.0 137.0 

91,3331 Fy 36.1 26.0 

145,540/ Fy 57.5 41.4 

232,000/ Fy 91.7 66.0 

630,000/ Fy 249.0 179.0 

1475/ .).)Fy 19.33 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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4.3 LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PARTE 
MARCOS. 

r= Radio de giro = g ¡r'EJ 
Pcr = (KL)' 

¡r'E 
Fcr = ( )' KL!r 

--~ 

(a) 

La '"""" ~ de 
(8} {b) (e} 

Jo coiWMO 1C omacstta • - lineo de royoo. >: ' • ' ~~ ...... . : . 
• . 

' . ' . . . . 
• . 

• 
. : 

' • . . : 
• 

~ ~ V. 

t t t 
Valor t<úico de 1C 0.3 0.7 1.0 
Valor rccom<nclodu poro 
IC a.>do oc esci cerca 0.65 0.80 1.2 
de las condociO<lcs idealeo 

~ Rocaei<>o impedida 

Slmboloo poro "" ~ ROUI<oóa libre 

OC*tic~ de r11~mn 
~ ROU<ión impod>da 

f ROUICIÓII libre 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

(el) 

. 
' 

1.0 

1.0 

t 
(b) 

Kl-21 

(e) 

+ ' 

V. 

t 
2.0 

p 
' . 

2.10 

T...-. impedida 

Ttulati6ol ~ 

TlDioo:i6o libre 

Ttulati6ol6lft 

(f) 

• • 

. . 

2.0 
Valores reco-

2.0+-mendables
para diseño 
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GA K Ge GA K .Ge 
'O 'O /'O 

50.0 1.0 50.0 
10.0 10.0 

~:8 6.0 
a .o 0.0 a .o 

'O 
F ~8:8 

'O 
100.0 100.0 

60.0 60.0 
30.0 6.0 30.0 
20.0- 4.0 20.0 

2.0 2.0 

O.B 

~:& 1.0 
0.9 

O.B O.B 

'U r- a.o 'U 
7.0 r- 7.0 
6.0 - r- 6.0 

0.7 0.7 5.0 r- 5.0 
0.6 

0.7 0.6 
0.5 0.5 

4.0 2.0 4.0 

0.4 OA 
a.o r- a.o 

0.3 0.3 2.0 2.0 

0.2 
0.6 

0.2 
1.5 

1.0 1.0 
0.1 0.1 

o 0.5 o o - 1.0 '- o 

(a) Mol,/ •mierLa& taten~les impedido& (b) Movimienlo$ laleralea no •mpedldo5 -
·-

GA J 
ENTREPISO 1/ 1 1 CRITICO-

1 lfGe ~ 

... .,.. "" ~ ... ... 

ENNUOOS EN APOYOS 

V AL ORES RECOMENDABLES PARA DISEÑO. 

GA = 10 ARTICULACIÓN 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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4.4 EJEMPLOS UTILIZANDO PERFILES LAMINADOS Y COMPUESTOS 

Ejemplo 4.4.(1) Diseñar la capacidad de carga de una columna doblemente articulada IR ~203 x 26.6 con 
una altura de 2.~0 mts para acero A36. 

·b -·--;, 
~t,=0.84 

d~20.7~.58 

·bf:':.l.Jl 

ReYisión de la sección si es o no compacta 

PATIN ALMA 

A. = .!!_ = 
6

·
65 

= 7. 92 < 10.80 
t f 0.84 

A.=~= 19
·
02 

= 32.79 < l..r 
tw 0.58 

2120 2120 }.p = 545 = 545 = 10.80 
-fFy -,/2530 

..lr - --- 42.20 - .¡¡; - .J2530 

Nos indica que no habrán pandeos locales. 

i1.c = KL {Fy Del Manual !M CA rx ~ 8. 7cm. 
7IT ~E 

Sustituyendo 

1 X 250 2530 

ry ~ 3.lcm Siempre se toma el menor valor 

de r ya que es el mas desfavomble 
en compresión. 

il.c = _Jr_x_3._
1 

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

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

Como )..e < 1.5 Fcr = (o.658'"'' fy = (o.658° 904
' ~530 = 1,797.10 Kglcm' 

<l>c = 0.85 

cj>c Pn ~ cj>c Fcr Ag Del Manual (IMCA) Ag ~ 33.90 cm' 

Sustituyendo 

cj>c Pn ~ 0.85 x 1.797.1 x 33.9 ~ 5 l. 783.40 ~ 5 l. 78 Ton 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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Otro procedimiento 

KL 1 X 250 
---=28.74 

8.7 rx 

KL 

KL = 1 X 250 = 80.64 
ry 3.1 

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

~Fcr = 1.539 Kg/cm' , 

~Pn = ~Fcr x A.= 1.539 x :i3.9 = 52.17 Ton 

Ejemplo 4.4.(2) Encontrar la capacidad en compresión axial de un tubo circular OC de 114 x 6.02 para una 
altura de 2.00 m. NOM B-177, A-53 Tipo B. Fy = 2460 Kglcm'. 

@ t=0.602 

D=ll 40 

A= D = 11 .4° = 18.94 
t 0.602 

A = 145,540 = 59.16 
p 2460 

i.r = 232,000 = 94 ~o 
2460 

Se compara 18.94 < 59.16 entonces la sección es compacta 

Ag = 20.48 cm' 

r= 3.83 cm 

KL < 200; 
1 

X 
200 

= 52.22 < 200 
r 3.83 

AC = 1 x 200 ,' 2460 = 0. 577 < 1.5 
¡¡X 3.83 \! 2'Q4Ü,ÜÜÜ 

Fcr = (o.658om' }2460 = 2,140 Kg/cm 2 

~ Pn = 0.85 x 2140 X 20.48 = 37.253.12 Kg = 37.25 Ton 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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FLEXIÓN DE VIGAS 

l. FLEXIÓN SIMPLE, MOMENTO ELÁSTICO Y PLÁSTICO. 

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

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

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

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

(a) 
VIGA "1" 

FLEXIÓN SEGÚN AlSC (LFRD) 

(b) 
ELÁSTICO 

(e) 
INELÁSTICO 

E.N. -+-----4--..J 

(d) 
PLÁSTICO 

Figura la Distribución del esfuerzo normal debido a flexión en los rangos elástico e inelástiCO 

.P., M,: RESISTENCIA A LA FLEXIÓN: .P.,= 0.90 

.1 JYITEMBROS EN FLEXIÓN 1 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

Lp l.¡ 

(Fl-4) Lb (Fl-ó) 

Figura lb 

• 



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

Zona lil 
Momento Plástico 

Zonalll 
Momento lnelástico 

Zona~ 
Pandeo Elástico por 

Torsión Lateral 

M.= Mp = Z, F, :5 1.5 M, 
My = fy Sx 

F, = 705 Kg/cm': Vieas laminadas F, = 1 160 Kg/cm': Vigas soldadas 

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

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

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

Cw Constante de alabeo cm6 

J Constante de torsión cm4 

Jx 
Módulo de sección elástico Sx = C 

f 

Módulo de sección plástico (Z) 

(FI.l) 

(Fl-2) 

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

A1 

YI2's-t~~~ A,=A, Z=A,YCGI+A,YCG2 

-~~-~ 

h 
1--·--l}i.t h./2 

h/2 
2 -

Z = ( bh X ~) X 2 = bh 2 

2 4 4 
b 

Las longitudes L¡. y L, se definen en la sec. F 1.2 de la especificación AISC LRFD como sigue: 

ING. JOSÉ LUiS FLORES RUIZ 
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Para secciones de perfiles 1 y canales sometidos a flexión alrededor de su eje mayor 

2516 r, 
L =-=""-•Jf; 

Parra vigas de barras rectangulares sólidas y cajones: 

donde: 

ry 
A 
J 

264000 r,. J1A 
L = · J A • .. M 

' 

Radio de giro con respecto al eje centroide menor (o y). cm. 
Área de la sección transversal. cm'. 
Constante de torsión. cm'. 

(FI-4) 

(FI-5) 

La longitud límite lateralmente no arriostrada L, y el momento de pandeo M, correspondiente se determinan 
como sigue 

Para las secciones de perfiles en L doble o uní-simétricas con el ala de compresión mayor que o igual al ala de 
tracción. y canales cargados en el plano del alma. 

r X .:----¡=. === 
L =-'-· - 1 11+ ¡1+X F 2 

' F \' \ 2L 
L 

M =F S 
' L ' 

donde X =-~-)EGJA 
1 

S 2 X 

x, = 4.s... (~J' 
1, GJ 

donde 

E = Módulo de elasticidad del acero= 20~0000 (Kglcm') 
G = Módulo de elasticidad al corte del acero = 780000 (Kg/cm') 
1, Momento de inercia alrededor del e¡e centroide (o y. cm4

) 

Cw Constante de alabeo. cm6 

FL = (Fyr- F,) ó F,w se toma el menor (Kg/cm') 
F,f Esfuerzo de fluencia en el patín (Kg/cm') 
F ,... Esfuerzo de fluencia en el alma (Kg/cm') 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RÚIZ 
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Diseíío 
Plást1co : 

1 
1 

+bMcr para C'b=l.O 

/ Resistencia 
bilsicn 

' L-----~.----~------------------~--------Lb 
Lpd Lp Lr 

Figura 4.2 Determinación de la resistencia de disefio a la flexión .P., M.. (Cb = 1.0) 

COEFICIENTE DE FLECIÓN Cb. 

El coeficiente de flexión se define como: 

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

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

e 12.5 M""" 
b = .,.-----~--"""-----

2.5 M""" +3 MA +4 M 8 +3 Me 

Figura 4.3 
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t t t 1.67 t 
Sin anioszramlento lateral intermedio Anlostramiento en pum~ cargados 

t t t Cb-1.67 1.00 1.67 t 
Sin arriosl:ramiento lat~Eual intetmadio~1) AnloShamiento en puntos catgados(H 

t t 1.11 1.11 1.67 t 
Sin .nriostramiento lateral lntermedlo(l) Aulosnamlento en puntos cargados(l) 

~ 11 1 11 1 1 1 1 1 1 1 11 11 111 1 ~ 1 1 1 11 11 1 1 lljJ 11 1 1 1 1 1 1 1 1 k 
t t 

Sin aniO'SIJamiento late1al intermedio 

(1) las urgas. esr.tn igualmente espaciadas ... 
VALORES DE C, PARA VARIOS CASOS 

Anioshamiento en el cent1o de la lul 

+.M. ...... ___ ~ ,...._ --.. _ •• M .. [Utl C, ') 1 O 

+,. t. !'-1! .. (.· •• 1 " / ,_ , / 

'\ 

e ~- .. ' C" .. -i'.l t.M. po!ro.~r .. lO "\,. 

L-----1------+---1----¡, 
L, 1 .• 1 .. 

Figura 4.4 Determinación de la resistencia de diseño a la flexión cp, M, (C• > l. O) 
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• 
o ~------L-------L---------------- ' 

.\, 

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

M =[M -{M -M { A.- A.• JJ :;; M 
• • \ • ' A. -A. • 

' p 

Sí ). > A, 

.. 
" 
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2. PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS. 

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

nEXIÓN 

A.,= 1180/ _;Fy -705 

ii.p =53701-iFy ii., =81301-JFy 

~b=L,·~ { 
Peñorada 

ii., = 2660-J Fy 

A., = 1595/ \iFy ii., = 2000 1 -J Fy 

.. -------
1 ii.P =5451-JFy A., = 912/ ,J(F yw -1160)/K, 

ii., = 7951 .J ry --
:] 0~----

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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6. DISEÑO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS 

6.1 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL. 

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

'r\ 
ti i: 
1 ; o 
1 -. 

. : = :.::·~:.-:: :· :. .-\., .. 

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

Pr = 0.50(' A, 

Pr = 0.50('A 1 A, A, :S f'A, 

sobre el área total de un apoyo de concreto 

sobre menos del área total de un apoyo de 
concreto. 
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En las ecuaciones anteriores : 

fe'= Resistencia a la compresión del concreto. 

A 1 = Area de contacto de la placa con el concreto. 

A 2 = Area de la sección transversal del apoyo de concreto. 

El espesor de la placa base. al igual que en las zapatas. debe ser tal. que no se flexione al 
actuar la reacción del concreto, ya que de ésta forma se reducirá la zona de contacto de la placa y los 
esfuerzos de aplastamiento podrían rebasar a los permisibles del concreto. en general se acostumbra 
analizar el efecto de una longitud unitaria ( 1 cm) de placa, con lo que la sección transversal que resiste 
la flexión sería de base 1 cm y de peralte "t", siendo su módulo de sección : 

'' i i 
1 ¡ 

'' 
Sustituyendo Zx tenemos: 

t' 
MR =FR 4Fr IgualandoalM" y despejando! 

4M 
" 

Con ésta última ecuación se puede obtener el espesor de la placa necesaria para proporcionarle 
la rigidez adecuada. y el esfuerzo de FRF, corresponde al de plastificación de elementos rectangulares 
macizos. flexionados con respecto a su ej.e débil. En los ejemplos siguientes se ilustra la aplicación de 
las fórmulas anteriores. 
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EJEMPLO 6.1 : Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de 

su dado será de f~ =200 kg/ cm2 y el acero de la columna es A-36 

Determinación de la carga máxima que sopona la columna 

~ ~ 

'' 

KL = l.Ox300 =SI 
r 5.88 

Propiedades de un ángulo : 

A; 28.13 cm2, lx = 640.6 cm4 

x=y=4.16 

A,; 2 x 28.13; 56.26 cm2 

'x ; 'v; J 1947 ; 5.88 cm 
' 56.26 

Pm.,. =1746 kg cm~ 
Ar 

Pm" = 1746 x 56.26 = 98230 kg "' 98.3 Ton 

:. Se diseñará la placa base para resistir una carga axial de 98:3 Ton; considerando el apoyo total en el 
area de concreto 

A = ~-~30.2 = 983 
m" 100 

' cm-

b = ~ 983 = 3 1.3 cm "' 35 cm 
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50 

ser 2SIJ 

4 ocros : = 1 ~ j mm 
Carc' onclas :: = 12 7 mrr 

. -~ J50d50~23 6 rr.11 

'5·J . 

~{ 
~:--c--.,.....,--
:::;: 

"' 

El espesor se encontraría por medio del momento flexionante de la zona en voladizo que quedaría en 
la placa, que será el siguiente : 

f = 
98300 

= 81 kg cm 2 (esfuerzo de aplastamiento en el concreto). 
p 35 X 35 

t= 

81(9.9) 2 

· ---- =3970 kg·cm 
2 

4 X 3970 = 2.64 
0.9x2530 

. 'M 
cm transformando en octavos de pulgadas N° :::_ = 8.34-9 

0.32 

con t = 28.6 mm (1 1 8)" ) 26.4 mm bien. 

Quedando una placa de 350 x 350 x 28.6 mm; en éste caso se colocarían 4 anclas o= 12.7 mm 
(anclas mínimas), con el arreglo mostrado, que intenta quitarle rigidez a la base para tener el 
comportamiento de articulación. (liberar los momentos). en la base de la columna, de acuerdo al tipo 
de apo~ o considerado inicialmente. 

EJEMPLO 6.2 : 
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EJEMPLO 6.2 : 

Resolver el problema 6.1 pero con una columna IR - 305 x 59.8. Propiedades de la sección 
(obtenidas del manuaiiMCA) : 

A= 76.1 cm2 br= 203 mm rv = 4.9 cm 

~ Pm"' = 1576 kg cm' 
A 

Pm.,.. = 1576x 76.1 = 119934 kg "" 120.0 Ton 

= 120000 = 1200 
100 

b = ·, 1200 = 34.6 cm 

. 
En éste caso, por ser una sección rectangular, conviene que la placa también lo sea, para que la 

zona en voladizo no se incremente y resulte un espesor mayor, por lo tanto el valor anterior es sólo 
indicativo: y nos sirve para proponer las dimensiones tentativas. usando en éste caso una sección de 
450x300 mm. · 

A=45x30=1350 cm' ) 1200cm' bien. 

PP = 0.50x200x 1350 = 135000 Kg = 135 Ton) 120 Ton 

Quedando la placa base de la forma siguiente : 

----' 

li 
11 

/( 
¡r 

11 

-~''--. 

En este caso. al tratar de encontrar el espesor 
de la placa se tendría el problema de la 
longitud que deberá tomarse para el cálculo del 
momento flexionante, debido a que se trata de 
una sección abierta; para estos casos, el 
A.I.S.C. permite sustituir a la sección original, 
por una equivalente, con dimensiones de 0.95d 
por 0.8b, la cual ha sido identificada con la 
zona sombreada en la figura anterior. de esta 
manera el volado crítico seria : 
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~ ._.,,------

89 K g/ cm 

m= 450- (0.95 x 303) = 81 mm =8_1 cm 
2 

n = 300- (0.8 x 203) = 69 mm = 
2 ' 

f = 120000 = 89Kg/cm' 
p 1350 

MF = 89(8.l)' =2920 kg-cm 
2 

6.9 cm 

4x 2920 
1 = . = 2.26 cm en octavos N° 7.1 "'8 

; 0.9x2530 
con 1 = 25.4 mm (l .. ) ) 22.6 mm 

Quedando el arreglo mostrado a continuación : 

P, 450d00x25.4 mm 

4C 

4 AGRO S . . z. = 1 U 

PARA ANCLAS 127 

,1' 

220 

.íOO 
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6.2 PLACAS BASE SUJETAS A CARGA AXIAL Y FLEXION. 

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

_ . 

. -

===-- ------·----------

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

P M 
como M= P·e y A= BD -=-

A S 

D 
e=-

6 
recuerde que 

M 
e=-

p 

Con éste valor de la excentricidad. se puede inferir el tipo de diagrama de esfuerzos que se 
tendría bajo la placa. siendo como el inciso a) si e< D/6. como b) si e= D/6 y como e) si e >D/6. La 
aplicación de éstos conceptos será ilustrada en los ejemplos siguientes. 
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EJEMPLO 6.3 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado será de 

¡¿ = 250 kg/ cm2 y el acero es A-36 

¡: 
,1 
:\ ¡; 

li 
·' 

==·1. 

H 

Pu = 70 Ton. 

Mu = 5.0 T. m 

sección IR - 254 x 32.9 (br = 146 mm: d = 
258 mm). 

sección de placa mínima : 

D = 258 + 100 = 358 = 360 mm 

8 = 146 + 100 = 246 = 250 mm 

e=SOO T-cm= 7.2 cm) 
70 Ton 

D 
- =6 cm 
6 

Diagrama de esfuerzos del tipo e) anterior. suponiendo que la resultante de los esfuerzos de 
compresión coincide con la carga axial aplicada con la excentricidad calculada. se tendría el diagrama 
de cuerpo libre siguiente : 

En donde: 

Por equilibrio: 

D = 
36 

= 18 cm 
2 2 

7.2 crn 

y 

70000 kg 

y 3 

D -e=IS-7.2=10.8 cm= v 3 2 • y= 32.4 cm 
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32.4/ 
_ _::_::_P .25 = 70000 kg 

: 2 . 
. 2 2 

fr = 172.8 kg1 cm ) 125 kg,' cm No pasa. 

Donde: 

' Fp = 0.5J:' = 0.5 X 250 = 125 kg cm· 

Proponiendo una placa de 400 x 300 mm se tendría: 

D = 40 = 20 cm 
2 2 

D -e=20-7.2=12.8 cm=y.3 
2 

y= 38.4 cm 

38.4/ 
. p 30 = 70000 kg .. 2 Ir= 121.5 kg'cm 2 (125 kg. cm

1 bien 

Con esta placa. no se reb~sa la capacidad al aplastamiento del concreto, y sería la adecuada, 
para calcular el espesor se debe considerar la distancia mayor de las siguientes : 

9.2 
JO.E 

J8 4 

7.8 

m=400-(0.95x258)=n.s mm"' 7_8 cm 
2 

)QQ -(0.8 X 146) 
91 6 

Q 
9 

') . 
n = . mm =:: ·-cm+- nge 

2 

En éste caso como "n" se encuentra en la dirección perpendicular a la de aplicación del 
momento fiexionante. será constante a lo largo de toda la zona en voladizo de la placa:como se puede 
observar en la figura anterior. 
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Debido a que tenemos dos casos diferentes para la obtención del momento ·flexionan te. ya que 
el volado n = 9.2 cm es el mayor, pero su esfuerzo es menor; y por el contrario el volado m= 7.8 cm es 
el menor pero con un esfuerzo mayor que el volado n; se hará el cálculo de ambos casos. 

Por lo tanto. el momento flexionante para el cálculo del espesor de la placa será el que resulte 
mayor de los dos volados. · 

Tenemos por relación de triángulos lo siguiente : 

1P1 
30.6 9 2 

Se tendrim los siguientes diagramas : 

.-

---- --- ----------

97 
: ?1 5 h:g/cm 

fpl Jp, 121.5 fp, 
-=--=>--=-~ 

y y-m 38.4 30.6 

f ' = 121.5 x 30.6 = 96.8"' 97 k cm' 
P- 38.4 g 

9 2 

" "' -

97 Kq/cm 

JO! 
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En éste caso para la obtención del momento tlexionante se pueden dividir las presiones actuantes en el 
concreto en dos, un diagrama de carga uniforme y otro triangular, quedando el momento tlexionante 
como se muestra a continuación : 

M,,~ 97
x
2

7
·
8

' =2951 kg·cm. 

M F: = 7.8 X 24.5 
2 

1 
::X 7.8 = 497 
3 

kg·cm. 

M,. = A! Fi + M n .= 3448 kg ·cm. 

Por otro lado 

AIF = 
97

x
9

·
2

' =4105 kg·cm.(rige) 
2 

El espesor para éste volado es: 

1 = . 
4 

x 
4105 

= 2.69 cm en octavos No= 8.4 "'9 octavos 
. 0.9x2530 

Placa de 28.6 mm ( 1 1 /8" ). 

Con placa de :. '' mm ( 1 1/8") se cumple; debido a que el concreto sopona los efectos de la 
flexión y la carga axial por completo. no se diseñan las anclas. pero es recomendable que sean por lo 
menos de la mitad del es~:sor de la placa. quedando el resultado final : 

(. 

400 

e t,(EUS : = /ü.órnrn 
~1\H,\ ANCLft.S .:_· : 19mm 

Observese que ·-. disposición de las anclas intenta restringir el giro de ·¡a placa. para darle 
capacidad de absorver r,; .nentos. contrario a los arreglos propuestos en los ejemplos anteriores .. 
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EJEMPLO 6.4 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente, si el concreto de su dado será de 

¡¡ = 250 k g/ cm2 . 

" 
11 

M"= 8.5 Ton. m 

li 
1 i 
1! 
.j 

sección IR-254x32.9 (b¡I46. d=258) 

e= M = 850 = 17.0 
p 50 

cm 

Proponiendo una sección para la placa de 40 x JO cm como en el caso anterior: 

D 40 
- = - = 6. 7 cm ( 17.0 cm Diagrama inciso e). 
6 6 

y 
·· = 20-17.0 = 3.0 cm 
3 

y=3x3.0=9.0 cm 

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

R = fr(
9

.0) x 30 = 50000 Kg 
~ 

f = SOOOOx 2 =370 k cm 2 ( 125 kg cm 2 

r 30x9.0 g 

Donde: 

Fr = 0.50¡;' = 0.50 x 250 = 125 kg cm 2 

Para poder incrementar la zona a compres1ón en la placa. será necesario colocar anclas que 
disminuyan los efectos del momento flexionante. (la alternativa de aumentar el tamaño de la 
placa.mcrementaria también su espesor. y resultaria menos económica) analizando el diagrama de 
cuerpo libre siguiente: 
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4 16 17.0 

. 50000 

-Ó- -- --:.._-~-- -¡--: 
T' 

2y.:J y/3 

36 

1.:!5 kg/cm 2 

Del equilibrio de fuerzas verticales : 

R = 50000+T 

R = (1ZS)y X 30 = 1875y 
2 

Del equilibrio de momentos. tomando el punto "O" como origen (para eliminar a la incógnita 
"T" de la ecuación). 

I Al = (50000)(33.0)- R:36- ~. =o 
" ' 3; 

1650000-1875y36-~ =0 
3 

1650000-67500y+625y' =0 

.l'' - 1 08y + 2640 = o 

1 08 ± 11664 -10560 
¡· = -- ------· 

2 

y,= 70.6 cm 

y, = 37.4 cm ~ Dentro del rango de la placa 

Observese que las anclas hacen que trabaje una proporción mayor de la placa.( sin anclas. sólo 
trabajaban 9.0 cm en lugar de 37.4 cm). 

Si y= 37.4 cm R= 1875x37.4=70125 kg 

T = 70125-50000 = 20125 kg 

como: F, = FR[0.75FJ (barras roscadas) 

F1 = [0. 75 x 4080]0. 75 = 2295 kg/cm" 
20125 . 

