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FACULTAD DE INGENIERIA U.N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la
Divisiéon de Educacion Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

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

tengan un minimo de 80% de asistencias.

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran por el periodo de un afio, pasado este tiempo la DECFI no se hara

responsable de este documento. '

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y

¥

experiencias, pues los cursos que ofrece la Division estan- planeados para que
los profesores axpongén una tesis, pero sobre todo, para que coordinen las
opiniones de toaos los interesados, constituyendo veraaderb's, seminarios.
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Es muy importante qu; todos los asistentes I'Ieinen\ vséntreguéh s'u hoja de
inscripcion al inicio del curso, informacién que _,sefviréfpar'a ‘integrar -un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el o'biato de mejorar los servicios que la Divisién de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberan entregar la evaluacion a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la Gltima sesion las evaluaciones y con esto -

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Divisiéon de Educaciéon Continua.

Patacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer pisc Deleg. Cuauhtémoc 06000 Meéxico, D F. APDO. Postal M-2285

Telefonos™ 5512-8956 55125121 5621-7335  5521-1987  Fax 5510-0573 5521-4021 AL 25
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PROCESO SIDERURGICO DEL ACERO

El proceso siderdrgico inicia con {a extraccion de los minerales de hierro y carbén.
Al mineral de hierro una vez extraido de la mina, .se le quitan las impurezas en la
planta concentradora, donde se pulveriza y se mezcla con agua para ser enviado
hacia la planta peietizadora, donde al mineral se le quita el agua y se transforma en
peguenas esferas llamadas pélets.
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El carbén es transportado por ferrocarril a las plantas coquizadoras. El proceso de
coguizacion dura 18 horas; el cogque es enfriado, almacenado y iuego enviado por
bandas transportadoras a los altos hornos. '

La sinterizacidon consiste en mezclar finos de mineral de hierro, polville de alto
horno, caliza y coque, que mediante una fusion incipiente se transforman en una
masa porosa que luego es quebrada para utilizarse en el atto horno. El alto horno
produce hierro de primera fusion, también conocido como arrabio.

Por la parte superior del alto horno, denominada tragante, se le carga el mineral de
hierro, coque y fundentes. Por la parte baja se le inyecta aire a presion a alta
temperatura, el cual proporciona el oxigeno para la combustidn del coque, que
aporta el calor para la fusion. El arrabio es extraido periddicamente del horno y
transportado por medio de carros termo a los talleres de aceracion. Flotando sobre
el arrabio se encuentra la escoria, que es retirada del horno al final de ia operacién.
Posteriormente el arrabio llega al proceso BOF, o aceracidén al oxigeno, el cual
consiste en inyectar oxigeno, a través de una tanza, al arrabio que se encuentra en
un recipiente liamado convertidor. - ' . .

Ei acero liquido producido en el BOF de la Siderurgica Uno se vacia en moldes
llamados Ingoteras o coquillas, a las cuales $e forman los lingotes. El acero
producido en el BOF de la siderurgica Dos es transportado en una olla a las
instalaciones adyacentes de colada continua; asi, mientras se vacia por la parte
superior el acero liquido, por abajo va saliendo el planchén, para luego pasar a los
sopletes de corte. Ya frios, los planchones son trasladados a laminacién en caliente
para continuzr e! proceso. Después de que se obtienc el acero ya ~ea en forma de
lingote o de planchén, se continua con el proceso de transforinacion del material a
través de la iaminacién, ya sea en caliente o en frin; y que tarr9ién puede ser
‘laminacidon de productos planos y no planos. En la laminacién en caliente, los
lingotes y planchones son recalentados. En el caso de los lingotes, una vez
calientes, pasan al molino desbastador y después de varios pases en ese molino, se
convierten en planchones, los cuales, como los planchones de colada continua son
utilizados para producir placa o tir. En el caso de la placa, el planchdon pasa el
molino 130". En cambio para producir tira, el planchén pasa al molino universal; de
ahi al molino tandem de siete castillos y por ultimo a los enrolladores.

En la laminacion en frio, el rollo laminado en caliente se transforma en diversos
productos tales como lamina rolada en frio, hojalata, ldmina cromada y ldmina
galvanizada. Para lograrlo, el rollo laminado en . caliente es sometido a diversos
procesos: decapado, lavado, recocido, templado, cromado, estafiado y/o
galvanizado.
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Los productos no planos como perfiles ligeros, alambrén y perfiles estructura'es, se
obtienen a partir de lingotes que son pasados por el moiino- desbastadc: para
obtener el tocho y a- partir de este se obtiene el bilera "o palanquilla para
posteriormente obtener los productos terminados antes mencionados.

Este proceso siderurgico requiere de una serie de servicios auxiliares entre los que
encontramos: plantas de fuerza, plantas de oxigeno, talleres de mantenimiento, una
red de transporte ferroviario, plantas de tratamiento de aguas y otras instalaciones.
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— PROPIEDADES MECANICAS

Las propiec “es mecanicas de los aceros estructurales son determinadas por
muchos pro.-. xmientos, sin embargo las mas importantes son: la composicion
quimica, el tratarmiento térmico y los procesos de laminado; por ejemplo, un acero
puede aumentar considerablemente su resistencia si este es taminado en frio, es
decir, que sea dimensionado a la temperatura ambiente. Existen otros factores
que no pcr menos importantes dejan de ocasionar resultados diferentes para un
mismo tipo de acero, tales como: dimensiones y geometria de ta muestra, rapidez
de aplicacion de la carga de prueba sobre la muestra, técnicas empleadas para
realizar la prueba, etc. Las pruebas para obtener las propiedades mecanicas de
tos aceros han sido realizadas en muestras sometidas a tension por su facilidad
de ejecucion, se ha adoptado este sistema teniendo como resultado el diagrama
esfuerzo-deformacion. .
En el diagrama de un acero estructural al carbono, el esfuerzo se determina con
base en el area transversal iniciai, es decir, es lineal y con una pendiente igual al
modulo-de elasticidad E hasta alcanzar el nivel de esfuerzos llamado Limite de
proporcionalidad. Después de este limite, con un esfuerzo ligeramente mayor el
material alcanza su punto de fluencta (F,). A la deformacién que se realiza
durante la pnimera etapa se le llama deformacién eiastica y a la zona donde
ocurre se le denomina intervaio "elastico. Cuando el material empieza a fluir, se
realizan en él deslizamientos internos de los cristales que lo componen,
sucediendo esto cuando la muestra se deforma a un esfuerzo constante
produciéndose una finea casi horizontal en el diagrama esfuerzo deformacion que
se llama mtervalo plastico. La deformacion que en esta zona ocurren se
denomimnan deformaciones plasticas y la maxima de todas ellas es de 10 a 20
veces mayor que la deformacién al micio de la fluencia. Cuando los esfuerzos
vuelven a incrementarse llegando a un nivel de deformacién entre 1 y 2% se
origina una nueva etapa llamada fase de endurecimiento por deformacion. Los
esfuerzos en esta fase llegan a un maximo (F,) donde el area de la muestra se
reduce, es decir donde la falla ocurrira, Después de este maximo la curva vuelve
a decrecer debido a que Se considera el area inicial para el calcuio de los
esfuerzos; si se toma en cuenta que el area transversal varia, entonces la curva
nunca decrece, incrementandosa hasta donde ocurra la falla. L>s -ruebas
realizadas han demostrado que el acero descarga lineaimente aun si este ha sido
ftevado a un esfuerzo mayor del limite de proporcionalidad, es decir, qu2 si la
carga de prueba se disminuye en cuaiquier punto antes de alcanzar {F,), la linea
de descarga en la curva esfuerzo-deformacion sera paralela a la porcion elastica
lineal de la curva. En el acero estructural al carbono las deformaciones son del
orden del 25% al 30% midiéndose su ductilidad por la cantidad de deformacién en
una distancia determinada previamente que incluye Ia regién de falla. Cuando se
trata de un acero fragil, estos demuestran muy poca deformacion al fracturarse, es
decir, que fallan repentinamente debido a cargas no previstas. Los aceros de alta
resistencia y aceros especiales no presentan una fluencia fuerte ni tanta
ductiiidad como un acero bajo en carbono, definiéndose su esfuerzo de fluencia



como el nivel de esfuerzos en e! cual existe un cierto valor de deformacion
plastica. Este esfuerzo de fluencia estd indicado en la mayoria de las
especificaciones a un 0.2% de la deformacion, es decir, que -se encuentra en la
interseccion de la curva esfuerzo deformacion con una linea que se inicia en el
punto 0.002 del eje de las deformaciones y que es paralela a la porcidn elastica
lineal de la curva. Como definiciones se resume a continuacion las principales
propiedades mecanicas de los aceros estructuraies.

Limite de proporcionalidad. Nivel de esfuerzos hasta el cual existe
proporcionalidad entre los esfuerzos'y las deformaciones’

Moédulo de elasticidad. Pendiente de la porcion lineal entre esfuerzo y la
deformacién, es decir, es la relacion esfuerzo -==rmacién en la region elastica
de la curva. Aungue E es casi independiente . = -O de acerp, se puede tomar
como valor practico 2x10° kg/cm?’ para la mayoria oz =llos.

Esfuerzo .de fluencia. Esfuerzo en el material, para el cual la deformacién
aumenta considerablemente sin que haya proporcionalidad entre ambos, y varia
para diferentes tipos de aceros.

Mdédulo de elasticidad tangente. Pendiente de |a tangente a la curva esfuerzo
deformacion trazada en cuaiquier punto situado arriba del limite de
proporcionatidad.

Mddulo de endurecimiento por deformacion. Como los otros modlios, este
también es la pendiente de la tangente trazada en la curva esfuerzo deformaciéon
en el intervalo de endurecimiento por deformacién teniendo su maximo donde
principia este intervalo. ..

Relacion de Poisson. Relacion entre la deformacion unitaria transversal y la
deformacion unitaria longitudinai bajo una carga axial. Su valor varia de 0.25 =
0.33,; se puede tomar como valor aproximado 0.3 para cualquier tipo de acero.

Modulo de elasticicad al esfuerzo cortante. Relacidén del esfuerzo ... unte
entre’:a deformacior unitaria por cortante dentro del intervalo elastic.. y es
comunmente obtenido mes iante la siguiente ecuacion:

E
= =—o=a784 /
Siiev) " 25 "84 000 kg cm

donde:

G es funcion del mddulo de elasticidad y de la relacion de poisson, debido a que
resulta mas facil obtenerlo directamente de uns curva :sfusrzo-deformacion de
L& "Tuestra sometida a cortants. Esta expresion pue=e ser demostrada por
medio de la teoria de la elasticidad. .



Resistencia a la fatiga
St un acero es sometido a cargas repetldas tales como vibraciones su resistencia

se reduce notablemente llegando a fallar a esfuerzos tan -~ ~0s como 0.4F,. Esta
resistencia se denomina resistencia a la fatige y estd en ..ncién de! numero de
ciclos y la duracién de aplic=zion de la carga repetida.

En el tema |l se incluyen las curvas tipicas esfuerzo-deformacién, para diversos
aceros estructurales.



- ' DISPONIBILID - DE MATERIALES

En 1987 el Instit.- Mexicano de ta C.. .ruccién en Acero, A.C. (IMCA* oublico el
Tomo |, del Man. Je Construccion € <cero, basandose en la octava - icion del
Manual of Steel Ccrstruction del American Institute of Steel Construccion. La
informaciéon de mayor interés del citado documentd fue la relacionada con la
disponibilidad de los perfiles estructurales que en agquellos afios las principales
empresas productoras mexicanas de acero estructural abastecian el mercado.
Recientemente algunas empresas mexicanas productoras de acero estructural se
urieron a companias estadounidenses para abastecer el mercado mexicano con
una gama mas completa de perfiles estructurales en diferentes calidades (aceros
de alta resistencia A-50 y A-65) y tipos,-ya que en el pasado la disponibilidad de
perfiles fue muy limitada. Altos Homos de México, S.A., empresa privada a partir
de 1893 y unica productora de perfiles PR en México, se unidé a Chaparral Steel
para abastecer el mercado mexicano con unz sartedad mas compieta de perfiles
pesados IPR o W. La Facultad de Ingenic:.a de la UNAM y un grupo de
disefadores de reconocido prestigio realizaron una encuesta en los despachos de
disefo estructural con objeto de determinar cuales eran Ics perfiles 1PR mas
convenientes y necesarios para satisfacer las demandas dei diseno de edificios
con estructura metadiica. La conclusion de este estudio consistid en -que era.
necesario abastecer el mercado con perfiles pesados de mas de 16 pulgadas de
peralte. Con los nuevos perfiles importados del tipo W (IPR), las trabes armadas
hechas con tres placas -~ 1adas, que durante muchos anos se fabricaron en taller
por falta de perfiles c.._onibles en el mercado, estan. siendo sustituidas por
secciones lammadas con ahorro en tiempo de fabricacion, costos, apanencia,
controi de calidad y supervision.

La tosacero (Iammna de acero acanalada, capa de concreto de 5.cm de espesor,
maila electrosoldada y pernos conectores de cortante} canstituye el sistema de
piso mas usual en la construccion ge estructuras para edificios. Este sistermna
constructivo fue introducido en México desde hace mas de 15 afios por Robertson
Mexicana y actuaimente se ha popularizado y evolucionado por varias empresas,
tanto nacionales como extranjeras. Los sistemas joist, conocidos como vigas. de
aima abierta 0 armaduras, permiten construir entrepisos salvando claros grandes,
las fachadas integrales fainro, las estructuras espaciales adrianns o lanik
resuelven las cubiertas de grandes caru. con 0 sin columnas de apoyo
ttermedias, las cubiertas laminadas y otros sistemas de piso y de cubierta
.ompietan los materiales de ia construccion m .dema.

Galvak, empresa fabricante y distribuidora de nuevos perfiles galvanizados para
la construccidor na mejorado sus sistemas de servicio al cliente, al haber creado
recientemente na gerencia de sis:amas constructivos para proporcionar apoyo y
asesoria teécrica a ingenieros, arquitectos. proyectistas, disefadores y
corstructores.

Por su oare, Grupo Collado, S.A, empresa distribuidora con mas de 35 anos de
experiencia en la comercralizacion de perfiles estructurales de acero estabiecid
recientemente un convenio comercial con Bull Moose Tube Co., empresa que



ocupa los primeros lugares en Ios Estados Unidos de América en la fabricacion de
tubos de acero estructural de anz resistencia (Hollow Structural Sections), para
distribuirtos en México Estos perfiles son equivalentes a los PTR, PER 0 OR en
grandes dimensiones y espesores y completan la gama de perfiles ubulares que
en los afos anteriores fue muy limitada . desde el puntc de fabricacion,
sustituyen las tradicionales soluciones de .iiembros armados hechos con dos
angulos en cajon.
La invasion estadounidense y europea en el suministro de nuevos materiaies,
sistemas novedosos de construccion, e inclusive de edificios metalicos
absolutamente prefabricados, se esta observando en todo el pais. Las modemas -
tiendas Sam's Club, Home mart, Blockbuster, bodegas Aurrera, por citar algunos
ejlemplos, son estructuras de acero :mportadas con tecnologig Butler de Kansas
City, Missouri.
Muchas de las estructuras espaciales, que nuevamente se han puesto de moda
en la época actual, proceden de San Sebastian, Espana. E! tomillo estructural
que ha cobrado importancia en los ultimos afios como principal medio de unién y
otros sistemas de fijacion Huck y Lohr estan saturando el mercado nacional. Los
modernos perfiles decorativos y estructurales para la arquitectura moderna
proceden de Espafia y Francia. La gran variedad de sujetadores, pistolas para la
instalacion de permnos conectores de cortante y otros dispositivos compiementarios
que proporcionan grandes aplicaciones en la construccion con acero, se suman a
la tecnologia de punta.
Como conclusion de lo anterior, se cuenta actualmente con una gama cada vez
mas completa de perfiles estructurales y materiales complementarios de
procedencia nacional y extranjera para la construccion con acero, que se fabrican
con normas de calidad reconocidas :ntemacnonalmente y que completaran los
materiales de la arquitectura metalica.modema. .



NORMAS PARA MATERIALES

Los aceros mexicanos y los remaches, tomnillos,  tales de aportacion y fundentes para
soldadura. que pueden emplearse en estructuras para edificios, disefiadas de acuerdo con
las Normas Técnicas ‘Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras
Métalicas (Normas NTC-Acero-1995), corespondientes al Regiamento de Construcciones
para ei Distrito Federal de 1993, se producen en nuestro pais segun las normas oficiales
mexicanas (NOM), elaboradas por el Comité Consultivo de Normalizacion de la Industria
Siderurgica (CCNIS) de la Camara Nacional de la Industria del Hierro y del Acero
{CANACERD), vy oficializadas por |a Direccion General de Normas de la Secretaria de
Comercic v Fomer o Industrial '

(DC i-SE". JFI). Ei CCNIS se constituyd =n 196, y cuenta actualmente con airededor de
40C ~orm=s sobre matenales (acero es:~uctural, acero de refuerzo, pemies tubuiares,
placa, lamina, metodos de ensayes mecanicos, metodos d= analisis quimico, aceros
especiales, piezas coladas de hierro y acero, ,‘tomillos, remac=s, metales de aportacion v
fundentes para soldadura). En la Tabia 1 se indican las normas para los diversos
matenales utilizados en el disefio y construccion de estructuras para edificios, con sus
especificaciones equivalentes intemacionales de Ia American Society of Testing
Materials(ASTM) y de la American Welding Society (AWS).

Los tipos de acero estructural aprobados para usarse de acuerdo con las normas NTC-
1987 y Especificaciones AISC-ASD-1989, tienen esfuerzos de fluencia que varian de 2530
a 3515 kg/cm?.  Algunas de las normas NOM especifican un esfuerzo de fluencia mimimo,
mientras que_otras indican un esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension. Ei
término esfuerzo de fluencia se . :2 en las normas como un tér— 10 genernico para denotar
el esfuerzo correspondiente a .. leformacion espegificadad  “2% para aceros que no
tienen punto de fluencia, o el es  -zo comrespondiente a e=0. >ara los que tienen fiujo
plastico defindo. La direccion parz =:a a la direccion de laminac- Je pe: "3y placas es la
que mas interesa en el disefic de 1as estructuras de acero. De ahi que el esfuerzo de
fluencia, determinado por medio de ensayes estandar de tensidn, es la propiedad
mecanica mas importante para la seleccion de los aceros aprobados para usarse bajo las
normas Ty especificaciones AISC. Ofras propiedades mecani-a: - fisicas del acero
laminado, tales como anisotropia, ductilidad, tenacidad, facilidad de formado en frio.
resiliencia, resistencia a la corrosion, etc., pueden ser también import» ites para el buen
comportamiento de una estructura.

Las tolerancias dimensionales de laminacion estan establecidas en la norma NOM-B-252-
1974 (ASTM A6). El ingeniero proyectista, el fabricante y el montador deben de tener en
cuenta las posibles variaciones en geometria de la seccion transversal de los perfiles
laminados.

Las tole- ‘cias son indispensables debido a las deformaciones que se producen por 2!
desgaste de los rodilios de laminacion, a las distorsiones térmmicas de la seccién



transversal al salir el material del tren de taminacion y a las distorsiones que se presentan
por el enfriamiento irregular que tiene lugar en las camas de enfriamiento. La perfeccion
absoluta de la geometria de la seccion transversal no tiene significacion estructural y, si las
tolerancias son reconocidas ; crevistas, tampoco tienen significado arquitectonico. La
norma NOM-B-252 (ASTM A6) también estipula las tolerancias para la rectitud-y las
flechas que son adecuadas para la mayoria de las construcciones convencionales; sin
embargo, estas caracteristicas se pueden controlar, © corregir a tolerancias mas estrictas,
durante el proceso de fabricacion, cuando las exigencias especiales de un proyecto
particular justifican el costo adicional por este concepto.

No es posible mcorporar aqui toda la informacion necesaria para dar una explicacion
compieta relativa a todos los factores que deben considerarse en la seleccion y normas de
materiales para aplicaciones especiaies. Para esos casos se recomienda al usuano de las
normas y especificaciones hacer uso de |a literatura especializada sobre las propiedades
especificas que le interesan, para que pueda elegir el material mas adecuado de los
listados por la Direccion General de Normas.

Como ejemplo, puede mencionarse el disefio de conexiones soldadas entre elementos
estructurales cuyas deformaciones locales estan muy restringidas. El acero laminado es
anisotropo, especialmente en lo que a ductilidad se refiere; en consecuencia, las
deformaciones producidas por las contracciones de la soldadura en las zonas de alta
restriccion de algunas conexiones soldadas pueden exceder la capacidad de deformacion
del material si no se pone especial cuidado en su seleccion, en los detalles constructivos y
en ia mano de obra e inspeccion. Esto es especialmente cierto cuando se imponen fuerzas
importantes de tension en la direccion perpendicular a la de taminacion. :

Otra situacion especial es la que se presenta cuando se disefia para evitar fracturas .
fragiles bajo ciertas condiciones de servicic. Las temperaturas moderadas a las que
trabajan las estructuras de acero de edificios, la lentitud con que se aplican las cargas
sobre ellas, la magnitud de los esfuerzos y el numero de ciclos con ios esfuerzos de
diseno, hacen muy remota la probabilidad de ese tipo de falias en estructuras urbanas.

Los detalles de disefo bien realizados que logran una geometria que evita
concentraciones severas de esfuer..os, y u.~a b-'ena mano de pbra, son generaimente los
medios mas eficaces para obtener constucciones resistentés a’ fracturas fragiles. Sin

embargo, para condiciones de servi.io especialrente severas tales como temperaturas de
trabajo muy bajas con cargas que producen m.pacto puede ser necesano uttlizar aceros
con mayor resiliencia.

fLas normas para tomiilos A307 cubren dos grados de sujetadores, ambos pueden usarse
bajo las especificaciones AISC. Sin embargo, debe notarse que el grade B se emplea
generalmente para conectar bridas de tubo y el grado A es la calidad que mas
comunmente se usa para fines estructurales.

Cuando se especifican electrodos y fundentes, © ambos, de acuerdo con la designacion
NOM-H, debe estudiarse cuidadosamente las normas para entender bien el significado de
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la designacion,ya que {os sistemas de designacién NOM-H tienen diferentes criterios. Por
ejlemplo, en el caso de electrodos de acero al carbone recubiertos, para soldadura por arco
eléctnco, NOM-H-77 (AWS A5.1), los primeros dos o tres digitos indican la resistencia
nominal a la tension, en millares de libras por pulgada cuadrada, del me:al de aportacion, y
los dos digitos finales indican el tipo de recubrimiento y otras caracieristicas de la
soldadura. )

En cambio, en el caso de electrodos desnudos de acerc al bajo carbono y fundentes para
soldadura de arco sumergido (AWS AS5.17), el pnmero o tos dos prmeros digitos
muitiplicados por 10 indican la resistencia nominal a la tension, mientras que el digito o los
dos digitos finales muitiplicados por 10, indican la temperatura de ensaye en grados
Fahrenheit, para pruebas de impacto del metal de aportacion. En el caso de electrodos de
acero de baja aleacion recubiertos, para soldadura por arco eléctrico NOM-H-86-1983
(AWS AS5.5), clertas partes de la designacion indican reguerimiento de reve:ado de
esfuerzos. mientras que otras indican que no hay este requerimiento.

Otra de tas principales caracteristicas de calidad de fos aceros estructurales que
establecen las normas es la composicién quimica. Aunque |o que interesa a!l disefador son
las caracteristicas mecanicas de los aceros estructurales, la composicion quimica es un
indice de la calidad de los mismos y puede, a partir de ella, estimarse con bastante
aproximacion las propiedades mecanicas.

Los informes certificados de las pruebas hechas por el productor del acero, o los informes
certificados de las pruebas efectuadas por el fabricante o0 por un laboratorio de ensayos,
de acuerdo con las normas NOM-B-252-1988 (ASTM AB) ¢ NOM-B-266-1981 (ASTM
AS568), segun sea aplicable, y con la especificacion correspondiente, constituyen evidencia
suficente de conformidad con la norma NOM (ASTM) indicada. Adicionaimente, el
fabricante. si se le solicita, proporcionard una certificaciéon de que 4l acero estructural
suministrado cumple con los reguisitos del grado especificado.

Se describen a continuacion los objetivos y campos de aplicacidon de las nomas
mexicanas relativas a ios aceros estructurales, tomillos, metales de aportacién y fundentes
para soldadura.

Acero estructural, NOM-B-25¢ 19.:7 (ARSTM A36) '

Esta norma establece 10s requisitos que deben cumplir los perfiles, placas y bamras de
acera al carbono, que se usan en construcciones remachadas, atomilladas o soldadas,
para puentes, edfficios o para propdsitos estructurales en general. Inciuye requisitos
suplementarios cuando requiera de alta resiliencia (resistencia al impacto), que deben de
aplicarse solamente cuando |0 especifique el comprador en la orgen de compra. Cuando el
acero se use en construcciones soldadas, el procedimiento de soldadura dabe ser el
adecuado para el tipo de acero y el servicio al que se destine.
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Acero estructural con limite de fluencia minimo de 230 mPa (29 Kg/mm’) y con
espesor maximo de 12.7mm., NOM-B-99-1986 (ASTM A529).

Esta norma establece los requisitos que deben cumplir las placas y baras de acero al
carbono con espesor o didmetro hasta 12.7 mm.. asi como los perfiles de calidad
estructural que se usan en edificios y construcciones ordinarias, !~s cuales pueden ser
remachados, atornillados o soldados como se indica en la norma NOM-B-252-1988 (ASTM
AB). Cuando las placas y barras comprendidas en esta norma se usen en construcciones
soldaras, los procesos de soldadura empleados, deben ser los adecuados para el acero y
el serv.clo al que se destine.

Acero estructural de alta resistencia y baja aleacion al manganeso-vanadlo, NOM-B-
284-1987 (ASTM Ad41).
Esta norma menciona los requisitos gue deben cumpiir los perfiles, placas y barras de
acero de alta resistencia y baja aleacion de calidad estructural que se usan en
construcciones sotdadas, remachadas o atomilladas, principaimente en puentes y edificios
_donde son importantes el ahorro en peso y la durabilidad. La resistencia a la comrosién
atmosférica de este acero es aproximadamente del doble que la de! acero estructural al
carbono. Cuando va a soldarse e} acero, debe empiearse el procedimiento mas adecuado
segun el grado del mismo y uso ¢ servicio al que se destine.

Acero estructural de baja aleacién y alta resistencia, NOM-B- 282-1987 (ASTM A242).
Esta norma describe los requisitos que deben cumplir los perfiles, placas y barras de acero
estructural de baja aleacion y alta resistencia que se usan en construcciones soldadas,
atornilladas © remachadas, en miembros estructurales donde son importantes el ahorro en
peso y la durabiliciad. Estos aceros tienen una resistencia a la corrosién atmosferica de
aproximadamente el dobie de los aceros estructurales al carbono con cobre. Se incluyen
requisitos para materiales con espesor de hasta 100 mm.. Cuando va a soldarse el
acero,debe emplearse el procedimiento mas adecuado de acuerdo a su grado y uso ©
servicio al gue se destine.

Planchas, perfiles y barras de acero al carbono para uso estructural con baja e
intermedia resistencia a la tension, NOM-B-281-1987 (ASTM A283).

Esta norma indica los grados de las placas de acero ai carbono para uso ‘estructural, y los
grados de periiies y barras de acero al carbono. -

Lamina de acero al carbono laminada en caliente para uso estn :tural, NOM-B-347-
1981 (ASTM A570).

Esta norma establece los requisitos que debe cumplir la famina de acero al carbono
laminada en caliente, para uso estructural , suministrada en rollo o en hoja.

Lamina de acero de baja aleacién y alta resistencia, laminada en caliente y laminada
en frio, resistente a la corrosion, NOM-B-277-1981 (ASTM A606).

Esta norma menciona los requisitos que debe cumplir ia lamina de acero de baja aleacion
y alta resistencia, laminada en caliente y en frio, suministrada en hoja o en rollo. Es
adecuada para emplearse en estructuras -donde es importante el ahorro en peso 0 se
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requiera mayor durabilidad. Este acero tiene buena resistencia a la corrosion atmosférica y
se suministra en dos clases: la clase A, que tiene una resistencia a la comosion como
minimo de dos veces mas.que la de un acero al carbono para uso comun, y ta cl>se B, que
tiene una resistencia a la corrosion como minimo de 4 veces mas que la de un acero al

- carbono para usc comun. g

Tubos de acero sin costura, negros o galvanizados por inmersion en caliente, NOM-
B-177-1989 (ASTM A53).

Esta norma sefiala los requisitos que deben cumpiir los tubos de acero con o sin costura,
negros o galvanizados por el proceso de inmersidn en caliente, en tamaros nominales de
1/8" hasta 26" y en los espesores de pared nominal (promedio) indicados en las tablas 6 y
7 de la norma. Pueden suministrarse tubos con otras dimensiones, siempre y cuando
cumplan con los demas requisitos de la noma. Er 'a NOM-B-179 se incluye una reiacion
mas extensa de dimensiones nominales en que pueaden fabricarse estos tubos.

Tubos de acero al carbono, sin costura o soldados, formados en frio, para usos
estructurales, NOM-B-199-1989 (ASTM A500).

Esta norma menciona los requisitos que deben cumplir los tubos sin costura o soldados de
acero al carbono, formados en frio, que se emplean en ta construccion de puentes,
edificios o para cualquier fin estructural en general, con conexiones soldadas, remachadas
o atornilladas. Los tubos pueden ser de seccion circular, cuadrada rectangular o de forma
especial, con las siguientes dimensiones:

a) Tubos 'soldados. Perimetro maximo de 1626 mm y espesor de pared ~ maximo de 15.9
mm.

b) Tubos sin costura. Perimetro maximo de 1626 mm y espesor de  pared maxima de
15.9 mm,

Los tubos descritos por esta norma pueden ser inadecuados para elementos sujetos a
cargas dinamicas. En estos casos se recomienda consultar al fabricante.

Tubos de acero al carbono, sin costura o soldados, formados en caliente para usos
estructurales, NOM-B-200-1989 (ASTM A501). :

Esta norma indica los requisitos que deben cumplir los tubos sin costura © soldados de
a.er. al carbono, formados en caliente, de seccion ruau.ada, rectangular, crreular o de
forma especial, para usos estructurales en construcciones soldadas, remachadas ©
atorm* adas que se emplean en puentes, edificios o esiructLras en general.

Los tubos cuadrados y rectangulares se suministran en dimensiones de 254 mm a 254
mm por lado con espesor de pared de 2.4 mm a 25.4 mm, dependiendo dei tamano; I6s ™
tubos redondos se suministran de un tamano nominal de 1/2" a 24", con un espesor de
pared (promedio nominal) de 2.8 mm a 25.4 mm, dependiendo del tamano. Se oueden
sur -ustrar -2bos Que tengan otras dimensiones sierrc-2 y cuando cumplar :on los
re<...sitos Ge @sta norma Los tubos - ueden suministrarse jalvaniza<os con el proceso de
inmersion en caliente.
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Sujetadores roscados extemamente de acero al carbono NOM-H-118-1988 (ASTM
A307).

Esta norma menciona los requisitos mecanicos y quimicos de dos grados de sujetadores
de acero al carbono con rosca exterior, con ..ametros de 6.3 mm a 100 mm (1/4" a 4").

Tomillos de alta resistencia para uniones de acero estructural, NOM-H-124-1988
(ASTM A325).

Esta norma indica ios requisitos mecanicos y quimicos que deben cumplir los diferentes
tipos de tomillos de .acerp, tempiades y revenidos, oonoc:dos como tomillos de alta
resistencia, para conexiones de acero estructural.

Tomillos de acero aleado, templados y revenidos para juntas de acero estructural,
NOM-H-133-1988 (ASTM A4S0).

Esta norma sefiala los requisitos mecanicos y quimicos que deben cumplir los tomillos de
acero de aleacion templado y endurecido, en diametro de 12.7 a 38.1 m (de 1/2" hasta 1
1/2") Estos tomnillos son adecuados para usarse en conexiones de acero estructural
segun la norma NOM-H-124. '
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

NORMAS TITULO DE LAS NORMAS
MATERIAL - -

NOM - ASTM DGN-NOM ASTM

B 254 AdE Acero estructural Structinal Steel.

8177 AS_ Tubos de BCer0 CON O $i1 CoStUra. negros | Proe, Steel, Black and Hot-gipped, 2mc-
Grago 8 Gr. B 0 GANANIZAAGS POT INMErsIon en calente coated Weided and Seamiess Steei Pipe.
B 282 A242 Acero estructursl de baja aleacxon y alta High-strength Low-alioy Structural Steel

resigtencia
\

B 284 Addl Acero estructural de alta resistencia y High-strength Low-slloy Structural Man-

baja aleacon al manganeso-vanadio ganess Vanadium Steel
]

B 199 AS00 Tubos de acero al carbono, s costura © | Coid-farmed Weided and seamiess
soigagos. formagos en fric, para usos es- | Carbon Steel Structural Tuoing in Rou-
tructurales nds and Shapes

B 200 AS01 Tubos de acero al ~arbono, sin costura = | Hot-formed Weide *~d Searniess
soidacos confonT - i3 en cabents, para Carbor el St~ Tubing.

Usos estructurales :

AS14 Placa de 2cerc aleacga de alts resistencia, | High-yleia Streng:s  =nched and
templaga y reveniga. agecuada para so- ternpered Alioy-Stee: -.ate, Surtabie for
gar. Weiding_

B89 AS29 Acero estructural, limite de fluencia Structural Steel wath 42 xs) minimum
minrc 18 42 ki, Yield Point

B 347 AST0 Acero lamina y ira de acero al carbono Steel Sheet and Stnp. Carbon, Hot-rolled,

Acero Grag, iamunagos en caiente, de calidad estry- Structural Quality
Estructurai 45y 50 ctural.

AST2 Acero de alta resistenca y bapa  aleactdn High-strength, Low-alioy Columbium-Va-
8l columbic-vanadio '* <algad estructu- | nadwum Steets of Structural Quaity
rat

AS88 Acero estrugtural ge sistencay . High-strength . ~w-alloy Structural Steel
baja aleacion. con hrr 2 fluencia mink- | with 50 kst Min.=um Yield Point to 4 in
mo ge S0 ksi y con un espesorde 4 puig | Thick,

B 277 ABDS Acero, lsrmuna y brs oe baja sleacion y alta | Steel, Sheet and Stnp, High-strength,
res/stencia, lmnaca en calients y en Low-alloy, Hot-roliea and Cold-rolied, with
fric. con resistencia » ia COmMosIBN Improved Atmosphenc Cormomon
arnesfenca meocaca Resistance.

ABO7 Acero ldmina y tira de baja aleacidn y alta | Steel Sheet and Stnp. High-strength,
resisiencia, 8l Coiumme © vanadio, o am- Low-alioy, Columk 'v1 o VanLsum, o
Dos, [aMINaces en cabente y en frio both, Hot-roliec ar . Cuv-rolleq.

At 8 Tubo estructural con o sn costura de alta | Hot-formed Weided and ! Jpmiess Hugh-
reststencia y DA 16aCI10N lAMINSdo en strength Low-alioy Struc.sal Tubing.
Cahente. 3

AT09 Acero estructural para puentes. Structural Steel for Bndges.

ABS2 Placa de acero estructural de baja Quenched and Tempered
alweacion, temziaoa y endurecica con limi- | Structurat Stee! Piate with 70 km
le ge Nuencia mimmo. de 70k y conun | Minimum Yiekd Strength to 4 i theck.
espesor oe 4 pulg

Nota

NOM Noma ™' *al Mexicana

ASTM Amen:

Comité ge Re

' ociety of Testing Matenats (Socedad Amencana para Ensayes y Matenzies) Pars acercs fabncados segun ias normas del
7 Naval LLOYD'S, Bufete Naval Amencano (ABS). Instutc Amencanc del Petrdies (API), Sociedad de Ingemercs de la

industna Autc— ::-.2 (SAE), Instiuto Amencanc oel Hermo y of Acern (AISH). y Estincar Brténuco (BS), se recomienda cormmr & Altce
Homos de México (AHMSA) Veéase Manual AHMSA para construccion con acero, (Manual AHMSA-1996)
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

] NORMAS - TITULO DE LAS NORMAS
MATERIAL . i ’ :
NOM ASTM DGN-NOM ASTM
B 352 AZ7 Prezas coladas de acero al CArDONG de Mild-to-mednim-strength Carbon-stesl
Gr 6535 Gr 8535 baja y meciana res:stenci pars apicacdn | Castings for General Applications
Acercs - general.
Funaiaes
B 3S3 Al48 Piazas coladas de acero de alta res:s-
Gr-80-50 Gr. B0-50 tenc para uso estructural. High-strength Stee? Castings for Structu-
R ] il Purposes i
Aceros AGES Aceros fonados al carbono y oe aleacidn Steel Forgings Carbon ang Alioy for
forjados para uso INdusinal general, . General Industnal Uise
Remacnes ASQ2 Remaches de 8Caro estructural. Steel Structurai Rrvets
H-118"" A307 Termilos y espamegos de acero al caroono | Carbon Steel Bofts and Stuas, 60 ks
CON res:stencia a ia tension de 60 i, Tensie Strengtn
H-124* A325 Tormnillos de afta res:stencia para uniones High-strength Bolts for Structural Steet
de acero estructural. Joints
Temilos, ’ .
arangelas Ag49 Tormilles y espAmagos de acero templado y | Quenched and Tempered Steel Bolts and
y endurecids Stuas
Tuercas
H-123" A490 Tomillos de acero estructural Con Heat-treated Steel Structural Botts, 150
fratamiento térmco, con resistencia k81 Min. tensiie Strength
mimma a ia tensdn ge 150 ki
AS83 Tuercas de acefo de aleacion, y al Carbon and Alloy Steel Nuts
CArDONo,
F436 Arandeizs dg scero endurecidas. Hardened Stee! Washers
A36 Acero estructurs Stryctural Steel
A194 Tuercas de acero al carbono de aleacidny | Carbon and Alloy Steel Nuts for Bolts for
Gr 7 al carbono pars tomilios de ana preson y High-pressure anc —-gh-temperature
Sievaca temperaturl o8 S&Mcio. Semvice.
Ad54 Tomillos ce acero de aleacidn, tempiados Quenched and Tempered Alioy Steel Bol-
y reveniccs, esparragos y otros ts. Stuas and other Externally Thraaced
Pemos de anclaje sujetacores, roscados externamente, Fasteners
y Darras roscadas
Adag Tomilios y espirragos de acero templado y | Quenched and tempered Stael Bolts and
endurecKio Stoas
AS88 Acero estructural de alta resrstencia y baja | High-strength Low-alioy Structurat Steel
aleacion con limae de fluenca minimo de with 50 ks: muumum Yieid Point to 4 in.
50 ksi y con gn espesor mamo de 4 pulg. | Thek, -
ABH7 Tomilios y e3pamagas de acers de &t High-strength Non-headad Stesl Bolts and
reSISIenci. B4} Cabaza. Studs.

Nota

NOM Norma QOficial Mexicana
ASTM Amencan Society of Testing Matenais {Sociedad Amencana para Ensayes y Matenales)
Para aceros fapbncados segun las normas ol Comié de Regrstro Naval LLOYD'S. Bufete Naval Amencana {ABS), Insttutc Amencano del
Petroies (APh Sociedad de ingenieros de ia Industna Automotrz (SAE), Instituto Amencanc del Hiermo y ¢ Acero (AISH), y Esthnaar Brténico
(BS). se recomienaa consultar a Altos Homos ae Méco tAHMSA) Véase Manual AMMSA para construcc:on con acero, (Manual AHMSA-

1996)
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NORMAS OFICIALES MEXICANAS (NOM) Y ESPECIFICACIONES ASTM
PARA MATERIALES UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

. NORMAS ... - . TITVLODELASNORMAS =
MATERWAL [ - . .0 i el o ) ST ST e
' NOM ASTM " DGN-NOM ASTM
W77 AWS AS Electrodos de acero al carbono. recutwertos. | Specification for Covered Carbon Stest Arc
para soiGacura por &ICo scineo. Weiding Electrooes
H B6 AWS AS5 | Electrodos de scero de baja aleacitn, recu- | Specification for Low-alioy Steel Covernd
brertos, para soldadura por arco elécinco. Are Weldmg Electroces
. 4
H &7 AWS AS 17 | Electrodes desnudes de acero al bap Spec:ficaton for Carbon Steel Eiectrodes
carbono y fundentes para soldadurs de arco | and Fluxes for Submergea-Arc Weiding
sumergao.
 H98 AWS AS 18 | Metales de apote de acero al carbono para | Specificaton for Carbon Steel Filler Metals
soldadura por arco protegico con gas. for Gas-Stweided Arc Weiding :
AWS A5.20 | Electrodos de acero sl carbono pars ... Specific 2* an for Carpon Steel Electrodes
Metales ge soldadura por 2rco con electrodo tubular for Flux-Cored Arc Welding,
Aportactén continue
Y
Fungentes AWS AS.23 | Electrodos desnudos de acero de baa Specificaton for Low-alloy Steel Electrodes
para aleacion y fundentes para soidadura de arco |and Fluxes for Submergea arc Weithng
Soigagura SUMergKIo.
B AWS AS.28 | Metales de apofte de acero de baja alescxin | Specification-for Low-alloy Steel Filler Me-
para soidadura por arco protegido con gas. | tals for Gas-shweiced Arc Weiding.
AWS AS.29 | Eiectrodos de scero de baa alescion pars Specificaton for Low-alioy Stesl Em
SOMIadUra por 21CO CON Sectrodo tubular for Flux-cored Arc Weiding.
conunuo,
Notas

NOM Norma Ofical Mexocana.

ASTM Amerncan Socsety of Testing Matenals (Socedad Amencana para Ensayes y Matenaies)
AWS Sociedad Amencana -* la Soidadurs.

Para aceros fabncados segL” s normas del Comité de Registro Navat LLOYD'S, Bufete Naval Amencano (ABS). Insttuto Amencano del
Petroieo (API), Socieaad de ingeneros oe la Industna Automotrz (SAE), instiuto Amencano del Herro y @ Acero. (AlS1), y Estandar Brittrweo
(BS). se recomienda consuftar a Aftos Homos de Mexco (AHMSA). Véase Manual AHMSA pars construccidn con acero, (Manusi AHMSA-

1996)
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NORMAS Y PROPIEDADES DE LOS ACEROS ESTRUCTURALES
UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO

e . . . Renistoncia
Tipo Normas Fy , F..1 ¢ Usos principales . relsiiva o I8
de {kgem’) | {x'om’) ormes ' Composicién quimica, (% ‘

X g posicion q , (%) . J——
s ‘ . jespociad
- L - - soero comdn
NoM | AstM | . . Cmax | Momax sl Smax | Pméx | OTROS | |
placas, barras y | Construccion soldada, 026 060120 | Oy 005 004 C.= 1
B.-254 A-38 2530 o perfies alonitada y remachada, | 029" 01503 C.=0 20 2
S£20 hnes estructurales en
general
A . Tubos con o sin | Similar at acero A3G 030 120 - 005 006 - -
8177 A-53 costura (NOM  B-254) para
! {Grado B) (Gi1 B) 2460 4220 min aplicaciones en
eslruchwias & base de
tubos, eic,
c Tubos formados | Similar sl A-38 (NOM B - - - - - - .
en hilo, sin coslura | 254)
a . o soldados de
B-199 A-500 2320 3165 seccion cuadrada, - , ,

r 3235 4080° | rectangular o de . : g .

b olras lormas :

o Tubos sin costura | Similar al A-36 {(NOM-B- 0.26 - - 005 004 C,=0 1

° sokjados | 254) C,=020 ©2

n formados . en

calente, redondos,
° B8-200 A-501 2530 4080 | cuadrados,
reclanguiates o de
forma especial
. Placas y barras Simdar al A-368 (NOM-B- . B - - - R
B8-89 A-529 2950 4220- con espesor 254)
5975 mdximo de 13 mm
Lamina Miembios  construdos 0% 0 90. - 005 004 Cu=020
B-347 A-570 2110- 3445 con pethles de acero 1 35°
3520 4570 formados en frlo para
edificios .
NOTAS

Fy eafusrzo de flusncia o limwe inferior de Muencia det malerial

Fu Esfuerzo minimo sspecificado de tupluia on lensibn -

Pwin fabricac gun kas nomas det Comitd de Regnire Naval (LLO D $) , Bufele Naval Amesicano (ABS), inslidulo Amencano del Petrolsed (AP)), Sociedad de Ingeni de la Industris Autornmuliiz {SAE), Instituio
Amesicans del Hierro ¢ of Acero (AIST) y of Esténdar Butanico (B5) . se recommnda consullar a Alios Hornos de Méuico (AHMSA)  Informacion suela 2 moddicaciones, de acustdo con ta fabl ICactn de Nuaves sceros Fslrucluales

Se sacomiends consulter le ullime edicion de las normas DGN-NOM o ol catdlogo de normas nacionales del Comné Consulivg de Normalizacidn de Is Indusiia Sderuigiea Naclonat (CCISN), de ta Camars Nacional de ts indusitia
del Hiorto v sl Acero (CANACERO)

b Varis de acusrdo con ol sxpesce y prado.
c Varia sogin ol prado o bipo
d Compae ade 0on of acera al carbono, s cobre




NORMAS Y PROPIEDADES

LUS ACEROS ESTRUGTURALES

UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO -
. : Resistaricis
Teo Nonmas F s . . usos principeles ' Composioisn quimice’, (%) felntive &
de fgrem) | (kgiem®) Formas T o ooosion
scaro . reepactoal -
: ‘ noero comdn
NOM ASTM Gmax | Mnmax 8l 6 méx Pmix | OTROS
a-20? A-242 2950 4430 placas, baas y | Fines  eshuclurales  en | 015 10135 - 0os 015 Cu=0 20 4
520 4920 perfiles peneral, conslrucckdn' | 020* oodq' (]
soldpds, alornilada ¥y Cr=0 50 4
remachada +
Si=0 05
B-284 A-441 2810 4220 Placas, baras y | Uso estructural en general 0322 085125 0 30 mix oS 004 min 2
520 4920 poifiles consiruccidn sokiada, Cu=0 20
- slomniilads y remachada V=002
l4mina galvanizada revesiids
A-448 120 3185 da ginc on tollo corlods en
2600 3658 Ptaca y perfiles IPR longiiudes cometciales, S
2810 miermbros esliuciualon
3515 3865 fobricados  con  porfiles
4570 lormados  en ko,  pers
5625 5765 sslrucive  de odificion,
! , . - | principaimente ediicios '
tandorizedos, iones \
soldadas, olownitladas  y '
romachades on Irio
Lamina fabricada on | Miembros o componenies de o8 130 - 008 . - 2.4
B-2rt A-572 365 4570 cabenle ¥y en lrlo, | estructras de ocero pama
3520 493 resislonie a la | edificios; consliucckon
corrosion soldadas y alomiitada
A-568 2950 - 4430 Placas y barras Comsiruccidon  atornitlada ¥ 010 opa 013 004
remachada , )
515 4920 a . [ ] . 0035 Cu, Cr 4
iy 020°C 135°C 090°C QosC e Mo
A-808 365 4570 Placa Porliles lormados en fiio de
calibres delgados resislente g .
3515 4920 la conrosion 028 . 130 008 2.4°C
NOTAS X :

F, exfuerzo de Nlvencia o limite Inlerior de flvencia del malerial

F esfuerzo minimo espacificado de ruplira en lansion

* Parn acocos labvicedos segun las normas del Comilé de Regisiro Naval (LLOYD S), Bulete Naval Americano (ABS), Inslduio Americano del Pelidleo (AP1), Socieded de ingenieros de Is Industiia Aulomotriz (SAE), instiduto
Amesicano del Hierin y el Acero (AIST) y ol Estanada Brilaco (BS) se recomienda consultar 2 Altos Honos de México {AHMSA) Inlormacitn sujela a modificaciones. de acueido con ta fabricackin de nuevos aceros estiucturales Se
1ecomienda consultar la alimp edicion de las normas DGN- NOM o of calalngu 1o normas nacionates dal Comité Consultivo de Noimabzacidn de |a indusiie Siderurgica Naconal (CCISH} |, de la Camare Nacional de L2 Indusiria del
Hierro y ol Acarn (CANACERO, Amores 138, Cal de! Valle, 03100 México, DEy

¥ Vasle de acierdo ran i espesor y grado
* Varla sogun e prado o lipo
* Esta notma no lliena conaspondoncia con Mpguna norma inlernacional

. Comparade con ¢l acero al carbono. sin cotvo
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NORMAS Y PROPIEDADES DE LOS ACEROS ESTRUCTURALES
UTILIZADOS EN LA CONSTRUCCION EN ACERO :
Tipo Nomas - F," r." uson principales Compasicion guimica®, (%)
de ) (kgrem’) | {kglem’) Formas .
xoe ! T T N
NOM ASTM _ : ‘Cméx | Mamax 8 | 8max | Pmax
1
ApoT :92: 4228 lamina Menmibwos formados en hio 028 140 - 008 005
.- 5080 para fines astructuralos . . Cuv 20 o
' oxr 1700 ’ 2
A1 , 1760 2955 lamina de acero | Miembros osliucluralns
2110 3165 laminada an kio labricados  con  peifiles
| 2320 3378 Iomadas  en  hio  para .
2810 3655 astandarizos, rconeximes
s62% 5783 soMdadas, atorniladas ¥
remachadas en hrio
Porfiles y lubos | Construccion remachad 022 oe8s o0 005" 004 Cu=020 1. 850
. chrculares laminados | alorndiada y soldada. . L] especiica
A-g18 asis 4570 en cakente lII 2r 135 0Xr ) para Gr.|
4920 Cu
‘ Ptaca Estiuctras soldadas
A-514 6325 Ml ] 7.4
7010 v140 . 022 130 01l 004 0035 ml:“
o 080 0 80°
02° 1 50°C
Y * ‘ A-109 - Puenles Hay lres niveles de R
. ’ islencia fencia a la
corosion, resisiencia o la
comroskin  increpwnlada ¥
requisiios esitnios en o
ptueba de impacio
NCTAS: ,
F, ssiverzo de lluencia o limile inferior da Avancia del malenal
F,estuerzo minimo espectficado de ruplura an tonsion
* Pate aceros fabricados zegun las normas del Comile de Registro Navel (LLOYD S}, Bulele Naval Amenicano (ABS). Insidulo Amerncano dol Palrdlea (API). Sociedad de Ingenlaros de la indusina Aulomaolriz {SAE), instilulo
Amaricanc del Hietro y 8l Acero {AIS]) y el Esldnadar Brdaco (85).se recanvenda consullar a Allos Honos de Mexico (AHMSA) Informacion sujela a modificacones. de acuerdo con la fabvicacion de nuevos eceros estruciutales Se
recomiends consultar la ullima adicnn de las nvmas DGN- NOM o ef catalogo de normas nacionales del Comié Consullive de Notmahzacion de la Indusina Swderur gica Nacional (CCISN) , de la Camara Nacional de la Industria del

Hierro y ol Acero (CANACERO, Anuwas 318 Col del Valle, 03100 México, DF }
¥ Varls de acuerdo con el espesor y grade

* Varia segin ol grado o ipo

* Esta notma no liene cotrespondencia con ninguna notma nternacional

* Compatada con el acern al carbono, sin colue
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PERFILES PARA CONSTRUCCION

Los perfiles de acero que se producen en Mexicc y que se emplean en dive-sas obras de
Ingenieria, comercialmente se denominan placa, perfiles comerciaies, perfiles estructurales
. perfiles tubuiares (tubos) y perfiles formados en frio. Las estructuras de acero fabricadas
- .= perfiles formados en frio se disefian segun las Especificaciones de! American lron and
-.zel Institute (AISI), Specification for the Design of Cold- formed Steel Structural Members.

PLACA
Es un producto plano, de seccidn rectangular, laminado en caliente; se usa profusamente en

disefio y construccion de estructuras de acerp. Consiste en hojas o ldminas, de las
dimensiones siguientes: 5 a 6 pies de ancho (1 524 a 1 829 mm), 20 pies de longitud (6 096
mm), y 1/4, 3/8, 1/2, 5/8, 3/4 y 2 pulg de espesor {de6a & mm).

/—t=1/4a2pm¢.(6;51m1n)

-4

5 a 6 ples
(1524 & 1829 )

C 20 pies (8086 mm) “'i
i

Aungue ia diferencia entre placa y lamina no esta bien definida, se considera.placa ia de 6.4
mm (1/4 pulg), por lo que el espesor de la lamina varia de 1/8 a 3/16 de pulg (3.2 2 4 8 mm).
Por sus dimensiones, la placa comercial es aprovechable y faciimente transponabie; estas
medidas son las maximas posibles, debido a que los molinos gue -utiliza la industria
siderurgica para producir este perfil trabajan en capacidad Optima (hasta 5 ton), de esta
manera se logra que la laminacion sea constante. £n nuestro pais existen pocas empresas
productoras de. placa estructural, entre eilas AHMSA e HYLSA. AHMSA produce otras
calidades de placa: acero estructural al carbono, grados B y C (ASTM A283); esta placa es
menos resistente pero mas maleable; se usa en la construccion de tanques y recipientes a
presion (no es recomendable en la fabricacion de estructuras para edificios).
Comerciaimente se consigue en . ‘08 Jiferentes presentaciones: placa con cantos recortados
y placa con orilla de malino. La orilla de molino consiste en un sobrante de maternales que
se genera por la presidon que gjercer los melinos durante el proceso de laminacion; estas
onllas deben eliminarse con una cizalla u otra heramienta, a causa de que tienen
deficiencia y ocurren enfriamientos bruscos del materiai. Otro defecto de la placa son las..
colas de pescado: te'~naciones pequefas que en algunos casos causan desperdicios
importantes v. Si No se '2man en cuenta er ¢l costo de fabricacién, ‘2mbién pérdidas.

"Bl r:mbre vy la designacion de los perfiles estructurales aluden a la forma de s~ acciones transversales y
al ta—afo o peraite de la seccion. La dmensic meyor - 3guéllos debe ser ¢ -0 mimmo 4 puig. Los de
dmensiones menares se denominan perfiles comerciales

'Paraestatal. En diciembre de 1991 se vendié al sector privado.



Aun la placa de espesor maximo (51.8 mm) es inadecuada para la construccion de
estructuras, puesto que arriba de este grosor al material le pueden afectar problemas que lo
hacen indeseable; por elemplo, por su alto contenido de carbono, surgen inconvenientes de
soldabiidad. Cuando se fabricd la estructura del edificio de Mexicana de Aviacion, en 1881,
en México no se podia conseguir piaca de 1 1/2 pulg de espesor en adelante, por lo que fue
' necesario importar el material de los Estados Unidos de América (en este pais se consigue
- comunmente placa de 40 pies de lado por 4 pulg de espesor, impecable; el peso de este
perfil es de 12 t, aproximadamente. La estructura de acero del edificic mencionado, la cual
pesa aproximadamente 5 500 toneladas, se hizo con placa de hasta 4 pulg de grueso. La
experiencia ha demostrado gue, no obstante que se dependa de un solo proveedor, que el
aspecto de la placa sea inadecuada, que la calidad de la presentacion del es:~slecimiento y
la del servicio sea deficiente, la calidad de este producto es buena.(La defensa para la venta
de cualquier producto debe ser su calidad). La calidad de un acero estructural es totalmente
confiabie cuando una planta siderurgica elabora los perfiles de acuerdo con un proceso
completo (obtencion de la matenia pnma, reduccidon del mineral, aceracién y laminacion).
Cuando se compra la placa directamente a AHMSA la cantidad minima necesaria soiicitada
esta comprendida entre 5 y 10 t; en estas condiciones se puede solicitar un certificado de
calidad en el cual se hacen constar ia composicion quimica dei acero, el numero y ia fecha
de la cc.ada, asi como informacion completa acerca de las caracteristicas y propiedades
que adquirié el acero. que son las que mantienen al material dentro de la garantia deseada.
La calidad de la placa para fines estructurales que se fabrica en nuestro pais es la NOM-B-
254 (ASTM A36), bajo pedidos especiales, también se ofrece en otras calidades (acero
estructural de alta resistencia, acero para recipientes a presion, etc.).
En los casos en que se compre pilaca o cualquier otro perfil estructural en cantidades
menores. a distribuidores, y no se cuente con certificado de calidad, st se duda que su
calidad sea buena, se recomienda hacer un muestreo y una verificacion del materié_l;' para
elio se elabora una probeta, que se obtiene de los extremos de la placa, a una distancia de
aproximadamente 2 pulg al borde, en el sentido de laminacién de !a placa; es decir, a Io
targo de la misma. En ia figura siguiente se indican las dimensiones de la uniaad ¢ probeta
gque se usan para realizar los ensayes mecanicos.

sentido de laminacién -
. — - . ( i . _)_'-
5-6 pies - - =-- —% _— -
g
=" — oo ) N
|3 20 pies | Probeta para el ensayo de tensién |
P *1 = !