Amm = 
2295 

= 8.8 cm· 

colocando 3 anclas A,= 
8~8 = 2.93 cm' 

.) 

con anclas o= 19.1 mm (3/4") A= 2.85 cm2 " 2.93 cm2 Bien 
D1stancJa minima al borde para anclas 0 = 19.1 mm (de acuerdo a la tabla 5.3.7) 
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dmm = 31.8 mm < 40 mm Bien 

Separación mínima entre anclas 30 = 3 x 19.1 = 57.3 "'60 mm 

Separación con el ancho de 300 mm sep = 300
-

2
(
4

0) = 110 ) 60 Bien. 
. ') 

Se dejarán entonces 3 anclas 0 = 19.1 mm. 

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

'·, 

Por relación de triángulos : 

' . o ' 

'' 

fr, fp2 
-~ = ---
37.4 29.6 

29.5 37 4 

7 8 

r,,=125 kg/cffi'.cm 

., ' . ' ..• 

; '\ = i/.J 
" 1 

125 = fp2 
3 7.4 29.6 

7 
k g/ cm 

f.= 125x29.6 = 99 k 
r- 37.4 g cm · cm 
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Tenemos los diagramas de esfuerzos siguientes: 

7.8 

.'"-------------------

99 i25 1:¡;/cm 

26 

, _ 99(7.8)' _'O!? k . 
1•1 Fl - - _, _ g ·cm. 

2 

M n = 26(~- 8)' = 527 kg ·cm. 
.) 

MF =3539 kg·cm. 

9 2 

'(' / ··~· ':, \.. ' 

99(9.2)' 
MF = =4190 kg·cm. <- Rige. 

2 

f=_:4x4!90 =2_71 
i09x2530 

Placa de 28.6 mm ( 1 1/8"). 

cm . 

Se colocará placa de 28.6 mm ( 1 1/8") que cumple con lo anterior, por lo tanto la placa base 
será de 400 x 300 x 28.6 mm; la longitud del ancla se puede calcular con la expresión (extraída de las 
Normas Técnicas Complementarias de Concreto, Capítulo 3 inciso 3.l.lc.). 

Ldb = 0.06 ~Z <: 0.006dbf.v (longitud de desarrollo básica) 

( Ld lmin = 30 cm Ld = l.O(Ldb) (para anclas en concreto normal) 

Para barras lisas L¡ =.2 Lct. la longitud del gancho será igual a 12 db (donde db es el diámetro 
del ancla): quedando en este caso: 

Ldh = 0.06 2.85 X 2530 = 27.4 
. 250 

0.006 x 1.91 x 2530 = 29 cm 

cm Toma L,b = 30cm 

L, = 30 x 2 = 60 cm (longitud mínima de anclaje) 

Para el gancho se tendría : 

L,, = 12x 1.91 = 22.9"' 25 cm (gancho mínimo) 

Diámetro de doblez= 6 db (sí db S: 25.4 mm) 

Diámetro de doblez = 6 x 1.91 = 1,1.5 cm 

Zona roscada= 28.6 x 3 = 85.8 "'90 mm (mínimo). 

Quedando finalmente el detalle de la placa: 
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--_, 
··-:~:: 

¡ ~e 

300 

40 

Ji aaros ¿ = 20.7 mm 
o ore "anclas ;: = 19 1 mm 

- Pc 400r300x28 6 

:· 

40 150 i 60 

400 

f1 LAN fA DE LA 
PLACA BASE 

40 

90 

600 

-

DETALL[ 
DE ANCLA 11110 
0= 19.1 mm 

/> 115 
. ' 
\:-<-l. 

250 
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EJEMPLO 6.5 : 

Determinar la placa base necesaria para la columna siguiente. si el concreto de su dado es de 

¡¡ ; 250 kg/ cm2 

Del 

4 

5 

¡. 
1 
: i 

', i 

p 

M ji 
¡/ 
1' 
11 

diagrama de cuerpo 

42000 kg 

16 26.7 

... 
125 kg/cm" 

T 
R 

y/3 

36-y/3 

42000 kg 

17.5 26.7 

~ 125 kg/cm" 
T ~ 

40-y/3 

40 

R 
y/3 

Mu= 11.2 T. m 

Sección IR-254 x 32.9 (b¡=l46mm: 
d;258mm) · 

M 1120 
e=-=--= 26.7 cm. 

p 42 

libre Proponiendo una placa de 40 x 30 cm. 

R = 025 )Y X 30 = 1875y 
2 

l' 
"'[.Mn =(42000x42.7)-1875y36-':;- =0 

J 

1793400-67500y+625y~ =0 

y' -108y+2869=0 

108±-, 11664-11476 108 ±. 188 
y= =~· 

2 2 
Yl=l48cm 
Yz = -40 cm 

Ninguno de los valores tiene significado fisico 
Cambiando a una placa de 45 x 35 cm. 

R = Q2 S)y X 35 = 2187.5y 
2 

L. M., = (42000 X 44.2)- 2187.5y(40- y 3) =o 

1856400- 87500y + 729.17 y~ =o 

y~ -120y+ 2546 =o 

120 ±. 14400-10184 
y= 

2 
y, =92.5 cm y, = 27.5 cm 
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Con y= 27.5 cm: 

R = 2187.5 X 27.5 = 60156 kg. 

T = 60156-42000 = 18156 kg. 

Fr = FR x 0.75 Fu= 0.75 x 0.75 x 4080 = 2295 kg/cm2 (tensión permisible en elementos 
roscados) 

18156 1 
A = ----- = 7.91 cm- con 3 anclas. 

' 2295 

7.91 ? 64 1 a,=--=-· cm·con0=19.lmm 
3 

As= 2.85 cm2 > 2.64 cm2 Bien 

Se colocarán 3 anclas 0 = 19.1 mm 

Distancia minima al borde= 31.8 mm"' 32 <50 (propuesta) bien 

Sep. mínima de anclas= 30 = 3 x 19.1 = 57.3 mm"' 60 mm 

. 350- 2(50) 
Sep. con el ancho de 350 mm = = 125 mm ) 60 mm bien. 

2 

Cálculo del espesor de la placa: 

11.7 
17.~ 

27.5 

10.3 

f,, ~ 125 kg!cm" cm 

f,, 

45.0-(0.95x25.8) 
03 m= = 1 . cm 

2 
35.0-(0.8x14.6) 

n = -·-------·--- = 11.7 cm 
2 
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fpl fp, 
--=--
27.5 17.2 

10.3 

M¡, 

/ 

~" AÍ ¡! ·~ii 
'Í 1¡ 
'· ¡, 
~ 11 
1; fi 
[ 1 ¡) 
i! (1 

r,, = 125 kgicm" 

t 17.2 ~ 10.3 \· 

l 27.5 

PS 2 
fP, =--=- x 17.2 = 78.2 kg:cm ·cm. 

- 27.5 

/ ¡ 
11.7 

, -·- ------------ ~.2f~ 25 K g/ cm 
2 r 1 r t r 1 ¡8

.
2 Kglcm-

--t 
46.8 

---.r 

\1 
78.2(!0.3)' 46.8(!0.3)' 

! ¡· = --·- ·-- + ---- -· 
2 3 

M 1 = 5803 kg ·cm. ~ Rige. 

{ = 
4 X 5803 , ') _, -- = _,_._ cm. 

0.9x2530 

78.2(!1.7) 2 

A1,... = ------· 
2 

M 1 = 5352 kg ·cm. 

Se requiere placa de 31.8 mm ( 1 1/4 "). pero por ser demasiado gruesa se reducirá usando 
ariesadores que impidan la flexión. 

Proponiendo una placa base de : 

t=!._=Jl.8 ,15.9 mm 
2 2 

y ariesadores (2 por lado) de : 

t' = { = 15:9 = 7.9 mm 
2 2 
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JI 

: - -

h 
/ 

---
96 

Y por la ley de los senos : 

', 
\ 

' --·~--
/ -\ ( 
.-~' '. ) 

'--___/' 

Altura 
efectiva 

h 

~-:! .. := ;~~ 
' ' ' ) .... ""';~, ........ 

Considerando a = 50° (resultado de ensayes 
de placas). 

fJ=t-1 !50 =610 
g (96-13) 

r =ISO- (61 +50)= 69° 

h' 96 
= h' = 96 Sen fJ = 96 Sen 6! o = 90 mm. 

Sen fJ Sen y Sen r Sen 69° 

Y la altura efectiva seria h = 90 Sena= 69 mm= 7 cm. quedando entonces la sección a revisar 
por momento flexionante de la manera siguiente : 

n 
7 cm · ¡/0.79 cm 

=====::::::!:::! == 1.6 cm 

35 cm 

Calculo del eje centroidal : 

r = (1.6x35)0.8.;.(7x0.79)2x5.1 = 101.2 =1.51 
cm. 

(1.6 X 35) + (7 X O. 79)2 67.6 

. O. 79(7) 3 
., 

6 lnerc¡a centro1dal de atiesadores 1 = --~- = -2. 
' 12 

cm' 

Ad' de atiesadores Ad' = (7 x 0.79)(3.59)' = 71.3 cm' (c/u) 
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Inercia centroidal de placa base 1 = 35(1.6)' = 12 
X 12 

cm' 

Ad' de la placa base Ad 2 = (1.6x 35)(0.71)2 = 28.2 J cm 

Inercia total de la placa (en el sentido X): 

1, =40.2+(2x93.9) = 228 cm' 

Distancia a la fibra donde se desean los esfuerzos (a la placa base): 

C, =!.51 cm 

Esfuerzo en esa sección : 

??8 
S =~=151 cm 3 

' 1.51 

Mmax =M (unuario) x ancho (ver cálculo del espesor) 

Al =5803x35=203105 kg·cm. max 

{' _203!05_1'4-J,,- -.)) 
!51 

kgicm 2 

Fh =0.9F, =0.9x2530=2277 kg.cm 2 ' ) 1345 kg cm-

Por lo tanto nuestro arreglo es correcto. ya que el esfuerzo que resiste la placa es mayor que el 
actuante. El cálculo de la longitud de anclaje y detallado de las anclas. debido a que resultarán del 
mismo diámetro a las del problema anterior. seria el mismo, y por lo tanto el detalle de la placa seria el 
s1gu1ente: 
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CAPITULO 7 



7. CONEXIONES 

En los capítulos anteriores se ha estudiado la manera de diseñar a los distintos elementos de 
una estructura de manera aislada. sin embargo. para que estos elementos cumplan con su función. es 
necesario que sean unidos de manera adecuada. Por otro lado, si un elemento es de dimensiones tan 
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe transportar en varias secciones. 
diseñando los empalmes de campo necesarios. estos empalmes deben ser el menor número posible 
para no encarecer a la estructura. ya que las conexiones efectuadas en campo resultarán más costosas. 

En este capitulo se estudiarán las conexiones efectuadas con tomillos y soldadura. por ser 
estos los más usados en la actualidad. de hecho. muchas veces se usan de manera combmada. con una 
fabricación en taller por medio de soldadura y usando tomillos de alta resistencia en las cone:~.iones de 
campo, de esta manera se aprovechan las ventajas de ambos, ya que la soldadura se realiza en taller, 
bajo condiciones controladas. lo cual proporciona soldaduras de buena calidad, a un costo económico. 
Los tomillos de alta resistencia dan la ventaja de un ensamble rápido en campo. 

7.1.- CONEXIONES ATORNILLADAS. 

Las características principales de los tomillos y el diseño de conexiones a cortante simple se 
vió en el Capitulo 2(Diseño de miembros a tensión). por lo tanto, se tratarán aquí sólo las conexiones 
atornilladas sujetas a carga excentrica. 

7.1.a).- Tornillos sujetos sólo a fuerza cortante. 

Cuando la excentricidad de la carga sólo genera fuerzas de cortante en los tomillos. sin variar· 
su tens1ón inicial. se hace la hipótesis de sustituir la carga excentrica por una fuerza y un momento 
equ¡valente. actuando en el centroide del grupo de tornillos, de esta forma el problema consiste 
solamente en determinar la fuerza cortante resultante máxima en el tornillo más crítico. el cual se 
puede localizar fácilmente. por simple observación. la figura siguiente nos auxiliará a comprender el 
procedimiento anterior. 
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En la figura a) se muestra Wl arreglo de 8 tornillos que conectan a una placa que sirve como 
ménsula para soportar una carga •p• con Wla excentricidad "e", con respecto al centroide del arreglo de 
tomillos propuesto, éste sistema se puede sustituir por una carga •p• y un momento M = Pe aplicados 
en el centroide del arreglo, como se observa en la figura b ). 

De ésta forma podemos separar los efectos de la fuerza cortante en cada tornillo, para la carga 

"P", en los efectos de un cortante directo, VP = !... , siendo "N" el número de tomillos, y los del 
N 

momento torsionante, este efecto es mayor en los tornillos más alejados del centroide; de ellos los 
tomillos en las posiciones A y B suman sus efectos con el producido por la carga "P" y serian los más 
críticos en éste caso. Las componentes "VMX" y "VMY"· se pueden calcular con las expresiones: 

En donde: 

Mx 
VMr =-;::-¿ 

¿r¡ 
y 

"y" y "x" son las coordenadas del tomillo más crítico. 

Mx 
V My = -;::-::¿ 

¿r¡ 

Lr/ sumatoría de las distancias de cada tomillo al centroide, elevadas al cuadrado, las cuales se pueden 
poner en función de sus coordenadas. quedando : 

'" 



" 2 - .,._2 .. 2 .... r¡- - ,(,..A¡ + L. y, 

A las componentes "VMx" y "VMy", se les sumará el efecto del cortante directo producido 
por "P", pudiéndose determinar finalmente la fuerza cortante actuante en el tomillo critico por medio 
de la expresión : 

Y se selecciona el tomillo que cubra ésta resistencia, ya que para el análisis sólo se requiere 
proponer el arreglo de tomillos, y no su diámetro. En caso de que "P" se aplique con alguna 
inclinación. se descompone en sus proyecciones "V px" y "V py"• sumándose a sus componentes 
respectivas para calcular la resultante descrita anteriormente. 

Para el calculo de la placa se debe considerar el momento flexionante en el eje Z-Z (primera 
línea de tomillos). y comprobar que los esfuerzos no rebasen los permisibles de 0.6Fv en el área total y 
0.5Fu en el area neta, adicionalmente se deben cumplir los limites siguientes en sus dimensiones "a", 
"b" y "t". 

" ·- ---------

.1 

• 

• • 

• 

• 
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EJEMPLO 7.1. 

Calcular la placa y tornillos (A-325. con la cuerda dentro de la zona de corte). necésarios para 
la ménsula de la figura anterior. si P;J5 Ton. y e;30 cm, las separaciones de los tornillos se dan en la 
figura y son los típicos para éste tipo de conexiones, to.mar b=35 cm. 

Elementos mecánicos aplicados en el centroide del arreglo de tornillos: 

Cortante directo por tornillo: 

Cálculo de : 

p = !5000 kg. 

M; P . e; !5000 x 30 = 450000 kg.cm 

N; 12 (número de tornillos) 

V ; 
15000 

; 1250 k . 
p 12 g 

r.? - 2.x2 + r.y2 l - l l 

2.x} ; 12(7)2 ; 588 cm2 

, , 
í:.!i"" ; 588 .,. 2240 ; 2828 cm-

Componente en "x" del cortante generado por el momento: 

V ; My ; 450000 X 20; 3182 kg 
Mx ::r¡2 2828 

Componente en "y" del cortante generado por el momento : 

Mx 450000 X 7 
VMv; --y; = 1114 kg 

. ::'i"" 2828 

En donde x ; 20 cm. y ; 7 cm. son las coordenadas del tornillo más esforzado. (superior 
derecho) del arreglo, graficamente estos resultados se verían de la siguiente manera: 

.;,-- ---

'- -' 

De tal suerte que la resultante. que es la fuerza actuante en el tornillo' más critico, se calcularía 
como sigue: 
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Si queremos calcular el área que deberá tener el tornillo, para resistir ésta fuerza. deberemos 
dividirla entre el esfuerzo permisible del material, en éste caso fv=1480 kg!cm2 (para tornillos A-325 
trabajando al aplastamiento con la cuerda dentro del plano de corte), quedando: 

3964 2 
Areq = 

1480 
= 2.68 cm 

El tornillo de : 

0 = 19.0 (3/4") A= 2.85 cm2 > 2.68 cm2 bien. 

Se colocarán 12 tornillos 0 = 19.0 mm en la conexión. 

-Cálculo del espesor de la placa : 

Momento en la sección critica (primera línea de tornillos). 

M=P(e-7) M= 15000 (30-7.0) = 345000 kg. cm 

Esfuerzos permisibles a flexión en la placa. 

Fb = 0.6 fy = 0.6 x 2530 =1520 kg!cm2 (en el área total) 

Fb = 0.5 fu= 0.5 x 4080 = 2040 kg!cm2 (en el área neta) 

Por lo tanto. los módulos de sección necesarios para cumplir con éstos esfuerzos, serían : 
345000 3 . 

S = = 227 cm (en el area total) 
1520 

S= 
345000 

= 169 cm3 (en el área neta) 
2040 

Para el área total 

th 

l = th S= 1 = 12 = 2th
3 

12 e h 12h 

2 

l : 227 X 6 = O .S9 
( 48)2 cm 

th~ 
= 

6 
como h = 40 + 2(4) = 48 cm. 

Con t = 6.3 mm (1/4"). se cubre éste requisito. verificando las relaciones de aspecto de la placa 

!!_ = 350 = o. 73 
a 480 

0.5 ( O. 73 ( 1.0 Bien. 

1 17 

( 



!!_ = 350 = 55.6 ) 
t 6.3 

Haciendo !!_ = 41.8 
t 

41.8 2100 
p; No cumple 

y b = 350 mm t = 350 = 8.4 
41.8 

Lo cual se cubre con placa de 9.5 mm (3/8") 

mm 

Revisión de la sección neta. en éste caso se consideran los agujeros 3.2 mm mayores al tamaño de los 
tornillos. quedando: 

0 = 19.05 + 3.2 = 22.2 mm 

Y el área del agujero sería : 

Aagro = 2.22x0.95 = 2.1 cm2 

Y sus distancias al eje neutro serían : 

Calculando el módulo de sección del área neta: 
Momento de inercia de la sección total: 

1 = 0.95(48)3 = 8755 cm4 
X 12 

Momento de inercia de los agujeros (Ad2) 

fx( -) = 2j2.1(42 + 122 + 202 )1 = 2352 cm4 
. 

Momento de inercia de la sección neta (de la 
sección descontando los agujeros) 

fx = 8755-2352 = 6403 cm4 

48 
Distancia a la fibra más alejada C. =- = 24 cm 

·' 2 

Módulo de sección del área neta Sr= 
6403 

= 267 cm3 ) 164 cm3 
. 24 

Módulo de sección del área total Sr = 
8755 

= 365 cm3 ) 227 cm3 
24 

118 



35~ 

l!.-305x25 

""'-"""'os 0 = 20. 7mm 
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CORTE A-A 

b) TORNILLOS SUJETOS A CORTANTE Y TENSION 

7.lb) Torniilos sujetos a cortante y tensión. 

Los efectos de cortante y tensión actuando de manera simultánea sobre los tornillos, ocurren 
frecuentemente en conexiones de elementos diagonales y ménsulas (ejemplos 7.2 y 7.3). 

Las especificaciones del A.I.S.C. en su sección J3 proporcionan las siguientes ecuaciones de 
mteracción, que cubren estos casos para los distintos tipos de tornillos usados comúnmente en 
conexiones por aplastamiento. 

TIPO DE TORNILLO ROSCA DENTRO DEL ROSCA FUERA DEL 
PLANO DE CORTE. PLANO DE CORTE. 

Barras roscadas y tornillos A- 0.43Fu -1.8f,. S0.33F. 0.43Fu- 1.4fv :S 0.33F., 
449 de más de 38 mm de 
diámetro. 
Tornillos A - 325 ~(3090)2 - 4.39/.} ~(3090)2 - 2.15f.} 

Tornillos A- 490 ~(3800)2 - 3.75!} ~(3800¡2 -1.82!.} 

Tornillos A- 307 830 -1.8fv :S 1410 

TABLA 7.1 

Donde fv es el esfuerzo cortante actuante en el tornillo, sin exceder su valor permisible dado en 
el Capttulo 2. Para tornillos A-325 y A-490 trabajando a fricción, éste cortante permisible debe 
multiplicarse por el factor de reducción (1- frA¡, 1 T¡,), en el que ft es el esfuerzo promedio de tensión 
debido a una carga dtrecta aplicada en todos los tomillos de la conexión, y T b es la carga de tensión 
inicial dada en la tabla siguiente. en donde los valores corresponden aproximadamente al 70% de la 
resistencia minirna a tensión especificada para el tomillo. 
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DIAMETRO DEL TORNILLOS A-325 TORNILLOS A-490 
TORNILLO (MM) 

13 5400 6800 
16 8600 10900 
19 12700 15900 
22 17700 22200 
25 23100 29000 
29 25400 36300 
32 32200 47300 
35 38600 54900 
38 46700 67100 

TABLA 7.2 

La infonnación anterior se empleará en los ejemplos siguientes. 
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EJEMPLO 7.2. 

Revisar la siguiente conexión usando tomillos de 19.0 mm A-325 trabajando a), al 
aplastamiento y b ). a la fricción. 

T 54 ton.\ 
.- 30 

C. de 
gravedad 

de 
tomillos 

Columna 

1 

' ' \' 
1 

L i• '. Mensula 
- -~-- ,.__ \_~ensula 

a). Conexión trabajando al aplastamiento. 

Como el eje de la diagonal coincide con el centro de gravedad del arreglo de tornillos, los 
efectos de tensión y cortante sobre la conexión serian : 

T =54 Cos 30° = 46.8 Ton. 

V= 54 Sen 30° = 27 Ton. 

La fuerza cortante y de tensión que será resistida por cada tornillo será: 

I = 
46800 

= 5850 kg 
1 8 

V = 27000 = 3375 kg 
1 8 

Y los esfuerzos generados en los tornillos o= 19.0 con área A= 2.85 cm2 serán: 

J, = 
5850 

= 2053 kg/cm2 

' 2.85 

r. = 
3375 

= 1184 kg/cm2 
)\ 2.85 

Sustituyendo el valor del esfuerzo cortante actuante en la ecuación de interacción de los 
tornillos A-325.isuponiendo que la cuerda de los tornillos. no coincide con el área de corte) quedaría: 

' 
' \ ....... 



···.' 

F; = ~(3091:d -2.15(1184/ = 2556 kg/cm2 ) 2053 kg/cm2 

:. Se aceptan 8 tomillos o= 19.0 mm A-325 para la conexión. 

b). Conexión trabajando a la fricción. 

Usando tomillos o= 19.0 mm A-325: 

Ab=2.85 cm2 f1=2053 kg/cm2 fv=ll84 kg/cm2 Tb=12700 kg.( ver tabla) 

Calculando el factor de reducción al cortante : 

Factor= 11-2053 x 2.851 = 0.54 
12700 

Para los tomillos A-325, con agujeros estándar, el cortante permisible es (ver tabla en Capitulo 2). 

F v = 1200 kg/cm2 

Y el cortante permisible reducido sería: 

Fv=0.54x1200=647 kg/cm2 ( 1184 kg/cm2 Nopasa. 

• Proponiendo tomillos o= 22.2 mm Ab = 3.87 cm2 
•• _.1 

F = 
5850 

= 1512 kg/cm2 
Jt 3.87 

F 
1
1 

1512x3.871 
067 actor = / - 17700 1 = · 

Cortante permisible reducido: Fv = 1200 x 0.67 = 803 kg/cm2 

3375 1 ' 1 ' f.. = -- = 876 kgt cm· ) 803 kg cm· No pasa. 
3.85 . 

Proponiendo tomillos o= 25.4 mm Ab = 5.07 cm2 

fr = 
5850 

= 1154 kg/ cm2 
5.07 

1 1154 y 5.071 
Factor=l1- :=0.75 

¡ 23100 1 
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Cortante permisible reducido: fv = 1200 x 0.75 = 896 kg!cm2. 

3375 1 2 fv = -- = 665 kg cm 
5.07 

( 896 kg/ cm2 Bien. 

:. Se emplearán 8 tomillos 0 = 25.4 mm trabajando a la fricción, la conexión del ángulo a la ménsula 
y la revisión del bloque de cortante se vio en el Capitulo 2 y por eso se omite aquí. 

Otro caso en el que se generan fuerzas de tensión y cortante simultáneamente en Jos tomillos. 
son las mensulas del tipo indicado en el ejemplo 7.3 en donde una zona. (la parte superior) de la 
conexión se encuentra a tensión y otra. (la inferior) se encuentra a compresión. Una fonna de 
solucionar el problema es suponiendo que el eje neutro de la conexión. se ubica abajo del centro de 
gravedad del grupo de conectores y los tomillos abajo del eje neutro se supone que sólo resisten 
cortante. 
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EJEMPLO 7.3. 

Revisar los tomillos propuestos en la ménsula definida en la figura siguiente, usando tomillos A-
325 de o = 22.2 mm con sus roscas fuera del plano de corte, trabajando al aplastamiento . 

. 450 [36 Ton. 

~ )/ 1/ 
~. 

1 

• • --Hiit- . ' _m_ 
• • ' 

• • 
4SO 

• • 

• • 
1 ~~23.8mm. X ] 80 

8..E\ICIOII ' 
J 190 J 

FRENTE 

Suponiendo que el eje neutro queda a 1/6 de la altura de la ménsula (8 cm) y considerando un 
ancho efectivo de 8tr ( 19 cm), tendriamos : 

Cortante por tomillo : V, = 36000 = 3000 k 
1 12 g. 

Esfuerzo cortante por tomillo : '· = 3000 
= 775 kg/cm2 

h 3.87 

Cortante permisible para los tornillos : 

Fv = 2100 kg/ cm2 ) 775 kg/ cm2 Bien. 

Localización del eje neutro (con las suposiciones anteriores). 

(1 9 x8) (8/2) = 608 cm3 (momento de la zona de aplastamiento) 

Ubicación del centroide de los 1 O tomillos trabajando a tensión, con respecto al eje neutro supuesto : 

y = 4 + 2 x 8 = 20 cm 

Area total de tornillos a tensión : 10 x 3.87 = 38.7 cm2 

Momento 38.7 x 20 = 774 ~ 608 :. No coincide. 

-Incrementando la posición del eje neutro a 9 cm de la base, tendriamos : 
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Area y momento de aplastamiento : 

Area y momento de los tomillos 

(19 x 9)~~~ = 770 cm
3 

38.7(19) = 735 cm3 

La diferencia entre estos resultados es menor al 5% (351735), por lo que se considera adecuada . 

. Momento de inercia y módulo de sección del arreglo. 

Para los tomillos a tensión 

Momento de inercia de la zona a compresión : 10 + Ad2 

/ 0 = 
19 1~g3 = 1154 cm

4 
Ad2 ·= (19 x 9)~~~

2 

= 3463 cm4 

10 + Ad2 = 1154 + 3463 = 4617 cm4 

lnercta total= 4617 + 18924 = 23541 cm4 

S = 23541 = 672.6 cm3 
1 

35 

Se = 23541 = 2615.7 cm3 
9 

Momento con respecto a la conexión = 36000 x 45 = 1620000 kg . cm. 

E fu d . . 1620000 1 2 
s erzo e tenswn = = 2409 kg cm 

672.6 

Esfuerzo pemusible a tensión de acuerdo a la fórmula de interacción correspondiente : 

-Verificación del aplastamiento. 

E fu . . d 1 . 1620000 6 s erzo rnaXlmo e ap astanuento = = 19 
2615.7 

Esfuerzo permisible : 

FP = 0.9~v = 2275 kg/cm2 
) 619 kg/cm2 Bien. 

:. Se dejará el arreglo de tomillos propuesto. 
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7.2. CONEXIONES SOLDADAS 

Las conexiones soldadas se realizan normalmente por el proceso llamado de '"arco eléctrico 
con electrodo protegido'", cuando se realizan de manera manual y por el proceso de "arco eléctrico con 
electrodo sumergido'", cuando se realizan de manera automática en taller. En ambos procesos el calor 
que se genera por el arco eléctrico, fundé simultáneamente el electrodo con el que se realiza. y el acero 
adyacente a las panes que se unen. 

En la figura siguiente se ilustra el proceso de arco eléctrico con electrodo protegido. y como se 
observa. el recubrimiento del electrodo forma un escudo gaseoso que protege contra la atmósfera al 
metal de aponación. En el proceso de arco sumergido, el arco eléctrico se genera bajo la protección 
del fundente pulverizado, que se deposita automáticamente sobre el electrodo desnudo que se presenta 
en forma de carret.e. El recubrimiento una vez fundido forma una '"costra'" protectora. llamada escoria, 
que evita el enfriamiento rápido del metal de aponación, esta escoria debe retirarse de las soldaduras, 
una vez enfriadas, antes de aplicar el primario y pintura protectora. 

Escona 

Melald<Y/ 
aponacion 

r-Eiectrodo 
/ 

/ 
, // Recubrimiento 
/// /Gel electrodo 

/./ / 
/// / / . 

. / 

/' '/ ,· 
/ ,' .Escudo gaseoso 

1 
1 

,Corriente del arco 

Las principales ventajas que ofrecen las conexiones soldadas son las siguientes : 

1.- Como la soldadura proporciona la transferencia más directa de los elementos mecán1cos de un 
miembro a otro. se obtienen detalles más sencillos, eficientes y de menor peso que los atornillados. 

2.- Los costos de fabricación se reducen debido a que se manejan menos componentes, y los trabajos 
de perforado, punzonado y rimado. se eliminan. 

3 .· Hay un ahorro en peso de los elementos a tensión. ya que no se reduce el área por la presencia de 
agujeros. 

4.- La soldadura es ideal para las uniones de los tanques de almacenamiento de líquidos o barcos, ya 
que se sellan las juntas. 

5.- La soldadura mejora la apariencia arquitectónica de las estructuras y reduce las concentraciones de 
esfuerzos que se generan por la presencia de agujeros. 

6.- Permite las conexiones simples en miembros con superficies curvas o con pendiente. como cuando 
se unen elementos tubulares. 
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7.- Se simplifica la reparación o reforzamiento de las estructuras existentes. 

Los dos tipos más comunes de soldadura se conocen como de chaflán o filete y de preparación, 
las primeras se utilizan para conectar dos placas o elementos que se traslapan o forman una posición 
de ''T". Las soldaduras de preparación, se usan comúnmente en conexiones a tope y algunas veces 
requieren de un biselado o preparación de sus bordes antes de la colocación de la soldadura. Cuando la 
soldadura abarca al espesor completo de la placa, para lo cual se requiere algunas veces soldar por 
ambos lados. a colocar placas de respaldo, se dice que alcanzan la "penetración completa": en caso 
contrario. se les llama de penetración parcial. En la figura siguiente se ilustran estos casos de 
soldaduras. 

Las soldaduras de filete son las q"ue se realizan con mayor facilidad. y por esta razón. son 
también las más utilizadas, las capacidades de los distintos espesores y tipos de. electrodos se dierón en 
una tabla de la Unidad 2, se prefiere utilizar los espesores de soldadura de 5, 6 y 8 mm. porque se 
pueden realizar con una sola pasada del electrodo, debe considerarse que la cantidad de metal de 
aportación se incrementa con el cuadro del tamaño de la soldadura, por lo que los incrementos en el 
tamaño y costo de la soldadura crecen enormemente cuando se incrementa el tamaño de la misma. 

Debido a que una soldadura pequeña en el borde de una placa gruesa se enfria con mucha 
rapidez produciendo fragilidad y agrietamientos, cuando el material de aportación se contrae al 
enfriarse mientras la placa gruesa se lo impide, los tamaños mínimos que se permiten en las soldaduras 
de filete en función de la placa más gruesa de la unión se dan en la tabla siguiente : 

ESPESOR MAS GRUESO DE LAS ESPESOR MINIMO DE LA 
PARTE UNIDAS EN MM. SOLDADURA. 

Hasta 6 mm inclusive 3 mm 
Más de 6 a 13 mm 5 mm 

Más de 13 a 19mm 6mm 
Más de 19a38mm 8mm 
Más de 38 a 57 mm lO mm 

Más de 57 a 152 mm 13 mm 
Más de 152 mm 16mm 

TABLA 7.3 

También se limita el tamaño máximo de la soldadura de filete a no más del espesor de la placa 
menos 1.6 mm. cuando esta excede de 6 mm, y al espe>or de la placa, cuando es menor de 6 mm. 
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Cuando se utiliza el proceso de soldadura eléctrica manual con electrodo protegido. la garganta 
efectiva es igual a la dimensión t de la figura siguiente. Cuando se utiliza el proceso de electrodo 
sumergido, la cantidad mayor de calor que se genera, produce una penetración más profunda y se 
permite una dimensión de garganta efectiva mayor, llamada Te, igual al tamaño de la soldadura Cll, si CllS 

1 Omm, y Te se toma igual a w + 3 mm cuando Cll> 1 Omm, esta situación se representa en la figura 
siguiente. 

( '/JC~Garganta 

r
.\) w. (~~mano ~ "~~ (t~o. 707W) 

la soldadurfq ~ 

ta / ~'\_ 

l)f\----+---R_¡_a_i_z_d_e_l_a-+,/7-~e;.~'f·-;;~~
8!:o~-/-------.~ 

J soldadur ~ ~ 
}' de fiTet:e -'-' Te¡ 

""'('/ -

.... 

' 

Los pnncipales simbolos que se utihzan en las soldaduras son los siguientes: 

FILETE POR UN SOLO LADO 
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Soldadura deseada Simbola 

1 1 
1 

PREPABAC!ON RECTA CON ABERTIJRA EN LA RAIZ 

PREPARAC!ON EN DOBLE BISEL A TOPE 

513 / 

1'-

1 ---- ! 
1 

? ? 

PREPARACION EN DOBLE BISEL A TE 

1 

{ 
l 
1 

i 
1 

DOBLE B[SEL EN AMBAS PLACAS 
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'"' SOLDADURA DESEADA /V 

1 1 
1 

/ 

SOLDAJ)URA PE Eli..ETE A mpp ALREDEDOR 

11 
' 

SOLDAJ)URA PE Fll.EJt A TOPo Al REDEDoR 
HECHA EN CAMPo 

:1/:. .. ,., o ( 
todo alrededor 
hecho en el 

taller. 
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EJEMPLO 7.4: 

En la figura se muestra una ménsula cargada excentricamente. Calcular el espesor de soldadura de filete 

requerida. 

y 
·" •. 

' 

Notas: 

Material ASTM A-36 

Electrodo E-70XX 

P=9100kg 

e= 30 cm. 

. L = 38 cm. 

Momento sobre la soldadura P·e 

M= 9100 x 30 = 273000 kg ·cm. 

a). Determinar el modulo de sección del grupo de soldadura 

1 (L3 !i2) L2 
S=-= = 

e (L/2) 6 

La fuerza conante maxima por centímetro de longitud de soldadura debido al momento es : 

F =MtS=3M_3x9100x30_1134 kg/cm 
Jm : ¿2 - 382 -

Dado que tenemos 2 líneas de soldadura. el esfuerzo a soponar por cada línea sera: 

/,11 = 1134/2 = 567 kg 1 cm 

b). El conante debido a la carga directa es calculada suponiendo que la línea de soldadura a cada lado de la 
placa toma la mitad de la carga total. 



,_ 

1 

f...= P/2L = 9100/(2x38) = 120 kg 1 cm. 

e). La resultante de las dos fuerzas es: 

Para soldadura E-70XX con espesor de t = 6 mm la resistencia será 625 kg/cm. 

R = 625 kg/cm > 580 kg/cm :. se colocará soldadura de filete de t = 6 mm. 



rP 
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EJEMPLO 7.5 : 

Determinar el tamaño de la soldadura de filete de la ménsula del ejemplo 7.1. Los electrodos a 
emplearse serán E-70XX. 

,rll,rll ,, ' 
~ 

1'/ 130 1/ 
/[ 

:?11 
1 

lP=15000kg 

. 20 ' (A) f, ~ 347 
' 1 • ' / ' ' // //, 

A 

f, ~ 170 

fou 

X 48 f, ~ 223 

![_ 12.7mm 

1.15.9mm 
(b) 

@,¡ 
' .¡ 

1 

~ 

~ 

22 35 
-
x¡4~5 

' ' 
154_1-

Obtención del centroide del cordón de soldadura propuesto : 

X= "iMc = [20(10)]2 = 4.55 cm 
L 20x2+48 

Calculo del momento torsionante: 

Brazo de palanca= (30+11-2-4.55) = 34 45 cm 

MT = 15000 x 34.45 =516750 kg ·cm. 

Longitud total de soldadura : L = 48 + 20 x 2 =88 cm 

lx = [ 20(24 )i ]2 + ( ~~)
3 

= 32256 cm3 

3 
ly = (

2
0) + 20(5.45)2 2 + 48( 4.55)2 = 3515 cm3 

12 

J = lx + lv 
Los puntos críticos son A y B: en la figura (b) se mu~ran las fuerzas por unidad de longitud en el 
primero de ellos. 
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j¡ = T = 
15000 

= 170 kg 1 cm 
L 88 

f. = Mr x = 
516750 

(15.45) = 223 .kg 1 cm 2 J 35771 

F = Mr v = 
516750 

(24) = 347 kg/cm 
JJ J • 35771 

De la tabla de espesores de soldadura obtenemos que para el espesor t = 6mm con electrodo E-70XX 
tenemos una capacidad de 625 kg/cm. 

espesor mínimo t = 6 mm 

espesor máximo t = 12.7 - 1.6 = 1 Ll mm 

:. Se acepta la soldadura, quedando el croquis de la manera siguiente : 

20 

48 

~--' 
22 35 
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EJEMPLO 7.6 : 
Diseñar las soldaduras de filete necesarias para la junta traslapada mostrada en la figura, considerando 
que se emplearán electrodos E-70XX. El diseño debe realizarse para desarrollar la capacidad total de 
las placas mostradas . 

... 

Sabiendo que el esfuerzo a tensión permisible es Ft = 1520 kg/cm-2 

La tensión máxima que soporta la placa es de : 

T =A F1 =(8x1.27) 1520 = 15443 kg 

Cálculo del espesor de la soldadura; teniendo un cordón de L = 8x2 = 16 cm 
. T 15443 

espesor requendo t = - = -- = 965 kg 1 cm 
L 16 

De la tabla observamos que el espesor que se aproxima a esa capacidad es : 

t = 1 O mm con una capacidad de 1040 kg!cm > 965 kg!cm 

verificando espesores mínimos y máximos de soldadura, tenemos ; 

Para placa de 12.7 mm lmin = 5 mm < 10 mm. 

tmax=l2.7- 1.6=11 mm> 10 mm 

:. se acepta la soldadura. 
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MANUAL DE EVALUACIÓN 

POSTSÍSMICA DE LA 

SEGURIDAD ESTRUCTURAL 

DE EDIFICACIONES 



6.8.- Evtúwción detalladJJ en estructuras de acero. 

6.8.1.- Generalidades. 

La información de daños en estructuras de acero obtenida durante terremotos como los de la 

Ciudad de México y Chile en 1985, el de Northridge, California en 1994 y Kobe, Japón en 1995, 

es la base que permite proponer criterios de evaluación postsísmica detallada en estructuras de 

acero. De acuerdo con esta información, se han podido identificar patrones de daños típicos en 

este tipo de estructuras, los cuales se comentan a continuación. 

En elementos estructurales podemos destacar los siguientes daños típicos que pueden presentarSe 

durante un evento sísmico importante: 

Pandeo lateral y pandeo local en vigas, con fluencia o fractura de patines, fractura de 

placas que forman el alma, etc. 

Pandeo local en columnas, con fractura y desgarramiento laminar. 

Pandeo general y local en contraventeos. 

Falla por pandeo y fuerza cortante elevada en diagonales, montantes de armaduras, 

columnas y vigas de alma abiena. 

Falla de placas de conexión en la cimentación. 

Un aspecto relevante a considerar en la evaluación postsísmica de la seguridad estructural en 

estructuras de este tipo, es el del componarniento de conexiones entre elementos estructurales, 

tanto remachadas como soldadas. El mal componarniento de estas conexiones ha sido 

identificado como causa principal de daño y falla en estructuras de acero durante sismos. Los 

principales factores que en eventos sísmicos anteriores han influido en este mal componarniento 

han sido el uso de acero y elemento base con características pobres para soldar, presencia de 

esfuerzos residuales productos del proceso de construcción y de soldadura, el empleo de mano de 

obra no calificada, escasa resistencia al cortante en tomillos (lo cual provocó fluencia y ruptura 

de éstos); etc. 
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e vALUACtON POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONE: 

Otros aspectos a considerar en los procedimientos de evaluación de estructuras de acero son la 

corrosión y oxidación, ya que estos fenómenos pueden alterar notablemente las propiedades del 

acero. 

6. 8.2. -Información relevante para efectuar la evaluación postsísmica de estructuras formadas 

a base de marcos de acero 

A continuación se propone un procedimiento con el cual se pretende que. después de un sismo 

fuerte, el ingeniero pueda realizar una evaluación confiable de la seguridad estructural de una 

edificación a base de elementos estructurales de acero y dictaminar si la edificación puede ser 

ocupada sin riesgo excesivo para sus ocupantes. Con el propósito de facilitar la ejecución de esta 

evaluación, ésta se ha dividido en tres partes principales: conexiones, vigas y columnas. Además, 

se comenta el caso de elementos estructurales con secciones de alma abierta. 

Conexiones 
·. 

Es deseable iniciar la revisión de la seguridad de una estructura de acero con· las conexiones, 

pues como ya mencionó anteriormente, esta parte es relevante en el buen desempeño de la '~ 

estructura. La mayoria de las veces las conexiones estarán ocultas por elementos no estructurales, 

por lo que será necesario remover estos elementos, que normalmente son plafones, tableros, 

elementos secundarios, etc. En algunos casos será necesario demoler parcialmente techos y 

paredes. Se recomienda dejar al descubierto como mínimo una distancia igual al peralte de la 

viga. tanto en columnas como en vigas con el fin de poder realizar también la revisión de las 

secciones criticas de estos elementos estructurales. 

Se debe tratar de detectar los grupos de conexiones que se crea que resulten más vulnerables y 

que se encuentren en los lugares que sean más accesibles para la revisión. 

En la fig. 6.8 se muestran los daños más comunes que se pueden observar en una conexión 

soldada: 
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EVALUACIOO POSTSISMICA DE lA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES ' 

4 

• • • • 

3 

2 

Fig. 6.8 Dallos en conexiones soldlul4s (SAC, 1994) 

1.- Fractura completa en la soldadura 

2.- Fractura parcial en la soldadura 

3.- Fracturas en el contacto del patin de la columna con la soldadura 

4.- Fracturas en el contacto de los patines de la trabe con la soldadura 

En el pnmer y segundo caso, las fracturas se prolongan a través del metal utilizado en la 

soldadura. Los otros dos casos ocurren en la zona de fusión entre el material de aportación y el 

material base, constituido en este caso por los patines de vigas y columnas. Estos tipos de daiios 

son resultado de la pérdida de capacidad a tensión del patín inferior de la viga 

Las principales fallas en soldaduras ocurren en la unión de columnas con los patines inferiores de 

las vigas. esto es debido principalmente a que en obra los soldadores pueden realizar sin 

dificultad de operación una junta de penetración completa en el patín superior; sin embargo, en 

el caso del patín inferior la ejecución de la soldadura se complica, ya que el alma de la viga 

obstruye la colocación continua de la soldadura Esto sugiere que la inspección de la soldadura de 

la conexión en la parte del patín inferior debe ser objeto de una revisión cuidadosa. Es de interés 

mencionar que de acuerdo a estadísticas de dafios observados durante el sismo de Northridge, la 

ocurrencia de daños en el patín superior implicaba que el patín inferior también estaba dañado . 
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EVALUACION POSTSiSMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTIJRAL DE EDIFICACICNES 

En relación a conexiones atornilladas, los dailos pueden ser detectad . · ~· ·1 
1 os mas .act mente, pues a 

forma en que éstos se presentan hacen identificable el tipo de falla. Los tipos más comunes de 

estas fallas se muestran en la fig. 6.9: 

-1L--Li~~ lcSJ 1- ~ 0))~-
'J.._ ____ _,I 

2 

t?I\-
\j 1 

3 

Fig. 6.9 Daños típicos en conexiones rellfllchadas (Salmon et al, 1996) 

l.- cortante 

2.- aplastamiento 

· 3.- desgarramiento 

4.- sección insuficiente 

La falla por cortante en conexiones atornilladas o remachadas se origina· cuando se excede la 

capacidad de los tornillos o remaches. En la mayor parte de los casos esto se· manifiesta con la 

fluencia o deformación de los tornillos o remaches. En la falla por aplastamiento la capacidad de 

los tomillos es mucho mayor que la de las placas y éstas son las que llegan a la ruptura. La falla 

por desgarramiento es originada 'por una escasa distancia del tornillo al borde de la placa la cual 

se puede fracturar si se presenta una tensión elevada en ella. La falla por sección insuficiente se 

presenta sólo en miembros sujetos a tensión, el diámetro y separación de los agujeros influye de 

manera directa, ya que se reduce el área neta, lo cual origina que la resistencia disminuya y 

ocurra la ruptura de la placa se divida en dos. 
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EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES 

Panel de Unión 

Las trabes se unen con una columna en un punto común por lo que aquí se forman paneles de 

unión, la revisión de estas zonas también es importante pues en este lugar se llevan a cabo un 

gran número de conexiones. Los daños que se presentan en esta zona son dificiles de detectar, 

put:s en muchos casos, además de las vigas conectadas a los patines de la columna, exisren vigas 

conecradas al alma. lo que impide la visibilidad de dicha zona. 

Los daños más comunes que se presentan en esra zona se muestran en la fig. 6.10: 

5 2 4 

3 
3 

Fig. 6.10 Daños tipicos en conexiones viga-columna (SAC, 1994) 

1 .-Fractura o pandeo de atiesadores. 

2.- Fracturas en la soldadura de los atiesadores. 

3.- Fracrura parcial en el alma de la columna. 

4.- Pandeo del alma. 

5.- Ruptura de la columna. 

Las grieras en la soldadura de los atiesadores, y cualquier daño ocurrido en éstos no será de 

graves consecuencias para la estructura, siempre y cuando la frac!Ura o griera no se extienda y 

penetre el material de la columna. Si la griera penetra en el panel, ésra tiende a extenderse bajo la 

presencia de cargas adicionales resultando una separación complera de la parte superior de la 
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Evlu.uACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES 

columna con la inferior. Esta falla representa un gran riesgo para la estructura, pues la columna 

pierde gran parte de su capacidad resistente. 

Vigas 

Los daños en vigas consisten principalmente en fluencia, pandeo o fractura de los patines o alma 

en zonas cercanas a la conexión con la columna. La fig. 6.11 ilustra los tipos de daños en estos 

elementos estructurales: 

2 

3 

Fig. 6.11 Daños típicos en vigas (&4C, 1994) 

l.- Pandeo de los patines. 

2.- Fractura de los patines. 

3.- Pandeo del alma 

4.- Fractura del alma. 

5.- Pandeo lateral de la sección. 

S 

La fl uencia y el pandeo en patines ocurren debido a la pérdida de su capacidad que en secciones 

compactas aparece gradualmente y se incrementa a medida que crece el número de ciclos 

inelásticos que se producen durante un sismo. 
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La:; fracturas en los patines fuera de la zona de soldadura son resultado de la ¡Jérdida completa de 

la capacidad a tensión del patín, esto trae como consecuencia una reducción significativa de la 

ca~ acidad resistente del marco ante cargas laterales, así como reducción importante de la rigidez 

de Í.i conexión. 

Es de interés mencionar que los daños en vigas se presentan con mayor frecuencia en el patín 

infe1ior debido a que generalmente en todas las estructuras se tienen losas de concreto que se 

apoyan en los patines superiores las cuales reducen notablemente la posibilidad de pandeo local 

en dichos patines. Además, la presencias de estas losas tienden a colocar el eje neutro cerca del 

patín superior, por lo tanto, existe mayor deformación por tensión en los patines inferiores. Otro 

factor, anteriormente mencionado, es la dificultad de soldar en la parte inferior. 

Columnas 

En la fig. 6.12 podemos distinguir los siguientes tipos de daños en columnas: 

.A. 

' 
1~ ~-3 

"" 
---

• • • • ...:: • • ¡::. • • (" 

~ - - - -
3 

2 
1_ / 

J 
..... 1.1 ~ 4 

Fig. 6.12 Daños típicos en columnas (SAC, 1994) 

1.· Fracturas en el patín 
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EVALUACION POSTSISMICA DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE EDIFICACIONES 

2.- Desprendimiento de una sección del patin 

3.- Desgarramiento laminar del patin 

4.- Pandeo del patín 

El daño identificado con el número 1 en la fig. 6.12 consiste en pequeilas grietas que se presentan 

en el patín, príncipalmente en la unión con la viga. El daño número 2 es una extensión del daño 

anterior, la grieta se inicia en la raíz de la soldadura entre los patines de la viga y la colwnna y se 

extiende longitudinalmente en el patin de la columna. Las rupturas en los patines son resultado de 

la pérdida de la capacidad a tensión y bajo cargas adicionales pueden convertirse en daños 

mayores. El daño número 3 es resultado de defectos en el proceso de fabricación del acero y 

contribuye de manera directa al desprendimiento de alguna sección del patín. 

La revisión de las columnas del primer nivel es de gran importancia pues representan la unión 

entre la estructura y la cimentación, por lo que ésta también debe revisarse. Un criterio simplista 

que se sugiere para los contraventeos es revisarlos como columnas. 

En edificaciones a base de marcos de acero estructural se evaluarán los porcentajes de elementos 

con grado de daño IV y V, y se procederá a evaluar estos grados de daño como se indica a 

continuación: 

Grado IV 

Grado V 

< 10% => Clasificación A 

10%- 30% -> Clasificación 8 

>30% 

<5% 

5%-15% 

> 15% 

=> Clasificación C 

=> Clasificación A 

=> Clasificación 8 

=> Clasificación C 
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La tabla 6.4 muestra los criterios para definir los grados de daño en elementos de acero 

estructural. 