Se corta la probeta y se le hace un maquinade; después se envia a un laboratoric de
maternates, donde se somete a pruebas diversas (ensayes mecanicos, analisis guimicos,
etc.). Con los resultados obtenidos se puede identificar cabalmente la calidad del acero. El
fabricante, el director de proyecto, el proyectista, etc., deben demandar que se verifique &l
materal, para que comresponda a la calidad de diseno.

Ny
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Cuando se adquiera placa en cantidades pequefias se debe tener cuidado especial, debido
a que en el mercado existen algunas empresas fabricantes de poca seriedad, que venden el
material a partir de sobrantes de un pedido determinado; en estos casos la calidad del
material es inadecuada.

Como ya se menciond, a la placa en la construccion de estructuras se le usa de modo muy
amplio y variado; posiblemente en el pasado inmediato era el material mas utilizado, pues a)
permitia fabricar secciones compuestas soldadas (columnas de seccidém en cajén, vigas
hechas con tres placas soldadas o trabes armadas); b) se emplea comc piacas de base
para columnas, c) columnas y cabezales de marcos rigidos; d) marcos de seccion vanable;
e) placas de nudo de ammaduras de techo, f) placas de conexién, g) puntales, h) atiesadores,
i) diafragmas, etc.

Gracias al advenimiento de la soidadura, fue posible la fabricacion de trabes armadas y
columnas en cajén (secciones que en la construccion de estructuras pesadas han tenido

mucho auge). patin

aslma

™~

4 f : (3) Columna de seccion
€nh cajon

(3) trabe armada soldads

En el pasado; en la época de -a construccidn remachada, la fabricacion de miembros
armados resultaba un proceso muy caro, debido a la gran cantidad de agujeros que debian
hacerse para cocer con remaches cada una de las placas que formaban la seccién
transversal del miembro, y en ocastones era dificil lograr la coincidencia de los agujeros con
los remaches o elemento de unidn, usados en esa época. Merced al desamolio de 'a
soidadura, el uso de miembros soldados evolucioné de manera importante. En ios Estaccs
Unidos de America existen varias empresas que producen trabes armadas soldadas, como
peile- de linea; asi mantienen amplia disponibilidad de perfiles para la construccion.

Wl/{ff/ﬂlfl

1
LA LS LS

Perlll | cotnpucsto
(hecno con tres piacas soldadas)
Perhies IPC
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Una ventaja importante de las secciones soldadas con respecto a los perfiles iaminados es
que se pueden fabncar a la medida de las necesidades, de acuerdo con un proyecto
determinado, debido a que al vanar las dimensiones de la seccion se logra mejorar o
disminuir las propiedades de la seccion transversal del miembro (momentos de inercia,
modulos de seccién, radios de giro, etc.,); en cambio, en los perfiles laminados, por tener
dimensiones preestablecidas, se tienen variaciones mas radicales de diménsiones vy
propiedades. '

En el caso particular de la seccion en ¢ajon (coiumna hecha con cuatro placas soldadas), en
el uso de ia placa se tienen mas o menos las mismas libertades que con la trabe armada.
En esta seccidn, las propiedades de disefio k, ly, Sy, Sy, f

y 1, Son muy similares, debido a que el acero se encuentra mejor distribuido, de manera que
el matenal se aprovecha integramente. No obstante, por las dificultades que se pueden
suscitar en las conexiones soldadas, al usar la seccidn cerrada o en cajon, se prefiere el
miembro armado hechg con tres placas soldadas.

De manera general puede mencionarse que el problema de calidad de perfiles estructurales=
es menor gue el de los perfiles comerciales, puesto que en estructuras de cierta importancia
se usa practicamente una sola calidad: la del acero NOM-B-254 (ASTM A36G). AHMSA
produce otras calidades de aceros estrugturales, como la AH 55 y la NOM-B-480, pero
uricamente bajo condiciones especiales. Por lo anterior, en lo sucesivo, cuando se haga
referencia al acero NOM-B-254 se entendera que es el acero usado para fines estructuraies,
que consiste en los elementos que forman una estructura, los que soportan las cargas de
diseno.

PERFILES COMERCIALES

Son productos de acero laminados en caliente, de seccion transversal en fomade L, T, Z,
etc. en los cuales ta dimension menor o peraite no excede de 3 pulg (76 mn,;. L s redor:jo~
y las soleras también entran en este grupo.

Angulo. Es una escuadra formada por material de acero provista de alas, rar as o lados,
iguales o desiguales; su espesor varia de 1/8 (3 mm) a 3/4 (19 mm) de pulg, estos
espesores aumentan proporcionalmente al tamano de las alas. La longitud de estos perfiles
esde8a10m.




En nuestro pais es poco frecuente encontrar estos perfiles en calidad NOM-B-254, puesto
que las empresas productoras grandes no se interesan en fabricar angulos livianos. En este
sentido, la industria sidenirgica ha creado una division logica, pues las ha clasificado en
empresas grandes y pequer. . Segun e! tipo de actividades productivas que desarrollan, se
dividen en integradas, semiintegradas y relaminadoras. Las integradas cuentan con
instalaciones para llevar a cabo el proceso compieto, desde la extraccion de la matena
prima hasta la elaboracion de los diversos productos que demanda el mercado. Las
semiintegradas producen acero partiendo de chatarra o fierro esponja en lugar de mineral
de nierro, que es la materia pnma de las industrnas integradas. En su ruta de proceso usan
como equipos principales: a) el homo eléctrico, para fundir chatarra y lograr la compos:z.0n
quimica mediante la adicion de ferroaleaciones; b) ia colada continua 0 molino de desbaste,
para cbtener la palanquilia como producto intermedio, y ¢) ios trenes de laminacion, para
llegar al producto terminado o final. Las relaminadoras parten de diversas materias primas
(piezas de acero, palanquilla, ejes de ferrocarri, neles, etc.)a las que, mediante la
operacion de faminacion, modifican su forma. De acuerdo con lo anterior, es importante
tener estncto control de calidad en perfiles comerciales; su procedencia no permite
garantizar una calidad similar a la del acero NOM-B-254. El alto contenido de carbono en
estos aceros detericra las propiedades mecanicas del acero (esfuerzo de fluencia minimo y
de ruptura por tensién).

El dangule s2 utiliza en piezas pequenas, elementos secundarios, no en estructuras grandes;
su capacidad de carga se reduce en funcion de su relacion de esbeltez (longitud libre entre
racho de giro correspondiente); a medida que esta relacion aumenta, el esfuerzo permisible
de compresion disminuye. Cuando se usen angulos comerciales en la fabricacion de
estructuras, en el disefio se recomienda utilizar valores de propiedades mecanicas menores
a los del acero NOM-B-254 (ASTM A36). Experiencias derivadas de los sismos de 1985
demostraron que en estos elementos pueden ocurrir variocs tipos de falla, por-ejemplo las
causadas por fragilidad cristalina.

En México a este perfil lo elaboran ta Compariia Sidenirgica de Guadatajara, S. A. de C. V.,
Aceros Corsa, Fundidora y Laminadora Anahuac, etc. La Compafia Sidenirgica de
Guadalajara es una de las pocas empresas que si cuenta con el proceso de aceracion a
base de homo eléctrico, por lo que practicamente todos los perfiles de calidad comercial que
produce esta empresa si son de buena calidad.

Varilla para refuerzo du coiicreto

Son barras de acero de srccidn circular, con salientes transversales, longiturinales o
romboides, llamadas corrugaciones, diseladas especialmente para utlllzarse comws refuerzo
de concreto. -
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Comercialmente se presenta en longitudes de 9y 12 m, y en didmetros de 3/8 (10 mm) a 1
1/2 puig {38 mm). El numero con que se designan las distintas varillas corresponde al de
octavos de pulgada de su diametro nominal. También se produce varilla de alta resistencia a
partir de aceros de otras calidades 0 mediante tratamientos especiales, como torcido en frio.
En nuestro pais existen numerosas empresas que fabrican este producto, entre las que se
encuentran Aceros Corsa, AHMSA, Aceros Nacionales, Compariia Sidenirgica de
Guadalajara, HYLSA, Sicartsa, etc. La varilia se consigue con distribuidores; se aconseja
tener cuidado, debido a que existen muchas empresas que no respetan calidades en el
controf cuantitativo de carbone. Una varilla con aito conterido de carbono es dura y fragil, y
una con el contenido adecuado, segun las nomas, es ductil; por tanto es dificil que se
fracture, pues tiene caracteristicas y capacidad que le permiten doblarse. Se usa
profusamente en la industria de la construccién, como refuerzo de concrete en ios diversos
elementos que conforman la estructura.

El uso de la soldadura en uniones de varillas ha permitido eliminar los trasiapes, que
tradicionaimente se hacian, las uniones a tope de tramos de varilla son mucho mas
eficientes, siempre y cuando se hagan en condiciones adecuadas, y ahorran espacio. Para
soldar la varilla también existe una normatividad, la cual indica que, para gue estas barras
sean soldables, el acero con que estén hechas debe contener menos de 0.75% de carbono.
Por io anterior, se recomienda cuidado especial en varillas que excedan del 0.75% de C,
debido a que su.ductilidad no es adecuada, son muy dificiles de soldar. y quebradizas
cuando se doblan (en el lenguaje de los maestros de obra significa que esta acerada): En el
caso particular de la edificacion con acero, se utiliza pnncipalmente en ancias para Ias'.:
placas de base de columnas.

m-umnr-w .mo_-a“:_-

Comila rptucre o8 s varie, -,

AP ol Dl X iy

TIPOS DE APLICACION DE SOLDADURA MAS FRECUENTES
EN VARILLAS DE ACUERDO A:COD AWS D14

A" .ambrén

Son barras lisas de acero de seccién circular, laminadas en caliente. Este producto se
presenta comercialmente en un solo didmetro (1/4 pulg); se usa frecuentemente en la
tndustria de |a construccion de estructuras de concreto. El alambron se puede pasar a través
de roditios formadores y se estira para producir alambre.

PERFILES ESTRUCTURALES

"Cuando las vartlas son facimente soldabies, se usan eiectrodos normales, y algunas veces se hacen
tratarmientos térmicos para facintar et proceso de soidadura,
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Son productos de acero laminados en caliente, cuya seccion transversal es un angulo,
canal, viga |, perfil T, etc., en los cuales la dimensidn mayor det2 ser como minimo 4 pulg
(*32 mm}. . ) , .

— . . - - ¢ —

>
.
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Zand 7 are
principal .
axes

Angulo. Este perfil puede ser de lados iguales o desiguales. En México, la industria
siderurgica produce de ambos: de lados iguaies, en tamafios de alas de 4, S y 6 pulg, coh
espesores desde 1/4 hasta 3/4". Los angulos de iados desiguales se fabrican unicamente
en ios tamanos de alas; 4 x 3 y 6 x 4 pulg, con los mismos espesores que los de lados
iguales.
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E! uso de! angulo estd muy difundido en el ¢ 3e” . de estructuras de acero; después de la
piaca, probablemente es el perfil mas usago en la construccion. Se utiliza en cuerdas,
diagonales y montantes de las armaduras de tech , contraventecs, columnas ammadas o en
celosia, angulos de asiento en conexiones de vigas a columnas, puntales, etc.

Canal. Este perfil se produce en México, con peralte desde 3 hasta 12 pulg. Es bien
aceptada, aunque cuando se usa como viga es inadecuada, debido a que sus propiedades
con respecto al eje Y-Y son muy desfavorables.




En cambio cuando se usa para formar una seccion armada o compuesta es muy aceptable,
pues sus momentos de inercia, modulos de seccion y radios de giro se aproximan. En el
pasado tuvo un uso importante, en la construccion de los puentes de acero para ferrocarril;
se formaban secciones combinadas (por ejempio dos canales en espalda, con separadores).
" En la actualidad su uso es restringido, se emplea en piezas secundarias y en estructuras
ligeras, como columnas, diagonales peguefas, montantes de armaduras y alfardas de
escaleras. ] -

Viga IPS. En 1940, Fundidora de Monterrey, S. A de C. V., empresa desaparecida en 1985,
produjo por vez primera este perfil (al cual lo denomind viga | perfil estandar o doble T), en
10 tamarios. La viga mas liviana era una de 3 pulg de peralte y 8.5 kg/m; la mas pesada era
una de 15 x 74.4 kg/m. Para poderse laminar con ios molinos tradicionales, los lados
interiores de los patines de este perfil requerian una -pendiente pequena, del 12%
aproximadamente. A falta de otros perfiles, esta viga se uso profusamente durante alrededor

de 10 afos.
|

"4’/[47,”/1
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En 1950, Altos Homos de México, S. A de C. V,, lanzd al mercado el perfil IPR, surgido a
partir de la viga IPS; a éste se le redujo el aima, se le alargaro los patines de manera de
proporcionaries una seccién transversal rectangular, y se le elimind la pendiente interior (de
ahi el nombre de vigas ! perfii rectangular). Cuantitativamente, el matenal de acero
practicamente no cambid: el excedente en el aima se transfirid a los patines, y la seccion
transversal se conservo, como se puede observar en la figura siguiente. Con la geometria
del nuevo perfil se aproveché mas el acero, y se obtuvo una seccion mas eficiente con
respecto a la viga [PS. T '

EXY
~0

Diterencias entre wa perfll .
IPS y un IPR -



Actuz  "te este perfil se produce en tamafics de 3, 4, 5, 6, 7 y 8 pulg. Cuando se utiiiza
comc .a es adecuada, pues trabaja en buenas condiciones. En el estado de ‘alisco,
partic. . mente en Guadalajara, tiene gran demanda en la construccion de sistemas ae piso

a base ge vigueta y bovedilla.

bsa e concrelo

Viga de acero

Sislema de pise o base de bovedilla :

Como viga secundaria zon mucha frecuencia surge un problema: su conexion al elemento
principal. debido a que sus patines inclinados requieren de una arandela cuna para hacer la
urién, Desde el punto de vista de disefo, como miembro en fiexidbn, se considera que es un
perfil mal concebido, a causa de que la anchura de los patines es reducida y, por otro fado,
el acero no se aprovecha optimamente, por estar concentrado en el alma. Cuando se
emplea como columna no es muy conveniente, por su baja reiacidn del radic de giro
alrededor del eje Y-Y, con respecto al radio de giro r,, esta relacion limita su capacidad como
elemento principal. : - : -

Perfil IPR. Producto de seccién transversal en |, con dos ejes de simetria (tanto con
respecto al eje de las X como al eje Y); esta formado por dos patines de seccion rectangular
unidos oor el alma, que también es rectangular. Las caras de los patines son caralelas; para
un pesalte dado de una seccibn nominal, 1a distancia interior entre patines (peralte del.alma)
es constante :

En nuestro pais, AHMSA es |la Unica empresa productora de perfiles IPR, IR o W, dispone
de una vanedad de 80 tamafos: descde 6 hasta 24 de peralte. E! perfil mas fiviano disponible
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pesa 13.6 kg/m; e! mas pesado, 178 kg/m. Se usa como viga para soportar los sistemas de
piso compuestos; cuando se emplea como columna, este perfil No es una seccion ~=al, pero
si es mucho mejor que el perfil IPS. A pedido es~=cial se produce en calidauzs AH-55
(NOM-B-480). En algunos disefios se han propuestc <olumnas compuestas por dos perfiles
en forma de cruz, como se indica en la figura siguiente. La aplicacién de oste miembro
armado se ha extendido en la construccion compuesta acero-concreto.

2 Pertfiles IPS en cruz

Perfil T. Se obtiene cortando ias secciones | (sean perfiles IPR o IPS) a la mitad de su
‘peralte, de manera que su fabricacion esta condicionada a fa disponibilidad de los IPR o
IPS. Se usan principaimente cormo cuerdas de armaduras de techo.

i

Perfiles tubulares (Tubos). La mayor parte del acero que produce la industria siderirgica
mexicana se destina a la fabricacion de tubocs para surtir las demandas de la industria
petrolera. Las secciones transversales de los tubos gque se utilizan en la industria de la
construccion con acero son circulares, cuadradas y rectangulares huecas. Estos ultimos se
denominan perfiles estructuraies rectanguiares PER o perfiles tubuiares rectangulares PTR.
A continuacion se describe cada uno de los diferentes tipos de tubos, asi-como Sus usos
mas comunes.

Tubo circular. Secciéon estructural huecz. Se designa segun su diametro extenor y su
espesor de pared. En México se praduce de acierdo con las normas siguientes: NOM, AP,
ANSI, AWWA etc. Este perfil se agrupa en tubus sin costura, tubos con costura longitudinal,
tubos con costura helicoidal, tubos calibrados estirados en frio, © acabados en caiiente.

Para fines estructurales, se considera que, en comparacion con su peso, el tubo es el perfil
de acero de mayor resistencia. Se usa en andamios, en fa construccion de obras civiles
(contraventeos, puntales, etc.) y profusamente en estructuras espaciales, comeo miembros
principales y secundanos. Cuando se utiliza en estructuras espaciales de claros grandes,
requiere de diversos sistemas de union, a base de conectores esféricos, para resolver las
conexiones. En lo que se refiere a la fabricacion de plataformas petroleras marinas, los
tubos como elementos estructurales se disefian de acuerdo con las normas del API
(Amernican Petroleum Institute), instituto dedicado a la investigacion y al desarrollo de todo lo
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relacionado cori €1 petrieo: publica normas relacionadas con el disefio de estructuras para
plataformas marinas y para el control de solde- ra en oleoductos, tanques de
almacenamiento, etc. Esta normatividad es mas estric*a. es fa que internacionalmente rige e!

diseno de este tipo de estructuras.

Perfil PER o PTR (Perfil Estructural Rectanguiar, Perfil Tubular Rectangular). Es ur :ubo
hueco, de seccion transversal cuadrada o rectangular, fabricado con acero de aita
resistencia, tratado térmicamente, de calibre tipo ligero; sus usos estructurales son vanos.
En México. las dimensiones de estos perfiles, de fabncacion comun, varian de 1 a 4 puig;
los espesores, de 24 a 48 mm. Este perfil se fabrica de acuerdo con la norma oficial
mexicana NOM-B-199, Grado B, la cual equivale a la norma internacional ASTM A 500,
Grado B. El esfuerzo de fluencia minimo del acero empleado para su elaboracuon es de 3
230 kg/cm Actuaimente Hylsa produce este perfil en acero de alta resistencia (F, = * 515
kgfcm®).

Cuando.se usa este perfil en la construccion de estructuras se suscitan algunos
inconvenientes. |a soldabilidad, debido a fos espesores de pared tan pequefios que se
manejan, y el torte. No obstante, sus aplicaciones son multiples: en estructuras 'secundarias
y espaciales, asi como en postes de alumbrado publico, los c.aies en su mayor parte estan
hechos con tubo de este tipo. Normalmente tas empresas productoras de acero estructural
presentan los datos de los perfiles comerciales'y estructurales en tablas, que forman parte.
del contenido de los catalogos o mar.ales que editan. Estas tablas. proporcionan toda' la-
informacion que se reguiere para el disefio y el detalle de los distintos elementos
componentes de una estructura.

Y Y
I _ 1 I_
T 1 |
/
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z
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* il L L O
N 1
Tubo de secc l-"
100 crrcular Tubu d¢ seccion cuadrada Tubo de ‘,! o



DESIGNACION , DISPONIBILIDAD , USOS PRINCIPALES E
INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Perfil

Nombre

Designacién

AMMSA

IMCA,

AHMSA

C. IMCA

Orsporubilivad

Usos mifs comunes
& Mmconvenisntes

Angulo
perfil
estandar

Angulo
de lados
iguales

APS
ala " espesor

L

tamaho -

espasor

Perfiles
comerciales
1, 1%, 14, 2. 2%, v
3 puig de ala.
Perfiies
estructyraies:
45y6
pulg de ata

Se usa mucho en
cuerdas diagonaies
y montantes de
armaduras de techo
0 de piso,
contraventeos, |
columnas de celosia
y en cajon,
elementos de
conexion. etc

Anguio
perfil
éstandar

Angulo
de lados
desiguaie

s

APS
aias -
espesor

tamafio ’

espesor

4K3y6Ex4pulg ae
ala

Mismos usos que &l
antenor t

b

Canales
perfil
estandar

Perfil C
estandar

CcPS
peralte
pesc

CE
peraite -
peso

3,468 10y12
pulg de peralte

Trabajando  como
viga es pésima' por
tener eaxceso de

matenal en o atma.
En cambio como
seceion  compuesta
{columna) trabaja en
condiciones 1eaies

Vigas

perfil
_ estandar

Perfil |
estandar

IPS
peraite -
paso

e
peratte ’

peso

3456, 7y8
pulg de peraite

Como wiga trabsja
en forma adecuada,
sin  embarge  se
prefiera o perfil IPR,
por tener mejor
qistribucton ael
matenal en los
patines y aima.
También  presenta
probiemas sl hacer
las conexiones.

En Guadalajara
tiene mucha
demanda, ya que se
usa profusamente
en los sistemas de
pis¢c 8 base de
vigueta y bovedilla

AMHMSA Aftos Hornos de México, S A de C.V.
fnstituto Mexicano de la Construecidon en Acero, A C

IMCA




Connnuacion

~

DESIGNACION , DISPONIBILIDAD, USOS PRINCIPALES E
INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Perfi) - u.- Nombre .- Designacion . ...} Disponidilidad | .~ Usos mas
. .
AHMSA, tMCA AHMSA {MCA
Perfil IPR Perfil i IPR IR 4.6, 8, 10.12. 14, f: ::Dngg::":;?
rectanguiar peralte = peraite ’ 16. 18.21y 24
9 ancho de peso pulg de paraite | NO es una seccion
patin * peso (alrededor de B0 | ‘@2l para columna
s tamafos pero 51 es mejor
! dlspombies) que el parfil IPS. La
forma ae la seccidn
faciita las
conexiohes con ias
vigas
. Perfil TPR Perfil T TPR TR Se obtienen Su uso prncipat es
rectanguiar peralte peralte * cortando los en cuerdas de
ancho de peso perfiles antenores | armaduras
patin ~ peso a la mitad de su
peralte.
Disponibihidad
condicionads a la
fabricacion de los
perfies IPR
Tubo Tubo Diametro ocC W, %, 1, 1%, Se usa
circuiar circular extenor diametro 2, 2%, 3. 3% 4 fracuentemente en
i’_b—'—'i' : espesor de exterior ’ 5.6. 8. 10, 12, 14, | estructuras
- pared espesorde . | 16, 18, 20,24, 30, | especiales
pared 36, 42 48, 56y 60
.- pulg de diametro
X
Y
Perfil Tubo PER OR Tubo cuadrado. Cuerdas,
Estructural cuadrado o 0 ta..afwg ” 1. 14, 1%, 2%, 3 | diagonaies y
Rectanguiar | rectanguiar PTR espesor y 3% de lado. montantas de
o lado "lado ’ Tubo rectanguiar | armaduras,
Pertfi) espesor 3242 estructuras
Tubuiar {Designacion y 4~ 3 delados espaciales, postes,
Rectanguiar HYLSA) " etc Los tubos de
espasores de pared
deigados ttenen
protiemas de
soldabilidad, por lo
que s& recomienda
e emplec de
siectrodos
adecuados.

AHMSA Altos Hornos ge México. S A e C.V

IMCA

Instituto Mexicano de 1a Construccion en Acero A C
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Connnuacion -

DESIGNACION , DISPONIBILIDAD , USOS PRINCIPALES E
INCONVENIENTES DE LOS PERFILES ESTRUCTURALES

Per . Nombre =} Designacien Disponibiiidad

© AHMSA IMCA AHMSA IMTA

Usos mas
COMUNes
menmvanienies

- Canal perfil Perfil C cPL2 . CF 456789810
Y ‘ ilgero dos formado en peraite peratte y 12 pulg de
patines frio calibre peralte

atresados

X--—ik - — X

Largueros de techo
y Qe pared ‘
Tiene  problemas
de soldablidad por
sus espesores
deigados

Z perfil Perfit 2 ZPL2 ZF Mismos peraltes
hgero dos formado en peraite peralte que ei perfil
patines . frio calibre . antenor

atiesados

Mismos usos y
observacién que el
anternor, aunque en
ios uttimos afos su
empleo ha
arsminuido )

considerablemente

-l Plancha Placa Ancho Ancho ’ S5'20y€°20
© largo ’ largo ’ pies de ancho y

piaca espesor espesor targo Los

espesores van de
3/16 a 2 pulg

Muttiples us.
Miembros armados
{vigas,
columnas),placas
de base para
columnas,
cubrepiacas,
placas’ de
conexién, celosias
ahesadore -,
vafragme.,, &

Acerp Redonado Diametro Qs Vi de pulg de
redondo sdiido liso diametro cdiametro

A .cias en plac i
age base para
columnas, celosias
de armadguras,
tirantes,

contraventeos, etc.

AHMSA Altos Hornos de México, S.A de C.v
IMCA  Instituto Mexicano de la Construccién en Acero, A C.°
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LA ESTRUCTURA METALICA EN LA CONSTRUCCION

INTRODUCCION

En esta parte se trataran de evaluar las ventajas de la estructura metalica en la
construccién, asi como demostrar que este tipo de construccion puede tener
mayor participacion en la industria de la construccion.

1. Materia prima:

El elemento mas importante de la estructura metalica es, por definicién, el acero
estructural. En su composicion se incluyen, también, tamblen, oOtros iNsumos como
son: electrodos, oxigeno, tornilleria, pintura, etc. La totalidad de componentes que
hacen .a una estructura metalica estan sujetos a.normas y especificaciones
precisas de fabricacion, las cuales se verifican a traves de un riguroso sistema de
contro! de calidad, que permite la clasificacién dei producto, la identificacion de
su composicién quimica y la correspondencia a la norma particular deseada. A
manera de recordatorio, conviene repasar en forma esquematica las dos etapas
basicas que sigue el proceso productivo para alcanzar la calidad de acero
estructural

A. Reduccion de mineral.

En su estado-natural se encuentra como oxido de fierro. Mediante diferentes
procesos, mas o menos complejos, se obtiene el arrabio o fierro de prnimera
fusidn, que se caracteriza por presentar un alto contenido de carbono y-de
impurezas de fosforo y azufre entre otros, asi como por su dureza, ia maleabilidad
y estructura quebradiza, cualidades que no le permiten su usc directc como
material para elementos estructurales. - -

B. Aceracion

A través de este proceso se controla el contenido de carbono y se eliminan en
alto grado las impurezas, dando como resultado un producto apropiado para
utilizarse como materia prima en la fabricacion de estructuras metalicas. Este
acero, que responde a normas de calidad predeterminadas, tiene, segun su
cabficacion. propiedades mecanicas particilares, misma gue conserva mientras
no se somets a temperaturas cercan:zs « SU punto de fusion. Esta situacion
permite el disefio y manejo de elementos estructurales con niveles altos de
confiabilidad, pues siempre se conocen sus :imites elasticos aparentes asi como
su esfuerzo unitario a la ruptura. -

Dadas estas propiedades del acero y su calidad de fabricacion, es posible
establecer que el componente basico de un estructura metalica cumple
nvariablemente con las exigencias de uniformidad estructural. Es de consignar
que bajo el mismo sistema de control de calidad, se producen los demas
componentes de las estructuras metalicas: tornillos (normas de la ASTM),
electrodos (normas de la AWS), etc.



2. Disefio y Planos de Fabricacion.

El disefio de una estructura metalica consisten basicamente en la seleccion de
perfiles laminados © secciones compuestas, en funcién de los elementos
mecanicos derivados del analisis. Las propiedades mecanicas aparecen
tabuladas en los manuales editados por los fabricantes de acerp, para el caso de
los perfiles laminados y faciimente se obtienen para las secciones compuestas,
con ayuda de tablas y diagramas que contienen los manuales mencionados.