TABLA 6.4- CRITERIOS PARA DETERMINAR EL GRADO DE DAÑOS DE 
ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL. 

GRADO ESTADO DE DANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES 

1 Sin defectos visibles. 

11 Con deformaciones dentro de las tolerancias que establecen las normas para 
fabricación y montaje de estructuras de acero. 

III Con deformaciones ligeramente superiores a las normales. 

IV En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de dailos en secciones del elemento estructural fuera de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. 

V En vigas o columnas que forman parte de marcos: pandeo local, fractura o alguna 
evidencia de dailos en secciones del elemento estructural dentro de zonas de posible 
formación de articulaciones plásticas. 
En vigas de alma abierta que forman parte de marcos: fractura o pandeo de alguna 
cuerda o montante. 
En uniones viga-columna: pandeo local, fractura o alguna evidencia de daños, 
fractura de soldadura, tomillos o remaches faltantes o con algún tipo de daño. 
Pandeo o fractura de elementos de contraventeo. 

En las fotografias 13 a 16 se ilustran grados de daño en elementos de acero estructural. 
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CONEXIONES VIGA-COLUMNA EN MARCOS RIGIDOS DE 
EDIFICIOS 

INTRODUCCION: Las hipótesis relativas al comportamiento de las conexwnes 
constituyen uno de los aspectos más importantes del análisis estructural. 

Las conexiones transmiten los momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas 
normales entre vigas y columnas, con lo que se logra que todos los elementos de la 
estructura trabajen en conjunto. 

El análisis de los marcos rígidos se basa en la suposición de que hay continuidad 
completa en las juntas entre vigas y columnas, las que transmiten los elementos mecánicos 
integras. sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extremos de las barras 
que concurren en cada nudo; para que el comportamiento de la estructura real corresponda 
al supuesto. no basta con analizar y diseñar vigas y columnas con gran exactitud. sino se 
requiere también que las uniones entre ellas se diseñen y construyan de manera que se 
satisfaga esa suposición. 

Hasta hace pocos años las conexiones se trataban, en general, como si no tuviesen 
dimensiones. como si fuesen el punto de intersección de los ejes de las barras que 
concurren en ellas; si se consideraban las dimensiones, se suponía que eran indeformables. 
La realidad es otra: las conexiones son elementos estructurales deformables de dimensiones 
finitas: sus deformaciones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en el tablero 
limitado por los bordes interiores de los patines de vigas y columnas, pueden influir de 
manera significativa en la respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a 
proporcionarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no afecten el 
comportamiento de la estructura. o a tenerlas en cuenta en el análisis cuando sean 
significativas. 

El comportamiento de los marcos rígidos depende en buena medida del de sus 
juntas: si su rigidez es insuficiente pueden permitir rotaciones elásticas y comportarse como 
uniones semirigidas. lo que hace que los momentos en otras zonas de la estructura sean 
mayores que los determinados en el análisis (por ejemplo, aumentan los momentos 
positivos que producen las cargas verticales en la parte central de las vigas); si su 
resistencia es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que obran sobre ellas, 
o de alcanzar y mantener, durante rotaciones importantes. los momentos necesarios para 
que se forme el mecanismo de colapso. lo que ocasiona una disminución de la resistencia 
del marco. 

Como el diseño correcto de un marco rígido requiere un conocimiento completo del 
comportamiento de sus conexiones. en los intervalos elástico e inelástico, se han realizado 
muchos estudios. analíticos y experimentales, para determinarlo; la mayor parte de ellos, 
sobre todo los recientes se refiere a juntas soldadas, con tornillos de alta resistencia, o con 
una combinación de ambos. 
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Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el· comportamiento bajo 
carga estática, pero en los últimos años se han investigado también las conexiones cargadas 
cíclicamente, para obtener métodos de diseño aplicables a marcos rígidos de edificios 
construidos en zonas sísmicas. 

Las cuatro conexiones viga-columna que se emplean mas comúnmente en marcos 
de edificios se muestran en la Fig. 8.1; las dos primeras corresponden al nivel superior y las 
otras dos a uno intermedio; en cada caso se ha dibujado una columna extrema y una 
intermedia. 

Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a través de la junta. y las vigas 
se unen a sus patines.* 
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Fig 8.1 Conexiones viga-columna de marcos rígidos 

* Este no es un requisito indispensable; ya que puede haber ocasiones en que 
convenga que los elementos que se interrumpan en la conexión sean las columnas por 
facilidad de conexión. Sin embargo, es la situación más común, pues se facilita el 
montaje de la estructura y se obtienen conexiones más resistentes, en vista de que los 
perfiles usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma es, en 
general, más gruesa. 
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Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido a marcos planos, 
con una o dos vigas unidas a los patines de la columna; sin embargo, en estructuras reales 
hay casi siempre tres o cuatro vigas en cada conexión, pues en cada columna se cruzan dos 
marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines y a uno o ambos lados del alma. 

Cuando la columna pasa a través de la junta, el diseño de la conexión consiste en: 

1.- Dimensionamiento de los medios de unión entre trabes y columna. necesarios para 
transmitir a esta los elementos mecánicos de las secciones extremas de aquellas, 
utilizando soldadura. remaches* o tornillos de alta resistenciá. En juntas soldadas la 
unión puede ser directa o por medio de placas en los patines, ángulos o placas en el 
alma. o ménsulas; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas. ángulos u otros 
elementos de unión (tés, por ejemplo). 

2.- Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y rigidez adecuadas a fin 
de soportar las solicitaciones que recibe de las vigas, al mismo tiempo que actúa 
sobre ella la compresión que proviene de los niveles superiores. 

3.- Diseño, en su caso. de Jos refuerzos necesarios: atiesadores entre los patines de la 
columna, placas adosadas o paralelas al alma. 

Bajo carga vertical las juntas más críticas suelen ser las laterales (fig. 8.1, a y e), 
porque los momentos que recibe una columna central de las dos vigas son, en general, de 
signos contrarios. por lo que tienden a equilibrarse; la situación cambia cuando obran sobre 
la estructura fuerzas horizontales ocasionadas por viento o sismo. 

CARACTERISTICAS DE LAS CONEXIONES: Para que el comportamiento de 
una JUnta sea satisfactorio, han de satisfacerse los requisitos siguientes: 

RESISTENCIA: Las conexiones deben ser capaces de resistir las acciones que les 
transmiten los miembros de la estructura que llegan a ellas. En diseño elástico. el límite de 
utilidad estructural debería ser la aparición del esfuerzo de fluencia en la junta o en el 
extremo de alguna de las vigas o columnas *, En diseño plástico, el estado limite Jo 
constituye la formación de una articulación plástica necesarias para que la estructura se 
convierta en un mecanismo. 

RIGIDEZ: La rigidez. en el intervalo elástico. de las conexiones viga-columna, debe ser 
suficiente para que las posiciones relativas de todos los elementos estructurales se 
conserven tijas bajo cargas de trabajo. 

* Los remaches casi no se usan en estructuras modernas; no se trataran aquí, 
aunque su diseño s similar al de los tornillos y debe considerarse cuando se revisan 
edificaciones antiguas. 
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CAPACIDAD DE ROT ACION: Las coneXiones deoem'idffiitir rotaciones inelásticas __ 
importantes conservando )a resistencia a la flexión correspondiente a la formación. en ellas, 
de una articulación plástica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se formen 
articulaciones plásticas en el extremo contiguo a ellas de alguno o algunos de los 
miembros. y que giren, bajo momento Mp constante, los ángulos necesarios para las 

redistribuciones de momentos que preceden la formación del mecanismo de colapso. 

Esta característica es indispensable para que la estructura alcance la carga de 
colapso teórica. pues para ello tienen que formarse todas las articulaciones requeridas para 
el mecanismo sin que disminuya el momento resistente de ninguna, lo que solo sucede 
cuando su capacidad de rotación bajo momento Mp constante es suficiente. 

Las juntas de estructuras diseñadas elásticamente no requieren, en teoría. capacidad 
de rotación. ya que el limite de utilidad estructural corresponde a la aparición del esfuerzo 
de fluencia en alguna zona critica; sin embargo, la ductilidad es deseable como una 
protección contra fallas frágiles y para obtener un comportamiento aceptable bajo 
solicitaciones sísmicas. (Los esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplicados a 
estructuras de cierta complejidad tienen poco que ver con los que realmente existen en 
ellas; su utilidad estriba en que permiten comparar el comportamiento previsto de la 
estructura que se esta diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los mismos 
métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las incertidumbres en el calculo de 
los esfuerzos provienen de dificultadas en la evaluación de las solicitaciones. sobre todo 
sísmicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción con muros, contravientos 
verticales . sistemas de piso y rampas de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales 
y concentraciones de esfuerzos, así como de las interacciones suelo estructura que pude 
ocasionar, entre otros fenómenos. hundimientos diferenciales de los apoyos; por todo esto, 
las juntas deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de las estructuras 
bajo solicitaciones mayores que las calculadas, pues en caso contrario la falla puede 
presentarse mucho antes de que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 
expuestas, las juntas de los marcos diseñados elásticamente deben dimensionarse y 
construirse de manera que posean una capacidad de rotación suficiente). 

* El estado de esfuerzos en las conexiones es muy complejo, pues los esfuerzos 
producidos por los momentos flexionantes, fuerzas normales y fuerzas cortantes que 
les transmiten las vigas y columnas, ya de por sí complicados y difíciles de evaluar, se 
superponen con los residuales que hay siempre en los perfiles de acero y con los que 
ocasiona la soldadura; esto hace que bajo cargas de trabajo (y, seguramente, antes de 
aplicar esas cargas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibilidad de 
determinar los esfuerzos reales en condiciones de servicio, y el hecho de que la 
aparición del esfuerzo de fluencia en algún punto no constituye un estado limite de 
resistencia, hacen que en la practica actual las conexiones se diseñen con métodos 
plásticos simplificados, aunque el diseño de la estructura en general se efectúe 
utilizando esfuerzos permisibles. 
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ECONOMIA: La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de una junta pueden 
incrementarse siempre aumentando la cantidad de material utilizada en ella; sin embargo, 
como una parte importante del costo de fabricación de los marcos rígidos corresponde a las 
conexiones, estas han de diseñarse de manera que tengan propiedades satisfactorias con el 
menor incremento posible de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para 
que permitan un montaje sencillo y rápido. 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS ESTA TIC AMENTE: De acuerdo a los 
resultados obtenidos al ensayar conexiones de dos tipos, unas con dos vigas, saldadas a los 
patines y a los dos lados del alma; las vigas se soldaron directamente a la columna en todos 
los casos. con penetración completa en los patines y filetes en las almas, pero las formulas 
desarrolladas partiendo de los resultados de estas investigaciones pueden utilizarse también 
cuando las fuerzas normales en los patines de las vigas, y las cortantes en el alma. se 
transmiten por medio de placas. 

Con fecha posterior se han estudiado juntas en las que las vigas se unen a las 
columnas de otras maneras. 

En los trece especímenes ensayados en la forma descrita anteriormente se utilizó el 
mismo perfil para las vigas, pero el tamaño de las columnas se varió, simulando conexiones 
de los niveles superiores, intermedios e inferiores de un marco alto. Tres especimenes se 
hicieron con cuatro vigas, conectadas a los patines y al alma de la columna. 

Las cargas. que se aplicaron en todos los casos como se muestra en la Fig. 8.2, se 
incrementaron lentamente hasta la falla. para estudiar el comportamiento de juntas 
interiores bajo carga estática vertical. en las que los momentos en los extremos de las vigas 
son sensiblemente iguales y de sentidos contrarios. En todos los especímenes se aplicó 
una carga axial considerable en la columna. para reproducir las condiciones en que se 
encuentran las conexiones de edificios reales. 
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Fig 8.2 Cargas de los especímenes de la ref 8.4 



Uno de los problemas principales que trató de resolverse es el de determinar si el 
alma de la columna requiere algún tipo de refuerzo, o si puede comportarse de manera 
adecuada por sí sola. 

La magnitud de la compresión en la columna influyo poco en el comportamiento de 
las conexiones; las columnas no mostraron ningún indicio de falla baja cargas 1.65 veces 
mayores que las de trabajo. ni tampoco cuando al final de cada prueba se aumentaron el 
doble de las de trabajo. conservando las fuerzas finales en las vigas. 

Los tres especímenes de cuatro vtgas se comportaron meJor que los 
correspondientes de dos. 

Los ensayes que se han descrito se complementaron con las pruebas de la Fig. 8.3. 
con las que se estudió el comportamiento de las columnas en las zonas opuestas a los 
patines de las vigas que están en tensión y en compresión, y la efectividad de atiesadores 
excéntricos* 
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Fig 8.3 Simulación del efecto de Jos patines de las vigas en la columna 

* Los atiesadores de la columna que reciben cuatro vigas suelen ser los patines 
o las placas de conexión de las trabes que se apoyan en el alma; si el peralte de estas es 
diferente del de las vigas conectadas a los patines los atiesadores resultan excéntricos, 
y su efectividad es dudosa. Este es el problema que se trató de aclarar con las pruebas 
de la Fig. 8.3b. 



Posteriormente se han hecho estudios adicionales. para comprobar si las reglas de diseño 
deducidas en los ensayes anteriores, siguen siendo aplicables a conexiones con carga 
vertical simétrica estática cuando en los extremos de las vigas actúan. al mismo tiempo. el 
momento plástico y una fuerza cortante muy cercana a la que ocasiona la plastificación del 
alma. así como para saber si pueden utilizarse cuando el alma de la columna. en la zona de 
la conexión. soporta fuerzas cortantes elevadas. producidas por momentos asimétricos. 

Las conexiones suelen estar sometidas a condiciones de carga muy severas. puesto 
que en los extremos de las vigas los momentos flexionantes son máximos y las fuerzas 
cortantes elevadas. El diseño ha de hacerse de manera que el comportamiento real se 
acerque razonablemente al supuesto. lo que implica que los extremos de las vigas 
desarrollen su momento phistico teórico, y lo mantengan durante rotaciones importantes. al 
mismo tiempo que obran en ellos las fuerzas cortantes; las columnas. a su vez. deben 
resistir los elementos mecánicos correspondientes junto con las compresiones que reciben 
de los niveles superiores. 

El comportamiento de conexiones en las condiciones mencionadas se ha estudiado 
ensayando especimenes como el de la Fig. 8.4; las distancias L se escogieron de manera 
que en la unión entre cada viga y la columna se presenten, al mismo tiempo. el momento 
plástico de la viga y el 95 por ciento de la fuerza de plastificación del alma por cortante. 

=====·· -===== 

8.4 Conexiones con fuerzas cortantes elevadas en las vigas 

En otros ensayes se ha investigado el comportamiento de conexiones con una sola 
viga. unida a uno de los patines de la columna: en el alma de esta aparecen importantes 
fuerzas cortantes. en la zona comprendida entre los patines de la viga. Se estudia la 
deformación por cortante de la junta y su influencia en el comportamiento de la estructura. 
Estas conexiones aparecen en las columnas extremas de marcos con carga vertical (Fig. 
8.lc)* 

* Cuando las fuerzas horizontales, de viento o sismo, producen momentos 
importantes, en todas las conexiones hay fuerzas cortantes significativas; este 
problema se estudia en los articulos 8.3.2 y 8.4) 
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Una conexión es satisfactoria cuando puede- resistir los momentos plásticos de las 
vigas o viga que llegan a ella, mientras obra sobre la columna la compresión producida por 
las cargas de la viga y de la parte del edificio que esta encima, y tiene capacidad de rotación 
suficiente para que se forme una segunda articulación plástica en la zona central de las 
vigas, sin que disminuya su resistencia. También es satisfactoria cuando su resistencia es 
adecuada para soportar las acciones que le transmiten las vigas cuando se forman 
articulaciones plásticas en sus extremos mientras giran los ángulos necesarios para que 
aparezca la segunda articulación, en el otro extremo o en la zona central. 

El segundo comportamiento es el que suele buscarse en las estructuras reales 

Para determinar si el comportamiento de una junta es satisfactorio se investigan los 
puntos siguientes: 

l.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines en compresión de las 
vigas. cuando no se colocan atiesadores horizontales. El alma de la columna puede 
fallar por flujo plástico excesivo, por pandeo o por aplastamiento. 

2.- Resistencia de la región de la columna adyacente a los patines en tensión de las vigas. 
cuando no se colocan atiesadores horizontales. El patín de la columna puede 
deformarse en exceso, y el alma fallar por flujo plástico. 

3.- Aumento de la resistencia de la junta cuando se colocan atiesadores horizontales, o 
placas adosadas al alma de la columna. 

4.- Posibilidad de falla de la columna ocasionada por una combinación de esfuerzos 
normales y cortantes. 

5.- Efecto de la viga o vigas ligadas al alma de la columna. 

6.- Resistencia y rigidez de la zona del alma de la columna comprendida entre los patines 
de las vigas cuando hay una sola viga, cuando los momentos en las dos vigas unidas a 
los patines de la columna no son iguales. o cuando esos momentos tienen el mismo 
sentido. 

7.- Rotación requerida en las conexiones y capacidad de giro de las mismas. 

Deben investigarse también los elementos que ligan a las vigas con la columna: 
soldaduras. tornillos, ángulos y placas. 

Del estudio de los resultados experimentales se concluye que el'efecto de la carga 
axial que actúa en la columna puede. en general, ignorarse, y que se obtienen resultados 
conservadores tratando las uniones de tres o cuatro vigas como si no existiesen las que 
llegan al alma. pues estas proporcionan una acción benéfica mayor que lo que la debilitan 
los esfuerzos triaxiales introducidos en ella. 



El punto 7 se ha investigado de manera analítica y· experimental. y aunque la 
rotación requerida varia con la geometría de la estructura y las condiciones de carga, se ha 
calculado una rotación tipo, más grande que la necesaria en la mayoría de los casos; todas 
las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores, bajo momento casi constante. Además. 
como ya se ha mencionado, si se le da a la junta la resistencia adecuada. las rotac.iones 
necesarias para que se forme el mecanismo de colapso se presentan en los extremos de las 
vigas. y no en ella. 

CONEXIONES CON CARGA ESTA TIC A SIMETRICA: En la Fig 8.5 se muestran 
esquemáticamente las solicitaciones existentes en una conexión interior viga-columna con 
carga vertical simétrica; en la columna no hay flexión, pues los momentos que le transmiten 
las vigas se equilibran entre sí. 
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Fig 8.5 Conexión viga-columna con carga vertical simétrica. 
Acciones sobre la columna. 

En la Fig. 8.5b se ha dibujado el diagrama de cuerpo liebre de la columna, 
sustituyendo las vigas por sus efectos: no se incluyen las fuerzas cortantes, que son de 
importancia secundaria. y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por los patines. 

En la Fig. 8.6 se muestran las deformaciones de una columna que no tiene 
atiesadores. exageradas para mayor claridad. 
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Fig 8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en las zonas frente a 
los dos patines de las vigas, en tensión y en compresión, y el de los patines de la columna 
en la zona en tensión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas. ya que 
puede fallar por flujo plástico, acompañado o seguido inmediatamente por pandeo en la 
zona comprimida o por fractura en la tensión; si el alma es delgada. el pandeo de la zona 
comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al limite de fluencia. 

En la zona en tensión pueden ser críticos los patines de la columna, que se flexionan 
y contribuyen a la fractura de las soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca 
rigidez. los extremos se flexionan hacia fuera, siguiendo el desplazamiento de la viga, pero 
la deformación de la zona central esta restringida por el alma de la columna, y es probable 
que ahí se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su capacidad de deformación y 
no pueda seguir. sin fracturarse. los desplazamientos de los extremos (Fig. 8.6b). 

La zona del alma afectada por las fuerzas concentradas que recibe de los patines de 
las vigas se extiende al penetrar en la columna; si la ampliación de esta zona es insuficiente 
para reducir a fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de patines y alma (o sea a la 

distancia kc del paño exterior de la columna. Fig. 8.5b), la resistencia del alma es 

insuficiente. Este efecto debe revisarse frente a los dos patines de la viga. en las regiones 
en compresión y en tensión. Cuando la columna esta formada por tres placas soldadas la 
fuerza de tensión puede hacer que falle la soldadura que une patines y alma; además, la 
distancia kc se reduce a la suma del grueso del patín y el tamaño de la soldadura. Por todo 

esto. muchas veces es necesario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de 
la conexión. 



Es dificil determinar analíticamente como se distribuyen las fuerzas que recibe la 
columna, por lo que se suele suponer una distribución lineal, basada en investigaciones 
experimentales; se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5:1 desde el punto de 
contacto hasta la distancia kc (Fig .8.5b). En diseño elástico se utilizaba una pendiente de 

1: l. correspondiente a una distribución de esfuerzos según rectas a 45° trazadas a partir del 
punto de aplicación de la carga. Las dos suposiciones están basadas en resultados 
experimentales; la discrepancia entre ellas se debe probablemente a que los especimenes se 
cargan hasta el colapso para obtener resultados aplicables a diseño plástico. mientas que en 
diseño elástico los estudios se suspenden cuando las solicitaciones alcanzan intensidades 
poco mayores que las de trabajo. Sin embargo. para hacer compatibles sus dos 
especificaciones. el AISC recomienda ahora la pendiente 2.5:1 también en sus normas para 
diseño por esfuerzos permisibles. 

La suposición anterior implica que la fuerza de cada uno de los patines tiene que 
ser resistida, a la distancia kc de la cara exterior de la columna, por una porción de alma de 

longitud tv + S k¡;, donde tv es el grueso del patín de la viga. 

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CONEXIÓN: La vtga se 
sustituye por una placa de dimensiones iguales a las de uno de sus patines, que aplica una 
fuerza de compresión en la columna (Fig 8. 7) 
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Fig 8.7 Zona comprimida de ]ajunta 
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Si el alma no se pandea prematuramente .se obtiene una estimación conservadora de 
la resistencia máxima de la región comprimida suponiendo que el esfuerzo en la 
terminación de la curva de unión es igual a Fyc• de manera que la fuerza total conque la 

columna puede resistir los efectos de la viga es Fyctc (tv + 5kc); te es el grueso del alma de 

la columna y fyc el esfuerzo de fluencia del material utilizado en ella. 

Si el momento en el extremo de la viga es el plástico resistente, Mp· la fuerza en 

cada patín es ApFyv, donde Ap es el área y Fyv el esfuerzo de fluencia del patín. de manera 

que el espesor mínimo necesario en el alma de la columna se obtiene de la igualdad 

(8.1) 

de donde 

t = APFY" 
' (t,+5k,)Fr, 

= 
C,A. 

(8.2) 

C 1 es el cociente Fyvlfyc; se reduce a la unidad si, como es frecuente, se utiliza el 

mismo acero eh·las vigas y en la columna. 

Si le ~ C 1 Apf(tv + 5kc) y el alma no falla por inestabilidad, su resistencia es 

suficiente; en caso contrario, cuando el grueso es menor que el obtenido con la ec 8.2, debe 
reforzarse con atiesadores o con placas adosadas o paralelas a ella. 

En los extremos de las vigas de los marcos rígidos suele haber, al mismo tiempo, 
momentos y fuerzas cortantes elevados. Cuando la fuerza cortante se acerca a la que 
ocasiona la plastificación del alma se anula su capacidad para resistir momento. el que debe 
ser soportado por completo. y transmitido a la columna, por los patines. En esas 
condiciones la fuerza máxima en cada patín es aproximadamente igual a Mpvldv. donde 

Mpv es el momento plástico resistente de la viga y dv su peralte total; esta fuerza es mayor 

que la utilizada en las ecs 8.1 y 8.2. ApF)'\'· (Se ha demostrado experimentalmente que los 

patines de las vigas pueden desarrollar por si solos el momento plástico completo de la 
sección. gracias al endurecimiento por deformación). La ec (8.2 no debe utilizarse cuando 
la fuerza cortante en la viga excede del 60 por ciento de la de plastificación del alma; si es 
mayor que ese limite. el grueso le se calcula con la fuerza incrementada Mpvldv. Se 

obtiene así 

M., --· = F t (t + 5k ) 
d~ ~e e \ e 

(8.3) 

(8.4) 

., 



Las ecs 8.1 a 8.4 son validas cuando la relación peralte/grueso del alma de la 
columna es suficientemente pequeña para evitar inestabilidad antes de que el material fluya 
phisticamente; para ello debe satisfacerse la condición: 

~ $ 1510 (8.5) 
t, _ 'F '. yc 

he es el peralte libre del alma. medido entre los bordes de las curvas de unión con 

los patines cuando el perfil es laminado, o entre los extremos de las soldaduras cuando esta 
hecho con tres placas soldadas. · 

La ec 8.5 se obtiene considerando el alma como una placa larga comprimida. 
libremente apoyada; comparándola con resultados experimentales se encuentra que es, en 
general, conservadora. 

La carga critica de una placa rectangular de relación de aspecto afhc grande, con apoyos 

libres, se calcula con la expresión 

p = 47f t,3=2346400t; 
" 12(1-].! 2

) h, h, 

te y he deben estar en cm, con lo que P cr se obtiene en kg. 
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Fig 8.8 Placa rectangular con cargas concentradas en los 
puntos medios de los bordes largos 

(8.6) 

En columnas de acero A36 puede considerarse que los patines no proporcionan 
ninguna restricción angular en los bordes del alma. a causa del flujo plástico que se 
presenta en la unión entre ambos; en cambio. si el acero es de alta resistencia no hay flujo 
plástico antes de que la carga alcance el valor crítico, y los patines proporcionan más 
restricción al alma. que puede considerarse empotrada en ellos. (En pruebas de laboratorio 
con acero con limite de fluencia de 7000 kg/cm' se encontró que la resistencia al pandeo 
del alma era. de acuerdo con la teoría, del orden del doble de la obtenida con la ec 8.6). 

1 
! 

~ 
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_._, 
.; ., Como un resultado de los estudios que. han llevado'ao las ·.observaciones anteriores se ha 

propuesto que el incremento de rigidez angular en los bordes del alma se tenga en cuenta. 
para fines de diseño, aumentando la resistencia proporcionalmente a la raíz cuadrada del 
cociente del esfuerzo de fluencia del acero de la columna y el del acero A36. Así, 

p = 2 346 400 t; ./ Fv,- = 46650 t! ~f;; (
8
. 
7

) 
" h \ 2530 h 

' ' ' 

Haciendo Pcr igual a ApvFyv. suponiendo que Fyv = Fyc• y despejando hcltc se 

obtiene el valor máximo de este cociente para el que la columna puede resistir la 
compresión correspondiente a la plastificación de los patines de las vigas, sin que el alma se 
pandee en forma prematura: 

h, 4665ot; 46650 

~:= Apv·Jf: = (A.)t;) ,jF; 
(8.8) 

Tomando Apvltc' = 30.9 se llega a la ec 8.5, que es conservadora cuando se aplica a 

los especimenes de los que se dedujo; debe tenerse en cuenta, sin embargo, que puede 
proporcionar resultados inseguros al utilizarla para diseñar conexiones entre vigas y 
columnas con otras características geométricas o hechas con aceros de limite de fluencia 
diferente. 

El coeficiente semirracional de la ec 8.7, 46650, se ha disminuido a 34400, valor 
que representa un limite inferior de todos los resultados experimentales obtenidos hasta 
ahora; se llega así a la ec 8. 9, que proporciona la carga concentrada máxima que resiste la 
columna sin que el alma se pandee. 

p = 34400t!-.. ~ 
" h 

' 
(8.9) 

Con te y he en cm y Fyc en kg/cm', Pcr se obtiene en kg. 

Si el grueso te del alma de la columna es igual o mayor que el obtenido con la ec 8.2 

o con la 8.4 y se satisface, además, la ec 8.5 (o, aunque no se cumpla ésta, la fuerza que 
aplica el patín de la viga es menor que la calculada con la ec 8. 9), no se necesita reforzar el 
alma en la zona comprimida de la conexión. Si no se cumple alguna de las condiciones 
anteriores. deben colocarse placas de refuerzo que resistan la parte de la fuerza que está en 
exceso de la que puede soportar el alma; cuando es así, las ecs 8.1 y 8.3 se modifican para 
incluir en ellas la resistencia de esas placas. 

Cuando se emplean atiesadores horizontales alineados con los patines comprimidos 
de las vigas, la ec 8.1 se transforma en 



fyv, fyc y Fyat son los esfuerzos de fluencia de los aceros utilizados en viga, 

columna y atiesadores, y Aat es el área de la sección transversal de estos últimos. El 

segundo miembro, que representa la resistencia de la columna reforzada, incluye la 
contribución de los atiesadores, que es la fuerza que ocasionaría su plastificación. 

De la ecuación anterior, 

(8.1 O) 

C 1 tiene el mismo significado que en la ec 8.1, y C2 es el esfuerzo de fluencia del 

acero de la columna dividido entre el del atiesador, fyclfyat· 

El efecto de los atiesadores horizontales se tiene en cuenta de la misma manera cuando la 
fuerza cortante en el alma de la viga es elevada y se emplea la ec 8.3 en vez de la 8. 1. 

Para evitar pandeo local, la relación ancho/grueso de los atiesadores . no debe exceder de 

800/ .JF,, (15.9, sí son de acero A36). Si se satisface la ec 8.2 o la .8.4, pero no la 8.9, los 

atiesadores se requieren solo para evitar el pandeo del alma de la columna, por lo que basta 
conque el ancho de cada uno de ellos sea cercano a la mitad del ancho del patín de la 
columna y que su relación ancho/grueso no sobrepase el limite que se acaba de mencionar. 

En otros ensayes reportados, se encontró que las placas de refuerzo verticales 
paralelas al alma de la columna, colocadas en los extremos de sus patines, están sometidas 
a esfuerzos del orden de la mitad de los que aparecen en el alma; llevando esa condición a 
la ec 8.1 se obtiene 

de manera que 

(8.11) 

lpv es el grueso de cada una de las placas verticales (se colocan en pares, en los 

extremos de los dos patines), y c2 es ahora igual a fyclfypv· 

La resistencia de las placas verticales se ha determinado con la expresión usada para 
el alma. a pesar de que entre ellas y los patines no hay curva de unión; sin embargo, el 
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procedimiento se justifica al· emplear el -esfuerzo Fypv/2, medido experimentalmente en 
juntas reales. 

Para que las placas no se pandeen localmente, hpvltpv debe ser menor o igual que 

2100/ -JF YP' ( 41.8 si el acero es A36); hpv es la dimensión horizontal de la placa, entre los 

patines de la columna. (El limite anterior es conservador, puesto que el esfuerzo máximo 
no excede de alrededor de F ypv/2). 

Si los patines de la columna son más anchos .que los de las vigas disminuye la 
efectividad de las placas verticales colocadas en sus extremos, y si el grueso del alma es 
mucho menor que el dado por la ec 8.2 no es recomendable confiar en ellas. Su eficiencia 
mejora acercándolas al alma, y llega al cien por ciento cuando se colocan adosadas a ella. 

Los atiesadores horizontales deben colocarse en pares situados simétricamente con 
respecto al alma de la columna, soldados a ella y a los patines con filete o con soldaduras 
de penetración. Las soldaduras entre atiesadores y patines pueden suprimirse si se ajustan 
perfectamente, de manera que la compresión se transmita por contacto directo. Las placas 
verticales se colocan también en pares simétricos, de longitud suficiente para que la fuerza 
que reciben del patín de la viga se distribuya en ellas de la misma manera en que se supone 
que lo hace en el alma. 

Se han realizado pruebas de laboratorio muy limitadas con atiesadores horizontales 
excéntricos, que no permiten llegar a conclusiones· definitivas respecto a su eficiencia; sin 
embargo, si puede afirmarse que se obtiene un diseño conservador despreciándolos cuando, 
la excentricidad excede de 5 cm, y suponiendo que su efectividad es del 50 por ciento 
cuando las excentricidades son menores. .·, 

ANALISIS DE LA ZONA SOMETIDA A TENSION: El patín de la columna puede 
considerarse formado por dos placas empotradas en tres bordes y libres en el otro, en las 
que actúa la fuerza que transmite el patín en tensión de la viga; los bordes que se suponen 
empotrados son el vertical correspondiente a la unión con el alma y los dos horizontales, 
que se consideran empotrados a distancias p/2 del patín de la viga (Fig. 8.9). 

La carga se reparte de manera más o menos uniforme hasta que las placas alcanzan 
su resistencia ultima; en ese instante sus bordes exteriores se curvan hacia fuera (Fig. 8.6), 
lo que ocasiona deformaciones grandes en la porción central de la soldadura, en el patín de 
la columna adyacente a ella y en la unión de alma y patín; la falla se presenta 
eventualmente por agrietamiento de alguna de esas regiones, cuando se agota su capacidad 
de fluir plásticamente. 

El modelo que se acaba de describir, basado en los resultados de las experiencias de 
laboratorio reportadas en una investigación indica que una parte de la fuerza de tensión 
llega al alma de la columna, a la distancia kc de su paño exterior, repartida en una zona de 



longitud del orden de p + 5k¡;, y eL resto. se transmite a los atines arriba y abajo del tramo de 

largo p, y llega al alma fuera de la zona mencionada (Fig 8.9) 

La resistencia total del patín de la columna se obtiene sumando las resistencias de 
las dos placas descritas arriba más la de la zona central de ancho m (Fig 8. 9) 
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Fig 8.9 Modelo del patín de la columna en la zona de tensión 

En la Fig 8.1 O se representa, de manera esquemática, una de las placas; la longitud p 
es aproximadamente igual a 14 te, y se considera que la placa está empotrada en los 

extremos de esa longitud y en el extremo de la curva de unión con el alma. Actúa sobre 
ella una carga de línea, correspondiente a la tensión en el patín de la trabe. La resistencia 
última de la placa, determinada por medio de la teoría de las líneas de flujo, es: 

(8.12) 

Donde 

(Fig 8.1 O) 
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Fig 8.1 O Representación esquemática de una placa del patín 
de la columna y de la fuerza que actúa sobre ella 

Con los perfiles H laminados -que se emplean usualmente en columnas, y 
suponiendo vigas de los tamaños que se utilizan en estructuras reales, se obtienen valores 
del coeficiente C1 que varían entre 3.5 y 10, de manera que 3.5 Fyctc2 es una estimación 

conservadora de la capacidad de carga ultima de cada una de las placas. (Suponiendo que 
la columna es una W14" x 426 lb/pie, que es de los perfiles H más robustos tabulados en 
los manuales de diseño y que el patín de la viga es de 30.5 x 1.9 cm (12" x %"),se obtiene 
C¡ = 8.99, valor bastante mayor que los mencionados; en cambio, si la columna es una 

W 14 x 82 lb/pie, de alma y patines mucho más delgados, y se conservan las dimensiones 
del patín de la viga, C1 es igual a 3.45). 

Se considera que la parte central de ancho m (Fig 8.9) puede desarrollar el esfuerzo 
de fluencia cryv, de manera que resiste una fuerza igual al producto de su área por cryv •. 

Por consiguiente, la resistencia total del patín de la columna es 

QT = Fyvtvm + 2 (3.5 Fyctc2
) (8.13) 

Cuando el momento en el extremo de la vigá es Mp, el patín en tensión aplica una 

fuerza ApFyv a la columna; si su resistencia se reduce en 20 por ciento, para obtener en la 

zona de tensión una fórmula que será aproximadamente igual de conservadora que la 
deducida para la región comprimida, con lo que se llega a 

(8.!4) 

* En realidad el esfuerzo de fluencia que se desarrolla en esa zona es el menor 
de los correspondientes a los patines de viga y columna, Fyv y F yc 
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De esta _expresión se.'!espej¡¡ tc~c 

2 b, t, ( 1 25 m ) 
t = -- . --e 
' 7 b 

1 

' 

(8. 15)_ 

te es el grueso que ha de tener el patín de la columna para que falle, en teoría, 

cuando el momento en la sección extrema de la viga es Mp· C1 = Fy 1 Fy6 se reduce a la 
unidad cuando viga y columna están hechas con el mismo acero. 

Si las columnas y vigas son de las tabuladas en el manual IMCA, el cociente mlbv 

oscila entre O. 15 y 0.20, haciendo conservadoramente, mlbv =O. 15, la ec 8.15 se reduce a 

(8.16) 

En los casos mencionados arriba, en los que se consideraron columnas Wl4 x 426 y 
Wl4 x 82 y una viga con patín de 30.5 cm de ancho, el cociente mlbv vale, 

respectivamente, 0.25 y 0.17; en el primer caso la ec 8.16 es un poco mas conservadora de 
los que se había supuesto, y en el segundo se encuentra entre los limites considerados al 
deducirla. 

Cuando te 2: 0.4 .JC 1AP no se necesitan atiesadores en la zona de tensión de la 

conexión para evitar la falla por deformación excesiva del patín de la columna; si te < 

0.4 .. _.'C,AP deben colocarse atiesadores o placas paralelas o adosadas al alma, con lo que se 

obtienen configuraciones de equilibrio iguales a las de la región comprimida; en uno y otro 
caso debe revisarse la posible plastificación del alma de la columna en la zona adyacente a 
los patines de las vigas, para lo que se emplean las mismas ecuaciones que en la zona en 
compresión. 

En vista de las simplificaciones que se han hecho para obtenerla, la ec 8.16 no es 
valida en general cuando la columr.a esta formada por tres placas soldadas; en ese caso 
debe calcularse la constante Cl para cada problema particular y llevar su valor a la ec 8.13, 
en lugar del3.5 que aparece en ella. 

Cuando la fuerza cortante en la viga se acerca a la que ocasionaría la plastificación 
del alma, teóricamente debe sustituirse ApFyv por Mpldv en la ec 8.14. sin embargo, las 

hipótesis introducidas en la obtención de la ec. 8.16 hacen que sea conservadora en general, 
aun con fuerzas cortantes elevadas. 

Como ya se ha mencionado, también en la zona en tensión debe rev1sarse la 
condición 8.2, y colocarse los atiesadores necesarios cuando no se cumpla. 
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CONEXIONES CON CARGA ESTATICA ASIMETRICA: Hasta ahora se han 
estudiado conexiones con dos vigas que aplican momentos iguales y de sentidos contrarios; 
no hay flexión en las columnas y la fuerza cortante en la junta es nula. Esta condición, que 
corresponde a columnas interiores de marcos rígidos con vigas de claros iguales y cargas 
verticales también iguales, no se cumple cuando claros o cargas son diferentes, cuando la 
columna es extrema o cuando sobre la estructura actúan fuerzas horizontales, de sismo o 
viento, además de las cargas verticales. (las acciones producidas por el viento pueden 
tratarse como si fuesen estáticas; más adelante se estudian los efectos de las solicitaciones 
sísmicas) 

En la Fig 8.1 la se muestran las vigas y columnas que concurren en una junta central 
de un marco bajo cargas verticales y horizontales y los momentos en sus extremos. En la 
Fig 8.1 1 b se ha dibujado la conexión y las fuerzas horizontales en los patines de las vigas, 
que ocasionan cortantes en el alma de la columna; se ha supuesto que las fuerzas en los 
patines se obtienen con precisión suficiente dividiendo el momento en la sección extrema 
entre el 95 por ciento del peralte total, que es, aproximadamente, la distancia entre los 
centroides de los patines.* · 

La Fig 8.1 1 e es el diagrama de fuerzas cortantes en la columna, trazado 
considerar las fuerzas normales en las vigas, que suelen tener poco importancia. 
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Fig 8.1 1 Junta de un marco rígido en el que obran cargas 
Verticales y horizontales 
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* Los momentos My¡ y Mvo. son las sumas algebraicas de los producidós por 

viento y por carga vertical; en el caso mostrado en la Fig8.11, en el que el viento actúa 
de izquierda a derecha, los dos momentos se suman en la viga de la izquierda y se 
restan en la de la derecha. 
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Una situación análoga se presenta enjuntas de columnas extremas (Fig 8.12). con la 
diferencia de que tienen solo una viga, y en conexiones centrales bajo· carga vertical 
asimétrica. 
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Fig 8.12 Junta viga-columna lateral 

El esfuerzo cortante medio que ocasiona el flujo plástico del tablero de alma de la 

conexión puede expresarse corno F,f.J3, de acuerdo con el criterio de Von Mises, y que la 

fuerza cortante correspondiente se obtiene con la expresión VY = 0.95d,t,F,J.·3, donde 

O. 95 de es el peralte efectivo de la columna, aproximadamente igual a la distancia entre los 

centroides de los patines. Por otro lado, la fuerza cortante que transmiten las vigas a la 
junta es T = í:M/0.95 dv, donde í:M es la suma algebraica de los momentos en las dos 

vigas, o el de la única, si la conexión es de borde. (Se esta suponiendo que las dos vigas 
tienen el mismo peralte; en caso contrario el denominador 0.95 dv no sería igual para 
ambas). 

Además, obra también sobre la junta la fuerza cortante de la columna superior, V cs• 

que tiene sentido contrario al de las fuerzas en los patines de las vigas. 

El flujo por cortante del tablero de alma se inicia cuando la suma algebraica de las 
fuerzas exteriores es igual a la resistencia: 

LM 0.95dJ,.F,., 
-=--V=---~ 
0.95d, " 3 

' 
t ... ~ 



El alma no necesita refuerzo por, cortante si 

(8.17) 

Si no se cumple esta condición la coluinna debe reforzarse con un par de atiesadores 
en diagonal, o con una o dos placas adosadas al alma, soldadas en todo el perímetro a los 
patines y a los atiesadores horizontales. • 

Las dimensiones de las almas de columnas hechas con perfiles H laminados suelen 
ser tales que no se pandean por cortante bajo fuerzas menores que las que ocasionan su 
plastificación; para ello, basta que se cumpla la condición (NTC, art 3.3.3b) 

he es el peralte libre del alma y te su grueso, incluyendo el de las placas de refuerzo 

adosadas, si están unidas a ella de manera que se pandeen en conjunto. La condición 
anterior debe revisarse siempre en columnas hechas con placas soldadas. 

Al deducir la ec 8.17 no se ha tenido en cuenta la influencia de la compresión 
existente en la columna sobre su resistencia al cortante, por lo que proporciona resultados 
inseguros cuando esa compresión es importante. 

De acuerdo con el criterio de Von Mises, el flujo plástico en un punto cualquiera del 
tablero de alma de la conexión, que esta en un estado biaxial de esfuerzos, se inicia cuando 
los esfuerzos en ese punto satisfacen la igualdad. , 

cr 'cr crb +crb' + 3t b' = cr ' a a a y (8.18) 

Se ha encontrado experimentalmente que el primer miembro de la ec 8.18 es 
prácticamente igual en todos los puntos del tablero. En el centro (Fig 8.13) crb se anula y 
cra puede tomarse igual a P csl Ac, donde Ac es el área de la sección transversal completa de 

la columna. Pero Accry = Py, Ac = Pyflcry, luego 

pes pes 
cr =- = -cr 

' A p r 
e Y 

(8.19) 

* Aunque son menos eficientes, el refuerzo puede hacerse también con placas 
paralelas al alma pero no adosadas a ella, que se soldan a los patines de la columna 

·;~~. 



·~-. Py = Ac cry es la carga axial que produce el flujo plástico, en compresión, de la 

columna. 

Fig 8.13 Esfuerzos en el alma de la columna en una junta 

Sustituyendo cra (ec 8.19) en la ec 8.18, y recordando que en el centro del tablero crb 

= o, se obtiene, en ese punto, 

( p" )2 2 2 = 2 ( p" )2 3t ;b = 1 
0'\Lab <Jv, +, p . . p o· 

y y y 

(8.20) 

De aquí se despeja tab = t ·y, que es un esfuerzo cortante de flujo reducido por la 
fuerza de compresión que actúa en la columna: 

. cr' ! p 
t,b=t ,=---'o.¡l-(-)2 

. ·, 3 ,; p 
, ',r y 

(8.21) 

Cuando el esfuerzo cortante iguala a t"y, el alma de la columna fluye a causa del efecto 
combinado de las fuerzas cortantes y.normales. 

Para determinar si se necesitan atiesadores, teniendo en cuenta la compresión en la 
columna, se iguala la fuerza cortante en el tablero con la resistencia de éste, disminuida por 
el efecto mencionado: 
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IM 
0.95d, 

V = il- (-)2 
:. t ;:: ---=--0.95d,t,F,, 1 p 1 [ IM 

" -0'3 ·i) P, ' 0.55F,A 0.95d, 
V J 1 

" ~) 1 - (Pp/P, )2 

Esta expresión es semejante a la 8.17 y, como ella, permite determinar el grueso del 
alma de la columna para el que no se necesita refuerzo por cortante, incluyendo el efecto de 
la fuerza normal. 

En la mayoría de los casos no se requiere el factor .JI - (Pp/P, )2 
, pues 

experimentalmente se ha encontrado que casi toda la fuerza normal de la columna se 
transfiere a sus patines, en la zona de .la junta, cuando el alma fluye por cortante. Esto solo 
es cierto, sin embargo, en columnas con patines de capacidad suficiente para resistir la 
fuerza normal completa más los esfuerzos eventuales de flexión producidos en la zona de la 

conexión. De este modo, el factor ~1- (Pp!P,)2 solo es significativo cuando P!Py excede 

de 0.5. 

Cuando el tablero de alma de la columna comprendido entre los atiesadores 
horizontales fluye plásticamente, debido a fuerzas cortantes y de compresión elevadas, la 
rigidez de la junta disminuye, pero el modo de falla es estable, es decir, no hay disminución 
brusca de resistencia. El comportamiento es semejante a la del alma de vigas I o H, que 
después de fluir plásticamente por cortante siguen soportando cargas adicionales, hasta que 
las deformaciones tangenciales se hacen excesivas. De hecho, la capacidad al cortante de 
las conexiones no atiesadas debe basarse en un valor admisible de los desplazamientos de 
entrepiso del marco del que forman parte, y no en una carga ultima que es hasta cierto 
punto imaginaria. Si las consecuencias de las deformaciones de las conexiones só~ 
tolerables no hace falta rigidizarlas, aun cuando no se satisfaga la ec 8.22, pues tienen una 
importante resistencia posterior a la plastificación por cortante, debida principalmente a la 
rigidez de los patines y los atiesadores que las rodean, que actúan como un marco rígido, y 
al endurecimiento por deformación. 

Cuando se 
consideraciones de 
plástico. • 

necesiten atiesadores 
rigidez, más que en el 

sus características deben basarse· en 
criterio que define la iniciación del flujo 

Las deformaciones unitarias de los atiesadores horizontales de conexiones con una 
sola viga disminuyen desde un máximo en el extremo que queda frente a la viga hasta cero 
en el extremo opuesto, lo que indica que la fuerza se trasmite de los atiesadores al alma de 
la columna. El esfuerzo en el primer extremo llega al limite de fluenCia, de manera que la 
soldadura entre atiesadores y alma ha de dimensionarse para transmitir la fuerza de 
plastificación de los primeros. 

* Estas observaciones son validas para conexiones coil carga estática asimétrica 
o con fuerzas de .viento; pueden no serlo cuando las acciones de diseño incluy~n 
efectos sísmicos importantes. 
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CONEXIONES CON VIGAS EN EL ALMA DE LA COLUMNA: La mayor parte de 
los estudios efectuados hasta ahora se ha referido a juntas en las que las vigas llegan a los 
patines de la columna; sin embargo, también se han investigado las conexiones formadas 
por una viga unida rígidamente con el alma de la columna, de manera que el momento que 
transmite la primera hace que la segunda se flexione alrededor de . su eje de menor 
momento de inercia. Los especímenes ensayados han sido del tipo mostrado en la Fig 8.14; 
en la columna actúa una fuerza de compresión , aplicada en el extremo superior, que 
reproduce los efectos de los niveles del edificio situados encima de ella. 

El análisis y diseño de estas conexiones es más dificil que el de las que tienen las 
vigas unidas a los patines de la columna, por las razones siguientes: 

• 
1.- La resistencia máxima de la conexión corresponde, _en teoría, a la formación de 

articulaciones plásticas en la columna o en la viga. Sin embargo, hay otros factores 
que limitan esa resistencia; por ejemplo, si los patines de la viga son mucho más 
angostos que el alma de la columna, puede formarse en ésta un mecanismo con 
líneas de flujo antes de que aparezcan las articulaciones plásticas. Otros factores 
que pueden impedir que se alcance la resistencia máxima predicha por la teoría 
plástica simple son el pandeo local de los patines o el alma de la columna y la 
fractura de material del conjunto. La posible formación de un mecanismo con 
lineas de flujo o el pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna. 

2.- El montaje en campo puede ser dificil, aunque la conexión se haya diseñado y 
detallado adecuadamente, a causa de las restricciones de espacio que crean Jos 
patines de la columna. 

El objetivo de los estudios reportados en esa investigación es examinar las 
conexiones por alma desde los puntos de vista de resistencia, rigidez y ductilidad. así como 
considerar los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios para alcanzar la 
resistencia o rigidez deseadas, su mira final es formular recomendaciones para diseño. 

El comportamiento de las conexiones es adecuado, en general, cuando se emplean 
atiesadores que evitan que el alma de la columna se deforme (Fig 8.14, b y e). pero puede 
no serlo si el ancho del patín de la viga es menor que el peralte del alma de la columna y la 
unión se hace en forma directa, sin atiesadores (Fig 8 .14d), ya que puede formarse un 
mecanismo de falla con líneas de flujo en el alma de la columna, antes de que aparezca un 
articulación plástica en la viga. Además, aunque no se forme ese mecanismo, lo que 
depende del ancho del patín y del peralte de la viga, así como del peralte y grueso del alma 
de la columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha por la teoría plástica 
simple porque la unión mencionada ocasiona elevadas concentraciones de esfuerzos y 
perdida de ductilidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las conexiones ensayadas fallo por fractura cuando la carga 
alcanzó el valor predicho por la teoría plástica simple, o estaba cerca de él, sin que se 
presenten deformaciones plásticas significativas. Las grietas que ocasionaron la falla se 
iniciaron en la unión del patín en tensión de la viga y el alma de la columna en las 
conexiones como la mostrada en la Fig 8.14d, y en el punto en que se unen la placa de 
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conexión y el patín·de·la columna en las del tipo de la'Fig:·8.14b; estas ultimas grietas se 
debieron, probablemente, al estado triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado 
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Fig 8.14 Viga conectada al alma de la columna 

1 / Las juntas que no tienen capacidad de rotación bajo carga max1ma no son 
satisfactorias, puesto que impiden la redistribución de momentos que es necesaria tanto en 
diseño plástico como en estructuras construidas en zonas de alta sísmicidad. 