El disefio esta regido por normas, casi siempre de caracter internacional, que
garantizan su correcta elaboracidon. El empleo de la soldadura como elemento de
unién del acero, ofrece la posibilidad de disefiar y ‘abricar la seccion necesaria,
practicamente a la medida, teniendo en cuentz los elementos mecanicos
obtenidos del analisis de la estructura. Esta hace que el aprovechamiento del
acero sea Optimo, y lo que redunda en estructuras racionalmente disefiadas y con
la aplicacion del acero estrictamente indis-2ensable. '

Una de las caracteristicas principales de las estructuras metalicas es su
prefabricacion. Esta obliga a elaborar planos a detalle para toc:: y cada uno de
los elementos componentes de una estructura, lo que permite t=ner informacion
casi precisa del pero y, por tanto, del costo total, incluso antes de fabricaria.

3. Fabricacioén,

Normaimente la fabricacién de ias estructuras metalicas se hace en piantas .

especializadas, con instalaciones y eguipos apropiados y una cuidadosa

seleccion de personal. E! proceso se supervisa mediante un programa de controf

de calidad y se otorga capacitacion continua, especialmente en las areas de

soldado. A través de la investigacion tecnoidgica se han desarrollado maquinas y

equipos para los diferentes procesos: corte, enderezado y soldaduras, etc., que

permiten alcanzar productos de alta calidad y con apego a las normas.

Por otro lado, como resultado de estudios, pruebas y experiencias, se han logrado

establecer normas a nivel internacional, manejadas por instituciones cientificas,

que aseguran Optimos resultados y practicamente la ausencia de fallas en su

construccion. '

Haciendo un resumen de! proceso de fabricacion de una estructura metdlica, se

puede concluir que:

« Contamo- ct.) una materia prima de buena calidad, producida en plantas
especializadas, con propiedades mecanicas conocidas y permanentes.

e Los materiales que complementan la estructura metalica, tambien son
fabricados con controles de calidad estrictos y comespondientes a las:
necesidades de diseho

o La mano de obra utilizada es altamente especializada y esta sometida a
control y vigilancia constante y los procesos, en su mayoria, estan regidos
por normas especificas.



Contando con'un disefo racional, acero estructural de alta calidad, apegado a la
norma especificada, materiales de aportacion con fabricacion controlada y mano
de obra cuidadosa y vigilada, se garantiza una estructura de “alta confiabilidad”,
que responde a las condiciones que sirvieron para su anaiisis y disefo.

4. Montaje. )
Este proceso, .-que se lleva a cabc en el sitio de la obra, reviste la mayor

importancia, ya que de él depende una adecuada ejecucién del plan de
construccion. Como se comentd, la estructura metdlica esta compuesta por
elementos totalmente prefabricados, por tanto, el proceso de montaje consiste en
el acomodo ordenado de todos estos elementos, conforme ai diseno previsto en la
fabricacion. Aprovechando la prefabricacion de la estructura, y un montaje bien
programado, asi como equipos y mano de obra adecuada, su desarrollo puede
efectuarse en un tiempo menor al requeridc por otros procedimientos de
fabricacién en el sitio. Considerando la participacion de ta mano de obra es
determinante en este proceso, se procura que sea aplicada correctamente, para
lo cual se dan amplias facilidades al operario para conseguir los mejores
resultados.

Factor muy importante en lo anterior es e} “diseno” de las juntas de campo, pues
una solucion adecuada de eéstas da como resultado una facil y confiable
aplicacion de la mano de obra asi como una junta libre de fallas y dentro de
normas. El control de calidad en le montaje se reduce a la vigilancia en 'la
geometria de la estructura, especiaimente en lo que se refiere a plomos, ejes,
niveles, y juntas. Es importante hacer notar que e! estricto cumplimiento de las
normas de montaje, sobre todo del primer tramo, garantiza la geometria del resto
de la estructura. En ello la posicion de ejes, niveles y plomos desempefian Un
papel central. En lo que se refiere a-las juntas de campo, especialmente las
soldadas, se someten a control de eficiencia mediante inspecciones y
procedimientos normados, que se inician con la seleccion y calificacion de los
operadores, aprobacion de procedimientos, eleccion del material de aporte y
pruebas finales De lo anterior se desprende que una estructura metalica sujeta a
procesos de fabricacion y montaje adecuados y con un acero estructural y
materiaies de aportacion fabricados bajo normas, arrojara una construccion de
aita confiabilidad-y totalmente apegada a las condiciones de! arn4lisis y disefio ra
fa misma.

VENTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO ESTRUCTURAL
COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

INTRODUCCION

En nuestro pais, los materiaies mas utilizados en la industria de la construccién
son el concreto reforzado, el acero estructural, la mamposteria, y rara vez la
madera E! orden en que se han indicado corresponde a la preferencia que
guarda cada uno de ellos en la construccién de estructuras para edificios de tipo



urbano. En 168 Uitimes afios, el concreto reforzado a nivel mundial es cada vez
mas competitivo; en Japon, Europa y Estados Unidos de América se estan
construyendo actualmente muchos edificios con estructura de concreto con
resistencia hasta de 800 kg/cm’, mieniras que en Mexroo la resistencia maxima
del concreto en construccion urbana es de 300 kg/em®.

Aungue en México el desarrolio y la tecnologia del concreto-no son comparables
con los de los-paises altamente desarrollados, este material ha evolucionado
con mayor rapidez que el acero debido al mejoramiento de su calidad, ai uso de
aditivos que permiten manejar mejor las mezclas secas en obras, al empleo en
gran escala de elementos prefabricados que eliminan las tradicionales cimbras en
obra y aceleran el proceso constructivo, a las técnicas de cimbrado, colado,
curado y pretensado que suprimen l|a obra falsa; estos elementos prefabricados
son aplicables principalmente en los puentes de grandes claros.

Por su parte, la calidad del acero ha evolucionado en incrementos reiativamente
pequefos, en comparacion con las resistencias del concreto. El acero estructural
de batalla hasta 1990 es el NOM-B-254 (ASTM-A36), ya que actualmente se
estan construyendo numerosas estructuras con acero ASTM-A572, inclusive con
acero A-65. El primer acero utilizado en México para fines estructurales fue el
ASTM-A7. Este tipo de acero se utilizd profusamente en la construccion
remachada, la cual fue el primer tipo de construccidn en nuestro pais;
posteriormente, después de la sequnda guerra mundial cuando se desarrollo la
soldadura, el acero A-7 fue sustituido por el ASTM-A36, debido a que tenia
problemas de soldabilidad por su alto contenido de carbono.

1. VENTAJAS

El acero estructural, a pesar de su €levado costo, es el material ideal para
construccion, especialmente para estructuras ubicadas en zonas sismicas, por las
ventajas que a continuacién se indican:

Material homogéneo. E! acero es un material homogéneo que tiene magnificas
propiedades de resistencia, ductilidad, tenacidad, capacidad para absorber
energia y alta resistencia a la fatiga. De acuerdo con su alta resistencia, dentro
o - ciertos limites, el acero se coripcria de manera satisfactoria cuande esta
sometido a dwversos tipos de esfuerzos (tensidn, compresion, flexion,
fle. ocompresion, torsion, etc.). Estas propiedades le dan mayorss niveles de
seguridad a una estructura sobre todo cuando esta sujeta a esfuerzos causados
por cargas accidentales, principalmente sismo 0 viento, ya que estas fuerzas
pueden ocasionar inversiones de esfuerzos.

Uniformidad de las propiedades mecanicas y fisicas con respecto al tiempo.
Las propiedades mecanicas y fisicas del acero estructural se conservan a lo largo
del tiempo . Es por excelencia el material estructural que mejor corresponde a las
teorias y disefio y su confiabilidad por este concepto, es superior a los de
cualquier otro material.



Manejabilidad de los componentes de la estructura en taller y campo. Las
piezas fabricadas en taller tienen dimensiones correspondientes a las
transportables permisibles en México y representan tramos completos de pisos,
las cuales pueden moverse en campo con equipo de montaje convencional.

Facilidad de transporte. La estructura de acero se puede'instalar inclusive en
sitios muy accidentados o lugares con muchos obstaculos.

Ligereza. Esta ventaja de ta estructura de acero hace no solo que su transporte
sea facil, sino que reduce los costos por este concepto.

Ductilidad. La ductilidad del acero es una caracteristica que indica que este
material es susceptible de deformarse grandemente antes de fracturarse y es
muy importante sobre todo en estructuras construidas en zonas de alto riesgo
sismico, donde el comportamiento de los edificios dependera en buena medida
de esta propiedad. La ductilidad desde el punto de vista practico hace que el
colapso de una estructura (si [o hubiera) se anuncie por la defbrmacion previa a
éste y no sobreviene repentinamente, lo cual suele acontecer con otros materiales
que tienen poca ductiidad o que son fragiles. Esta ductilidad inherente .o
capacidad para.soportar sobrecargas repentinamente sin que se produzcan fallas
de tipo fragil, permite a las estructuras de acero soportar cargas verticales
maximas y laterales bajo grandes deformaciones durante la ocurrencia de sismos
de gran intensidad. La ductilidad de las conexitones de sistemas estructurales
rigidos y semirrigidos a base de marcos continucs hace que la estructura de acero
sea el principal sistema de resistencia a cargas laterales. En resumen, la
ductilidad, que suele ser la principal propiedad -de! acero durante su
comportamiento en zonas sismicas, debe conservarse durante el proceso de
construccion con objeto de evitar fallas de tipo fragil.

Fatiga. Su alta resistencia a la fatiga le permite soportar muchos ciclos de carga y
descarga, o bien, de tension o compresion antes de que sobrevenga la ruptura.
Esta propiedad también es de mucha importancia, especialmente en casos de
condiciones de esfuerzo que aungue por su intensicad »0 necesariamente son
grandes, su repetibilildad en sismos de duracidn considerable constituye un
estado incipiente de falla.

Gran capacidad de absorcion de energia. Su gran capacidad para absorber
energia es especialmente Ctil para evaluar la resistencia a choques ¢ impactos
que logicamente tienen lugar en sismos de gran intensidad. Recordemos que
muchos edificios que presentaron danos estructurales durante 10s sismos de 1985
fue precisamente debido al golpeteo de edificios adyacentes.

Menor peso. La estructura metalica pesa considerablemente menos que una
estructura de concreto para la misma geometria y cargas. E! consumo de acero



estructural por metro cuadrado en edificios, disefiadcs después de los sismos de
1985, indica que para un disefio adecuado dicho c.asumo es del orden de 80

e jpmd
c5m?,

Comportamiento sismico satisfactorio. Hasta 1994 ia historia, la experiencia
sismica en diversas partes del mundo de gran actividad sismica y un buen
numero de estudios realizados sobre el comportamiento sismico de estructuras de
acero y de concreto, demuestran gque los edificios de acero han resistido
satisfactoriamente sismos intensos, y su comportamiento ha sido mejor en
comparacion con el de otros materiales de construccion como el concreto
reforzado, ademas de evitar grandes perdidas econdmicas de las edificaciones y
sobretodo 1a proteccion de la vida humana. Un ejemplo del buen comportamiento
sismico de los edificios de acero, lo proporciona el impacto que los sismos de
septiembre de 1985 tuvieron en las construcciones: frente al colapso total de
cinco edificios de acero, trescientos cincuenta inmuebles .de concreto se
desplomaron. Véase experiencia sismica mundial de las estructuras de acero.

Fuerzas sismicas proporcionalmente menores. Las fuerzas sismicas que
actuan en la estructura de un edificio se determinan multiplicando la masa de este
por su aceleracién de respuesta, por lo que se desprende, que mientras mas
pequefa sea la masa del inmueble (carga muerta), menor sera la vulnerabilidad al
dano por sismos. E! acero es apropiado para reducir la carga muerta. Gracias. a
su elevada resistencia se puede aumentar el numero de pises con un incremento
relativamente pequefo de la carga muerta.

Gran eficiencia constructiva. La construccion en acero se basa en procesos
constructivos simples y modernos, utilizando tecnicas industriales que no
requieren de equipos sofisticados, lo que la hace €ficiente. En general, el trabajo
de construccion de una obra resuelta con acero debe representar un porcentaje
importante de los procesos que se llevan a cabo en el taller de fabricacion de
estructuras, quedando pendiente un porcentaje minimo de trabajo para el proceso
de montaje.

Rapidez construc av. La rapidez en la construccion propaciemente sea otra de
las ventajas importantes de fa estructura de acero, ya que mientras en el lugar de
la obra se esta fabrica..do’la cimentacion, al mismo tiempo en taller se fabrica la
estructura, quedando pendiente unicamente el montaje. Tomando. en cuenta {o
anterior y con una adecuada planeacioén y programa de trabajo se reduce ei
tiempo de ejecucion de una obra en acero, por la superposicion de actividades
principalmente en la cimentacion y fabricacion de la estructura de acero en taller.

Mayor espacio Otil. A partir del disefio arquitectdnico, la modulacién y
estructuracion con base en estructura metdliica permite manejar elementos
estructurales de mayores claros y dimensiones menores, libres de columnas,
logrando un espacio intertor mas aprovechable en las plantas de un edificio (area



rentable mayor). El salén tmperial donde nos encontramos es un ejemplo de
modulacion inadecuada por la presencia de un gran numero de columnas.

Economia en los-acabados. Debido z ia gran resistencia de! acero, los peraltes
de vigas, trabes y armaduras de los marcos rigidos que forman parte de una
estructura metalica son menores que los de concreto, fogrando con esto la
reduccion de ia altura total de un edificio, es decir, los edificios metalicos tienen
una altura menor con el mismo numero de pisos que los de concreto. La
experiencia en la construccion de varias edificaciones metalicas ha mosirado que
las reducciones en ia aitura de entrepisos acumuladas en un edificio de 20 niveles-
son equivalentes a la altura de 2 pisos completos, y por consiguiente, se obtiene
mayor economia en los acabados y revestimientos de los muros y fachadas. Visto
de otra manera, la estructura de acero permite que un edificio tenga mayor
posibilidad de numero de pisos que uno de concreto para las mismas alturas.

Métodos de reestructuracion rapidos en estructuras dafiadas por sismo. El
acero estructural de acuerdo con sus propiedades intrinsecas, es un material que
puede doblarse, cortarse, calentarse, dentro de ciertos hmites, sin gue se
modifiquen sus caracteristicas. La composicidén quimica y propiedades mecanicas
(esfuerzo de fluencia y de ruptura) se establecen para cada tipo de acero y se han
determinado en funcion de ios diversos procesos a los que se sometera el acero
durante la fabricacidon de estructuras. Los elementos de acero dafiados como
consecuencia de sismos fuertes, generalmente pueden ser sustituidos, en forma
rapida sin recurrir a la demolicién como es el caso de elementos de concreto
reforzado.

Limpieza en obra. Los elementos componentes de la estructura de acero se
envian del taller al lugar de la obra totalmente prefabricados e identificables en
posicidon, de acuerdo con los planos de montaje, de manera gue el trabajo
pendiente en el montaje es sencillo, y no requiere el uso de equipos sofisticados
gue ocasione desperdicio de material reduciéndose a las operaciones de
atornillade o soidadura, con un equipo -
manual portatil.

Frefabricacién. La prefabricacion es sin lugar a dudas, una de las principales
v~ ntajas constru.tivas de la estructura de acero, debido a que obliga a elaborar
pianos de detalle de cada uno de los miembros componentes de una estructura
de acero, facilitando el control de calidad de ia misma, lo cual permite también
tener informacion precisa del peso, y por tanto del costo total de una obra,
inclusive antes de fabricar la estructura. £sta ventaja reduce considerablemente
i0s errores Inherentes a la gran cantidad de trabajo en obra que tiene el concreto
y hace posible que se combinen varias actividades en el programa general de una
obra, propiciando que la fabricacion de la estructura se haga simultaneamente a
la construccion de la cimentacidn, lo que representa un ahorro importante de
tiempo. :



Dimensiones menores de los miembros estructurales de acero respecto a
las secciones de concreto. La gran resistencia de 'os aceros estructurales
ASTM A50 , A65 y ASTM A572 en perfiles laminad.s. utilizados como miembros
estructurales principales; vigas y columnas, permite obtener escuadrias menores,
tanto en peraltes como en dimensiones generales. Puede decirse que las
dimensiones de los elementos estructurales de acero son en términos generales
un 40% menaores que los correspondientes de concreto.

Recuperacion de la estructura. La estructura de acero es recuperable Cuando
por diversas razones se deba hacer alguna remodelacion, ampliacion o cambio de
uso en un edificio de acero, la estructura metalica esta intacta correspondiendo
exactamente al disefo estructural y construccion original, de manera que esta se
puede reutilizar, caso distinto al de un edificio con estructura de concreto, que al
demolerlo, unicamente se recupera el acero de refuerzo.

Facilidad de ampliacién o modificacidn de la estructura. Cgando por diversas
razones, deba ampliarse una construccion, 0 una obra nueva, lo cual impiique
modificaciones en la estructura, tanto en los acabados interiores como en la
fachada, la estructura de acero, permite con cierta facilidad hacer las
modificaciones, sin los problemas y gastos de demolicion que ocasiocnan las
construcciones de concreto.

Menor peso y por consiguiente economia en la cimentacién. La alta relacion
resistencia/peso del acero en edificios altos y estructuras de grandes claros, una
construccion en acero demanda una cimentacion menos cara que una de
concreto. Esta ventaja se traduce en un menor peso de’ la estructlra, con lo cual
se reduce notablemente el costo de la cimentacion y puede significar un ahorro
importante en determinados tipos de suelos, ya que un edificio urbano
solucionado en acero, es mucho menos pesaao 500 kg/m’, que uno de concreto
reforzado 1000 kg/m®.

Gran rapidez en la etapa de montaje. Partiendo del hecho de que la estructura
es absoiutamerte prefabricada, esta - o uesta por miembros o elemer.oc
estructurales totalmente prefabricados, el montaje, contando con el equipo
adecuado, puede efectuarse en un tiemr 0 menor al requerido por otros
procedimientos convencionales.

Areas rentables mayores. La modulacion econémica de la estructura de acero
para edificios ‘'de tipo urbano e industriales, se basa en grandes claros, lo gue
representa menor numero de columnas y entre ejes, con lo que este
aprovechamiento de espacio se traduce en un incremento de area rentable mayor,
de esta manera el acero permite modular mayores espacios libres interiores,
Jfreciendo por otro lado, mayor libertad para la distribucidn de los muros
divisorios de tablaroca, convitec o similares.



Inversién mas rapidamente redituable. La estructura de acero se construye en
un tiempo mas reducido que su correspondiente de concreto, garantizando que la
ocupacion del edificio sea en menos tiempo, generando de esta manera ingresos
importantes que el propietario o inversionista no obtendria con la construccién a
base de otros materiales.

Menor costo de materiales complementarios y de acabados. La modulacion
de la estructura de acero proporciona una economia interesante en los
revestimientos y materiales complementarios de fachada, que son empleados de
manera estandarizada, con un espespr minimo y no para cubrir _las
imperfecciones de una obra.

Reduccion del tiempo de construccion. Probablemente esta sea otra de las
principales ventajas de la estructura de acero, y se logra, gracias a que mientras
en el lugar de la obra se construye la cimentacion, la estructura de acero se
fabrica simultaneamente en un taller, quedando pendiente unicamente el montaje.

La estructura de acero es compatible con una gran variedad de materiales
complementarios. En Meéxico existe una gran variedad de materiales
complementarios tanto de procedencia nacional como extranjera, compatibles y
adaptables a cualquier tipo de construccion en acero. La experiencia en la
construccion en la Ciudad de México de mas de 150 edificios urbanos metalicos,
demuestra gque con fos materiales complementarios disponibles es posible
obtener soluciones econdmicas y estéticas para los edificios modernos, y es
indudable que, 2 medida que el acero-se utilice cada vez mas, los fabricantes
crearan nuevos matenales complementarios para la construccion en acero.

Gran resistencia a condiciones severas de servicio. La estructura de acero es
conveniente en aquellas construcciones que deban soportar grandes impactos,
cargas dinamicas, empujes y otras solicitaciones como oleaje y presiones de toda
indole. La estructura de acero muestra un comportamiento estable aun cuaneo
esta sometida a ciclos repetidos ¢~ ca~ja en el intervalo inelastico. -

Reestructuracion eficiente y economi'ca de edificios

El uso de diagonales de contravente. en las crujias de estructuras de edificios
dafadas por sismo, aumenta la ngidez y resistencia contra las fuerzas
accidentales inductdas durante un sismo intenso, limita los desplazamientos
laterales de entrepiso y modifica las caracteristicas dinamicas de la estructura,
acortando su periodo de vibracién, de manera gue se aleje del periodo dominante
de la vibracion del suelo, evitando que los edificios entren en resonancia dinamica
durante la ocurrencia de un nuevo sismo INtenso.



Facilidad para apoyar equipo © maquinaria. Con relativa facilidad se puede
suspender de la estructura de acero, equipc movil necesario para las funciones
que se requieran en un edificio, principalmente de tipo ‘~dustrial.

Mayor disponibilidad de aceros estructurales A ralz de la apertura comercial,
como consecuencia de la firma del Tratado de Libre Comercio entre México,
Estados Unidos de América y Canada, existe en el mercado mexicano una
variedad mas compieta de acero estructural en perfiles laminados, tanto en
dimensiones mayores y calidades. Practicamente todos los perfiles que se indican
en los manuales de construccién en acero del American Institute of Steel
Construction se consiguen actualmente con relativa faciiidad.

Ingenieria estructural, sismica y mecdanica de suelos de vanguardia. La
ingenieria estructural, sismica y mecanica de suelos mexicana ha aicanzado en
tos vitimos anos un reconocimiento internacional por las valiosas contribuciones y
aportaciones de especialistas mexicanos, derivadas de la investigacion, la
practica profesional e innovaciones y experiencia derivada de los sismos de 1985.
Sin embargo, la ingenieria es"uctural no solo en México sino en varios paises
latinoamericanos como Venezuela, Chile, se limitaba a copiar los sistemas
estructurales y técnicas de disefo de los paises desarrollados, principalmente de
los Estados Unidos de América, cuyas condiciones y caracteristicas sismicas son
distintas a las de nuestro pais. Actuaimente la ingenieria estructural mexicana ha
desarrollado tecnologias extraordinarias propias adecuadas a las condiciones
sismicas que prevaiecen en nuestro pais.

Todas estas ventajas hacen muy convemente al acero en construccnones
sismorresistentes.

No se trata de afirmar en este trabajo que el acero es el material perfecto para la
construccion, ya que cada proyecto requiere un cuidadoso estudio economico
para determinar la solucion definitiva del tipo de estructura que se utilizara, sino
demostrar que las propiedades y ventajas del acero pueden ser favorables para la
construccion de estructuras ubicadas en zonas sismicas, en las que se debe
aprovechar al maximo las caractersticas de los materiales.

2. DESVENTAJAS

El acero estructural en México es caro. Quiza la principal razon que mencionan
los diseriadores estructurales, consultores, constructores y fabricantes para
expiicar el uso todavia Iimitado de fa estructura de acero en la construccion de
edificios, en comparacion con las estructuras de concreto, sea su elevado costo.
Esta razon se mantiene en nuestro medio a pesar de que la estructura de
concreto esta mas castigada por los reglamentos actuales de construccion. El
acero estructural por definicion es el material basico de la estructura metalica. la



que a su vez requiere el uso de otros materiales o insumos complementarios
como la soldadura, tomilleria, pintura, por lo que el incremento de ios costos del
acero hace necesaria la optimizacién de dicho material en cada una de ias etapas
del proceso constructivo de una obra en acero. Por otro lado, la experiencia en
construccion en México de edificios de acero y de concreto urbanos, ha
demostrado que el costo del esqueleto estructural de una edificacién, sea de
acero o concreto, es pocas veces significativo. En efecto, el costo de la obra
gruesa varia entre un treinta y un treinta y cinco por ciento del total de la
construccion, pero en' fa obra gruesa hay muchos elementos estructuraies y no
estructurales.como pisos, fachadas, muros, etc. que no dependen del material de
la estructura basica propiamente; si estos elementos se deducen de la obra
gruesa, queda un ccsto remanente que varia entre el quince y el veinte por ciento
del costo total de la construccién. En este ultimo rubro, es donde pueden competir
frente a frente el acero y el concreto, tomando en cuenta ademas que en caso de
dafios estructurales importantes como consecuencia de sismos intensos futuros,
la reparacion de la -structura de concreto puede resultar mas cara que ia de
acero.

La estructura de acero debe proyectarse, disefarse y fabricarse de manera que
se logre una obra segura, economica y estética. Lamentablemente e! proceso
general de construccidon de una obra de acero implica la participacién de
empresas distintas que cuentan con controles de calidad diferentes, dando como
resultado en algunos casos edificaciones sin la calidad total. El precio del
kilogramo de acero estructural fabricado y montado en estructuras convencionaies
y en calidad NOM-B-254 o ASTM A36 es del orden de N$ 4.60; el precio de la
materia prima varia dependiendo del tipo de perfil (la placa se consigue en el
mercado a N$ 1.60 kg, los perfiles IPR en acero A-36 en N$ 1.90; los perfiles
tubulares cuadrados y rectangulares formados en frio en A-50, en N3 3 0, etc.}). La
expertencia en construccion en acero indica que el costo de fabricacion y montaje
representa un poco mas del doble del costo de la materia prima. Cabe sefalar
gue en México, la mano de obra es barata y la materia prima es cara, mientras
que en los Estados Unidos de América y Canada, {os materiales son baratos yla
mano de obra es cara. En estos paises la diferencia de precio de perfiles
estructurales en caiidad A-85, ASO y A-36 no es significativa, mientras que en
México, las difcrencias de costo si son importantes.

Temperatura. El siguiente enemigo del dcero es la temperatura. En un incendio
serio, el acero pierde sus propiedades mecanicas a una temperatura del orden de
800 grados centigrados, y a partir de este momento tiene un comportamiento
plastico, es decir, se deforma sin incrementar los esfuerzos a que esté sometido.
La experiencia ha demostrado gue la proteccion de estructuras de acero contra
fuego es cara y en ocasiones puede representar hasta un 5% del costo de
fabricacion de la estructura. No obstante lo anterior, el disefio y la proteccién
contra incendios debe ser una exigencia de los reglamentos de construccion de
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todos los paises del mundo y debe aplicarse de manera indistinta a edificios
metalicos o de concreto.

Corrc:ién. La otra desventaja importante de! acero es su susceptibilidad a ia
corrosidn. A afortunadamente en estructuras de edificios de tipo urbano este
problema no tiene importancia, debido a que ios elementos estructurales estan

recubiertos y por consiguiente protegidos.

Vibracion. Se dice que las estructuras de acero vibran demasiado. En lo que se
refiere a la mayor sensibilidad de las personas a fas vibraciones y oscCilaciones de
las -estructuras metalicas, este aspecto es parte de un buen disefo, ya que
ademas de satisfacerse las condiciones de seguridad, se necesita cumplir con
requisitos de servicio, funcionamiento y confort con base en los reglamentos

vigentes.

Fiexibilidad. La mayor parte de los estructuristas y disefiadores opinan que un
edificio de.acero se deforma mas que uno de concreto. Lo anterior se debe a que,
la gran resistencia que tiene el acero a su favor, en ocasiones se convierte en
desventaja, debido a que con este material se logran estructuras mas ligeras y por
consecuencias mas flexibles, capaces de evitar en algunos casos, fallas ¢ danos
estructurales bajo sismos de "gran intensidad. Las limitaciones de Ias
deformaciones horizontales de una estructura tienen varios objetivos: evitar danos
en elementos no estructurales, muros, fachadas, y desde luego prevenir el
fenomeno de golpeteo en caso de sismo de gran intensidad. Este aspecto es
basicamente de disefio y se resuelve eligiendo el sistema estructural adecuado al
tipo de suelo, zona sismica y caracteristicas de la estructura. En este sentido, es
facil y posible proyectar una estructura de acero mas ¢ menos, o igualmente

deformable que su contraparte en concreto reforzade. En este mismo orden, en
otros paises como Estados Unidos de Ameérica, las construcciones de cualquier
maternal son mucho mas flexibles que las nuestras. La razon de esta diferencia es
la altura: para edificios de pocos niveles como tos de México, es facil y econémico
proyectar estructuras rigidas, pero en alturas superiores de treinta pisos o mas, la
rigidez tiene un costo prohibitive que dificiimente se justifica. A consecuencia de
los sismos de 198S21 los edificios de concreto reforzado que se han construido en
.a ctudad de Miéxico, son edificaciones extraordinariamente rigidas, mucho mas
rigidas que las que se construyen en otros paises ubicados en zonas de gran
zismicidad, debido a que las disposiciones del Reglamento de Construcciones par
el Distrito Federal, ultima version castiga severamente este tipo de
construcciones. En los Estados Unidos de América y Japdn,. ia filosofia de disefio
es diferente a la nuestra, y tanto ios edificios de acero como los de concreto son
mas flexibles que los nuestros,, la razon es que los estadounidenses y japoneses
estan acostumbrados a que sus edificios se muevan, mientras que los disefios
mexicanos los desplazamientos horizontales bajo sismos intensos estan limitados.
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Esbeltez de las secciones. La esbeltez de las secciones de los miembros
estructurales de acero dentro de ciertos limites ocasiona susceptibilidad a
problemas de pandeo y ocurrencia de otros fenomenos de inestabilidad. Ef
problema de! diserio en acero, son las dimensiones relativamente pequefas de
los miembros estructurales, en comparacion con los grandes claros y alturas que
impone un proyecto arquitectonico, de acuerdo con las necesidades y uso de un

edificio.