Algunos autores sugieren medidas para mejorar el comportamiento de las 
conexiones, sobre todo desde el punto de vista de su capacidad de rotación (Fig. 8.18): 

1.- Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor que el del patín de la 
viga (Fig. 8.15a), con lo que se reducen las concentraciones de esfuerzos en las 
zonas de las placas adyacentes a los extremos de los patines de la columna. 

2.- Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que recibe la viga (Fig. 
8.15b). Algunos análisis realizados con elemento finito han indicado que las 
concentraciones de esfuerzos en las zonas indicadas en el punto 1 se reducen cuando 
menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

3.- Alargamiento de las placas de conexión para separar las soldaduras entre ellas y el 
patín de la viga y los de la columna, evitando la intersección de soldaduras y los 
elevados esfuerzos residuales asociados con ella (Fig 8.15c). 

4.- Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración de esfuerzos .en la 
sección critica (Fig 8.15d). 
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5.- Reducción de la placa de conexión entre su unión con los patines de la viga y los de 
la columna, a cierta distancia de ambas uniones (Fig 8.15e). 
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Fig 8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas con 
Vigas unidas al alma de la columna 

CONEXIONES VIGA~COLUMNA CARGADAS ESTATICAMENTE. 
RESUMEN DE RESULTADOS: Los resultados que se resumen aquí corresponden a 
juntas en las que la columna recibe vigas en uno o en los dos patines y en una o en las dos 
caras del alma. 

COLUMNAS NO ATIESADAS: No se necesitan atiesadores frente a los patines 
comprimidos dé las vigas si 

(8.2) 

y, simultáneamente, 

(8.5) 

o la fuerza aplicada por el patín de la viga no excede de 

(8.9) 
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Cuando la fuerza cortante en la viga es mayor que el 60 por ciento de la que 
ocasionaría la plastificación del alma, la ec 8.2 se sustituye por 

(8.4) 

No se necesitan atiesadores frente a los patines en tensión si se satisface la ec 8.2 (o 
la 8.4 ). y. además, 

(8.16) 

ATIESADORES: Cuando no se satisface alguna de las condiciones anteriores deben 
colocarse atiesadores horizontales frente a los patines de la viga en la zona o zonas donde 
no se cumplen. Los atiesadores se dimensionan para soportar la parte de la fuerza aplicada 
por los patines de la viga que no puede ser resistida por la columna. Su área se calcula con 
laec8.10: 

(8.10) 

En lugar de utilizar atiesadores horizontales, el alma puede reforzarse con una o dos 
placas adosadas o paralelas a ella. Las placas adosadas al alma son 100 por ciento 
efectivas; las paralelas, colocadas en los extremos de los patines, se dimensionan con la ec 
8.11 ). 

Tanto en los atiesadores horizontales como en las placas adosadas al alma o paralelas a ella 
debe evitarse una falla prematura por pandeo local; para ello, han de cumplirse las 
condiciones siguientes: 

Atiesadores horizontales. b/t :s; 800/ . ._'f,,. 

Placas adosadas o paralelas al alma. h.,)t.v :s; 21 OO .. : F,., 

REFUERZOS DEL ALMA POR CORTANTE: Cuando los momentos que recibe la 
columna no se equilibran entre si y producen una fuerza cortante mayor que la que 
ocasionaría la plastificación del alma, esta se refuerza con placas adosadas a ella. (También 
puede reforzarse con atiesadores en diagonal, pero su empleo en edificios urbanos es 
limitado, porque dificultan la conexión de las vigas que llegan al alma de la columna). 

El grueso mínimo del alma para el que no se requiere refuerzo por cortante se 
determina con alguna de las ecuaciones siguientes: 

(8.17) 
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(8.22) 

Se utiliza la segunda ecuación cuando la fuerza normal en la columna es elevada 
(P/Py >0.5) . 

Además, debe satisfacerse la condición 

DISEÑO DE CONEXIONES CARGADAS DINAMICAMENTE: El análisis 
sísmico de las estructuras se realiza en la actualidad, en la gran mayoría de los casos, con 
métodos elásticos; sin embargo, en el diseño de las conexiones ha de seguirse un enfoque 
inelástico modificado, puesto que los miembros que componen la estructura realizarán, 
durante temblores intensos, excursiones fuera del dominio elástico; esto es una 
consecuencia de la filosofia actual, que permite hacer el diseño sísmico con fuerzas mucho 
menores que las que corresponderían a una respuesta elástica ilimitada. Durante temblores 
de gran Íntensidad se consideran tolerables deformaciones permanentes en zonas 
localizadas, ocasionadas por comportamiento inelástico, por medio de las cuales se absorbe 
y disipa parte de la energía recibida del terreno, se amortiguan los movimientos y la 
estructura sobrevive. /---. 

El comportamiento descrito impone requisitos de ductilidad en todos los elementos 
de la estructura en que haya deformaciones inelásticas severas. 

Por las razones anteriores, los miembros y las conexiones deben diseñarse, detallarse y 
construirse de manera que puedan admitir deformaciones inelásticas importantes sin fallar y 
sin provocar fenómenos de inestabilidad de conjunto. Los marcos que satisfacen estos 
requisitos son los llamados marcos dúctiles; se emplean en construcciones en zonas de alta 
sísmicidad. 

Se cuenta con varios enfoques. En uno de ellos las juntas se diseñan de manera que 
tengan la rigidez y resistencia necesarias para que las articulaciones plásticas se formen en 
los extremos de las vigas, junto a las columnas; en otro, que puede ser apropiado para 
edificios bajos, de uno o dos niveles, se busca que 'las deformaciones plásticas ocurran, 
esencialmente, dentro de la conexión; en el tercero se intenta repartir las . acciones 
inelásticas entre las vigas y las juntas, con objeto de disminuir la demanda de ductilidad en 
las primeras. 

UNIONES ENTRE LOS PATINES DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS: Los 
estudios realizados en laboratorio para determinar el comportamiento de juntas bajo cargas 
cíclicas que las llevan un numero elevado de veces al intervalo plástico. tratando de 
reproducir las solicitaciones a que quedan sometidas las juntas de marcos rígidos durante 
temblores de tierra intensos, han demostrado que los requisitos relativos al refuerzo de la 
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columna en las zonas frente a los patines de las vigas, en tensión o compresión. deducidos 
para juntas rígidas bajo carga estática, siguen siendo básicamente validos cuando las cargas 
son cíclicas, producen deformaciones inelásticas y hacen que cada uno de los patines 
trabaje, alternadamente, en tensión y compresión. En la Fig 8.16a se muestran las. 
deformaciones producidas por las fuerzas en los patines y corresponde a la Fig 8.6 
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Fig 8. 16 Deformación de juntas con momentos asimétricos 
en las vigas 
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EFECTOS DE LA FUERZA CORTANTE EN LAS CONEXIONES: Como se vio 
anteriormente, cuando los momentos que las vigas aplican a las columnas no se equilibran 
entre sí, aparecen en la junta fuerzas cortantes, que pueden jugar un papel muy importante 
en su comportamiento. 

Como ya se ha estudiado el problema para solicitaciones producidas por cargas 
verticales o por la combinación de estas y viento; aquí se tratan las conexiones bajo 
excitaciones sísmicas severas: es en este caso cuando el diseño por cortante de las juntas 
viga-columna adquiere particular importancia. 

La Fig 8.1 6b muestra como se deforma la junta cuando el alma fluye plásticamente 
y en la Fig 8.17 se indican las fuerzas que actúan en la columna y en la junta. Esta figura 
es semejante a las Figs 8.11 y 8.12. 
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Fig 8.17 Fuerzas en las columnas y en la junta 
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La fuerza cortante máxima que puede transmitirse a través de !ajunta es: 

NTC- RDF 87- V, = FR VN = 0.9 x 0.66 F,dct,,para hit :51400 ~k/FY = 3130/,jF, 

(8.23) 

AISC- LRDF 86 (ref 5.8.2)- V, = FR V N = 0.9 x 0.6 F,d, t, ,para hit :5 1568 v'kiF, = 3510/ ,jF, 
(8.24) 

Los valores finales de la relación hit corresponden a almas sin atiesadores, en las 
que K= 5.0. 

La diferencia entre las expresiones 8.23 y 8.24 se debe a que en las Normas 
Técnicas se tiene en cuenta el incremento de la resistencia ocasionando por el 
endurecimiento por deformación. 

V R tiene que ser igual o mayor que la fuerza cortante de diseño en la junta, que vale 

(8.25) 

o, si las dos vigas tienen peraltes diferentes, 

V = Mv, Mvo 
+ -V" o. 95d VI O. 95d VD 

(Í!.26) 
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Los momentos· y la -fuerza cortante están multiplicados por .el factor de carga para 
solicitaciones gravitacionales y sísmicas combinadas. 

Sin embargo, se ha recomendado que las juntas de marcos dúctiles se diseñen para 
que resistan las fuerzas cortantes máximas que pueden aparecer en ellas, correspondientes a 
la formación de articulaciones plásticas en los extremos adyacentes a la columna de la viga 
o vigas; en esas condiciones, la ec 8.26 se transforma en 

(8.27) 

(Mp)VI y (Mp)VD son los momentos plásticos resistentes de las dos vigas, 

izquierda y derecha, y dy¡ y dvo. sus peraltes; el ultimo termino es la fuerza cortante en la 

columna, V cs• obtenida suponiendo que se forma un punto de inflexión en su succión 

media. 

La evidencia experimental demuestra que la resistencia ultima en cortante de las 
juntas viga-columna es mucho mayor que la dada por la ec 8.23 o 8.24 ); se suele alcanzar 
después de que la junta experimenta distorsiones inelásticas grandes, pero que tienen poca 
importancia si no afectan negativamente los requisitos de resistencia y rigidez de los. 
marcos. 

Las gráficas carga-deformación de las juntas no corresponden a una respuesta 
élastica-casi plástica, sino exhiben una rigidez que decrece gradualmente, por lo que es 
apropiado asociar su resistencia ultima con la fuerza cortante que pueden transmitir con· 
deformaciones inelásticas controladas. 

En la Fig 8.18 se muestra el modelo utilizado en otra investigación para estudiar la 
resistencia y rigidez del conjunto formado por el tablero del alma de la columna, los patines 
de ésta y los dos atiesadores horizontales alineados con los patines de las vigas. 
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Fig 8.18 Modelo matemático de !ajunta 
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El modelo consiste en una placa de comportamiento elastoplástico perfecto, bajo 
fuerza cortante, rodeada por bordes rígidos con resortes en las cuatro esquinas, que simulan 
la resistencia de los elementos que rodean el tablero del alma, especialmente la resistencia a 
la flexión de los patines de la columna; las características de los resortes se escogen de 
manera que el modelo reproduzca los resultados experimentales con precisión adecuada. 
La placa resiste las fuerzas cortantes hasta que fluye plásticamente; la resistencia adicional 
es proporcionada por los elementos situados alrededor de ella. 

Aceptando que la resistencia ultima de la junta corresponde a una distorsión cuatro 
veces mayor que la de plastificación del alma en cortante, se llega a la expresión: 

(8.28) 

t es el grueso total del alma en la junta. 

El segundo termino del paréntesis representa el incremento en resistencia por 
encima de la fuerza cortante que ocasiona la plastificación del alma. 

El modelo que se acaba de describir proporciona buenos resultados para juntas 
interiores en las que el cociente de la fuerza normal de diseño en la columna, P, entre Py, 

no excede de 0.50 y, además, la acción combinada de fuerza axial y momento flexionante 
no ocasiona flujo plástico en la columna fuera de la conexión pues si ese fenómeno se 
presenta en forma prematura hace que disminuya la resistencia de los elementos que rodean 
a la junta, principalmente los patines de la columna. El modelo no debe aplicarse a juntas 
de esquina, que carecen de elementos adyacentes en dos lados. 

Si las vigas que llegan a los patines de la columna tienen peraltes diferentes, es 
conservador utilizar el mayor de los dos en la ec 8.28. 

Cuando su resistencia es inadecuada, el alma de las columnas suele reforzarse con 
placas adosadas, que son completamente efectivas si están en contacto con el alma y 
ligadas a ella y a los patines con soldadura colocada en todo su perímetro. 

La resistencia ultima en cortante de juntas con placas adosadas· al alma de la 
columna esta dada por 

Y u= (Vu)col + 0.9 x 0.66 Fy(dc +tpc)t (8.29) 

Donde (Vu)c0 1 es la resistencia de ]ajunta sin reforzar, dada por la ec 8.28 

La investigación se recomienda que la resistencia al cortante de una junta se calcule 
con la ecuación 
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(8.30) 

En la que t es el grueso total del tablero de alma de la junta, incluyendo placas 
adosadas, cuando las haya. 

Los párrafos siguientes están tomados de esa investigación: 

"En temblores severos debe esperarse que los marcos experimenten deformaciones 
varias veces mayores que las calculadas bajo cargas de trabajo; la magnitud y distribución 
de esas deformaciones, inelásticas en su mayor parte, dependen de las resistencias y 
rigideces relativas de los elementos que componen la estructura. Idealmente, los marcos 
deben diseñarse de manera que la respuesta inelástica se concentre en los elementos que 
puedan proporcionar mayor ductilidad. Al mismo tiempo, debe prestarse mucha atención a 
los requisitos de rigidez en todos los niveles de deformación, para limitar los 
desplazamientos de entrepiso con objeto de controlar los daños en elementos no 
estructurales y reducir la posibilidad de problemas de inestabilidad de conjunto. 

Las juntas suelen ser elementos muy dúctiles, pero de rigidez reducida cuando se 
someten a esfuerzos cortantes mayores que los de trabajo. Por este motivo, la rigidez de un 
marco con juntas diseñadas para que resistan los momentos en los extremos de las vig'as 
producidos por las fuerzas sísmicas estipuladas en los códigos disminuye 
considerablemente en cuanto se exceden esos momentos, pues la resistencia máxima de las 
juntas es, con frecuencia, insuficiente para que aparezcan articulaciones plásticas en las 
vigas. Además, la baja rigidez postelástica del marco hará que crezcan los desplazamientos 
de entrepiso y que se amplifique el efecto pl'l.. 

En el caso anterior pierde importancia la ductilidad de las vigas pero, en cambio, 
debe prestarse mucha atención al diseño y a la fabricación de las juntas. 

La resistencia y rigidez máximas de los marcos se obtienen diseñando sus juntas 
para la fuerza cortante de mayor intensidad posible, que corresponde a la formación de 
articulaciones plásticas en las vigas que llegan a ellas. Si, en esas condiciones, la 
resistencia de la junta se toma igual a 0.55 fydct, que es la recomendada para diseño 

plástico, las conexiones se conservan esencialmente elásticas durante temblores intensos, y 
las deformaciones inelásticas se concentran en las vigas y, posiblemente, en algunas 
columnas, lo que puede imponer requisitos de ductilidad muy severos en ellas mientras que 
las juntas, que son dúctiles por naturaleza, no participan en la disipación de energía; el 
diseño suele ser demasiado conservador, pero puede resultar inadecuado si las demandas de 
ductilidad en vigas y columnas resultan excesivas. 

Por los motivos anteriores, siempre que se juzgue necesario diseñar las juntas para 
la resistencia máxima de los miembros que llegan a ellas, conviene utilizar su máxima 
capacidad al cortante, que esta asociada a deformaciones inelásticas controladas, y se 
calcula con las ecs 8.28 o 8.29. Se logra así desarrollar la resistencia máxima de los 
elementos conectados sin afectar significativamente la rigidez de conjunto del marco, 
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mientras que las juntas participan en la disipación de energía y se reducen las demandas de 
ductilidad en las regiones inelásticas de vigas y columnas". 

COLUMNAS EN CAJON. Las conexiones de vigas con columnas en cajón son 
semejantes a las que se emplean cuando las vigas llegan a los patines de secciones H. 
Como en estos casos dos de las placas que forman el cajón son paralelas al alma de las 
vigas, no suele haber problemas de cortante en la junta; sin embargo, es frecuente que se 
necesiten atiesadores interiores frente a los dos patines de las vigas, lo que suele complicar 
la fabricación, ante la imposibilidad de soldarlos a las caras interiores de las cuatro placas. 

En la Fig 8.19 se ilustra una posible solución del problema. 
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Fig 8.19 Colocación de atiesadores horizontales en 
una columna en cajón 

CONEXIONES POR ALMA: Cuando las vigas se conectan en el alma de columnas 
de sección H no suele haber problemas de cortante, puesto que la fuerza cortante es 
resistida por los dos patines de la sección, paralelos al alma de la viga. 

La situación es análoga a la que se tiene en las columnas en cajón mencionadas 
arriba. 
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JUNTAS VIGA-COLUMNA TIPICAS: En la Fig 8.20 se muestran varios tipos de 
juntas rígidas viga-columna que se han utilizado con éxito en la practica. En algunas de 
ellas se usan tomillos de alta resistencia, pero en juntas de marcos dúctiles que se 
construirán en zonas de alta sísmicidad son preferibles las conexiones soldadas, al menos 
en los patines; pueden emplearse juntas con los patines de las vigas soldados a las columnas 
y el alma unidas por medio de una o dos placas venicales con tomiilos de alta resistencia, 
pero no se recomienda que los patines se conecten con tomillos. 
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Se han dibujado atiesadores en el alma de las columnas en todas las juntas en que 
las vigas llegan a sus patines, aunque no siempre son necesarios . 

DEFINICIONES: En la mayor parte de la literatura se emplean las palabras ')untas" y 
"conexiones", indistintamente, para designar el conjunto constituido por partes de los 
miembros estructurales y por los elementos que los unen entre sí, soldadura, remaches o 
tomillos y, en muchos casos, placas y ángulos que transmiten todas, o algunas. de las 
solicitaciones. Así se han empleado los dos términos en la sección 8 que antecede a esta. 

Sin embargo, en el inciso 8.1 se indica el significado concreto que debe darse a cada 
una de las dos palabras, con lo que se obtiene una mayor claridad en las normas. 

RESISTENCIA DE LA CONEXIÓN: En este inciso se mencionan los requisitos que 
deben cumplirse para que la conexión rígida de una viga con una columna sea satisfactoria; 
se refiere, por consiguiente, a los tomillos, remaches o soldaduras que se utilizan en la 
conexión y a las placas o ángulos, por patines o alma, cuando los haya. 

Siguiendo la práctica usual, que busca obtener conexiones más resistentes que los 
miembros conectados, se especifica que los elementos de conexión han de ser capaces de 
transmitir, como mínimo, las acciones en los extremos de las vigas incrementadas en 25 por 
ciento, sin que sea necesario sobrepasar la resistencia de la viga ni la de la junta; en la 
evaluación de ésta se ha incluido, aproximadamente, el incremento en la fuerza cortante 
ocasionado por el endurecimiento por deformación y la influencia de los patines de la 
columna. 

Las conexiones señaladas en a) y b ), que han de cumplirse para que una conexión 
entre viga y columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de 
laboratorio obtenidos mediante ensayes bajo cargas estáticas y dinámicas. Cuando la 
resistencia en flexión de los patines de la viga es un porcentaje elevado de la resistencia de 
la sección completa los primeros pueden transmitir el momento plástico total por si solos, 
gracias al endurecimiento por deformación, por lo que la conexión del alma se diseña por 
fuerza cortante exclusivamente. En cambio, en secciones en las que el alma contribuye 
significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transmita, a 
través de ella. la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento que le corresponde, 
con lo que se evita un endurecimiento por deformación excesivo en los patines. 

Cuando se emplean aceros poco dúctiles no se permiten reducciones de área en los 
patines de las vigas en zonas de formación de articulaciones plásticas porque esas 
reducciones. debidas, por ejemplo, a agujeros para tomillos, ocasionan concentraciones de 
esfuerzos que tienden a reducir, aun más, la ductilidad del material. 

El ultimo párrafo de este inciso se refiere a los refuerzos que deben colocarse 
cuando las vigas se conectan al alma de la columna. 

1 
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DISEÑO DE A TIESADORES: Aquí se indica como debe revisarse la columna, en las 
zonas que quedan frente a los patines de las vigas, en tensión o compresión. para evitar la 
falla del alma por flujo plástico frente a cualquiera de ellos, la falla por pandeo en la zona 
de los patines en compresión y la flexión excesiva del patín de la columna, que puede 
ocasionar la fractura de las soldaduras, en la zona en tensión. Estas recomendaciones 
corresponden al caso en que las vigas, uno o dos, se conectan con los patines de la columna. 

La ec 8 .l proporciona el área requerida de atiesado res frente a los patines superior e 
inferior de la viga; si el resultado es negativo, el alma de la columna resiste por si sola las 
fuerzas que le aplican las vigas, sin necesidad de atiesadores. 

La ec 8.1 es la 8.1 O, en la que se ha sustituido Apfyv por Ppv• fuerza que sea 

aplicada a la columna, a través del patín de la viga o de la placa horizontal. 

. Cuando el diseño queda regido por las cargas permanentes, o por la combinación de 
éstas y viento, Ppv se toma igual a 1:25 veces la _fuerza transmitida por el patín; con el 

incremento se busca obtener una junta más resistente que los miembros que concurren en 
ella. 

No se pide que Ppv sea igual a Apfyv porque esto podría llevar a diseños 

demasiado conservadores, sobre todo en los casos, bastantes frecuentes, en que los tamaños 
de las vigas se aumentan para controlar los desplazamientos horizontales producidos por el 
viento, de manera que quedan sobradas por resistencia. 

En cambio, en diseños en zonas sísmicas los extremos de las vigas deben ser 
capaces de desarrollar su momento plástico, puesto que en ellos se formarán, casi siempre, 
articulaciones plásticas asociadas con el mecanismo de colapso, por lo que P pv es igual a la 

fuerza que transmite un patín al formarse la articulación, multiplicada por 1 .25 para incluir 
el efecto del endurecimiento por deformación. 

Si se cumple la condición expresada por 8.2 el alma no se pandea en la zona de 
compresión bajo la acción de la fuerza P pv• definida arriba. 8.2 es la ec de la que se ha 

despejado el peralte del alma de la columna, he, se ha sustituido P cr por P pv y se ha 

introducido el factor de resistencia FR. 

Por ultimo, la condición 8.3 proviene de la ec 8.16. en la que se ha sustituido Cl por 
fyviFyc· el producto ApFyv por la fuerza en el patín de la viga, Ppv• y se ha multiplicado 

el esfuerzo de flujo nominal de la columna por el factor de reducción FR. 

TABLERO DEL ALMA DE LA COLUMNA: La resistencia ante fuerza cortante del 
tablero de alma de la columna se revisa con la ec 8.3, que aparece aquí como ec 8.4 la 
fuerza cortante V se obtiene con los momentos flexionantes en los extremos de las vigas, 
producidos por las cargas verticales de diseño más 1.3 veces las fuerzas de viento o l. 7 
veces las fuerzas sismicas, ambas de diseño, sin que sea necesario que excedan de 1 .25 
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veces el producto del área del patín por el esfuerzo de fluencia del material con el que está 
hecho. 

El factor l. 7 que multiplica los efectos de sismo se debe a las muchas 
incertidumbres que hay en la determinación de los momentos de diseño, sobre todo cuando 
el análisis sísmico se efectúa con métodos elásticos. 

Cuando la resistencia del·alma de la columna, calculada con la ec 8.4, es menor que 
la fuerza cortante que actúa en ella, debe cambiarse de perfil, o incrementar su resistencia 
por medio de una o dos placas adosadas al alma; en el párrafo e) se indican los requisitos 
que han de satisfacer las placas de refuerzo. 

REQUISITOS ADICIONALES: Las condiciones que se señalan en a) buscan que las 
secciones extremas de las vigas puedan desarrollar su momento plástico y lo mantengan 
durante las rotaciones inelásticas necesarias para que se forme el mecanismo de colapso. 