Mayor calidad de supervisién . La supervisidn de una estructura de acero se
imicia desde el disefno de la misma, la concepcion estructural permitira determinar
el grado de dificultad que habra en las etapas de fabricacion y montaje. La
supervision tiene mucha importancia durante el proceso de fabricacton, desde la
recepcion de la materia prima (placa, perfiles comerciales y estructurales, perfiles
formados en frio, etc.), corte, enderezado, punzonado, armado, atomillado,
soldadura, pintura, almacen, embarque, etc., pues la mayor parte del trabajo de
una obra de acero se efectla en el taller de fabricacion, quedando un porcentaje
pequefio de trabajo para la etapa del montaje

Plazos de entrega del acero demasiado largos. E| abastecimiento del acero por
parte de las empresas productoras y distribuidoras de acero estructural es en
ocasiones insuficiente y con atrasos, por lo que con mucha frecuencia las
estructuras se deben redisefiar para cambiar los perfiles, que en principio el
disenador considerd como disponibles, y que no son comerciales en el mercado.
Lo anterior ocasiona perdidas de tiempo importantes y @ veces soluciones caras. .

Fabricacion precisa. La fabricacion dé una estructura metdlica se efectua bajo
normas de control de calidad mas rigurosas que las correspondientes a una
estructura de concreto reforzado. Una vez que la estructura de acero se fabrica,
esta ya no se debe afadir, cortar o cambiar de posicion los miembros
estructurales, puesto que cada pieza tiene una marca, correspondiente a un lugar
especifico en el esqueleto resistente, de acuerdo con los pianos de talier y de
montaje Esta desventaja es muy importante, debido en que en nuestro medio es
muy frecuente modificar el proyerto arquitectdnico por parte de los arqu =
(cambios de entreejes, niveles, espacios para escaleras y elevadores,
estacionamientos, etc), o cual obliga a modificar en ocasiones las dimensiones
de la estructura, ia cual se encuentra inclusive en proceso de fabricacion. En este
sentido, se propone mayor exigencia a ios arquitectos durante el desarrolio del
proyecto, pues la estructura de acero como se menciond se construye con mayor
precision que la de concreto reforzado.

Falta de control de calidad en perfiles comerciales. Buena parte de los perfiles
laminados que se utilizan en la construccion de estructuras para edificios son de
calidad comercial. Los perfiles comerciales, principalmente los angulos que
forman parte de las cuerdas, diagonales y montantes de armaduras para
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cabezales de marcos rigidos © de cubiertas ligeras de ecificios para
estacionamiento, tiene un control de calidad mucho menor en el proceso de
laminacion que el de los perfiles estructurales. El alto contenido de carbono (los
esfuerzos de fluencia y de ruptura son menocres que los supuestos por el
disefiador), puede ocasionar fallas de tipo fragil, por ser el material muy resistente

pero poco ductil.

Falta de conocimiento en el disefio en acero en los programas de estudio de
las escuelas de ingenieria civil mexicanas. Pocos centros de ensefnanza
superior en Meéxico cuentan con profesores con experiencia en el disefio y
construccion de estructuras de acero para edificios, aunado a que en la mayor
parte de las escueias de ingenieria civil, la materia de estructuras de acero es
optativa. Ademas de lo anterior, cada vez existe menos interés por parte de los
estudiantes de la carrera de ingenieria civil en cursar las materias relacionadas
con la ingenieria estructural. Informes recientes de la Division de Ingenieria Civil,
Topografica y Geodésica de la Facultad de Ingenieria de la UNAM demuestran
que el numero de alumnos inscritcs en los ultimos semestres para cursar la
carrera de ingeniero civil ha disminuigo de manera dramatica.
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III. PRINCIPIOS FUNDAMENTALES DEL DISENQ
ESTRUCTURAL.

ITL. I. ASPECTOS BASICOS ]

E! disefio estructural como se conoce en la actualidad es una herramienta del ingeniero que
ha evolucionado a lo largo de la historia de la humanidad. Las grandes obras de los romanos,
griegos o0 egipcios en las que se puede identificar el concepto "disefio” se construveron
buscando como objetivo principal satisfacer una funcion especifica como crear un espacio
para culto o para reunion de personas © bien para cruzar un rio o transportar agua. Tal es el
caso de los templos, monumentos, estadios, puentes y acueductos, algunos de los cuales se
han conservado hasta la época actual. En estos ejemplos el disefio se manifiesta como una
expresion artistica basada principaimente en reglas empiricas, intuicion, ingenio y
experiencia y no es sino hasta hace unos 300 afios cuando surgen las bases del disefio
estructural concebido éste como una combinacion de arte y ciencia, teoria y experiencia. Es
aqui cuando el disefio se racionaliza buscando no solo cumplir ciertos requisitos funcionales
o estéticos de la obra sino también cubrir los aspectos seguridad y economia. Para ello los
ingenieros y arquitectos intentan desarrollar un procedimiento cientifico, apovado en el gran
auge de las matematicas en el siglo XVII, sin embargo el puro estudio teorico es insuficiente
ya que las hipotesis que apoyan la teoria de las estructuras no corresponden totalmente a la
realidad, es decir el modelo propuesto, para analizar la estructura con frecuencia se aleja de
las caracteristicas reales. Lo mismo ocurre con las acciones o cargas impuestas, cuyos
valores solo pueden definirse en base a la teoria de probabilidad y, finaimente las
propiedades mecanicas de los materiales pueden variar substancialmente, de tal forma que la
experiencia y el buen juicio del disefiador juegan un papel fundamemal para lograr buenos
disefios. Por ultimo conviene tener en cuenta que en el procedimiento constructivo de la
estructura se puede incurmir en errores y defectos que invaliden las consideraciones teoricas
planteadas en el disefio. Lo anterior explica el por qué del mal comportamiento de
estructuras supuestamente bien disefiadas cuando se ven sometidas a acciones accidentales
como viento, sismo y explosion.

En base a los conceptos anteriores se puede decir que una estructura esta bien disedada
cuando a lo largo de su vida util cumple satisfactoriamente la funciéon para la que fue
concebida dentro de limites adecuados de seguridad y =conomia. Mas adelante se ahondara
sobre estos conceptc s '

VESTAJAS Y DESVENTAJAS DEL ACERO
COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

Se puede considerar que el acero es el mejor material que ha creado el hombre para fines
constructivos no obstante que en la actualidad ha sido despiazado por el concreto para
determinados usos. Conviene entonces analizar algunos aspectos que pueden hacer
indeseable el empleo del acero en estructuras, siendo estos basicamente de caracter
economico.

Enla Tabla (1) se muestran las principales ventajas y desventajas.
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Algunas de las ventajas o desventajas dependen de las condiciones locales y pueden variar
con el tiempo, es decir el aspecto economia por ejemplo se ve mas acentuado e~ México que
en paises desarrollados. Por otro lado existen sistemas mod:-~os de proteccion del acero
contra la corrosion y contra el fuego que permiten su uso = condiciones adecuadas sin
demérito de la economia. Existen también aceros que al oxidarse forman una pelicula que
impide cualquier oxidacion posterior.

PROPIEDADES DEL MATERIAL

A partir de la segunda mitad del siglo empezaron a producirse aceros de alta resistencia,
pues es ésta’la propiedad que define la ventaja principal del matenal. En el caso del acero es
su resistencia a tension lo que identifica la calidad y ésta depende fundamentalmente de la
relacion hierro/carbono, de los procesos de laminado y de los tratamientos térmicos

En el caso particular de los aceros empleados en la fabncacion de estructuras, no es solo la
. elevada resistencia el principal objetivo que se persigue, sino la gran capacidad de
deformacion, es decir la ductilidad, de ahi ¢uz los aceros estructurales poseen una razonable
resistencia a tension y una gran ductilidad.

En las figuras 1 y 2 se muestran graficas esfuerzo-deformacion para. diferentes aceros
derivadas de pruebas de tension directa que es la prueba estandar tipica. De esta prueba y de
otras, se obtienen las principales caracteristicas del matenal, a saber:

LIMITE O ESFUERZO DE FLUENCIA ()
RESISTENCIA A TENSION (£

LIMITE DE PROPORCIONALIDAD

MODULO DE ELASTICIDAD (E)

MODULO DE ELASTICIDAD AL ESFUERZO CORTANTE (G)
MODULO DE ELASTICIDAD TANGENTE |
M IDLLO DE ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION
RELACION DE POISSON (1)

RESISTENCIA A LAFATIGA - -

RESISTENCIA AL IMPACTO

TENACIDAD

Existen pruebas especiales para determinar propiedades relacionadas con los procedimientos
de fabricacion o el uso como son la soldabilidad, magquinabilidad, formabilidad, resistencia a
la corrosion, etc.
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Se ha estudiado también el efecto de la temperatura sobre las propiedades del acero . En la
figura 3 se muestra l2 variacion del esfuerzo de fluencia y de la resnstencna con la
temperatura para dos tipos.de acero.

METODOLOG!A DE DISENO
El procedimiento de disefio sigue basicamente la siguiente secuela:

1). Estudios preliminares, factibilidad. \

2). Anteproyecto. .

3). Proyecto definitivo.
a) Seleccion del tipo de estructura y material y modelacion.
b) Determinacion de cargas y acciones.
c) Obtencion de acciones internas. (Momentos, Fuerzas y deformaciones)
d) Dimensionamiento de miembros y conexiones.
e) Revision de condiciones de servicio. (Deformaciones, vibracién, etc.).
f) Detallado.

Para muchas estructuras tipicas se¢ pueden omitir los estudios de factibilidad - Ei
anteproyecto es simplemente un disefio simplificado que da idea de dimensiones aproximada
de los miembros estructurales. o

SELECCION DEL TIPO DE ESTRUCTURA Y MATERIAL
Y MODELACION.

Este concepto esta definido fundamentalmente por razones estéticas y economicas y €stas
dependen de los lineamientos arquitectonicos En algunos casos la rapidez para realizar una
obra puede permitir algunos abusos en la economia, sin embargo es la expenencia y el
ingenio del disefiador lo que a veces ayuda a elegir la mejor opcion. Una vez elegido el tipo
de estructura y el matenal, es necesano realizar un modelo de la misma. Este consiste en
ideahzar la estructura como un marco o conjunto de marcos representados por los ejes de
las trabes y las columnas y una serie de membranas o tableros que representan a las losas. En
estructuras Jaminares o de cascaron la modelacion puede hacerse por medio de elementos
finitos (membranas) . En la medida en que ¢l n  lelo represe.te i> mas fielmente posible a
la estructura real, mas confiables seran los resultados obtenidos. En ¢l modelo se definen las
condiciones de frontera, es decir los apoyos, pr lo que en aiguros casos como parte del
modelo puede incluirse al suelo.

DETERMINACION DE CARGAS Y ACCIONES

Debido a Ia gran vanedad de cargas y accnoncs posibles es necesario no solo evaluarlas sino
también modelarlas.

Cuando se trata de acciones permanentes como las cargas muertas, sus valores son
relativamente faciles de determinar en virtud de su naturaleza estitica y la experiencia
acumulada en este sentido.



En el caso de acciones-variables como las cargas vivas, €s necesario conocer su valor y su
forma de actuar pues en ellas existe el caracter dinamico. En particular las cargas moviles de
puentes y gruas viajeras requieren espe™:! atencion, sunque existe también suficiente
experiencia en este Sentido. ‘

Por lo que respecta a las acciones accidentales derivadas de sismo o viento es indispensable
contar con suficiente informacion del sitio sobre estos aspectos y en ausencia de ella, el
criterio, experiencia y juicio del disefiador son indispensables para evaluar y modelar
adecuadamente estas acciones; la falta de estos elementos puede conducir a disefios muy
conservadores o con alto riesgo, desde el punto de vista estructural.

OBTENCION DE ACCIONES INTERNAS

Una vez que se tiene un buen modelo de Ia estructura y de las acciones que actian en ella, se
pueden obtener mediante un analisis, generalmente elastico, las acciones intemas para
disefio. En la actualidad se empiean programas de computadora que permiten ajustar con
facilidad las dimensiones propuestas originalmente y los pesos que de ellas se derivan Solo
en algunos casos sera necesario recurrir a programas mas sofisticados que toman en cuenta
el comportamiento no lineal o los efectos de esbeltez (PA4).

DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS
Y CONEXIONES

En la seleccion de los perfiles estructurales es muy importante tomar en cuenta las
condiciones del pais en cuanto a iimitacion de la produccion de perfiles laminados, lo que en
muchos casos conduce a la necesidad de empiear perfiles fabricados con placas soldadas. En
la actualidad sin embargo es posible considerar la importacion de perfiles, aunque esto
dependera de un estudio economico. )

También es importante tomar en cuenta la presencia de ductos y elementos que forman parte
de otros sistemas como aire acondicionado, instalacion hidrosanitania, etc. En este caso la
seleccion entre una seccion I o una armadura para las vigas, puede definir diferencias
importantes en el costo y en el aprovechamiento de los espacios. Asimismo las conexiones
juegan un papel muy importante en la economia. Es mas facil conectar una viga a una
seccion | que a una seccion cajon, es mas rapido hacer conexiones atorniiladas en campo
que coldadas, zannue €stas requieran menos material, etc. Finaimente la estructura mas
economica no es necesariamente la mas ligera, sino la que combina en forma optima el peso,
la fabricacion, la faci:dad de montaje y los aspectos estéticos y arquitectonicos impuestos.

REVISION DE CONDICIONES DE SERVICIO

Una vez que se han definido las caracteristicas geométricas de cada uno de los miembros
estructurales, en términos de resistencia, es necesanio revisar las deformaciones esperadas
bajo cargas de servicio, tanto verticales como las denivadas de la accion del viento o del
sismo y es aqui donde se pueden requerir ajustes en virtud de los limites existentes para este
tipo de deformacion . Asimismo las vibraciones de los pisos bajo cargas de servicio suelen
ocasionar un serio problema en condiciones de funcionamiento y su prevision en muchos
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casos solo depende de la experiencia del disefiador, aunque en la actualidad existen estudios
y guias apropiadas para tal efecto.

" DETALLADO

Un buen disefio nunca estard completo si no existe una comunicacion adecuada entre el
disefador y el constructor, en este caso ¢l fabricante. En nuestro medio es comun que el
fabricante elabore los planos de taller en base a los planos estructurales. En estos sera
necesario entonces que existan detalles completos y claros de la estructura y sus conexiones,
asi como de los anclajes y todo aquello que pudiera dar lugar a diferentes interpretaciones.
Finalmente es necesario planear cuidadosamente el procedimiento de montaje.

]

REGLAMENTOS

En Estados Unidos se identifican tres tipos de documentos o especificaciones:

_ ESPECIFICACIONES DE PROYECTO. Son las que acompaiian a los planos y contienen
la informacion requerida para la realizacion del proyecto . En muchos casos basta con hacer
referencia en estas especificaciones a las de materiales o a las de disefio y forman parte de las
bases del contrato legal entre el propietario y el contratista.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES. Son las que norman el uso de todos los
materiales de construccién y quedan definidos por la American Society for Testing
Materials

ESPECIFICACIONES PARA DISENO. Son producidos por diferentes sociedades técnicas
especializadas en materiales o aspectos especificos de la construccion. Para estructuras de
acero se tienen las especificaciones del American Institute of Steel Construction (A.LS.C.)
y las del American Institute of Steel and Iron (A.1.S.1.). Para soldaduras se emplean las de’la
American Welding Society (A'W.S.). Existen también especificaciones para puentes
carreteros y de ferrocarmil.

En México la situacion en cuanto a regiamentos es la sngmente

ESPECIFICACIONES DE PROYECTO. No existe vanacion con respecto a Estados
Unidos pues en los planos se incluyen como parte de la informacion requenda para la
construccion.

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES. En nuestro pais existen las Normas Oficiales
Mexicanas (NOM) cuyo caracter es legal y rigen en todo el pais. Qt izf » Unico-falta.te
la difusion de las mismas.

ESPECIFICACIONES PARA DISENO. En México durante mucho ti= 1po se empled !
reglamento del American Intitute of Steel Construction (A1.S.C.) para el disefio de
estructuras en acero. Con la aparicion de las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio de Estructuras de Acero del Reglamento del D.F., en la ciudad de México por lo
menos ya se tiene un buen documento para disefio, pues cuenta ademas con ejemplos y
ayudas de diseio. Sin embargo estas normas no tienen caracter legal en el resto del pais, por
lo que es comun, especiaimente en los estados del norte, emplear reglamentos americanos,
no solo para el disefio de los elementos de acero sino también para definir cargas vivas,
acciones de viento y de sismo, por lo que a veces los disefios realizados en esos lugares
difieren considerabiemente de los realizados en la ciudad de México.



En relacion con la filosofia de los reglamentos conviene hacer aigunas reflexiones. Si bien
los reglamentos contienen los requisitos minimos para el disefio de una estructura,
incluyendo aspectos de construccion y servicio y de esta forma representan la defensa de la
sociedad desde un punto de vista legal, la realidad es que ningin reclamento es suficiente
para cubrir todos los aspectos que tienen lugar en la ejecucion de una obra. Por ejemplo se
acepta que las cargas y acciones recomendadas son solo aproximadas pues estin definidas
en términos de probabilidad de excedencia. Lo mismo se aplica a los métodos de analisis y
disefio. Por lo que respecta a las propiedades de los materiales, se acepta que estas puedan
tener variaciones y, finaimente se admite que:un exceso en la segunidad no atenta en forma
significativa contra la economia.

Por otra parte, los reglamentos requieren de revisiones frecuentes y oportunas de acuerdo a
las nuevas experiencias e investigaciones que a diario se realizan en el campo de la
Ingenieria. Se puede considerar que un reglamento se vuelve obsoleto después de 4 6 5 ailos
de su publicacion.

IIL 2. CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

En términos generales las estructuras se pueden dividir en dos grandes grupos, las
estructuras laminares o de cascaron tales como los tanques de almacenamiento, silos, carros
de ferrocarril, barcos, aviones y cascarones y las estructuras esqueletales o reticulares como
los edificios, los puentes y la mayor parte de las estructuras formadas por barras unidas entre
si para formar marcos o armaduras.

En las estructuras laminares, la lamina o placa empleada para dar la forma requerida,
desempefia al mismo tiempo el caracter estructural trabajando como membrana. En las
estructuras reticulares es necesario contar con pisos, muros, diafragmas. etc. que
proporcionan la forma y eventualmente tienen tambien un caracter estructural. Pareciera de
acuerdo con lo anterior, que las estructuras laminares deberian ser las mas eficientes al
desempefar la doble funcidn, sin embargo por muchas razones son las reticulares las mas
empleadas en la actualidad.



VENTAJAS

DESVENTAIJAS

{. Relacion Resistencia / Peso Alta.

2. Duclihdéd natural,

3. Rapidez de construccion

4. Facilidad de construccion en cualquier lugar

5. Facilidad de ampliacion

6. Usos ilimitados

1. Sensibilidad al fuego

2. Sensibilidgd a la corrosion

3. Necesidad de mantenimiento
4. Mano de obra especializada
5. Necesidad de supervision

6. Economia

Tubla 1. Ventajas y desventajas del acero
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-IV: DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES.

1.- CONSIDERACIONES GENERALES.
I.1.- CRITERIOS DE DISENO:

De acuerdo a lo especificado en el Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal, todos los elementos de una estructura, deben disefiarse para
cumplir los dos requisitos siguientes:

L Seguridad adecuada contra la aparicion de algun estado limite de falla, ante
las combinaciones de carga mas desfavorables que se prevén puedan presentarse
durante su vida atil. ' :

II.- No rebasar las condiciones limites de servicio establecidas para las
condiciones normales de operacion de la estructura. Para satisfacer la condicidn I,
con un factor de seguridad adecuado, se multiplican las acciones por un factor
mayor a la unidad (a menos que favorezcan a la estabilidad de la estructura) y las
resistencias por un factor menor a la umidad, razon por la que se conoce a este
procedimiento como Disefio por el Factor de Carga y Resistencia (L.R.F.D por sus
sigias en inglés). Lo anterior puede expresarse de la manera siguiente:

FW < FgR

Donde:

Fe= Fac or -~ carga correspondiente (mayor a la unidad cominmente).
W= Cargac olicitaciones combinadas aplicadas a {a estructura.
Fr=Factor de reduccion de resistencia (tenor a la unidad).

R = Resistencia calculada del elemento.

A la resistencia reducida (Fr * R), se le conoce comuinmente como
resistencia de disefio, y a las cargas factorizadas (. #), como acciones de disefio.

Para satisfacer la condicion II, es necesario que la respuesta de la edificacion
(Deformaciones verticales, horizontales, vibraciones, etc.), queden limitadas a
vaiores tales. cue su funcionamientn en condiciones de servicio sea satisfactoria En
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esta revision -se toma siempre un factor de carga unitario, es decir, la revision se
efectila con ias cargas de trabajo.

1.2.- TIPOS DE ESTRUCTURAS Y METODOS DE ANALISIS:

Las caracteristicas de una estructura de acero dependen, en gran parte, de
las conexiones que se utilicen entre los distintos elementos que la integran, las
cuales determinan su tipo de respuesta estructural. En las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas, se
establecen dos tipos basicos de estructuras que se describen a continuacion:

Estructuras Tipo 1. Comunmente llamadas Marcos rigidos © structurzs
continuas, las cuales se caracterizan porque sus miembros poseen cOnNexiors
rigidas, capaces de reducir al minimo las rotaciones relativas entre los extremos de
las barras que concurren a sus nudos, de tal forma que su analisis puede basarse en
la hipotesis de que los angulos originales se conservan sin cambio al deformarse la
estructura. Esas conexiones deben-ser capaces de transmitir', como minimo 1.25
veces €l momento de disefio que ex:s:a en el extremo de cada barra, considerando,
cuando sea necesario, el efecto dv as fuerzas cortantes o normales de disefio
existentes en ella, también multipiicagas por 1.25.

Estructuras Tipo 2. Son las que estan formadas por miembros con -conexiones
que permiten rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totalidad de las
fuerzas normales y cortantes, asi como momentos no’ mayores del 20 por ciento de
los momentos resistentes de disefio de los miembros considerados.

Las estructuras tipo 1 pueden utilizarse sin ninguna restriccion; en cambio, el
empleo del tipo 2 queda limitado a elementos que solamente =oporter cargas
verticales, como vigas secundarias o estructuras en las que la, fue.zas honzomales
. sean resistidas por otros elementos, como muros, diagonales o marcos rigidos
trabajando en combinacion con ellos, los cuales deberan estar ligados
apropiadamente con sistemas de piso que-se comporten como diafragmas rigidos.
S1 se usan vigas tipo 2 formando parte de crujias contraventeadas, las conexiones
deberan transmitir la compresion que aparece en las vigas, ademas de la fuerza
contante. En este ultimo caso las vigas deben disefiarse a flexo-compresion.

Las caracteristicas mas importantes de una conexion a flexion se describen a
través de su curva momento-rotacion, que relaciona el momento que transmite la
conexion con la rotacion relativa de los ejes de las barras que concurren a ella. En
la figura 1 se muestran en forma cualitativa, las curvas momento-rotacion de
algunas conexiones tipicas. Las curvas "a" y "b” representan una articulacion y un
empotramiento ideal (eje de las abscisas y, de las ordenadas respectivamente), y las

-
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FIG. 1 CURVAS MOMENTO-ROTACION TIPICAS

La mayoria de las conexiones tienen un comportzmiento no lineal complejo. Las
conexiones muy flexibles responden de estaforma casi desde el inicio, mientras que las mas rigidas

poseen un comportamiento lineal al principio, hasta que fluyen localmente sus elementos de union
(angulos o placas), y las partes conectadas.

Se consideran estructuras del tipo 2 aquellas que poseen conexiones "libres”, tales como las
formadas por uno o dos angulos conectados al alma de la viga, un angulo de asiento y otro en el
patin superior, o una placa vertical soldada al alma, como los ilustrados en la figura n° 2.
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Fig. 2 CONEXIONES TIPICAS EN ESTRUCTURAS TIPO 2
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Las dimensiones de los angulos deben ser compatiblies con la funcion' que
desempefian en la conexion, es decir, deben tener la resistencia necesaria y, al mismo
tiempo, ser suficienternente flexibles, lo cual se logra usando los angulos mas
delgados que proporcionan la resistencia necesaria, '

Las estructuras tipo 1 pueden analizarse y disefiarse usando métodos
elasticos o plasticos, en este iitimo caso deberan cumplirse los requisitos siguientes:

a) El valor minimo del esfuerzo de fluencia F,, no es mayor que el 80% del
esfuerzo dltimo F,. )

b) La curva esfuerzo-deformacion del material tiene una zona de fluencia
correspondiente a un alargamiento maximo no menor de 0.0/, seguida de una
zona de endurecimuento por deformacion, y el alargamiento en la ruptura no sera
menor de 20%.

¢) Las relaciones ancho-espesor de los elementos que componen los perfiles
cumplirdn los requisitos de las secciones tipo 1 definidos posteriormente.

d) Los miembros se encuentran arriostrados lateralmente a distancias no mayores

Aa T Aafinida nn"-v-;nm.ﬂtq



¢) En los puntos donde los elementos reciben cargas concentradas en las que
aparezcan articulaciones plasticas durante el eventual mecanismo de falla, se
colocaran atiesadores a ambos lados del alma.

f) Ninguno de los miembros de la estructura que interviene en el mecanismo de
colapso-se encuentra sometido a cargas que puedan producir fallas por fatiga o
de tipo fragil, .ocasionadas por cargas de impacto, bajas temperaturas u.otros
factores.

Los requisitos anteriores tienen por objeto garantizar que la estructura sea
capaz de alcanzar su mecanismo de falla sin que antes se presenten fallas prematuras
debidas al pandeo local o lateral de sus elementos. Con el objeto de acercarse un
poco a los resultados de un analisis plastico, en las estructuras tipo 1, analizadas
elasticamente se permite redistribuir los momentos obtemidos, satisfaciendo las
condiciones, de equilibrio de fuerzas y momentos en vigas, nudos y entrepisos, de tal
forma que mingiin momento se reduzca en valor absolutoc en mas del 30% en vigas
que cumplan los requisitos de las secciones tipo 1 o 2 definidas posteriormente, y
cuyo patin'a compresion este arriostrado lateralmente de forma continua o a
separaciones no mayores que Lp definida también posteriormente, en zonas de
formacion de articulaciones plasticas, ni en mas de /5% en vigas tipo 3 con el
arriostramiento lateral anterior y en columnas tipo 1, 2 0 3. En las estructuras del
tipo 2 no hay redistribucion, ya que las vigas que las componen son isostaticas.

No pieden realizarse redistribucionres en vigas o columnas del tipo 4, va que
estan formadas por elementos con relaciones ancho-espesor que permiten que las
falias por pandeo locat se presenten antes de que se alcance el momento plastico, y
ademas su capacidad de rotacion bajo momento constante es nula 0 muy pequefia.
Tampoco se permite ninguna redistribucion en vigas de alma abierta. Ls
redistribucion de momentos anterior es opiativa y puede llevarse a cabo, con io que
se obtienen disefios mas economicos, pero no es obligatoria; el disefio se puede
efectuar con los elementos mecanicos obtenidos directamente d= un analisis elastico.



2.- PROPIEDADES GEOMETRICAS.
2.1.- AREAS DE LAS SECCIONE: “RANSVERSALES:

.EL_ARFA TOTAL de un miembro “A,”, es el drea completa de su seccion transversal y es
igual aproximadamente a la suma de los productos del espesor por el ancho de todos los elementos

que componen la seccion, medidos en un plano perpendicular al eje del miembro.
\

A

EL_AREA NETA de un miembro se obtiene sumando los productos del espesor de cada una de
las partes que lo componen por su ancho neto, determinado de la manera siguiente:

a) En los elementos a tension, el diametro de los agujeros para pernos o tomnillos, se toma 1.5 mm
mayor que el diametro nominal del agujero, para el calculo del drea neta a cortante se utilizan las
dimensiones nominales de los agujeros.

b) Cuando hay varios agujeros en una norma!l al eje del elemento, el ancho neto de cada parte de la
seccion se obtiene restando al ancho total, 12 suma de los diametros de los agujeros.

¢) Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal con respecto al eje de la pieza o en
zigzag  se deben estudiar todas.las trayectorias posibles para determinar-a cual de ellas le
corresponde el ancho neto menor, el cual se utilizara en el calculo del area neta.  El ancho neto
de cada una de las partes que forman la seccion, correspondiente a cada trayectona, se obtiene
restandole al ancho total, la suma de los diametros de todos los agujeros que se encuentren

sobre la trayectoria analizada y sumando por cada diagonal en la trayectoria la cantidad 5% / « 4.,
en la que “S” es la separacion centro a centro entre los agujeros consecutivos (paso) y "g” es la
separacion transversal entre ellos (gramil).

En la figura 0° > se llustran los conceptos anteriores; en el caso "a” el ancho neto esta en la
travectoria AB y en el caso "5” se tendria que seleccionar entre el menor de las trayectorias ABCD y
la ABECD.
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Fig.3 POSIBLES TRAYECTORIAS DE FALLA EN
UNA PLACA AGUJERADA EN TENSION

El ancho total en el caso de angulos, se toma como la suma de los anchos de sus dos alas
menos su espesor. La distancia transversal entre agujeros situados en alas opuestas se toma'igual a
la suma de los dos gramiles, medidos desde los bordes exteriores del angulo, menos el espesor de
este. :

Al determinar el area neta a traves de soldaduras de tapon o de ranura no se tomara en
cuenta el metal de aportacion. El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye
uno de los aspectos criticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a los
agujeros punzonados pierde ductilidad y pueden quedar grietas microscopicas, que 0. ituyen
puntos potenciales de iniciacion de fallas; este material endurecido debe eliminarse cuando puedan
presentarse fallas de tipo fragil o por fatiga bajo cargas de servicio.

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado anteriormente se
considera calculando el area neta de las piezas en tension con la suposicion de que el diametro de los
agujeros es /.3 mm mayor al nominal, por io tanto en e calculo de las areas netas se supone que los
agujeros estandar son 3 mm mayores al diametro del remache o tornillo, ya que su diametro real es
1.5 mm mayor al del sujetador.



EL AREA NETA EFECTIVA de miembros »sxxjétés a tension axial se calcula de la manera
sigujente: -

: Cuando la carga se transmite directamente a cada una de las partes que componen la seccion
transversal del miembro, por medio de remaches, tornillos o soldaduras colocados en todas ellas, el

area neta efectiva "4, " se tomard igual al irea neta "4,,".

Cuando la carga se transmite por medio de tornillos o remachz« colocados en algunas de las
partes que componen la seccion, pero no en todas, el area neta efecti - es igual a:

' Ae=UAp

En donde "U/” es un coeficiente de reduccion del drea defimdo posteriormente Cuando la
carga se transmite por medio de soldaduras colocadas en algunas de las partes que componen la
seccion, pero no £n todas, el area neta efectiva es igual a: .

Los valores de "U™ seran los siguientes, 2 no ser que por medio de pruebas se demuestre que
pueden usarse valores mayores.

a). Secciones laminadas "/” o "H" con anchos de patines no menores a </; partes del peralte y
tes recortadas de ellas, conectadas a traveés de sus patines, si la conexion es remachada o atorniliada
debe tener por lo menos tres conectores en cada linea en la direccion de los esfuerzos.

U=090

b).  Secciones laminadas "/” o "H"” que no cumplan los requisitos del inciso anterior y tes
recortadas de ellos, .si . smo todas las secr.ones restantes, incluyendo las formadas por placas; si la
conexion es remachada o atornillada debe haber por lo menos tres conectores en cada linea en la
direccion de los esfuerzc. .

U=085
c). Todos los miembros con conexiones remachadas o atornilladas que tengan sdélo dos
conectores en cada linea en ia direccion de los esfuerzos:

U=0.75



d).  Elementos planos conectados a lo largo de sus bordes longitudinales A por medio de
soldaduras de filete o de penetracion, cuando la separacion transversal entre ellas exceda de 20 cm:

U=0.70

Ademas de las recomendaciones anteriores contenidas en las Normas Técnicas, podemos
adicionar el caso de los elementos planos conectados por medio de soldaduras colocadas a lo largo
de sus bordes longitudinales, la longitud de las soldaduras no sera menor al ancho de la placa y el
area efectiva se calculara con los valores de reduccion siguientes:

U=10 cuandolL ) 2b
U=087 cuando2b 2 L 2 1.5b
U=0.75 cuando 1 56 YL 2 b

En la figura sigutente se ilustran los conceptos descritos en los incisos anteriores.
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Fig. 4 RESUMEN DE VALORES DEL COEFICIENTE DE REDUCCION DEL AREA U



El factor que mas influye en los valores de los coeficientes de eficiencia dados anteriormente,
es la posicion de los planos de corte de los sujetadores respecto a la seccion transversal del
miembro, esto se ha demostrado experimentalmente en ensayes a tension, como el que se muestra en
la Figura n° 5. Como se aprecia a una cierta distanci1 de la conexion los esfuerzos estan distribuidos
uniformemente, pero como no todas las partes'del miembro estan unidas a las placas, se originan
concentraciones de esfuerzos en las partes conectadas y disminuciones de los mismos en las que no
estan unidas directamente.
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Fig. 5 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN UNA SECCION H
CONECTADA POR LOS PATINES

La pérdida de eficiencia en la seccion néta esta relacionada con el cociente de la longitud L
de la conexion entre la distancia " X" del cenro de gravedad de la seccion transversal de la barra
conectada a la cara en contacto con la placa de conexion (ver Figura n® 6), en secciones simétricas
unidas a dos placas, " X" se determina como si estuviesen formadas por dos partes iguales,
conectadas a cada placa.

#
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Fig. 6 ANGULO CONECTADO EN UNA SOLA PIERNA

El Factor de eficiencia "U™ queda entonces definida como sigue:

v =1 ——

Y de esta forma, la eficiencia de la conexion aumenta cuando disminuye la excentnicidad
" X" o cuando crece la longitud de sujecion de la conexion L.

Cuando el perfil a tension es un angulo, conectado por medio de soldaduras longitudinales o
por una combinacion de soldaduras longitudinales y transversales colocadas en una sola ala, el area
neta efectiva se tomna igual a 0.85 A4, , y si la conexion se hace con soldaduras transversaies en una
sola ala, el area de ésta es el area efectiva. En el disefio de Placas de unién que forman parte de
conexiones remachad?- o atornilladas sometitias a tension, tales como placas laterales en conexiones
a tope y placas (e nudo en armaduras, se puede tomar el area neta efectiva igual al area neta,
siempre que €sta no e¢xceda del 85% del area total (lo anterior significa tomar U = /.0 en las
formulas antenores). '

La restniccion de que el area neta no se considere mayor al 85% del area total se aplica
solamente a elementos cortos, ya que se ha encontrado de manera experimental que si la relacion
Ap/Ay es menor o igual que 0.85 puede presentarse el flujo plastico en la seccion total antes de
aicanzar la resistencia maxima de la seccion neta, y como la longitud de los elementos de conexion.
es pequeiia comparada con la del miembro conectado, la deformacion inelastica en su seccién total
es reducida.



Ejemplo 1.- Determinar el coeficiente de eficiencia "U™ para la seccién /R indicada, la cual se
conecta a través de dos piacas unidas a sus patines con 5 sujetadores por linea en la direccion del
- esfuerzo.
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Por otro lado.. aplicando los valores dados en las especificaciones:

= ?;-= 0.59 { 0.67 (% del peralte)

R o

Y como existen mas de 3 sujetadores por linea:

U=038s5
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2.2.- ESTABILIDAD Y RELACIONES DE ESBELTEZ:

Para que el disefio de una estructura ‘eda considerarse adecuado, es necesario que
proporcione seguridad contra Iz falla por inestabiiidad de cada uno de sus elementos y contra el
colapso generado por ese fendmeno, del sistema completo. , . ¥

La figura n° 7 muestra los tipos de falla que pueden presentarse en un marco rigido, en el
inciso "a" se ilustran marcos con y sin elementos de contraventeo, sujetos a cargas que no generan
flexion primaria y cuya falla se caracteriza por una pérdida repentina del equilibrio cuando la cargs
alcanza un valor critico, notese que los elementos de contraventeo aumentan el valor de la carga
critica y cambian la forma de pandeo del marco. En el inciso "3" se ilustra el comportamiento de’
los marcos con cargas que generan flexion primana, en las que el colapso puede presentarse por
inestabilidad, cuando las cargas alcanzan cierto valor, y su comportamiento es no lineal desde el
principio, debido a la interaccion carga vertical-desplazamiento.
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Fig. 7 CURVAS CARGA-DESPLAZAMIENTO DE MARCOS QUE
FALLAN POR PANDEO O POR INESTABILIDAD

Las dos formas de falla anteriores ¢ responden a columnas ais'adas a compresion que se
mantienen rectas mientras que la carga se conserve por debajo del valor critico de pandeo, y de las
barras flexo-comprimidas que se deforman desde el inicio de su carga, fallando eventualmente por
inestabilidad .

El colapso de marcos muy esbeltos es por inestabilidad elastica, a esfuerzos por debajo del
limite de proporcionalidad de su material y es el que cominmente se presenta en andamios
tubulares  Sin embargo, la gran mayoria de las estructuras que se disefian, tienen caracteristicas
geométricas y mecanicas tales que parte del material que las constituye se plastifica antes de que las
cargas alcancen sus intensidades méximas, de tal forma que su inestabilidad se inicia dentro del
intervalo inelastico

#



2.2.1.- RELACIONES DE ESBELTEZ:

L: capacidad al pandeo por flexion de los miembros de eje recto y seccion transversal
constante, comprimidos axialmente, es funcion de su relacién de esbeltez KL /r, en la que:

KL = Longitud efectiva del elemento.
L= Longitud libre entre apoyos laterales.
K = Factor de longitud efectiva que considera los efectos de los apoyos extremos.

r=  Radio de giro correspondiente a! eje alrededor del que se presenta la flexion
durante €] pandeo.

Como la resistencia disminuye cuando aumenta la esbeltez, para determinaria se debe usar la
KL/r, maxima que conducira a la capacidad menor, ya que X, L, y r pueden tener distintos valores
en un mismo elemento.

© 2,2.2.- FACTOR DE LONGITUD. EFECTIVA:

En la determinacion del factor de longitud efectiva "X” deben considerarse las caracteristicas
generales de la estructura de la que forma parte el elemento que se esté disefiando, y tenerse en
cuenta las condiciones de sujecion en sus extremos; en general se distinguen tres casos’

a) Miembros con extremos fijos linealmente:

Los efectos de esbeltez son ocasionados por las deformaciones del miembro entre sus
extremos. El factor de longitud efectiva "K” suele tomarse igual a /.0, pero pueden empiearse
valores menores si se justifican con un estudio adecuado que tenga en cuenta las restricciones
angulares en los extremos. -

b) Miembros en los que f)ueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos lineales de sus extremos: ’

Para poder visualizar claramente que tipo de elementos considera este inciso y el siguiente
podemos analizar un modelo simple como la columna en voladizo de la figura n° 8.  Un analisis
convencional, basado <n la geometria inicial de la estructura indicaria que el momento en ia base
valdria "i'%", pero si se consideraran los efectos de segundo orden, debidos a que la fuerza P Isja
de actuar a lo largo -’ eje de la columna cuando esta se deforma lateralmente y produce tamoien
flexion, el momento . .zrior crece hasta "Vh + PA", en el que "A" es mayor que el desplazamiento
lateral producido por la fuerza "V, ya que en él también intervienen ios efectos de la carga vertical
"P".

" 45
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Fig.8 MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN
EN UNA COLUMNA EN VOLADIZO

El térmuno " PA" depende de las magnitudes de la carga vertical "P" y del desplaz;hﬁento
lateral horizontal " A", éste es a su vez, funcion de las dos cargas, "P"y "V, y de la rigidez lateral

de la columna. La importancia relativa del momento de segundo orden, " PA", depende, por lo
tanto, de los valores de "P"y "J7, asi como de la ngydez de-la barra.

Debe tenerse claro, que lo que hace que los efectos de esbeltez en un entrepiso sean o no
significativos, depende de la ngidez lateral de la estructura, no de que tenga contraventeos 0 muros
de ngidez o carezca de ellos. Aunque estos constituyen, en general, la manera mas economica y
eficiente de aumemar la rigidez iateral, hay estructuras sin cor.ra. ateos que son suficientemente
rigidas para que los efectos de esbeltez puedan ignorarse en el disefin, y es también posible que en
estructuras contraventeadas si deban considerarse los efectos de seg 1do orden; es por esto que las
N T.C. establecen que los miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos
a desplazamientos lineales de sus extremos, son las columnas de entrepisos de marcos rigidos de
cuaiquier attura que formen parte de estructuras regulares, cuando el desplazamiento horizontal
relativo del nivel supenor con respecto al infenor, dividido entre la altura total del entrepiso, no es
mayor que 0.08 veces la relacion entre la fuerza cortante en el entrepiso y el peso de la construccion
por encirna de €l, es decir.



En el cilculo de los desplazamientos se tomara en cuenta la rigidez de todos los elementos
que forman parte integrante de la estructura.  Cuando los desplazamientos son producidos por
sismo, se calculan multiplicando por el factor de comportamiento sismico () los causados por las
fuerzas sismicas reducidas.

Las columnas de edificios regulares rigidizados lateralmente por medio; de marcos
contraventeados, muros, o una combinacion de ambos, y la mayoria de las columnas de marcos
rigidos de uno o dos pisos, aunque no tengan muros hi contravientos, suelen estar en este caso.

Es conservador utilizar en el disefio de este tipo de elementos un factor de longitud efectiva
K = 1.0: sin embargo, el valor real es menor, pues las rotaciones de los extremos de las columnas se
encuentran parcialmente restringidas por los miembros de la estructura que liegan a ellos, por lo que
se permite reducirlo si se realiza un estudio adecuado. El nomograma de la figura n® 9.a
proporciona valores de "K” aceptables para problemas de disefio.

' - !

c¢) Miembros en los que no pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos =2
desplazamientos lineales de sus extremos.

Estos efectos no pueden despreciarse en las columnas de marcos rigidos que forman parte de
estructuras regulares, cuando los desplazamientos exceden el limite indicado en "4”. Suelen estar
en este caso las columnas de edificios cuya estabilidad lateral depende solamente de la rigidez a la
flexion de columnas y vigas unidas entre si por medio de conexiones rigidas; en estos casos el valor
de "K" es siempre mayor a la unidad y puede determinarse con el nomograma de la figura n® 9.b.

Cuando se utilizan los nomogramas anteriores, debe tenerse en cuenta que estan basados en
hipotests que rara vez se cumplen totalmente en las estructyras reales, las hipotesis mas importantes
son las siguientes’

1. El comportamiento de la estructura en conjunto y de cada uno de sus elementos es elistico
lineal.

2. Todos los membros son de seccion transversal constante, que puede variar de unos miembros a
otros.

3. Todas las conexiones son rigidas.

4. En el instante en que se inicia el pandeo, las vigas que forman parte de marcos contraventeados
adecuadamente se flexionan en curvatura simple, con rotaciones en sus extremos iguales en
magnitud y de signos contrartos.

5. En el instante en que se inicia el pandeo, las vigas que forman parte de marcos no

contraventeados se flexionan en curvatura doble, con rotaciones en sus extremos iguales en
magnitud y signo.
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6. Los parametros de rigidez LJPJEI de todas las columnas son iguales entre si.

7. Las restricciones que imponen las vigas a las rotaciones de las juntas se distribuyen entre las dos
columnas que concusren en ellas en proporcion a sus rigideces //L.

.

8. Todas las columnas se pandean simuitaneamente.

9. Todas las cargas verticales estan aplicadas en nudos, de manera que antes de que se 1mc1e el
pandeo no hay flexion en ningin miembro.
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Fig. 8 NOMOGRAMAS PAR LA DETERMINACION DEL FACTOR DE LONGITUD EFECTIV
EN COLUMNAS DE MARCOS RIGIDOS

El nomograma de la figura n® 9.a proporciona buenos resultados, aunque & /eces
conservadores, porque el comportamiento de cada una de las columnas de un marco contraventeado
es razonablemente independiente del de las columnas restantes, con excepcion de las que se
encuentran inmediatamente arriba y abajo de ella, de tal forma que queda descrito aceptablemente al
considerar un subcomunto formado por la columna y las barras (vigas y columnas), que llegan a sus
extremos y que se encuentran en el plano en que se desea determinar el factor de longitud efectiva
"K" En cambio, el nomograma de la figura n° 9.b lleva en muchas ocasiones a resultados absurdos,
pues como el pandeo con desplazamiento lateral de los extremos de las columnas depende de todas
las que hay en cada entrepiso de la edificacion, el subconjunto utilizado es, en muchos casos, poco
representativo del comportamiento de marcos sin contraventeo.

16



2.2.3.- RELACIONES DE ESBELTEZ MAXIMAS:

L.: -elacion de esbeltez " KL/r" de miembros en compresion no excederd de 200.

La relacion de esbeltez " L/r" de miembros en tension puede tener cualquier valor, pero
conviene que no pase de 240 en miembros principales m: de 300 en contraventeos y otros miembros
secundarios, especialmente cuando estén sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones.

i

St el miembro en tension es una varilla no se pone limite 2 su relacion de esbeltez, pero se
recomienda pretensionarla para evitar vibraciones o deformaciones transversales excesivas.

Los limites anteriores estan basados en consideraciones practicas de economia, facilidad de
manejo, y precauciones que deben tomarse para reducir 2 un minimo dafios no intencionales
ocasionados durante la fabricacion, transporte y montaje de los elementos estructurales.

Las tensiones tienden a reducir las curvaturas iniciales de un elemento, mientras que las
compresiones las amplifican; por esta razon no se limita la esbeltez de los primeros, aunque se
recomienda que no rebase ciertos valores para facilitar su colocacion, evitar flechas excesivas por
peso propio y reducir vibractones que, aunque no afecten el comportamiento de la estructura,
provocan incomodidades a los ocupantes.

2.2.4.- MARCOS CONTRAVENTEADOS:

El sistema vertical de contraventeo de una construccion de varios pisos debe ser adecuado
para:

1. Ewvitar el pandec e’ esuvucwra bajo cai.;as verticales de disefio.

2. Conservar la estabili 'ad lateral de ia estructural, incluyendo los efectos ocasionados por los
desplazarmientos laterales (efecto PA}, bajo cargas verticales y horizontales de disefio.

Si el edificio esta  *visto de muros de cortante ligados a los marcos por medio de losas de
concreto u otros sistema: .2 piso de rigidez adecuada, esos muros de cortante forman parte del
sistema vertical de contraventeo.

Al mdim el pandeo y la estabilidad lateral de la estructura puede considerarse que las
columnu, vigas y diagonales de los marcos contraventeados forman una armadura vertical en
voladizo, con uniones articuladas, y deben tenerse en cuenta sus cambios de longitud.
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Las fuerzas axiales en los miembros de los marcos contraventeados, producidas por las
fuerzas verticales y horizontales de disefio, no deben exceder de 0.85 £,, donde £, es el producto

del area de la seccion transversal del miembro por el esfuerzo de fluencia del acero.

Las vigas incluidas en el sistema vertical de contraventeo se disefiaran como elementos
flexocomprimidos, teniendo en cuenta las fuerzas de compresion axial originadas por las cargas
horizontales.

Como los desplazamientos lateraies de entrepiso son fenomenos de conjunto, que involucran
a todos los elementos resistentes, marcos, contraventeos y muros de ngidez, el estudio de los
efectos de esbeltez debe hacerse para la estructura completa.  Asi, pueden existir marcos esbeltos,
por estar ligados, por medio de los sistemnas de piso, que actuan como diafragmas horizontales, a
otros marcos, mas rigidos o provistos de contraventeos o muros de rigidez, que estabilizan
adecuadamente la estructura.

2.2.5.- MARCOS SIN CONTRAVENTEO:

La resistencia de los marcos que forman parte de edificios carentes de contraventeo y de
muros de cortante se determina con un analisis racional que debe incluir los efectos producidos por
los desplazamientos laterales de los niveles y por la deformacion axial de las columnas

Los marcos deben ser estables bajo cargas verticales de disefio y bajo ia combinacion de
estas y las fuerzas horizomales de diseio  La fuerza axial en las columnas, producida por
solicitaciones de disefio, no excedera de 0.75 7,

- .
e

Ejemplo 2.- Determinar los factores de longitud efectiva de la columna B-2 de la estructura
siguiente entre los miveles Ny N - [ utilizando los nomogramas vistos anteriormente La estructura
esta compuesta por marcos rigidos en las dos direcciones Las secciones utilizadas en las trabes son
las musmas en los dos miveles considerados.
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Los momentos de inercia y las longitudes de cada seccion es todo lo que se requiere para la
aplicacion de los nomogramas, por to que en este caso se tendnia.

Momentos de inercia de columnas (Manual Monterrey)
H-305 X 305 X 114 I =25497cort I, = 8994 cmr _

H-305X 305X 132 I, = 28969 cm’? 1, = 10493 cmr

Momentos de inercia de trabes (Manual IMCA)

IR-457 X 96.7 I, = 443537 cnt?
IR-406 X 53.7 I, = 18647 cnr
IR-406 X 67.4 I, = 24391 cm

Calculo 7= los coeficientes G.

Para la flexion alrededor del Eje "x” de la columna:

Z(1 /L), (25457/320)+(28969/320)

= =2.74
Z(1/L); 2(18647/ 600)

{parte superior} G4

_ Z(1/L), _ (28969/320) +(28969/360) _

= = 2.75
BT, 2(18647/600)

(parte inferior)

Para la'fiexion alrededor de! Eje “y" de la columna.

_Z(7L)  (8994/320)+(10493/320)
AT

(parte superior) 7 B (44537/950) +(24391/700) T

2(1/7L).  (10493/320) +(10493/ 360)

Gp = - .
B7T(I7L),  (445377950)+ (24391/ 700)

(parte inferior)



Determinacion de los factores de longitud efectiva “K”, se analizaran dos casos:

a) Cuando el edificio cuenta con los contraventeados verticeles o muros de cortante, de ngidez
suficiente como para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a los
desplazamientos laterales de los entrepisos:

K, =088 K,=0.74

b) Cuando la estructura no posee la rigidez suficiente para que puedan despreciarse los efectos de
esbeltez:

K.=179 K =124

En ambos casos, los valores de "G "y "G;" son los mismos y solo se cambia el nomograma
con el que se determina "K".

Para el caso de columnas que lleguen a la cimentacion se utilizaran los valores de G = 1.0
para los casos que se aproximen a un empotrarmento y G = /0.para los que se aproximen a una
articulacton

Para los casos de columnas aisladas, pueden considerarse los valores de "X dados en la
figura n® 10 para vanas condiciones idealizadas en las que se supone que las restricciones que
impiden las rotaciones y translaciones de los extremos son nulas.
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2.3.- RELACIONES ANCHO/ESPESOR Y PANDEO LOCAL:

2.3.1.- CLASIF!_CACION DE LAS SECCIONES:

Las secciones estructurales se clasifican en cuatro tipos, en funcion de las relaciones
ancho/espesor maximas de sus elementos planos que trabajan a compresion axial, a compresion
debida a flexion o én flexo-compresion, y de acuerdo con las condiciones que se especifican mas
adelante.

Las secciones tipo 1 (secciones para diseiio plistico), pueden alcanzar el momento plastico
y conservarlo durante las rotaciones necesarias para la redistribucion de momentos en la estructura.

Las secciones tipo 2 (secciones compactas), pueden alcanzar el momento plastico, pero no
tienen capacidad de rotacion bajo momento constante de esa magnitud.

Las secciones tnpo 3 (secciones no compnctas) pueden alcanzar el momento
correspondiente a la iniciacion del flyjo plastico.

Las secciones tipo 4 (secciones esbeltas), tienen como estado limite de resistencia ef pandeo
local de aiguno de los elementos planos que las componen. . '

Para que una seccion sea clasificada como tipo 1, sus patines deben estar conectados at alma
o almas en forma continua; ademas, si estd sometida a flexion debe tener un eje de simetria en el
plano de la carga, y si trabaja en compresion axial o en flexo-compresion debe tener dos ejes de
simetria.  Las secciones tipo 2 a flexion deben tener un eje de simetria en el plano de la carga, a
menos que en el analisis se incluyan los efectos producidos por la asimetria.

Los estados limite de resistencia de los diferentes tipos de seccion son los sigutentes:
Secciones tipo 1.-  Desarrollo del momento plastico en vigas (M, es el momento plastico
resistente nominal de un miembro a flexion, correspondiente a la plastificacion total de su seccion

transversal) y del momento plastico reducido por compresion en elementos a flexo-compresion, con
capacidad de rotacion suficiente para satisfacer las suposiciones del analisis plastico.

Secciones tipo 2.-  Igual a las tipo 1, pero sin el requisito de capacidad de rotacion.
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Secciones tipo 3.-_ Desarrollo del momento correspondiente & la iniciacion del flujo plastico en
vigas (M|, es el momento resistente de fluencia de un miembro a flexion, correspondiente a la
iniciacion de! flujo plastico, en los puntos de Ia seccion mas alejados del eje de flexion), o de ese
mismo momento reducido por compresion en elementos a flexo-compresion.

Secciones tipo 4.-  Pandeo local de alguno de los elementos planos que las componen.

En los miembros sometidos a compresion axial no existe la distincion basada en la capacidad
de rotacion, por lo que los limites de almas y patines comprimidos axiaimente son los musmos para
las secciones tipo 1 a 3. .

Las consideraciones anteriores, descritas en fas Normas Técnicas Complementanas, pueden
entenderse a partir de la observacion de las curvas momento-defiexion de la figura n° 11 en la que
una viga simplemente apoyada en sus extremos es ensayada con cargas de magnitud creciente. "

La respuesta inicial es elastica lineal, y si ias relaciones ancho/espesor de sus componentes y
el arriostramiento lateral de que esta provista, son adecuados para evitar una falla por pandeo local y
lateral hasta que se presenten deformaciones plasticas importantes, este comportamiento. elastico
lineal terminarad cuando la suma de los esfuerzos axiales producidos por las cargas y los residuales
. existentes en la viga, llegan en el punto de momento méaximo, al esfuerzo de fluencia F,, (punto 4).
Cuando se incrementa la carga, crece también la porcion de la seccion que trabaja a ia fluencia, lo
que hace que la capacidad de la viga para soportar incrementos adicionales de carga disminuya,
hasta que desaparece cuando el momento flexionante llegz al valor M), en la seccion mais esforzada
de la viga (punto D), a partir de entonces la curva es horizontal, lo cual significa que la deformacién
de la viga crece, sin cambio en la carga. Por uitimo, después de una gran deformacion; el material
llega a su intervalo de endurecimiento por deformacion, y ek momento resistente rebasa al valor Mp.

M ‘ N g
Mp I'O - .}Q_:.__’?__.__—___ - - L ou
/ﬁ( T . D[ o c
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e ?(
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A
Fig. 11 CURVA MOMENTO-DEFLEXION DE VIGAS ‘



: El comportamiento descrito por la curva liens "OADB" es ‘el optimo desde los puntos de
vista de resistencia y capacidad de deformacion de las vigas, y rara vez se cumple en las estructuras,
siendo la mas comin en estos casos la curva "OADC", en la que el momento resistente no se
incrementa por endurecimier-> por deformacion, pero si se¢ alcanza el momento plastico y se
mantiene durante deformacion«s importantes.

La curva "OADE" corresponde a una variacion rapida del momento flexionante aplicado, el
endurecimiento por deformacion en la zona de momento mayor hace que éste rebase a M, después
la curva desciende al presentarse fallas por pandeo local y lateral.

Las curvas "OAFG", "OAHRI" y "OJK" representan distintos comportamientos que terminan
también con fallas por pandeo local o lateral, 0 una combinacion de ellas, en el intervalo inelastico
(las dos primeras) o en el intervalo elastico (la ultima de ellas).