En b) se indica una condición que ha de satisfacerse para que las columnas sean más 
resistentes que las vigas, de manera que las articulaciones plásticas se formen en los 
extremos de estas, donde se tiene más ductilidad y capacidad de rotación. Este requisito es 
adecuado para marcos rígidos de edificios que se construirán en zonas de alta sismicidad, 
cuando se hayan diseñado con fuerzas horizontales reducidas apreciablemente por la 
capacidad de la estructura de disipar energía en el intervalo inelástico. De acuerdo con 
varias investigaciones y con el capítulo 11 de estas Normas Técnicas, la condición 8.5 debe ' 
cumplirse siempre que el diseño de los marcos se haga con un factor de comportamiento 
sísmico de 3.0 o 4.0 
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EJEMPLO 8.1: Dj_señar !ajunta viga7columna de una columna interior de un edificio 
a la que llegan cuatro vigas, dos conectadas al alma y las otras dos a los patines. El acero 
es A36. Los elementos mecánicos de diseño y los perfiles de vigas y columna se muestran 
en la Fig 8.21. Supóngase que el análisis sísmico se hizo con Q = 3.0 
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El sistema de piso esta formado por elementos precolados apoyados en las vigas V 1 
y en las paralelas a ellas, por lo que en las vigas V2 no hay cargas verticales. 

REQUISITOS ADICIONALES: Como el análisis sísmico se hizo con Q = 3.0, debe 
satisfacerse la condición dada por la expresión 8.5 en los dos planos de de flexión. 

Art 8.5 

Fa = 320 x 1.1/656.5 = 536 kg/cm2
• 1.1 es el factor de carga para la combinación 

carga gravitacional + sismo. 

Fyc- fa= 2530- 536 = 1994 kg/cm2 

fafFyc = 536/2530 = 0.21 < 0.4. No es necesario revisar la condición dada por la ec 

8.5: sin embargo, se hará la revisión con fines ilustrativos. Art 8.5b)I 
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FLEXION AL~DÉD~~ IJE~ ~fi: -~nÉ~L'1--tÓWMÑ~(~:s~ :SC~one que las dos 
columnas que llegan al nudo son iguales. 

Ec(Fyc -fa) = 11300 X 2 X 1994 X 1 o-5 = 450.6 Tm. 

LZvFyv =¿Mpv = 2 x 153.6 = 307.2 Tm. 

IZc(Fyc -fa) = 450.6 > ¿Mpv = 307.2. Se cumple la 
condición Ec 8.5 

FLEXION ALREDEDOR DE Y: 

IZc(Fyc -fa)= 5718 x 2 x 1994 x J0-5 = 228.0 Tm 

¿zvFyv = ¿Mpv = 2 x 76.6 x 153.2 Tm < 228.0 correcto Ec8.5 

El requisito de "vigas débiles, columnas resistentes", expresado por la ec 8.5, se 
cumple para flexión en los dos planos principales de la columna. 

DISEÑO DE LA JUNTA: 

a) VIGAS CONECTADAS A LOS PATINES DE LA COLUMNA 

RESISTENCIA DE LA CONEXION 

Módulos de sección plásticos de los patines de las vigas (Zpl-

Vigas V 1 Zp = 2 x 32.0 x 2.86 x 26.57 = 4863 cm3 

Zpllx = 4863/6071 = 0.80 > 0.70 

Se obtiene una conexión de resistencia adecuada uniendo los patines de las vigas 
con los de las columnas por medio de soldaduras de penetración completa, y conectando el 
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alma de las vigas con soldaduras o tomillos de alta resistencia diseñados para transmitir la 
fuerza cortante total. . · 

Art 8 .2, inciso b 

REVISION DEL TABLERO DE ALMA DE LA COLUMNA Conviene hacer esta 
revisión antes de estudiar si se requieren atiesadores horizontales frente a los patines de la 
viga porque la necesidad de estos y, en su caso, su grueso, se ve afectada si se refuerza el 
alma de la columna con placas adosadas 

Art 8.4 

RESISTENCIA AL CORTANTE DE LA JUNTA Art 8.4a 

V = 0.55 F d, t(l + 
3

b, ¡2"') = 0.55 X 2.53 X 45 X 3.81 X (1 + 3 
X 

42
·0 

X 
6

·
352 

) 
Y dvb,t 56.0x42.0x3.81 

Ec8.4 

= 238.6(1 + 0.567) = 3 73.9 ton 

FUERZA CORTANTE EN LA JUNTA Es igual a la suma de las fuerzas cortantes 
producidas por las vigas, correspondientes a 1.01 x C Vert. + 1.7 x 1.1 x Sismo, sin exceder 
de 1.25 ApyFyv, menos la fuerza cortante en la columna superior. Los momentos de 

sismo de las vigas se toman con los signos que ocasionen la fuerza horizontal máxima en la 
junta. 

Viga izquierda. M = -1.1 x 26.7- 1.7 x 1.1 x 89.7 = -197.1 Tm 

Fuerza en cada patín= M/0.95d = 197.11(0.95 x 0.56) = 370.5 Ton> 1.25 ApvFyv = 

289.4 Ton 

Viga derecha. M= 1.1 x 26.7- 1.7 x 1.1 x 89.7 = -138.4 Tm 

Fuerza en cada patín= 138.4/(0.95 x 0.56) = 260.2 Ton< 289.4 

La suma de fuerzas en los patines de las vigas es igual a 2 x 1.25 ApvFyv = 578.8 

ton, porque pueden formarse articulaciones plásticas en las dos vigas.· 

Columna. La fuerza cortante en la columna superior, en el instante en que el marco 
se convierte en un mecanismo, es aproximadamente igual a 

(M,)Vl + (M,)vd 2 x 153.6 
--'------ = = 87.8 ton Ec 8.27 

h 3.5 

'·. i>. 
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h = 3.5 m es la altura de la columna. 

Fuerza cortante en !ajunta= 578.8-87.8 = 491.0 ton 

Puesto que esta fuerza es mayor que la -resistencia de la junta (491.0 > 373.9) es 
necesario reforzar el alma de la columna. 

Aumentando el grueso del alma a 6.35 cm (2 Y2") la resistencia al cortante de la 
junta sube a 

V= 0.55 X 2.53 X 45.0 X 6.35 (1+ 
3 

X 
42

·
0 

X 
6352 

) = 397.6(1 + 0.318) = 524.0ton) 491.0 
56.0 x.45.0 x 6.35 

Ec8.4 

El refuerzo del alma puede hacerse con una o dos placas adosadas a ella o, como se 
trata de una sección heéha con tres placas soldadas, utilizando una placa de alma del grueso 
adecuado en el tramo de la junta. 

Grueso del alma en la junta. 6.35 cm (2 Y:z'') 

(56.0 + 45.0) 1 3.81 = 26.5 < 90. Esta condición se cumple aunque no se refuerce el 
alma. 

DISEÑO DE ATIESADORES 

REVISION DEL ALMA POR FLUJO PLASTICO 
en tensión y compresión) 

P pv es igual al menor de los valores siguientes: 

Art 8.4b 

(frente a los patines de las vigas 

Inciso 8.3b 

1.25 Mpvldv = 1.25 x 153.6/0.56 = 342.9 ton 

1.25 Apvfyv = 289.4 ton< 342.9 :. Ppv = 289.4 ton 

Si se supone que el alma y los patines están unidos entre si con soldaduras de filete 
de 1.27 cm ( 112"), k vale 6.35 + 1.27 cm 

r· . 
1 
> 

' \" -



·~·. · . 

.-:-· 

.. 
. . 

Ppv- f,,t, (tv + 5k) .289:4--,2.53 X 6.35 (2.86 + 5 X 7.62) 
A., = = -~------'-------'-

F,., 2.53 

= 289.4-658.0 (o 
2.53 

Por este concepto no se necesitan atiesadores. 

Ec 8.1 

REVISION DEL PANDEO DEL ALMA EN LA ZONA DE COMPRESION 

34400 t~ )F,, 34400 x 6.35 3 )2530 
----'--· -'-fR = X 0.85 = 

ppv 289400 . 

1301 cm)) h, = 32.3 -1.27 x 2 = 29.8 cm Ec 8.2 

Tomando te en cm, Fyc en kg/cm y Ppv en kg, el resultado se obtiene en cm. 

El alma no se pandea por compresión. 

. 
REVISION DE LOS PATINES DE LA COLUMNA EN LA ZONA DE TENSION 

: 3 

0.4 .~ =0.4..-28- 9-.4_x_l0_=4.5lcm(tp, =6.35cm 
··: F,,FR ! 2530 X 0.9 

Ec 8.3 

N o se necesitan atiesadores. 

En resumen, el tablero de alma necesita refuerzo para resistir la fuerza cortante, pero 
no se necesitan atiesadores horizontales frente a ninguno de los patines de las vigas. 

Este ejemplo es típico de las conexiones viga-columna de los niveles inferiores de marcos 
rígidos de cierta altura, donde los perfiles de las columnas son mucho más robustos que los 
de las vigas. 
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DÍSEÑO DE PLACAS DE EXTREMO ATIESADAS O 
RECORTADAS CON OCHO TORNILLOS EN EL PATIN 

DE TENSION 

1. ANTECEDENTES. 

La solución de la conexión VIGA-COLUMNA en una estructura de 
edificio de marco rígido usando tornillos de alta resistencia ha 
demostrado ser una solución adecuada al problema de diseño de 
estructuras sismo resistente, aceptada ya por el AISC para cargas 
estáticas, las numerosas pruebas llevadas a cabo por Murray, Meng, 
Mays y otros realizados con el protocolo de pruebas A TC 24 señalaron 
en principio, la posibilidad de utilizar este tipo de conexión en edificios 
construidos en zonas sísmicas. 

La tendencia a construir estructura de acero, soldados en taller y 
montadas en campo, atornillando los elementos estructurales, indica, 
que una solución muy adecuada con esta tendencia, es la conexión de ( 
placa extrema. -_ 

Las experiencias sufridas por la acción de los sismos de Northridge 
y de Kobe, señalaron que la conexión viga-columna usando la junta UBC 
consistente en soldar los patines de la viga al patín de la columna para 
transmitir el momento y usando un clip de ángulo para el cortante, 
fragilizaba la conexión y hacia perder un porcentaje alto de la ductilidad 
del acero, propiedad tan útil para resistir los efectos sísmicos y obligando 
a tener que reestudiar dicho tipo de junta y a tomar mas en cuenta la 
conexión EP (End Plate) y someterla mediante experimentos a 
solicitaciones de tipo dinámico con resultados positivos. 

Ahora bien, la junta EP puede adoptar varias configuraciones, 
desde la más frecuente de 4 tornillos en el patín de tensión desarrollada 
a raíz de las investigaciones del Prof. Krishnamurthy Profesor de 
Ingeniería Civil en la Universidad de Vanderbilt en Nashville, Tenn. y 
cuyo procedimiento de diseño aparece en los manuales del AISC y 
modificado por el Prof. T. Murphy y R. Meng objeto de un trabajo 
presentado en el Simposio del IMCA en el año de 1999, el que ahora 
presentamos en esta ocasión basado en los trabajos de los profesores 
Murphy y Kukreti que traducido al sistema métrico y presentando el uso 
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2. CONFIGURACIONES DE PLACAS DE EXTREMO CON 
OCHO TORNILLOS ,EN ,ELPATIN,:DE:TENSION. ~· 

La configuración de la placa de extremo con ocho tornillos en el patín 
de tensión presenta dos variantes que son: 

- -
a) Dos costuras (o hileras) de 4 tornillos, cada una horizontales una 

por arriba del patín y otra por abajo del mismo patín de tensión. 

b) Dos costuras de 4 tornillos cada una colocadas verticalmente y 
cada lado del alma de la viga con un atiesador soldado al patín de 
la misma por arriba. 

Las dos configuraciones se ilustran en las figuras (a) y (b) 

H-7 
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La configuración (a) req1,1iere que el ancho de la placa de extremo 
"bP" que es igual al ancho del patín de la viga mas una pulgada sea 
mayor o a lo sumo igual a la suma del ancho del gramil "g" más dos 
veces la separación horizontal entre tomillos 2x3db más dos veces la 
distancia del eje de tornillos al borde de la placa 2x1.5db o sea: 

bp(g+9db ( configuración (a) ) 

En un caso extremo si minimizamos la distancia al borde a 1.25db 
se tendría: 

bp(g+8.5db (configuración (a)) fig (a) 

No siempre es fácil cumplir esta condición que además obliga a 
que el ancho del patín de la columna be sea mayor que el ancho de la 
placa de extremo, lo .que es frecuente que ocurra en cuyo caso puede 
incrementarse el ancho bp, pero su diseño obedece al método del Prof. 
Krisnamurthy, al final se hace un ejemplo de este caso resolviendo los 
problemas de diseño d.e soldadura. 

Cuando las condiciones- anteriores no se ·satisfacen, queda la 
alternativa de usar costuras verticales en que la condición resulta 
obviamente mas fácil de satisfacer, y que es el caso aquí tratado. 

bp>g+3db ó bp>g+2.5db (configuración (b) ) 

En el caso de las costuras horizontales la placa de extremo se 
llama recortada, presentamos el método de diseño tanto el aprobado por 
el AISC como la variante presentada por el Prof. T. Murray, 
procedimiento muy parecido al de cuatro tornillos. 

Para el caso de las costuras verticales, la placa de extremo 
requiere de un atiesador y la placa se denomina atiesada y su diseño 
requiere de la aplicación de las fórmulas de Murray ·y Kukreti, cuya 
solución es molesta a menos de que se disponga de el "software" que se 
propone más adelante; aunque puede usarse un ·método simplificado y 
verificar la "acción de palanca": 

H-8 
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3. RECOMENDACIONES GENERALES AL PROYECTAR 
JUNTAS DE PLACA EXTREMA 

Al realizar el diseño de una junta de placa de Extremo (EP) se 
deberán considerar las limitaciones siguientes (AISC): 

1 o La viga deberá ser un perfil laminado en caliente y en el caso del 
diseño por ASO, la sélección del esfuerzo permisible está definido por 
las tablas del AISC pag 2-7 y sigs 9a Edición 1989. 

2° En el caso de diseño para tornillos con placa de extremo atiesada 
(EPA) solamente se usarán tornillos A325 y de ninguna manera los A-
490, y el acero para la (EPA) será A36. 

3o El paso vertical P1 (de la cara exterior del patín de la viga al eje del 
primer tornillo, será lo menor posible (db+1/2") aunque algunos 
diseñadores estandarizan a 2" para todos los diámetros de los 
tornillos, algunos autores como el Prof. Griffiths 1 lo discute porque esto 
lleva a tener que usar espesores de la EP mayores. Sin embargo 
debe tenerse el espacio necesario para que pueda operarse la llave de 
impacto, pero no se usará arriba de 2 Y:!" incrementando el espesor de 
las placas extremo tanto por el esfuerzo como por deformación. Las 
dimensiones que se requieren pueden consultarse en el Manual de la 
AISC, edición 2a, Vol. 11, del año 1994, Tablas 8-4 y 8-5. 

4o La conexión de tornillos entre la EP y la cara de la columna deberá 
resistir el cortante por deslizamiento crítico, "despreciando la 
interacción tensión/cortante, como se explica en los comentarios de las 
especificaciones para tornillos A325 y A490 (RCSC 1985) y esto se 
entiende debido a que en la zona del patín inferior se incrementa la 
compresión en el área entre la (EP) y el patín de la columna, se esta 
suponiendo que la viga tiene momentos flexionantes negativos en sus 
extremos. 

Sin embargo, si el cortante fuese excesivo, deberá considerarse la 
interacción entre ambos esfuerzos por medio de una ecuación de 
interacción adecuada, como sucede en las conexiones atornilladas de 
los contraventeos de marcos rígidos. 
1 End PI ates Conectjons Their Use and Misuse. Prof Griffiths. Engenieenng Joumal AISC 1 qtr 84. 
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5o El ancho de la EP que es efectivo para resistir el momento 
flexionante de la,viga s.erá del a.ncho. ;'_bp~.9e su patín más 1", aunque 
en algún caso sé de un ancho mayor, como en las configuraciones (a). 

6° El gramil horizontal entre tornillos en hileras verticales no excederá 
del ancho del patín, a menos que un buen juicio ingenieril decidrera 
permitirlo. 

r El gramil G ó g entre tornillos en una hilera horizontal estará 
comprendido entre 5%" y 7%" y deberá verificarse para el patín de la 
columna. 

8° La separación entre tornillos tanto en hileras verticales como en 
horizontales no excederá de 3db y la distancia a un borde de la placa o 
del patín no será menor de 1.5db (muy eventualmente puede usarse 
1.25db). 

go El grueso de los atiesadores en la columna, en caso de ser. 
requerido será el mismo grueso del patín de tensión ó compresión de. 
la viga, el atiesador vertical para la placa de extremo tendra un 
espesor ts=tw. 

1 o o En el caso de diseño de la (EPA) placa de extremo atiesada con 8 • 
tornillos en el patín de tensión, SOLAMENTE SE CONSIDERAN 
EFECTIVOS 6 (SEIS) de ellos, en el caso de la configuración (a) si se 
limita el tamaño de los tornillos, pueden considerarse 8 como efectivo. 
Ver Ejemplo 5.3. 

11° La capacidad de la soldadura entre la placa de extremo y el alma 
de la viga deberá resistir la tensión que le corresponde al alma de la 
viga en la vecindad de los tornillos. Esta soldadura tendrá una 
longitud que exceda dos veces el diámetro de los tornillos por abajo 
del tornillo más alejado. Esta longitud se tomará como base para 
definir las dimensiones del atiesador de la placa extrema. 

12° De ser posible es recomendable no poner atiesadores en la 
columna porque además de ser costosos dificultan un poco las 
conexiones por el lado débil de la sección de la columna a veces 
resulta más económico incrementar el tamaño de la columna ó 
incrementar la longitud efectiva del patín de la misma. 
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FIG. 2.- Geometría de la Placa EPA 
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4. MÉTODOS DE CÁLCULO PARA PLACAS DE EXTREMO 
ATIESADAS Y RECORTADAS 

Placas de extremo con 8 tornillos en el patín de tensión. 

Existen dos métodos de diseño para el problema de la conexión 
VIGA-COLUMNA, en el caso de que el sistema de unidades sea el de 
(kilofuerza, cm., seg.) y el otro para el caso de (libra fuerza, pulg., seg.) 
admitiendo cada uno de ellos, a saber, si diseñamos con el 
procedimiento de "Esfuerzos permisibles" ASO, o el procedimiento de 
"Factores de Carga y Resistencia" LRFO y además dos tipos de 
configuraciones, la configuración de la placa recortada (EP) y la 
configuración de placa atiesada (EPA). 

Pero antes debemos calcular el tamaño de los tornillos, lo cual es 
un procedimiento que se utiliza en todos los casos: 

Encontramos la tensión en el patín de la viga 

F1 = M ........... ASO 

(d-t¡) 

Fu¡= Meu ............ LRFO 

(d-í¡) 

Se selecciona el diámetro del tornillo encontrando la tensión en el 
mismo por medio de las tablas 1-A y 1-B 

Be= F¡ .......... ASO Bu= Fur ............. LRFD -6 6 

Para la configuración (b) se consideran seis tornillos efectivos; para 
la configuración (a) se consideran ocho tornillos, pero el diseño de la 
placa de extremo -EP- es el del Prof. Krishnamurty. 

Conocidos los valores de Be o de Bu en las tablas 1A o 1 B, se toma 
el valor mas cercano por el límite superior. Ahora bien, el método 
simplificado que se explica a continuación solo se aplica al cálculo de la 
EPA (placa de extremo atiesado) exclusivamente y que corresponde a la 
configuración (b). 
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TABLA No.1 

ESFUERZOS PERMI~U3~J;~,I:N TORNILLOS.A.R. 

DIAMETRO 

Db mm 

TENSION kips . 
Kgf 

CORTANTE kips 

se Kgf 

CORTANTE kips 

A325 N kgf 

CORTANTE kips 

A325X 

Tensión kips 

Mínima en kgf 

El tomillo 

DIAMETRO 

Db mm 

TENSIÓN kips 

Kgf 

CORTANTE kips 

se kgf 

CORTANTE kips 

N kgf 

CORTANTE kips 

X kgf 

Tensión kips 

Mínima en kgf 

El tornillo 

Are a irf 

cm2 

MÉTODO (LRFD) 
A325 

5/8 >;. 

15.9 19.0 

20.7 29.8 

9400 13530 

5.22 7.51 

•2730 3410 

10.8 15.5 

4900 .1037 

14.4 20.7 

6540 9400 

19 28 

8630 12710 

METODO (ASO) 

A325 

5/8 '1. 

16 19 

13.5 19.4 

6129 8807 

5.4 7.7 

2450 3496 

6.4 9.3 

2906 4222 

92.2 13.3 

4177 6038 

19 28 

8626 12712 

0.3068 0.4418 

1.9783 2.8500 

718 

22.2 

40.8 

18520 

10.2 

4630 

21.1 

9580 

28.1 

12760 

39 

17710 

718 

22 

26.5 

12030 

10.5 

4767 

12.6 

5720 

18.0 

8172 

39 

17170 

0.6013 

3.879 
. . 

NOT "'' SC = Junta por cortante con deslizamiento cnt1CO . 

1" 

25.4 

53 

24060 

13.4 

6080 

27.6 

12530 

36.8 

16110 

51 

23150 

1" 

25 

34.6 

15708 

13.7 

6220 

16.5 

7490 

23.6 

10715 

51 

23154 

0.7854 

5.067 

N= Junta por cortante cuando se incluyen roscas dentro de la junta. 
X= Junta por cortante cuando se excluyen roscas dentro de la junta. 

11/8" 

28.6 

67.1 

30460 

16.9 

7670 

34.9 

15840 

46.5 

21110 

58 

26330 

11/8" 

28.6 

43.7 ,. 
19840 

17.4 

7900 

20.9 

9489 

29.8 

13529 

56 

25424 

0.9940 

6.413 
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Si bp ( g+3db con un límite de g+2.5db, se tendrá la configuración (b) 
de la figura, es decir costuras verticales en la placa de extremo atiesada 
(EPA). 

Para el diseño de la EP con 8 tornillos usamos el método simplificado 
recomendado por Murray y Kukreti ó con una pequeña variante dada 
por el AISC. 

- Para el diseño de la (EPA) se aconseja las fórmulas de los mismos 
autores y que están basadas en un ánalisis de regresión, utilizando la 
información proporcionada por el método del elemento finito, los 
autores antes nombrados desarrollaron las fórmulas que mas 
adelante se expresan suponiendo que los materiales que conforman 
la placa, son acero A36 y el tornillo es A325 . 

Se obtienen dos tipos de expresiones para definir el espesor de la 
placa de extremo (EP) fp1 y fp2 , el primero esta basado en el criterio de 
"deformación", y el segundo en el criterio de "esfuerzo", debiéndosé' 
tomar el mayor de los dos. 

Ambas fórmulas toman en cuenta tanto los efectos geométricos de 
segundo orden como la acción de palanca en el tornillo, y son por tanto: 
más precisos. En el caso de la expresión para fp 1 se considera el límite 
máximo de la deformación, y para el tp2 el valor máximo del esfuerzo con 
un factor de seguridad de 1.67. Cuando se usa el método de ASO y 
cuando se utiliza el método del LRFD se usa un factor de resistencia de 
0.9. Estas fórmulas, que más adelante aparecen, son difíciles de 
resolver, a menos de que se disponga de un programa que nos permita 
hacerlo con facilidad, si no, usaremos el llamado "Método Simplificado". 
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4.1 METODO SIMPLIFICADO 

Basándose en fas ecuaciones de Murray y Kukreti, y utilizando fas 
siguientes hipótesis: 

• diferentes niveles de momentos, 

• usando aceros A36 y perfiles rolados en caliente, 

• tornillos A325 y variando el número de elfos que originalmente 
se consideró de 6.8 hasta un mínimo de seis efectivos, 

• uso de la analogía de la TE en tensión, 

Se tiene: 

En donde: Be y Bu son fas fuerzas de tensión que deben tomar los 
tornillos, basado en el hecho de suponer 6 tornillos efectivos. 

P ett = Paso efectivo, del diseño generado se ha determinado que: 

P ett = Jg2+P} P¡ ............................ ASO 

5 

Pett=Jg2+p} P¡ ............................ LRFD 

4.17 

El denominador 5, debe cambiarse por 12.5; y el de 4.17 por 10.59 
en caso de que las unidades sean del sistema métrico decimal. 
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El espesor de la p~aca se determina por: 

t¡, =--./ 6SR 1 bp ................... ASO 

t¡, = ~ 4ZR 1 bp ................... LRFD 

En donde SR es el módulo de sección requerido, suponiendo que el 
esfuerzo permisible de flexión es 0.75 Fy. y .4! es el módulo plástico 
requerido suponiendo que el factor de resistencia sea 0.9Fy. 

Con SR= M,/0.75Fy ..... ASD ZR = Meu 1 0.9Fy ..... LRFD 

1) Debiéndose seguir las recomendaciones ya señaladas en el texto, 
como son: la viga conectada será de las señaladas en el MANUAL 
AISC versión ASA. 

2) El paso vertical P1 medido de la cara exterior del patín de tensión a la 
primera hilera horizontal no exceda de 2 %'', pero se recomienda el 
mínimo de "db + Y:!". 

3) El espaciamiento vertical entre hileras de tornillos horizontales no 
excederá de tres veces el diámetro del tornillo. 

4) El gramil horizontai-G o g-estará comprendido entre 5.5" y 7.5". 