Las curvas de los tipos "OADB" y "OADC", suelen representarse de manera idealizada, por
las lineas "OL"y "LM", correspondientes al intervalo elastico y plastico respectivamente.

La resistencia a la flexion de las vigas con soporte lateral suficiente como para que ef pandeo
lateral no se presente, depende de las relaciones ancho-espesor de las placas que las forman, st son
demasiado esbeltas, el pandeo local puede impedir que se aicancen los momentos resistentes "M o
"M,". Enla figura n° 12 se han trazado las curvas momento-deformacion de vigas compuestas por
placa.s de los distintos tpos establecidos en las Normas Técnicas Complementarias.

Fig. 12 CURVA MOMENTO-DE? _=XJON DE VIGAS
{EL PANDEO LATERAL NO ES CRITKCO)
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2.3.2.- LIMITES DE LAS RELACIONES ANCHO/ESPESOR:

Los limites de las relaciones ancho/espesor que deben cumplir los elementos planos que
constituyan a los tres primeros tipos de secciones antes definidos se proporcionan en la tabla
siguiente, con lo cual sé asegura que las secciones de los tipos 1, 2 y 3 podrén alcanzar sus estados
limite de resistencia sin que se presemten fallas prematuras de pandeo local. Las secciones que
excedan los limites correspondientes a las del tipo 3, se consideraran del tipo 4. :

2.3.3.- ANCHO.
2.3.3.1.- ELEMENTOS PLANOS NO ATIESADOS.

Se llaman asi a los elementos planos que estan soportados & lo largo de uno solo de sus
bordes paralelos a la direccion de la fuerza de compresion, su ancho se considera de la manera
siguiente:

a) En placas, la distancia del borde libre ala pnmera linea de soldaduras remaches o tornilios.
b) En alas de 4ngulos, patines de canales y zetas, y almas de perﬁles te, la dimension nommal total.

c¢) En parines de secciones "/", "H"y "T™, la mitad de la dimension nominal total.

d) En perfiles hechos con lamina doblada, la distancia del borde libre a la iniciacion de la curva que
une el elemento considerado con el resto del perfil.

2.3.3.2.- ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS.

Se llaman asi a ios elementos planos que estan soportados a lo largo de sus dos bordes
paralelos a la direccion de la fuerza de compresion.  Su ancho se considera de la manera siguiente:

a) En patines de secciones en cajon hechas con cuatro placas, la distancia entre linea: o . icentes
de soldadura, remaches o tornilios.

b) En patines de secciones laminadas en cajon, I distancia libre entre almas, menos los radios de las
dos curvas de union. .

¢) En almas de secciones formadas por placas en cajon, “/" o "H", la distancia entre lineas
advacentes de remaches o torniilos, en las secciones soldadas, la distancia libre entre patines.

d) En almas de secciones laminadas en caliente o dobladas en frio, la distancia emre las iniciaciones
de las curvas de union con los elementos de soporte.
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VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/ESPESOR

o CLASIFICACION DE LAS SECCIONES
DESCRIPCION DIL TLEMENTO PO} MO 2 )
M -1 57 PLASTICO) (COMPACTAS) (NO COMPACT 4~
- - -ﬂ
ALAS DE ANGULOS SENCILLOS Y DE
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES, —_— —_—
EN COMPRESION, ELEMENTOS .
COMPRIMIDOS SOPORTADOS A LO 0 s JF,
LARGO DE UNO SCLO DE LOS BORDES
LONGITUDINALES
ATIESADORES DE TRABES ARMADAS, ——— —_—
SOPORTADOS A LG LARGO DE UN SOLO .
BORDE LONGITUDINAL W0 G F,
ALMAS DE SECCIONES T \
M0 ‘,!’ ) nee ’r,
PATINES DE SECCIONES L HO T. Y DE
CANALES, EN FLEXION J—‘ -\[— \[—
@ / F M0/ F o/ F
y ’ y
PATINES DE SECCIONES LHO T, Y DE )
CANALES, EN COMPRESION PURA, "
FLACAS QUE  SOBRESALEN  DE Do/ ofFy L L i fF,
MIEMBROS COMPRIMIDOS (1)
PATINES DE SECCIONES EN CAJON,
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION, '
CUBRE-PLACAS ENTRE LINEAS DE o s gF, 10 s fF, 2000 s fr,
REMACHES. TORNILLOS O SOLDADURAS,
ATIESADORES SOPORTADOS A LO
LARGO DE LOS DOS BORDES PARALELOS
A LA FUERZA.
ALMAS DE SECCIONES [ O H Y PLACAS
DE SECCIONES EN CAJON, EN
COMPRESION PURA (1) nw s GfF, w0/ frF, 00 s }r’
ALMAS EN FLEXION
1500 ! 1/?, S)m ! ‘/F, 2000 ! 1/!’,
ALMAS A FLEXO-COMPRESION
soorr, S0 (2 sur ,/r,So0.1s S p 1P S0.18
0o
um $200 (1~ 2.7 Py f By}
T-n-:.4r.:r,; 7='u-2.7r_fr) N
F r 7
¢ ’ S F 0018
g, r 0.0 R R AR N TN T
(1-0.399 P/ P
21 1. J’:
?F . . {1=0.7T f.lp’)
’ r
SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN :
COMPRESION AXIAL (3) 132000/ F,, 184000/ F), 233000/ F)

'e)) Enmmnbrossomﬂ.idosaoomuionmalnoadstchdistincibnhnadamcapncidaddcmxién,porloqmloslhnimd
almas y paunes de perfiles comprumidos axialmente son los pustnos pars las secciones opo 1 4 3.

(2) Py esla fuerza axial de disefio

(@) Ver 2.3.5



La mayor parte de las consideraciones anteriores se ilustran en la figura 13 en la que las
distancias acotadas representan el ancho a considerar en cada caso para ia determinacion de las
relaciones ancho-espesor.

i1 — v
I 'z__.__—'_‘-—-._._: [
T s .
- ! = ——

Fig. 13.- ANCHOS A CONSMERAR PARA LA DETERMINACION
DE LAS RELACIONES ANCHOVESPESOR

2.3.4.- ESPESOR.
En elementos de espesor uniforme éste se toma igual al valor nommnal. En los casos de

patines de espesor vanable se toma el espesor nomunal medido a la mitad de la distancia entre el
borde y la cara del alma.

2.3.5.- SECCIONES CIRCULARES HUECAS:

En las secciones circulares huecas la relacion ancho/espesor se sustin;ye por la relacion
diametro extenor/espesor de pared del rubo

2.3.6.- SECCIONES TIPO 4 (ESBELTAS):
El disefio de elementos estructurales de paredes muy delgadas (relaciones ancho/espesor

muy grandes), queda regido por el estado limite de pandeo local, que se alcanza antes de que el
matenal fluya plasticamente o de que falle el muiembro completo; este tipo de elementos suelen
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fabricarse doblando en frio liminas de acero. E! "-sbajo en frio que acompaiia al proceso
doblado ocasiona un incremento en los esfuerzo: _: fluencia y ruptura del matenal, y u
disminucion de su capacidad de deformacion ante~ .o la ruptura; los dos primeros efectos son
benéficos, pero el tercero puede ser perjudicial, si la ducuiidad se reduce demasiado.

-
.
A

2.3.6.1.- ELEMENTOS PLANOS NO ATIESADOS:

En la determinacion de la resistencia de disefio de elementos planos no atiesados
comprimidos de relacion ancho/espesor mayor que el limite correspondiente a secciones tipo 3, y en
la de miembros estructurales que contienen elementos planos de este tipo, debe incluirse un factor
de reduccion O, que se calcula con las ecuaciones 2.3./a 2.3.4.

a) Para angulos aislados:

640 & 1300 b '
Si ( =1.34 - 0.00053 (—W[F, ' (2.3.1)
i, 2 ( 7 0, < (
5i 0 2122 2000 (532

t q}:y Q,- F;(_b__)z
I

b) Para angulos o placas que sobresalen de columnas u otros miembros comprimidos y para patines
compnmidos de vigas y trabes armadas.

380 b 1470 b
Si = ( (e =1.415 — 0.00052 —-J\’F 2.3.3
lrd?(f’(\’—?,—l o) 5 (r X ( )
g —b, 1470 Qs:mooong (2.3.4)
t \ £ b
© Al

Las ecuaciones anteriores consideran la pequefia variacion (incremento de la resistencia),
debida al post-pandeo, en los elementos no atiesados, modificando de manera aproximada e! valor
del factor "K™ de estas placas (condiciones de frontera en sus extremos).



E! factor "Q," anterior es el cociente del esfuerzo critico de pandeo entre el esfuerzo de
fluencia. T :

F,
0=
5

En la figura n° 14, se muestra la variacion del esfuerzo critico de pandeo de placas no
atiesadas comprimidas, en funcion de su relacion ancho/espesor.

0 {b/t)

l e, bt

ANCHO/GRUESO

La zona "AB" corresponde 2 placas que resisten el esfuerzo de fluencia 7, sin pandearse,
pudiendo incluso superarlo para relacionarse b/ suficientemente pequefias; y corresponden a alguno
de los tipos 1, 2 o 3; la relacion (b/t) es el limite supenor de las placas tipo 3.

La curva "CD" proporciona el esfuerzo critico de pandeo elastico con el factor de placa "K"
modificado (ecuaciones 2.3.2 y 2.3.4); y el pandeo inelastico se ha representado, en” forma
aproximada, .~n "' recta "BC" (ecuaciones 2.3.1 y 2.3.3.). Se ha supuesto, conservadoramente,
que el esfuerzo en el limite de proporcionalidad es 0.65 F,,

2.3.6.2- ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS:

Para la determinaciéon de la resistencia maxima de una placa, es necesario conocer la
magnitud y distribucion de los esfuerzos que existen en ella al momento que precede al colapso,
pero como es complicado trabajar con los esfuerzos reales, que son no uniformes en la etapa de
postpandeo, es comin eliminar esa dificultad utilizando el concepto de "ancho efectivo de disefio”
que se ilustra de manera conceptual en la figura n° 15 en ia que se muestran varnias distribuciones de
esfuerzos en una placa delgada apoyada en sus dos bordes longitudinales sometida a compresion, en*"
la figura puede verse que el ancho real de la placa "b", se puede sustituir por otro menor, llamado
ancho efectivo "b,", que se considera sometido a esfuerzos de compresion uniformes, notese que el

2<



ancho efectivo se reduce al incrementar el esfuerzo sobre Ia placa f,,,. Una vez conocido "3,", la
resistencia de la placa se determina de la manera usual, utilizando el ancho efectivo en vez dei real.
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f7774  TONA QUE SE DESPRECTA
(CORRESPONDIENTE A f mar 1)

~

Las normas técnicas reconocen el planteamiento anterior al establecer que en la
determinacion de las propiedades geomeétricas necesarias para calcuiar la resistencia de disefio de
miembros estructurales que contienen elementos planos atiesados comprimidos con relaciones
ancho/espesor mayores que los limites correspondientes a secciones tipo 3, debe utilizarse un ancho
efectivo reducido "b,”, determinado con las formulas siguientes:

a) Para patines de secciones cuadradas o rectangulares huecas, con pat . Jes de espesor unifor:ue:

340
', = (= 15 (2.3 3)
‘f’- »
(~iaft
t

b) Para cualquier otro elemento plano atiesado sometido a compresion uniforme:
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a,v= Jr_ [l-{i)JI_JSb (2.3 6)
- :
En las ecuaciones anteniores:
b = Ancho del elemento comprimido.
b,= Ancho efectivo reducido.
t = Espesor del elemento comprimido.
f = Esfuerzo de compresion existente en el elemento atiesado, producido por las

solicitaciones de disefio, basado en las propiedades geométricas que se emplean
para calcuiar la resistencia de disefio del elemento estructural del que forma parte.

En las ecuaciones 2.3.1 a la 2.3.6 los esfuerzos "F,"y f" deben tomarse en Kg/cm’, y las
dimensiones de las placas, "b"y “t", en cm, O, es un niimero adimensional y "5, " se obtiene en cm.

El factor de area "0," es el cociente del area efectiva de la seccion dividida entre su area
total, v el area efectiva es igual a la total menos la suma de los productos (-b,)¢ de todos los
elementos planos atiesados que existan en la seccion.

2.3.6.3- SECCIONES FORMADAS POR ELEMENTOS PLANOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS:

Para la determinacion de la resistencia de disefio de elementos cuya seccién transversal
contenga elementos planos atiesados v ro 2riesados interviene el facten O = Q,0,. El esfuerzo "1™
que se utiliza-en las ecuaciones 2.3.5 o 2.5.v para calcular el ancho efectivo "5,"” de los elementos
planos atiesados no debera exceder del proucto QF,, donde O, es el valor correspondiente al
-elemento plano no atiesado con mayor relaciun b:¢ de los que forman la seccion.

-

Ejemplo 3.- Calcular la carga maxima, considerando la capacidad al postpandeo, de la placa no
atiesada mostrada en la figura siguiente usando acero 4-36 (F y = 2530 Kg/cm?) y lamina calibre
101 =034cm)



T Cilculode ™% . - e

:’/:ﬂ P =12 om —(r+-‘1_‘
i r=0.6cm PR om —(0.6 0.3 )] =
ol ‘ Calculo de Iz relacion bt :
2=L=32,4 { 60
¢t 0.34

Considerando que el elemento forma parte de una seccion en canal o zeta:

147 ) 1

»

—=n.4) =» .2 v @, =

' + 2530 ! F r'_)!
y

1400000

e, ¥ 0.7

B0 xR 4"

Si la seccion de la que forma parte la placa puede alcanzar el esfuerzo de fluencia, sin que
ocurra una falla prematura, la resistencia de la placa analizada seria:

B, = 0, AF, = 0.527(11x 0.34)2530 = 4985Kg.

Ejemplo 4.- Calcular la carga maxima que puede soportar la placa mostrada en la figura siguiente,
considerando su capacidad al postpandeo, si la placa es de acero A-36 (F), = 2530 Kgrem?) y la
lamina de que esta hecha es de calibre 12 (0.27 cm).

is



v e y Considerando que la placa forma parte de una
£ 1 - 4 ' seccion en cajon, ef ancho efectivo se calcularia

b bl * con la ecuacion siguiente:
P
R WO O AeE O S T T
», = > 3 > =
H e - )
Ny rooagr
\5 !
......................... G S— Si los apoyos de los bordes longitudinales no
’ ceden F=Fyy
R A
P,

Y la resistencia de la placa seria:

P, TR, %) F, (D .9 X021 8N =98 &

g -

Para calcular la capacidad que corresponde &l postpandeo, calcularemos el esfuerzo critico y
la carga critica correspondiente:

I'JTZE '
e — (™) G K = 4 { de acusrdD B 3 Apoy N ).
12 u-[f) »
4 Xff&' .27 4 [1 - T ] 1
fo = 7! ;o= =9 K ‘om
12 (1 —0.3 ) [ ] 10 .

Como hasta este esfuerzo trabaja la seccion completa, ! co+ a critica seria calculada con el
area total de-la seccron:

P‘_’ =(@ X0.I7 ) =Ml Iy { Rapmanca de pandeo ]

Entonces la resistencia al postpandeo sera la difesencia entre la resistencia Oltimz y la critica
de pandeo.
Capacidad al postpandeo = 9525 - 24/4 = 7111 Kg.

Que es casi tres veces la de pandeo de ke pleca, desde Tuego esta relacion se reduce al
disminuir la relacion 4/¢ de la placa.
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3. RESISTENCIA. SAE

Este es el capitulo mas importante de las Normas Técnicas Complementarias, los
procedimientos de disefio que se recomiendan son validos para elementos estructurales que tienen,
en general, 1in comportamiento ductil. Cuando las condiciones propicien fallas de caracter frigil o
por fatiga, se deberan tomar medidas necesarias para obtener una seguridad adecuada contra esas
formas de falla.

3.1.- MIEMBROS EN TENSION:

Esta seccion es aplicable a los miembros prismaticos sujetos a tension axial producida por
‘fuerzas que actuan a lo largo de su eje centroidal, cuando existan excentncu._.!es importantes en las
conexiones, sus efectos deberan considerarse en el disefio del miembro.

[y

3.1.1.- 'ESTADOS LIMITE:

Aunque la resistencia a la ruptura de un miembro a tension suele ser mayor al producto de su
area por el esfuerzo de fiuencia del matenal, debido al endurecimiento por deformacion que
antecede a la ruptura, el flujo plastico general del miembro constituye un estado limite de .falia,
debido a que la plastificacion esta asociada a grandes deformaciones y puede precipitar la falla del
sistema del que forma parte el elemento.

Por otro lado, si el elemento a tension se une a la estructura a través de remaches o tomillos,
sus extremos pierden material al perforar los agujeros necesanos y se genera una concentracion de
esfuerzos en estos puntos, por esta razon la fractura en el area neta, constituye el segundo de los
estados limites de falla establecidos en las Normas Técnicas. Una situacion semejante a la anterior
se presenta en las conexiones soldadas, cuando no se unen todas las partes.que componen al
elemento en la conexion.

3.1.2.- RESISTENCIA DE DISENO; -

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural a tension se obtiene considerando los
dos estados limite mencionados en el inciso anterior, con las ecuaciones siguientes:

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

R,:F‘(A,F’J om F R —0.8 1.y



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

R =F,(AF,) con F, =0.9 (3.L1)

b) Estado limite de fractura en la seccion neta:

R =F, (A F) con F, =0.75 (3.1.2)

En donde:
A, = Area total de la seccion transversal (cm?).

A, = Area neta efectiva en los extremos conectados (cm?.

y
N

v Esfuerzo de fluencia minimo del matenal (Kg/cm?).

F,, = Esfuerzo de ruptura minimo del matenial (Kg-cm?).

~
I

Factor de reduccion de la resistencia (adimensional).

En los miembros sin agujeros, conectados con soldadura en todos los elementos que
componen su seccion transversal, el area neta efectiva de la Fcuacion 3.1.2 se sustituye por el area
total. Si hay agujeros en las conexiones soldadas, o si tienen soldaduras de tapon o ranura, se usara
en esa ecuacion el area neta efectiva a traves de los agujeros.

Siigualamos las ecuaciones 3./.1 y 3./.2 obtendremos:

0.94F, =0.754,F,
A 0.9F A F

— 1_2-:.

A 0.75F T A

Y para Acero A-36 sustituyendo £, = 2530 Kgrem? y F, = 4080 Kgrem?,
A =0 744 .

Que es el limite entre la falla por flujo plasnco y falla de la seccion nety
t

St A, ) 0.744 4, la falla ocurre por flujo plasnco del miembro
Si A, { 0.744 A, la falia se presenta en la seccion neta

. 3¢



3.1.3.- REVISION DEL BLOQUE DE CORTATE:

Esta posible forma de falla debe revisarse cuando se disefian conexiones de elementos &
tension. En la figura n® 16 se ilustra este tipo de falla en una viga despatinada y en un angulo a
tension, la resistencia de {a conexion proviene de una combinacion de la capacidad para resistir

tension en un plano y cortante en otro, perpendicular al primero.

bt
ZONA |
DESPAT]NADA AL ALSAREY LSS NN
| , ’
‘ “+= ‘ :
] 7 ; I B
f 7 N\
i Y J
— = CORTANTE 4 ! 7
- %,, CORTANTE —&-——H X i R
: -‘-/é/. NN — ,
| - \ o) !
f i N !
L tl, J
NI

—TENSION h \
N
| . '
L4 FALLA SE PRESENTA POR : A N B

DESPRENDIMIENTO DEL AREA _
SOMBREADA l
(a) {b)

Las expresiones con las que se calculan Ias resistencias son:
R, =Fp (0.6F Ay +F 4 q) A

R, SFp (0.6F 4, +F Ay B

En donde:
Fgr = 0.75, )
Ay, = Area total a cortante.

Any = Area neta a coriante.
A = Area total a tension.

Ap1 = Area neta a tension.
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Como puede verse en las formulas anteriores se suma la resistencia a la fluencia en un plano
con la de ruptura en el otro, se calculan dos resistencias, una sumando las capacidades a la fluencia
por cortante en el area total de su plano con la ruptura en el area neta y otra sumando la capacidad a
la ruptura del drea neta a cortante con la fluencia del area total 2 tensicz. Los esfuerzos de fluencia
y ruptura por cortante se consideran de acuerdo con la Teoria de Henky-Von Mises igual a

o
r,++h =0.sr,. Delas dos expresiones anteriores se considera como resistencia det elemento la
que proporcione el valor mayor.

Ejemplo 5.- Calcular la resistencia de disefio del angulo LD-152 x 102 x 10 sometido a tension de
la figura siguiente, considerando que esta fabricado con acero 4-36 y conectado con tornillos de
22.2 mm de diametro. .

80—
|
_
N T
S l \-""‘--...,
N — L
: : ™ o ® Praax
Raxx 3 : 4} Pt
v p— \:‘: -¢— .C)- // T 3 T & —_—
\ R R
N - prrrtend
~ <4 1 ___,.;..--'
NI T
~ Ly 4180 .
o .
.

Del Manual obtenemos 4, = 23.29 cm’.

Calcuio del area neta efectiva "4, ".
U = 0.85 (yva que se sujeta la mayor parie del ekemento)

Diametro de agujeros = 2.22 - 2(0.15) = 2.52 cm.

Analisis de la trayectona de falla "abc”

b, = (1524~ 10.16-0.95)-252=21.93cm.
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Anilisis de a trayectoria de falla "abde".

1

6
= (15.24+10.16—0.95)—2(2.52)+m =20.91cm

A, =20.91x0.95 = 19.86 cm?.

, =UA,=085x19.86 = 16.88 cm"*.

Calculo de la resistencia de diseiio:
a) Por fluencia de la seccion total.

R, =09x2329x2530 =5303/ Kg = 53 Ton.

b) Por falla del area neta efectiva.

R, =0.75x 16.88 x 4080 = 51655Kg = 51.6 Ton. « Rige

Como puede verse, en este caso:

ﬁ
A, 23.29

Revision del bloque de cortante:

< Rige .

=——=0.72 { 0744 Por lo que va esperdbaimos que predominara la falla en el area neta

Considerando el blogue de falla defirido »n 1a fizura, se ter-ria- las siguientes areas:

|

Ry, 2t

P
e - -
///// L ‘, A, =(6+3.2)0.95=8.74 cn?

¢

A, =[6+32-(1.5x252= +4—6]0.95= 6.57 cm
X

A, =28x0.95=266 cm?

A, =[28-25(222+0.15)0.95=2097 cn?

4



Cilculo de las resistencias del bloque:

Formula A:

R, SFypto.6F A, tF A

n,=o.7sua.a'xzs.w X2 6)+(e0 X&.57)]=508 XL =350 .4 TON

Formula B: ' \

"
R T Fpi0.6F, 4, +FAg) .

R, =0 75 [(0.6 Xm0 X2 .97)+(20 X8.2%)]TH08 L TH Te . & Lp

Por lo que la respuesta en este caso es R, = Pz, = 3/.6 Ton. y queda regida por la falla
del area neta‘efectiva. o .

Ejemplo 6.- Calcular la resistencia de disefio a tension del par de angulos £L/-702 x /3 espalda con
espalda mostrados en la figura siguiente, determinar el espesor de la placa necesario para evitar la
falla del bloque de cortante, considerar el matenal de los angulos y de la placa acero 4-36. '

! N |
| | ‘_

=N
- /‘,\} \
ol L2
AN N ‘ X
\F—' & AN "2 > 180




Area total del par de angutos (ver Manual IMCA).
A, =2x24.19 =48.38cm*.

A, =UA, = 085x 4838 =41.12cm’.

Resistencia de diseiio de los Angulos:
a) Fluencia de la seccion total.

R, =09x4838x2530 = 110,16/ Kg = 110.2 Ton.

b) Falla en el area neta efectiva. .
R, =075x41.12x 4080 = 125827 Kg = 125.8 Ton.

. Laresistencia de los angulos es R, = Py = 110.2 Ton.

Revision del bloque de cortante en la placa:

Se puede considerar el bloque de falla limitado por la soldadura, el espesor sera el necesanio
para resistir las 110.2 Ton.

A, = A, =122t (Considerar el espesor de las soldaduras )

=A =(18+4.5)t =22.51

Formula A:

R =F,(0.6FA +FA,)
R =0.75[0.6 x 2530(22.57) + 4080(12.2¢)] = 110200 Kg
R =25616.25: + 497761 = 110200 Kg.

75392 25t = 110200 .. t=..46cm
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Férmuls B:

R =F, (0.6F A, +F4,)
R =0.75[0.6 x 4080 (22.51)+2530(12.2¢)] = 110200 K¢
R =413101+23149.5¢ = 110200 Kg.
64459.5:=110200 .. r=1Tlcm <« Rige
Se usaré placa 19.0mm (3/47) ) 17.1mm

Ejemplo 7.- Seleccionar una seccion /R soldada en sus patines, que resista las siguientes fuerzas
de tension (sin factorizar), el miembro es un elemento principal de 6 m de longitud, usar acero A-
36.

Ter ooy =100 Ton

Acciones de disefio factorizadas:

T,; =14x100 = 140 Ton

1.1(100 - 30) = 143 Ton. « Rige.

Ty

Usando la ecuacion de fluencia enla seccion total.
R, =0.94,(2530) = 143000 Kg

LA =628cm?.
Proponemos una seccion /R-305x52. . , = 66.5cm?)

Area neta efectiva (seccion soldada)

) b 167 2

. /

Relacion —4~=—=0.53 —_— o =085
d 318 ( 3

4, = 0.85x66.5 = 56.5cm?



Resistencia de disefio por fluencia de la seccion. -

R, =0.9x665x2530 = 151,420Kg = 1514 Ton

Resistencia por falia de la seccién neta efectiva.
R, =0.75x 56.5 x 4080 = 172890 Kg = 172.9 Ton.
. Laresistencia de disefio sera: R, = 151.4Ton. > 143 Ton.  Bien. °

1Y

Revision de la relacion de esbeltez r,,;, = 3.9 cm-.

h
[=]

L:gg—zlﬂ ( 240  cumple.
i :

min.

Ejemplo 8.- Revisar si la placa de una conexion atornillada de una edificacion del Grupo A
mostrada en la figura siguiente, es capaz de soportar las cargas siguientes (sin factonizar), considerar
acero A-36. ‘

Carga viva ~ carga muerta T = 200 Ton.
sismo T =110 Ton.

AL 500 oo W
B c__p jr [SPESOR DE LA PLACA (=25.4 mm
W W TRIJ7E I TORNILLOS DE 0=254 (1Y)
F G | ’
N |
N

ACOTACIONES. EN mm
Te= 341 Ton.



Cargas de disefio factorizadas:
I, =200x 1.5 =300 Ion.

T, = (200 - 1iwl.l =341 Ton. « HKige.

Calculo del area neta 4, .

Diametro de los agujeros para disefio = 2.7 - (.15 = 2.85 cm
Trayectona de falla "AFGL" (horizomal).

b, =60-2x2.85=5430cm.

Trayectona de falla "ABFCGDE".

2

b, =60-5x2.85+4( )=352.15¢cm
4 x10
Trayectoria de falla "ABFGDE".
. g
b =60-4x2.85+2( )=51.8¢cm <« Rige.
4 x10

A, =51.8x2.54 =131.57cm? -

8% A =0.85(60x2.54)=12954cm? <«  Rige diserio
Calculo de resistencias de diseito:

a) Por fluencia de la seccion total:

R, = 0.9 (60 £ 2.54)2530 = 347.015Kg =~ 347 Ton.

b) Por falla de! area neta efectiva

R, =0.75x 129.54x 4080 = 396,392 Kg =~ 396.4 Ton.

. Predomuna la falla por fluencia en la seccion total.

R, =347 Ton. > 341 Ton. (necesarias) Bien.
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Ejemplo 9.- Revisar si la seccion "H" ilustrada en la figura siguiente es capaz de soportar una
fuerza de tension de 300 Ton. producida en condiciones de servicio (estructura Grupo B), si los
tornillos en sus patines son de /9.0 mm (%:") de diametro y de /5.9 mm (3/,'? en su alma, el acero es

A-36.
! 305 ]
in - T
; o
| &
2582 ]
i /|
I =
i [
! , 1
24 5 l g o }
' —_— 159

Carga de disefio:

——— e

325 B0 B0 _BO__BO_t 1 325
) | . ' !

—_— ——

R B
Ea LL_uF
IS H I Nu
°B T D

T,= 420 Ton.