5) El diámetro de los tornillos no será ni menos de 5/8", ni mayor de 1 
Y:!", aunque es preferible tomar 1 1/8 " por las dificultades del apriete 
de Jos mismos. 
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S.-EJEMPLOS.-

Se han resuelto cuatro problemas de cálculo de placas de extremo atiesadas 
(EPA) usando el método de esfuerzos permisibles y el de factores de carga y 
resistencia, igualmente, se usan los dos sistemas de unidades, el ingles (o 
imperial) y el sistema métrico. 

En el cálculo de las uniones por placas de extremo (EP) los elementos 
mecánicos (M y V) momento flexionante y cortante son los que se obtienen de el 
análisis estructural y suelen no ser iguales a la capacidad resistente de la viga o 
bien están muy cercanos a dicha capacidad, en los problemas que nos ocupan, 
estamos tomando los máximos resistentes, obtenidos de multiplicar el módulo de 
sección de la viga por el esfuerzo permisible, a saber: 

M = (0.6 Fy) Sx ...... ASO 

Mu = (0.9 Fy) Zx ...... LRFD. 

Si la sección es compacta 

M = (0.66 Fy )Sx 

O bien veanse los valores de M ó de M, en las tablas del Manual A.I.S.C. 9" 
Edición Pags 2-7 a 2-13 y 2·16 a 2·24 ================== 

EJEMPLO 5.1.A 

(ASO. SISTEMA.INGLES)(Método simplificado.

Diseñar la (EPA) de una viga W24 x 103. 

DATOS: d = 24.53" ; tf = 0.980" ; tw = 0.550 ; bf = 9" ; G = 5.5" 

Sx = 245 ,;¡ 

M = 245"3 
X 0.66 X 36 = 5821 Kips" 

TORNILLOS 

Ff 
5821 

-247.2 Ki s. 
(24.53- 0.98) p 

Bn= 247.2/6 = 41.2 Kips; usartorn de 11/8 cuyo 

Br = 43.7 KIPS 

PLACA DE EXTREMO: 

bp= br + 1" 

bp = 9 + 1 

bp = 10" 

como bp>G+3db; 10>6+3x1.125 

configuración (b) 

Pr = db +Y,"= 1.125+0.500 = 1.625" 
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Ir.'+ P' .J5.5' + 1.625' 
Pef = "L 1 P1 = 1.625 = 1.15xl.625 = 1.869" 

5 5 

El momento en la placa será: Mp = 8, Par= 43.7x1.869 = 81.67 kips" 

NOTA. 
Hemos tomado deliberadamente el 8, = 43.7 en lugar del 8n = 41.2 kips" 

El modulo de sección necesario será Sn = Mp 1 0.75 Fy. por especificación 

S = 81.
67 ~=3.025"' 

" 0.75x36 27 

y el espesor de la placa: 

1 = 165
• = 6

x
3

·
025 = 1.347" se pondrá 1 3/8" = 3.375" 

p b 10 
p 

La longitud de la placa será: 

L= d + 2Pr + 3db+ 2(1.5db). 

L = 24.53 + (2 X 1.625)+ (3 X 1.125) + (3 X 1.125) 

L = 34.53" 

RESUMEN 

EPA de 1 3/8" x 10" x 35" 

8 torn. de 1 1/8" A325 Patín tension 

4 torn. de 1 1/8" A325 Patín com resion 

EJEMPLO 5.1.8 
(ASO; Sistema métrico, Método simplificado) 

Se trata de la misma VIGA equivalente a la IR 61 O x 154 K/m 

DATOS: d = 61.75 cm; Ir= 2.49 cm; br= 22.86 cm; lw = 1.40 cm; 

G = 13.97" ; bp = 25.40 cm 

M= 4015 x 0.66 x 2530 = 6,713,080 Kg- cm 

TORNILLOS 

Ff 6,713,080 113,282kg 
(61.75 -2.49) 

B II3,282 --I8,880kg d 1 ' , usar torn e 1 /8' cuyo 
6 

Br = 19,840 Kg 

.. 

., 

H-18 



PLACA DE EXTREMO 

Pt = 2.86 + 1.27 = 4.13 cm 

.Ja 2
+Pf 

2 
.J!3.97 2 +4.13 2 

P r - P¡ - 4.13 =1.15 x4.13=4.75cm 
• 12.7 12.7 

Mp = 19,840 x 4.75 = 94,240 kg-cm 

Sn = 94,24010.75 Fy = 94,240/1898 = 49.65 cm3 

t = K= 6x49.65 3.42 cm 
p -;--¡;;: 25.4 

Placa 1 3/8" tiere por espesor 3.49 cm 

RESUMEN 

EPA de 1 3/8" x 10" X 35" 

8 torn. de 1 1/8" A325 Patin tension 

4 torn. de 1 1/8" A325 Patin compresion 

EJEMPLO 5.2.A 

(L.R.F.D. Sistema ingles, Método simplificado) 

j Diseñar la (EPA) de una VIGA 24 x 104 

DATOS: d = 24.04"; lt = 0.75"; bt= 12.75"; t..= 0.500"; 

G = 6"; bp= 13 .. 75". 

Mu (Factorizado) = 289"3 x 09 x 36 =9,364 kips" 

TORNILLOS 

F .. f 
9

,3
64 

=402.10ki S 
" (24.04-0.75) p 

B ufn 

402.10 

6 
67.02kips usar tornillos de 1 1/8" = <t cuyo 

Butr = 67.10 kips 

PLACA DE EXTREMO 

bp = bt + 1" = 13.75" 

G + 9db= 6 + (9 X 1.125) =16.125> 13.75" 

G + 3 db= 6 + (3 x 1.125) = 9.375 < 13.75" :. configuración (b) 

Pt = db + Y, = 1.125 + 0.5 = 1.625 

P ..Ja' + P, ' 
•J• 4.17 ~ 

.J6! + 1.625 2 

1.625 = 1.49x 1.625 =2.421" 
4.17 

H-19 



,._.¿ t = p 

Meu= 67.10 X 2.421 = 162.40 kips" 
- -

4xi62A-•-· e: ·-·· · · 
1.207" ponemos_placula.1..'1." (1.25") 

32.4xl3.75 .,ra •.·. · -

RESUMEN 

EPA de 1 1/4" X 10" X 35" 

8 torn. de 1 1/8"= db. A325 

4 torn. de 1 1/8"= db, A325 

EJEMPLO 5.2.8 
(L.R.F.D. Sistema métrico, Método Simplificado) 

La misma viga que equivale a una IR 610 x 155 

DATOS: d = 61.10 cm; 1¡ = 1.91 cm; bt= 32.40 cm; tw = 1.27 cm; 

G = 15.24 cm; bp= 34.94 cm; Zx = 4,736 cm3 . 

M. u= (0.90)(2,530)(4, 736) = 1 O, 783,872 kg- cm· 

TORNILLOS 

/, = 10,783,872 = 182,191 kg 
"
1 (61.10-1.91) 

182191 . 
B = ' = 30,365 kg usar tormllos de 1 1 /8" cuyo 

"" 6 

Bur = 30,460 kg 

PLACA DE EXTREMO 

bp = 34.94 cm; Pt = 2.86 +1.27 = 4.13 cm 

t = p 

.Jc '+P1 
2 

_ ~15.24 2 +4.13' _ _ 
...._~~-?1 - 4.13-1.49x4.13-.6.16cm 

10.59 10.59 

M eu = 6.16 x 30,365 = 187,048 kg-cm 

4x 187,048 
2277 X 34.94 

3.07 cm placa de 1 '1." (3.175 cm). 

RESUMEN 

EPA de 1 1/4" X 10" x 35" 

8 torn. de 1 1/8"= db, A325 

4 torn. de 1 1/8"= db, A325 

\ 

H-20 



' ~•10" 1 r 
- 1 ¡ 

1 
'1 

1 -T -$ 1 

~ 

1 ~ tl 
1 \ 

~ 

i ¡ 
1 

tT $-

-$ $ 
' 

1 
... ) 1 

' 1 ~-

~~ (;i 
·1 •• n; ., 

~~~ ! ¡ 1 
.. - :l!S• 

., 

1 ' 
1 

1 ! 
1 
1 : ,~, J f :·-

! ; 'T!"( \¡,~ 

i ',..--..--
' : " -=-·-! ... \ -4'· ~ - \.~,-

• . .¡ 
_L_~ i 

-----~. :'-: ~. 

FIGURA N'3 

·VIGA W24x103 

I 
PROBLEMA 5.1A 

''<> TORNILLO A325 SC DE 1 1/8 "dtJ 
~~ 

Ags Ql 1 3116" 

' 
,~~ ¡ ., ~ 
~~~ 
'.0 
1,;¡~ ,, 

..L 

ESPESOR DE LA PLACA. 
PROBLEMA 52 8 
VIGA (IR 610 x 155) 
EQUIVALEN .1 318'' 

·---.·-.-
,1 

i:! 
1 

~1 

¡ 

--r-~ 
~1 • :ctr . 

1 ' .. " 
~L..~ ....... 
,1< 
1 ;_l._: 

, 
,. 
-~ . 

1 

J4 ·~ .... 

1 

11 1 .::\.. ..:!:. · .. ¡1 '•l/ 

1! 
.. , 

.'1:\· .,..., . •....:..; 

¡1 
t 

··--.., 

'" ~~- --•í' ·-· 
r.. c. ~ 

·' ;¡ 

¡-

---- . 

A W24 x 104 

. r-

] ' ESPESOR DE'-~ 
PLACt.. 1 1 ¡1, ·=: 1 ocr~: 

TORNILLOS A-:025 SC 
Ags =O ~ ~l 4 6 

..... -.. -
. ~--:,:_ .... 

-¡.-
'":" .... -

-¡~ 

---~----- .. t. 

H-21 



~~- PROBLEMA:_ COMPLETO' (MÜRRA Y¡ "'Exlf~ñded _ 'Ene _::p!ates. Moment 
Connections.-

.AA. A. ..,.,_ 

W 14 X311 
1--

-A.AA. ......... -

-
-

W 33x118 

-
• 

? 
< 

Diseñar una conexión Viga 

columna para un momento de 

700 kip - ft un cortante de 90 

kips por el método ASO, la viga 

es una W 33 X 118, la columna 

es una W 14 x 311, Acero A-

36 Tomillos A-325, limitado a 

db= 1" máximo, soldadura 

E70xx (Momento negativo en 

los extremos sin cambio de 

signo) 

Resolverlo en sistema imperial ingles y sistema métrico 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

VIGA 33 X 118 IR 84x 176 

d = 32.86" tw = 0.550 d = 83.50 cm tw = 1.40 cm 

bt = 11.48 .. lt = 0.740 bt = 29.20 cm lt = 1.88 cm 

Ar 1 Ao = 0.492 Ar 1 Ao = 0.492 

COLUMNA 14 x 311. IR 35.6 cm x 463 kg/ mi 

d=17.12" lwe = 1.410" d = 43.50 cm lwe = 3.58 cm 

bre = 16.23" Ir e = 2.260" bre = 41.20 cm !te = 5.74 cm 

K= 2 15'16' K1 = 1 5'16' K= 7.5 cm K¡ = 3.3 cm 

T=111/4" T = 28.50 cm 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

A. Tornillos A. 

M= 700 x 12 = 8,400 kips" M= 700 X 103 X 12 X 2.54 X 0.454 

Fr 
8,400 

261.50 Kips. M = 9,686.544 Kg - cm 
32.86-0.74 

La configuración se obtiene si: con 
Fr = 

9
•
686

·
544 

= 118 680 K . db = 1 .. 
(83.5-1.88) ' g 

bJ¡¡ > (G + 9db) ~bt + 1" 
Configuración: .. 

• (a) .. , 
bre=41.2cm 

(b) 

16.23 > 6 + 9 x 1 :. Config. (a) bp = 29.2 + 2.54 = 31.74 cm 
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el diseño de los tomillos 

B- 26 1.5 - 32 7k" .. --
8
- - . IPS 

Debe usarse db = 1" 

8 X 34.6 = 276.8 < 261.5 
= 

En este caso de configuración (a) 
puede usarse 8 tornillos. 

SISTEMA INGLES 

B. Placa Extremo 

G + (9 X db) = 15.24 + (9 X 2.54) 
··:·e _-:,;,;,,-38.10 cm~-''' 

dado que brc > G + 9db 

usaremos configuración (a) 

B = 118
•
680= 14 835 kg 8 ' . 

de la tabla 1 B 

B, = 15,708 kg > 14,835 kg 

SISTEMA METRICO 

B. 

o k 

Se usa el método del profesor El momento flexionante en la 
Krisnamurthy. placa de extremo vale: 

El momento flexionante en la EP 

vale: 

Conocm=CaCb(Ar) 113 ('1:,.) 114 

A.. d, 

Ca = 1.13 para tornillos A-325 

y para la placa A-36, método ASO 

e = !:.L.)'/' = ll.48 = 0.959 
b (b 1248 

p • 

p 
Me =ocm Fr....._. 

4 

Ca= 1.13 

e,= 29
·
2 

=0.960 
( )

112 

31.7 

(Se considera b0 = br + 1" como ancho efectivo de la EP 

ancho efectivo de la EP) bp = 29.20 + 2.54 = 31.74 cm 

El brazo efectivo del momento Me 
vale: Pe con 

Pr=db+Y, =1"+0.5"=1.5" 

Y Pe= Pr- ~ -Wr 
4 

en donde w1 es el refuerzo de la 
soldadura en el patin :. 

Pe= 1.5- (1/4)- 0.707 X 0.1875= 

= 1.117" 

Pr = 2.54 + 1.27 = 3.81 cm 

El brazo efectivo vale si supone que el 
refuerzo de la soldadura en el pati n 
superior es 3/16" = 0.48 cm 

Pe= Pr- ~ - Wr 
4 

= 3.81 -
2
·
54 

- O. 707 X 0.48 
4 

= 2.835 cm. 

¡ 
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:. oc.,=1.13(0.959)(0.492) 113 .!.:!..!.?_ ( r . 1.0 

= 0.879 

y el momento será: 
,.·-. 

Me= (0.879)(261.5)( 1.117) 
4 

= 64.19 Kips" 

y el espesor de la EP, lp será 

t =J
6

M., siendo F;, =0.75F 
p F. b ' 

b b 

6x64.19 
lp -~ 0.75 X 36 X 11.48 

= 1.07" 

usemos placa de 1 1/8" 

SISTEMA INGLES 

C.- Verificación por cortante 

Por deslizamiento crítico: 

V= 90 Kips 

F _ 90.000 
y-13,700 

6.6 < 8 Torn ok 

Por penetración en la EP, ya que su 
espesor es menor que el espesor 
del patín de la columna 

fp = 
90·000 = 20 000/bl ,, 

(4x!.Oxl.l25) ' 

F penetración en A36 = 1.2 Fu 

= 1.2 x 58 = 69.6 k si 

20,000 < 69,600 psi 

oc.,= 1. 13(0.9_6p)(Q.~~2) 113 2~~:: = ( r 
oc m= 0.8797 

Me = (0.8797)( 118,680)(2. 835) 
4 

= 73,995 kg- cm 

6x73,995 
2.71cm lp 1 0.75 x2530x31.74 

usemos 1 1/8" = 2.86 cm> 2.71 cm 

SISTEMA METRICO 

V = 90,000 psi X 0.454 = 40,860 Kg 

!y 
40,860 

6220 
6.6<8tom 

F _ 40,860 
1 ,406kg/cm 2 p-

4x2.54x2.86 

F penetración = 1.2 X 4080 = 4896 kg 1 cm2 

1,406 < 4,896 k 1 cm2 
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SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

D.· Cálculo de la soldadura (ASO) 

Viga contra EP. 

1 
Un filete de soldadura de -" 

16 
Un filete de e~) por cm de E70xx 

De la calidad E70xx resiste en resiste: 

tensión o cortante a través de la 
sección critica que es su garganta: 

r5 = (0.159)(0. 707)( 1 )(1480) 

r = ( 
1 
~}o. 707)(0.3)(70) 

1 

= 0.928 kip 1 pulg 1 ...!.. 
r. = 165 kg/cm/-

16 
16 

nota: 1480 = 0.3 x 4920 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

01. Soldadura del patín de tensión 01. 
contra la placa de extremo 

Si usamos soldadura de filete, este La longitud del filete de soldadura 
sería: sería: 

F L= 2(29.2+1.88) -1.49 = 60.76 cm 
D= p , en donde 

L5 x0.928 Y para tomar la tensión del 
. necesitamos un filete d: 

Ls = es la longitud de la soldadura 
que vale: D 118,680 = 11.83 (){ 6) 
L.= (b¡ + lt) 2- t. . 60.76 X 165 

Ls = 2(11.48 + O. 74)- 0.55 = 23.89" es decir D ='Y." 

:. D= --2-6-1.-
5 -=11.79 

23.89x0.928 

patín 

o sea D ='Y." (1.= 12
) l4 16 

Filete demasiado grande, por lo que 

se aconseja usar "PENETRACION 

COMPLETA" con un refuerzo 3/16" 

Filete muy grande para ejecutarlo en el 

patín de la viga que hemos estimado 

De 1 Ys ", por lo cual se recomienda 

"PENETRACION COMPLETA" 
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SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

02. Soldadura de la placa de 02. Soldadura del alma de la viga 
extremo al alma de la viga que se para tomar la tensión 
requiere para tomar la tensión que 
le corresponde en la cercania de 
los tornillos en tensión. 

D = 0.6F, tw 0.6 X 36 X 0.55 
=6.4 D 

0.6 X 2530 X 1.40 
= 6.5 (1/16) = 

2 X 0.928 2 X 0.928 2 X 165 

6.4 diez y seisabos usar soldadura de 7/16" 

Úsese 7/16" de soldadura de filete 
en una longitud medida desde el 
paño del patín interior hasta el centro 
del tornillo mas alejado adicionado 
de dos veces el diámetro de lo 
mismo. 

SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

03. Soldadura para tomar el 
cortante en el alma de la viga. 

Se considera como longitud efectiva 
la mitad del alma de la viga: 

83.50 
Le= !!_- t¡, = 

32
·
86

- O. 770 = 15.66" 
Le= ---1.880= 39.87cm 

2 
2 2 

D = 90 3.1 1(6 avos 
D = 40.860 3.10 1(6 avos 

(2x165X39.87) 
(2 xO. 928)(15.66) 

Usar el mínimo por especificación Usar el mínimo por especificación 
(5/16" ) (5/16") 
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• e TORNILLO A325 - SC 
1 

11 "~ AGUJERO 
ltl6 

PL 11/8 X 14112 X 3'-05/8" 
a 

~ ~ ,.., 
• -a. 

-a. 

7116 3112 

W33 X 118 

·-
!1116 

• 

NOTAS GENERALES: 

ESPECIFICACIONES: AISC ASO 
MATERIAL: ASTM-A36 
TORNILLOS: A325-SC 
SOLDADURA: E70XX 
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SISTEMA INGLES SISTEMA METRICO 

(lbf/pulg/seg) (Kgf/cm/seg) 

'. 
ASO (4.1 8

) AS0(4.1 8
) 

6.73 

tp1= 0.00885 F?-917 go.577Pto.873 lp1= 0.05958Ffm 0.917 9m 0.577 Prm 0.873 

b 0.682d 0.924t 0.112 
p b S 

b 0.682d 0.92\ 0.112 
pm bm m 

6.73 

LRFO (4.1b) LRFO (4.1b) 
lp1=0.00609Fto.917 90.577 Pto.873 lp1= 0.041 O F 1m 0.917 9m 0.577 Prm 0.873 

bp 0.682db 0.924t. 0.112 b 0.682d 0.92\ 0.112 
pm bm m 

11.90 

ASO (4.28
) ASO (4.28

) 

T P2= O.OOS2 SF
1
1.o17 

9
o.148p

1
o.257 lp2= 0.07442Frm 1.0179m 0.148Prm 0.257 

bp 0.319db 0.719t. 0.162 b 0.319d 0.71\ 0.162 
pm bm m 

11.90 

LRFO (4.2b) LRFO (4.2b) 
T P2=0.00413F

1
1.o17

9
o.148pt257 lp2= 0.04918Frm 1.017 9m 0.148prm 0.257 

b 6.319d 6.719t 6.162 
p b S 

b 0.319d 0.71\ 0.162 
pm bm m 

90.86 

ASO (4.38
) ASO (4.38

) 

Bu= 0.0001381F(
583Pr91 +P1 Bu= 0.0125483Frm2.583pfm0.591 +Pr 

bp 0.965db 1.90\ 0.885ts 0.327 b 0.965d 1.909Ípm 0.885t 0.327 
pm bm sm 

11.08 

LRFO (4.3b) LRFO (4.3b) 

Bu= 0.0000203F?·
583P1°591 +Pr Bu= 0.001849Frm 2.583pfm 0.591 + Pr 

bp 0.965db 1.909Íp 0.88\0.327 b 0.965d 1.909t 0.88\ 0.327 
pm bm pm m 
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. NOMENCLATURA DE TÉRMINOS USADOS 

1 d= Peralte total de la viga. 

2 b=br= Ancho del patín de la viga~ 

3 t, =In,= Espesor del patín de la viga. 

4 tw=t..,= Espesor del alma de la viga. 

,; 5 bp= Ancho de la placa de extremo. 

6 lp- Espesor de la EP o de la EPA. 

7 M= Momento flexionante en el extremo de la viga a conectar, es 
negativo en el caso de la conexión V-C en un marco de edificio 
cuando se diseña por ASO (Diseño por Esfuerzo Perfisibles) 

8 M u= Momento flexionante último o factorizado en el extremo de la viga 
cuando se diseña por ASO (Diseño por factores de carga y 
resistencia). 

9 Fr= Tensión total en el patín provocado por la acción de M. 

10 Fur= Tensión total en el patín provocado por la acción de Mu. 

11 db= Diámetro del tornillo. 

12 Pr= Distancia medida verticalmente entre la cara externa o interna del 
patín de la viga al centro del primer tornillo=db+1" 

13 EP- Placa de extremo recortada. ·• 

EPA= Placa de extremo atiesada. 

14 Per= Brazo efectivo del momento Me en diseño ASO. 

15 Petu= Brazo efectivo del momento Meu en diseño LRFD 

16 Bn= Tensión requerida en un tornillo para formar con n tornillos la 
tensión F,, en el diseño ASO. 

17 B,= Capacidad de tensión de un tornillo definido (de tabla 1 a) 

18 Butn=Bun- Tensión necesaria requerida en un tornillo para tomar la tensión 
total en el patín (diseño LRFD). 

19 Butr=Bur- Capacidad de tensión de un tornillo dado (de la tabla 1 B) 

20 Mp=Me= Momento de flexión que solicita a la (EP) diseño ASO 

21 Meu- Momento de flexión que solicita a la EP diseño LRFD 

22 Sx= Módulo de sección elástico. 

23 Zx- Módulo plástico de sección. 

24 g-G Gramil en el patín de la viga (Distancia entre tornillos uno a cada 
lado del alma de la viga. 

25 t.,=tw= Espesor del atiesador en una EPA. 

26 Pb= Distancia entre dos tornillos de una misma hilera vertical. 
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Po:- ejemplo: la identificacióa _do;!. ~ect~os para ac~o dul

ce.de baja aleación que comun&ente~~e utilizan en soldaduras 

de elementos estructurales son: E 60 XX y E 70 XX. 

Donde el prefijo •E• significa electrodo y se refiere siem-

pre a la soldadura PQr arco eléctrico. ~~ seguida las dos 

prl.lleras ci_(r-:a_~· ci,e u_~, t_ot.al ~ cuatro ó las tres primeras de 

UA t~l de c~_ncp, ~~j~~Q ~~ res~encia a la tensión. - - . , ~ 

E ~() ¡q<, ~ig_lli_f.icc 60000 lbs/pulg (422:2.00 kg/cm ) de resis 

tencia a la. ~ión. · 

• • 
.E.. ~71Jr ~- sj r;n-t f±.ca 
-~,_ .. •: .. ·--. - ··-:"'·-- . -

70.000' lbs,{~lg · 14926.00 kg/cm 1 de resis 
- .. ,, ... , terrri a a la tensión_ 

cabe aC1araren este punto que los reglamentos de diseño es

tipalan_ que. ta· resistencia del material depositado por el 

e.!.Erc_uOciQ c:i.e_Oerá· ser cuandQ a:teoos igual al del metal base; 

:Un embargo hay en existencia electroóos con resistencias 

mayores para utilizarse como~ E80XX, E90XX, 

EllOXX. 

ElOOXX y 

LeS penúltima cifra indica las posiciones en que permite sol

dar el electrodo. 

E XX 1 X Indica que es un electrodo que se puede utilizar 

para soldar en todas ·las posiciones ·(plana, hori-

. - --- zontal, vertical y.sobre !:abeza) • . . 
... ·,·. . . _: ~~-

SÓlo juntas en án_~;;;o;.::n posic~Ón·plana,yhorizon-

t.al.: 
-:·;.':._. ::· - .. 

l!·::fi' 3' x .... sólo en posición plana; t i . 

Desde luego estas clasificacion~s están íntimamente ligadas-
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