T, =14x300 = 420 Ton.

Baare

I O
(=23
d

e
al-
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a8
et

ACOTACIONES, EN mm

P P
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Enestecaso A, =A, (Por conectarse todas las placas)..

Para el calculo del "A," existen las dos trayectorias de falla probables ilustradas en la figura, y en el
alma solo exaste la vertical.

Diametros de disefio de los agujeros:
Patines: D =19+ 2(0.15) = 2.2 cm.
Alma: D =159~ 2(0.15) = 1.9 cm.
Analisis de las trayectorias de falla.

"ABCD" b, = 30.5-2(2.2) = 26.{ cm <« Rige en los patines.

2

'iABEFCD " b, =30.5-4(2.2) +2(48x 6) = 27.0cm

"GHIJ" b, = 25.42-2(1.9) = 21.6 cm.

Calculo de las areas netas;

Patines: - A'p=261x254=0663cm"

Alma: Ap =216~ 159=2343cm’ .

Area neta total _ A, =2x66.3+ 34.3=1669¢cm’ = A,

Area total de la seccton 4, = 2(30.5x 2.54) ~ (25.42x 1.59) = 195.4 cm’.

Cilculo de las resistencias de diseiio:
a) Por fluencia de la seccion total:

R, =09x1954x 2330 = 444926 Kg = 444.9 Ton. « Rige.

b) Por falla del area neta efectiva:
R, =0.75x166.9x 4080 =510.714Kg = 510.7 Ton.

. R, =444.9 Ton. > 420 Ton. (requeridas) Bien.
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3.2.- MIEMBROS A COMPRESION: - -

Esta seccion es aplicable a miembros prismaticos sometidos a compresion axial generada por
fuerzas que actian a lo largo de sus ejes centroidales.

3.2.1.- ESTADOS LIMITE: _

La capacidad de un miembro sometido a compresién puede agotarse como resultado del
pandeo local de alguno de los elementos planos que lo forman (almas o patines), o bien por ia falla
del miembro total: si consideramos solamente esta ultima posibilidad de falla, tendriamos un
comportamiento como el descrito en la figura n° 17, dependiendo de la relacién de esbeltez (L) del
miembro considerado.

k S

Pyl
| f = FALLA POR APLASTAMIENTO
= * I1= FALLA POR PANDEO INELASTICO
. b [ lli= FALLA POR PANDEO ELASTICO
L i |
Vr“;\\ [ ,’H"
! Nl I
SN 'P
i NN
¥ I > \\\ rrZEA
| \ B, = —Lb
.?: J'—-—': —————————— -\—\‘\C T_! ‘L/T')
z N
. SN
- _D
' — 3
T 2 — | - L/t

E! tramo "AB" representa el comporamiento de las columnas cortas (con relaciones L/,
menores que 20 aproximadamente para el acero A-36), las cuales no presentan problemas de
inestabilidad y son capaces de soportar una fuerza que plastifique totalmente su seccion P,
= A, F,J, y aun mayores si se considerara el rango de endurecimiento por deformacion del material,
(Zona "EB" de la grifica), la falla de este tipo de miembros se presenta por aplastamiento.
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El compori;miemo de las columnas largas corresponde al tramo "CD" de la grafica y debido
a su gran esbeltez su falla se presenta por pandeo elastico, su resistencia se detemuna con la formula
de Euler y no depende del esfuerzo de fluencia del material.

Por ultimo el tramo BC representa el comportamiento de las columnas intermedias, (las mas
comunes en las estructuras), las cuales tienen un comportamiento mas complejo, fallan por pandeo
inelastico y su resistencia depende de la rigidez del miembro, del esfuerzo de fluencia del matenial,
de la forma y dimensiones de sus secciones transversales, asi como de la magnitud y distribucion de
los esfuerzos residuales.

+

Una columna tiene en realidad tres cargas criticas, correspondientes a tres formas posibles de
pandeo. Si su seccion transversal tiene dos ejes de simetria, dos son por flexion, alrededor de sus
ejes principales y centroidales, y la otra por torsion (giro alrededor del eje longitudinal). La faila
por pandeo torsional no es critica en secciones laminadas ordinanias, pero puede serlo en los perﬁles
de paredes delgadas o en las secciones con poca ngxdez a la torsion (como angulos, tes y secciones
en cruz).

Cuando las secciones transversales tienen un solo eje de simetria, una de las formas de
inestabilidad es por flexion, alrededor del eje centroidal normal al de simetria, las otras dos son por
flexotorsion. Si no se tienen ejes de simetria, la inestabilidad se produce siempre por flexotorsion.

Las rormulas contenidas en las normas técnicas cubren solo las fallas por inestabilidad por
flexion.

3.2.2.- RESISTENCIA DE DISENO:

La resistencia de disefio R, de un eleme::o estructural de eje recto y de seccion transversal
constante sometido 2 compresion axial se determina con alguna de las ecuaciones 3.2.1a3.2.6. En
cada caso particular deben revisarse todos los estados limite posibles, para identificar el critico, al
cual correspondera la resistencia de disefio.  Si la seccion transversal es tipo 1, 2 o 3, la resistencia
de disefio se determina como se indica en el inciso 3.2.2.1; si es tipo 4, se siguen las
recomendaciones del inciso 3.2.2.2.

50



3.2.2.1.- ESTADO LIMITE DE PANDEO POR FLEXION:

a) Miembros de seccion transversal H, I o rectanguiar hueca (Fp = 0.9).

F ' +
R =F, A4 < F(FA) (3.2.1)
(l+}f' -0.15" )"

. ﬂ’ F
A = ——
TE

Donde K7 'r es la relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna y "»" es un coeficiente
adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:

n =1.4 Para : “umnas de seccion transversal / o /, laminadas o fabricadas con tres piacas soldadas
obteruuas cortandolas con oxigeno de placas mas anchas, y columnas de seccion transversal
rectangular hueca, laminadas o fabricadas con cuatro placas soldadas, que cumplan con los
requisitos de las secciones tipo 1, 2 0 3.

n =].0 Para columnas de seccion transversal A o /, fabricadas con tres placas laminadas soidadas
entre si, que cumplen con los requisitos de las secciones tipo 1, 2 0 3.

Cuando el limite de fluencia del acero es mayor o igual a 3500 Kgfr:mJ pueden utilizarse
valores de "»" mayores, si se realiza un estudio que los justifique:

b) Miembros cuya seccion transversal tiene una forma cualquiera, no incluidas en el inciso anterior
(FR = (1.83).

KL 207120 0004,

Si > C R =F 2.2
t r I3 '3 x (_El_)? (3 }
) r
KL (KLr)
‘.‘1——(CR F[I——] F 322
2¢C 4
27 E 6340
Donde C = = -
* N F R

En las formulas anteniores KL'r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna y C,
es el valor de la relacion de esbeltez que separa los intervalos c: pandeo elastico e inelastico.

~ Las ecuaciones anteriores pueden tabularse en funcion de la relacion de esbeltez si se pasa 4,
al pnmer miembro de la ecuacion, las tablas 1, 2 y 3 proporcionan los resultados de estas formuias.



TABLA 1.- Miembros en compresion. Secciones H, 1 6 en cajon._

F, =2530 Kg/cm’. Fp =09, Ec 321, n=14

KL/R Ro/Ar KL/R Rc/At KL/R Rc/At KLR Rc/Ar

(kg/cm?) (kg/cmr) (kg/om?) , .« (kg/cm?)
! 2277 51 1994 101 1214 151 686
2 2277 2 1980 102 1200 152, 679
3 2277 53 1967 103 1187 153 672
4 2277 54 1952 104 1173 154 665
3 2277 35 1938 105 1159 155 658
T 6 2277 56 1923 106 1146 156 651
7 2277 57 1909 107 1132 157 644
8 2277 58 1893 108 1119 158 637
9 2277 59 1878 109 1106 159 630
10 2277 60 1863 110 1093 160 624
11 2277 61 1847 111 1081 161 617
12 2277 2 1832 112 1068 162 . 61!
13 2277 63 1816 113 1056 163 605
14 ‘2276 64 . 1800 114 1043 : 164 598
13 2274 65 1784 115 1031 165 592
16 2272 66 . 1768 . 116 1019 . 166 586
17 2269 67 1752 117 1007 167 580
18 2267 68 1735 118 996 168 574
19 2264 69 1719 119 984 169 . 568
20 2260 70 1703 120 973 170 563
2! 2257 71 1686 121 962 171 557
22 2253 2 1670 122 950 172 551
23 2249 73 1653 123 940 173 546
24 2244 74 1637 124 929 174 541
25 2240 75 1620 —. 125 918 175 535
26 2234 76 1604 126 908 176 530
a7 2229 77 1587 127 . 897 177 525
28 2223 78 1571 128 887 178 20
29 22717 79 1554 129 877 179 515
30 2211 80 1538 130 867 180 510
31 2204 8! 1522 131 857 181 505
E 2196 2 1505 132 847 182 500
33 2189 83 1489 133 838 183 495
34 2! 84 1473 134 828 184 490
35 2173 85 1457 135 . 819 . 185 485
36 216 86 1441 136 810 186 481
37 215 87 1425 137 801 187 476
38 2146 88 1409 - - 138 792 188 472
39 2736 89 1394 139 783 189 467
40 2126 90 1378 140 774 190 463
4! 2116 9! 1362 141 766 191 459
42 2105 92 1347 142 757 192 454
43 2094 93 1332 143 749 193 450
44 2082 94 1317 144 741 194 446
45 2071 95 1302 145 733 195 42
46 2059 96 1287 146 725 196 438
47 2046 97 1272 147 717 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
49 202! g9 1243 149 70! 199 426
50 2008 100 1229 150 694 200 422



TABLA 2.- Miembros en compresion. Secciones H, I.

F, =2530 Kg/em’. Fpr =09, Ec 321, n=10

KLR Re/At KL/R Re/At KLR Rc/At KL/R Re/At
(kg/cm?) (kg/cm’?) (kg/cm?) (kg/cm?)
! 2277 51 1746 101 1008 151 593
2 2277 52 1729 102 997 152 587
3 2277 53 171 103 985 153 581
] 2277 54 1694 104 974 154 575
5 2277 55 1677 105 964 155 . 570
6 2377 56 1660 106 953 T 156 3564
7 2277 57 1643 107 942 , 157 559
8 2277 58 1626 108 932 158 553
9 2277 59 1609 109 22 159 548
10 2277 60 1592 110 912 160 543
1] 2277 61 1576 n 902 161 538
12 2277 62 1559 112 892 162 533
13 2277 63 1542 113 882 . 163 28
4 2272 64 1526 114 872 v led 523
15 2264 65 1510 115 863 165 518
16 2255 66 1493 116 853 166 513
17 2246 67 1477 117 844 167 508
18 2236 68 1461 118 835 168 503
19 2226 69 1445 119 826 169 499
20 2215 70 1429 120 817 170 494
2 2204 71 1413 121 808 171 489
22 2193 72 1398 122 800 172 485
23 218} 73 1382 123 791 173 481
24 2169 74 1367 124 783 174 476
25 2156 75 1352 - 125 774 175 472
26 2143 76 1337 126 766 176 468
27 2130 77 1322 127 - 758 177 463
28 2116 78 1307 128 750 178 459
29 102 79 1292 129 742 179 455
30 _088 80 1278 130 734 180 451
31 2073 81 1264 131 727 181 477
2 2058 2 1249 132 719 . 182 443
33 2043 R3 1235 133 712 183 439
34 2028 84 1221 134 04 184 . 435
3s 2012 85 1208 135 697 185 43!
36 1997 "6 1194 136 690 186 428
37 1981 87 1181 137 683 187 424
38 1965 88 1167~ 7 138 676 - 188 420
39 1948 89 1154 139 669 189 417
40 1932 90 1141 " 140 662 190 - 413
41 1915 9! 1128 14! 655 191 409
42 1899 2 1116 142 648 192 406
43 1882 93 1103 143 642 193 402
44 1865 94 1091 144 635 194 399
45 1848 95 1078 145 29 195 396
46 1831 96 1066 146 623 196 392
47 1814 97 1054 147 617 197 389
48 1797 98 1042 148 610 198 386
49 1780 99 1037 149 604 199 382
50

1763 100 1019 150 598 200 379
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TABLA 3.-- Miembros en compresion. Secciones transversal cualquiergi.

Fy = 2530 Kg/cm?’, Fp =085 Ec 3.22 y 3.23
KLR RoAr - KLR Rc/At KL/R " Re/Ar KLR Re/At
(kg/cm?) (kgem?) (kg/cm?) (kg/cm’)
] 2150 51 1974 101 1460 151 686
2 21560 52 1968 102 1446 152 679
3 2150 53 1960 103 1433 153 672
4 2149 54 1953 104 1419 154 665
5 2149 55 1946 105 1404 155 658
6 2148 56 1938 106 1390 | 156 703
7 2147 57 1931 107 1376 157 694
8 2146 58 1923 108 1361 158 685
9 2145 59 1915 109 1346 159 676
10 2144 60 1907 110 1332 160 668
1 2142 6! 1899 111 1317 161 660
2 2141 62 1890 112 1302 162 652
13 2139 63 . 1882 113 1286 163 644
4 . 2137 64 1873 14 1271 164 . 636
13 2135 65 1865 115 1256 165 628
16 2133 66 1856 _ 116 1240 166 621
17 2131 67 1847 117 1224 167 613
18 2129 68 1838 118 1208 168 606
9 2126 69 1828 119 1192 169 599
20 2123 70 1819 120 1176 170 592
21 2121 7! 1809 121 1160 171 585
22 2118 72 1800 122 1143 172 578
2 2115 73 1790 123 1127 173 571
M4 2112 74 1780 124 1110 174 565
2 2108 75 1770 - 125 1093 175 558
26 2105 76 1760 126 1077 176 552
27 2100 . 77 1749 127 - 1060 177 546
28 2097 78 1739 128 1044 178 340
29 2094 79 1728 129 1028 179 534
30 2090 80 1717 130 1012 180 28
37 2085 81 1706 131 997 181 22
32 208! 82 1695 132 982 182 516
33 2077 83 1684 133 967 183 s
34 T 2072 84 -3 134 ’ 952 184 05
35 2068 85 1662 135 938 185 - 500
36 , 2063 86 1679 136 925 186 494
37 2058 87 1.8 137 97! 187 489
38 2053 88 1626 - 138 898 188 484
39 2048 89 1614 139 885 189 479
40 2042 90 1602 140 873 190 474
41 2037 9! 1590 141 860 191 469
42 2031 2 1578 142 848 192 464
43 2025 93 1565 143 836 193 459
44 2019 94 1553 144 825 194 454
45 2013 95 1540 145 813 195 450
46 2007 96 1527 146 802 196 445
47 2001 97 1514 147 794 197 441
48 1995 98 150! 148 781 198 436
49 1988 99 1487 149 770 199 432
50 1981 100 1474 150 760 200 428
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3.2.2.2.- ES:I‘ADOLIMITE DE PANDEO LOCAL: -- .

Cuandolasecciénn-ansversaldelacolunmasdetiﬁott,Iam;istenciadediseﬁose
determina. cualquiera que sea la forma de la seccion con las formulas siguientes (Fr = 0.75):

000 ;

si-&> ¢, r=-p2 2224 (3.2.4) :

r [—T

r

. KL (KL /r)
si—X (¢ R =For- FE (.25
{ - ( ,— c RQ[ 2(C';)2 ]Al y
o 5340

OF,

En miembros de seccion transversal "H" o rectangular hueca, los valores de R, obtenidos
con las ecuaciones 3.2.4 y 3.2.5 no deberan ser mayores a los obtenidos con ia ecuacion 3.2./

multiplicado por "Q".

El area A, y el radio de giro r de las ecuaciones 3.2.4 y 3.2.5 son los de la seccion
transversal total; “(?” es un factor de pandeo ilocal dado por:

Q=0 s
O."y "0," son los factores de reduccion de los elementos no atiesados y atiesados que
forman a la seccion, calculados con la relacion "b/t” mayor. Cuando las secciones no tienen
-elementos atiesados O, se toma como la unidad, y cuando no tienen elementos no atiesados O, =
1.0 '

”

Columnas rubulares de seccion transversal circular.

La resistencia de disefio de las columnas g seccion transversal circular hueca, -.e . redes
delgadas, sometidas a compresion axial, que no satisfacen los requisitos del inciso 2.3.2., pero cuya
relacion diametro/espesor no excede de 9/4000/F,, cs igual al menor de los valores proporcic..ados
por las ecuaciones 3.2.4. y 3.2.5. con Q = /.0, y-por la expresion: :

2F,
R =F 2R _ 1),
(D /1) 3

(3.2.6)
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Donde:

D = Didamertro exterior del tubo.

t=  Espesor de ‘apared. .
.Fp = 0.70 (Factor de reduccion).

3.2.2.3.- ESTADOS LIMITE DE PANDEO POR FLEXOTORSION O POR TORSION:

En estos casos, la resistencia de disefio es la menor de las correspondientes a los estados
limite de tnestabilidad por flexion, con o sin pandeo local, determinadas de acuerdo con los incisos
3.2.2.1. y 3.2.2.2. y alos de torsion y flexotorsion descritos a continuacion:

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccion transversal
constante sometido a compresion axial, correspondiente a los estados limite de pandeo por torsion o
por flexotorsion, se determina con la ecuacion siguiente:

R. = FRrOA,F, C
Donde:
Frp = 085
O = 1.0 para columnas cuya seccion transversal es tipo 1, 2 0 3 y para secciones tipo 4

formadas exclusivamente por elementos planos no attesados.

Q = O, para secciones transversales tipo 4. (), se calcula como se indica en el inciso 2.3.6.2,
- sustituvendo f por F, en las ecuaciones 2.3.5. y 2.3.6.

A, = Area total de la seccidn transversal de la columna.

F, = Esfuerzo critico de pandeo; que adquiere alguno de los valores siguientes:

i F ) L F . =F[l F 1
\Y — - —
£2 4F, - ] ¢
F, " .
Si F, $—= F=F - (2)
F, = Es el esfuerzo critico minimo de pandeo elastico por flexion, torsion o flexotorsion,

determuinado como se indica enseguida.
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Para secciones "C”, "Z"y "L”", con patines no atiesados, R, se toma igual al menor de los
valores calculados como se indico anteriormente o al dado por la formula 3, si éste es mas pequeiio.

ATE .
25.7(-’;-]2

byt = Sonelancho y el espesor del patin.

R =Fp (3)

1

C : :
En columnas cuyas secciones transversales tienen dos ejes de simetria, el esfuerzo critico de
pandeo elastico por torsion esta dado por:

F;=[GJ+,{ZJEC‘ 1

'(K,Lz)z I, +1,

(4)
El estado limite de pandeo por flexotorsion no es de interés en este caso.

En columnas cuyas secciones transversales tienen un sdlo eje de simetna F, se toma igual al
menor de los valores siguientes:

a) Esfuerzo critico de pandeo elastico por-flexion alrededor del eje centroidal y principal
perpendicular al de simetria

7E
(K,L/1)

£

(3)

L) Esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsion:

F =2;[u~; +F)-\F vF. V4B E T (6)

Como alternativa, puede obtenerse un valor aproximado de F, usando la ecuacion siguiente:

Fe Fex

= el 7
Y (7
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En las ecuaciones 3, 6 y 7 se ha supuesto que el eje de simetria es el “x”. Cuando este eje
sea el "y" se deberan cambiar los subindices respectivos.

En las columnas cuyas secciones transversales no tienen ningun eje de simetria, el esfirerzo
critico de pandeo elastico por flexotorsion es igual a la menor de las raices de la ecuacion cubica
siguiente: '

(Fo-Fox) (Fo-Fo)) (Fe-Foo) ~F(Fe - Fp) (xgrg) - F ' (Fe - F o) (070)* =0 (&)

Las literales que aparecen en las expresiones 4 a & significan lo siguiente:
E = Modulo de elasticidad.
G = Médulo de elasticidad al cortante. Z
J = Constante de torsion de Saint Venant.

C, = Constante de torsion por alabeo.

I. 1, = Momentos de nercia en sus ejes centroidales y principales "x”, "y”.
L. L. L.= Longitudes libres para pandeo en “x", "y"y a torsion.

M HF

Ko K. K. = Factores de longitud efectiva en "x”, "y"y a torsion.

Xp. Vo = Coordenadas del centro de torsion con respecto a los ejes principales.
reory = Radios de giro con respecto a los ejes principales "x”, "y".
ro = Radio de giro polar de la seccién con respecto al centro de torsion.
2o
c1=xo’+y,’+lﬂi- (9)
'1,2 + 2
H=1- [;.z.iv.] (10 )
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"rE - (11)

* (KL /1)

=___7ZZE_ (12) ' -
7 (K,.L /r,)
E =+ rrEC,] 1 (13 )

(KL ) "Ar

Cuando se utiliza el método anterior, 1a interaccion del pandeo local con el de conjunto se
considera, de forma aproximada, calculando el area efectiva que corresponde al esfuerzo critico de
la columna, F,,,, evaluado con las propiedades geometricas de su seccion transversal completa, y
obteniendo la resistencia nominal como el producto de ese esfuerzo critico por el area efectiva. En
miembros con patines no atiesados. la resistencia de disefio no puede exceder la calculada con la
ecuacion 3, con lo cual se elirmina la posible falla por pandeo local de esos patines.

En la figura n° 18 se ilustra el comportamiento de columnas gque failan por pandeo por
flexaidn o por inestabilidad por torsion o flexotorsion

i

2 Fyi \ )
_ ke L__PANDED INELASTICO FOR —_ !
Fos 4 . E'nm T_PANDED FLASTICD POR FLEXION "l'
’ — PANDED) PR FLETIN
i -— — = FAOED Kt FLOCTORTON
F,I'\\
I \\ *
‘\
\
l N AN
\\ \\\ ,
\ ! PANDED WRASTICD
Py e o Al —— . o — —— e ————
7 J 4 . ‘\\ | FANDED BASTCD
. . .-
|y N
.! ] ‘\\.___ [)
I P t
| ¢
0 S
iKL/r) or

PANDED IXELASTCO POR PANDED ELASTICD POR
~-TORSI0N 0 LOCTCRSON-40RSION 0 FEXTORSIOw— PANDED NELASTICO POR ZLEDON

i 3 I

FIG.18 COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS QUE FALLAN POR FLEXION,
TORSION O FLEXOTORSION



La curva "4BC" represents la resistencia de :disefio. cuando rige el pandeo por flexion;
describe el comportamiento de columnas que tienen caracteristicas geométricas que imposibilitan ia
presencia de una falla por torsion o flexotorsion.

La curva "ADE" es la representacion de los elementos en los que rige el limite de pandeo por
torsion o flexotorsion; es esquematica y representa a las dos formas de pandeo, debe considerarse
que las resistencias de estos dos modos de falla dependen también de otros parametros y no sdlo de
la relacion de esbeltez. -

En las columnas reales de paredes delgadas es frecuente una situacion como la descrita en la
figura anterior, en la que las curvas que represemtan las distintas formas de pandeo se cruzan en un
punto, (¥ en este caso), lo cual indica que una columna de seccion transversal determinada, puede
fallar por pandeo flexionante, torsionante o flexotorsionante, dependiendo de su esbeltez.  En el
caso ilustrado, todas las columnas ubicadas & la izquierda del punto F fallaran por torsion o
flexotorsion, mientras las que se ubican a la derecha de ese punto fallaran por pandeo flexionante.

Ejemplo 10.- Seleccionar una seccion abierta que sea capaz de soportar una carga axial de /30
Ton. (en condicion de servicio), en una construccion del Grupo B, la columna tiene 5 m de 'altura y
puede considerarse simplemente apoyada en sus extremos, el acero sera 4-36.

Proponiendo la seccion siguiente a base de 3 placas soldadas:

Calculo de sus propiedades geomstricas;

e - ‘
' ’ A=2191%254)~(1.11x21.58 =
- A=]12098 cm’
k=2158 ———
0 -j»--;—-- s
- il 1.91(25.4)%) . 21.5801-11}
LaN1 . Imin = Iy = 2] ]+
b=254 : 12 12
4
ACOTACIONES. EN mm Iy =5219.0 cm
5219.0
ry = = 6.57cm
120.98

£0



Carga ultima P, = /30x 1.4 = 182 Jon.

Re-1s10n de sus relaciones ancho 2spesor. B}

A
5.4 _ o 830

“Pan = = =16.5

Patines = 51.91) "

Alma b_2138 19.44 ( '2_100 =418
t 1.11 ; F

hY
El pandeo local no es critico y la secciénestipo 1, 2 6 3.

KL _ LOXSOO=76
r 6.5__7

Entrando a la tabla n° 1, con este valor obtenemos:

‘: =1604 Kg/cm® ». R =1604 x 120.98 = 194052 Kg.

R =194.0 Ton. ) 182 Ton Bien.

" Por otro lado si usamos la tabla n°® 2, tendriamos:

‘:: =1337 Kg/cm® Kg em? .. R =1337 x 120.98 =161750 Kg.

R =161.7 Ton. { 182 Ton No pasa.

O sea, que si la seccion esta formada per tres placas soldadas obtenidas cortandolas con
oxigeno de placas mas anchas si es capaz de soportar la carga impuesta, pero st se forma con tres
placas laminadas soldadas entre si, no se~a capaz de soportarla ya que las tablas anteriores son
obterudas para estas dos condiciones.
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Ejemplo 11.- Determinar la carga mixima que es capaz de soportar la columna siguiente si tiene 6

m de alto y sus extremos pueden considerarse articulados para la flexion en su eje "y" y empotrados
en el eje "x”, el acero es 4-50 (F, = 3520 Kgrenr').

Bl

l

|

I
| .
!

——

N i
ACOTACIONES EN mm

Revision de sus relaciones ancho-espesor:

Placas honizontales:

6_281 9% { 2100 _ 554
{  0.95 IF,

Placas verucales:

=g—8§1=6i.2 ) 354 . Laseccion es tipo 4.

-\IQ-
Lh

Calculo de las propiedades geométricas

A =2[(30.0+ 38.1)0.95]1=167.4cm ?

0.95(58.1)°
I = 21——(]7—)—4-(30 x 0.95)(29.5)°} = 80657 cm*
0.95(30)°
I,=ﬂ——%;l—+w&]XOﬁﬂU45f]=2MM.5mﬂ

80657 7484 .
r, = =2.0m . =23 1 sem
167 .4 167 . 4

£Z



KL =I.OXZ50= 6340 = 126

64 ( C =
=% “ G =T
R 2

A:=1373 Kg / cm (de la tabla 3)

R.=1873x30.96=57988Kg = 57.99 Ton. > 48 Ton. Bien.

Disefo de la cuerda superior: P=714 Ton {compresion)
Las tres posibilidades de pandeo de este elemento serian:

*  Alrededor del eje "x" de la seccion completa: (L = 2.50 m).
~ * Alrededor del eje "y" de lél seccion completa: (L = 7.50 m).

* Alrededor del eje "=" un solo anguio: (L=125m).

Proponiendo 2L7-102'x 13.
A =2x2419=4838cm ?

‘;} —102_] I, = 2[231.4+ 24.19(8.1)* | = 3637 cm"*

T (3637
f [ = == -8
KN " Ve B

r.=3.10 cm
r, =198 cm

d=51+3=8.1cm

KL, _1.0x250 _

(—), 8!

r ) 3.10

KL 1.0x 750 .
( - ), = 3.67 = 87 « nge:



K, = 0.65 (extremos empotrados) K, = 1.0 (extremos articulados)

KL 0.65 x 600 _

(—), = 18
r’ 22.0
(KI')‘=1'OXGOO=47 < Rige
r 12.8

Calculo de! factor de pandeo local Q.

Como QO = 1.0 (no existen elementos no atiesados) .. Q =0,
Calculo de los anchos efectivos.

Para las placas horizontales b, = b = 28./ (por no exceder limite de 57%).

Para las placas verticaies

2
b = _730r“_ 540
F (bi1t) F

] <

Sustituyendo £ por . en la ecuacion anterior:

2730 x 0.
2 20x09 L M0 0 m ( 58.10m
J3520° 61.2 J3520° -

Calculo del area efectiva:

Ag =167.4-2(58.1~37.2)0.95 = 127.7cm?

A 127.7
Q=0 =" = =0.76
A,  167.4
, 6340 6340

e = ﬂ= — =1226
N OF 0.76 x 3520

ALy -4 C =122.6
r

;e (477
R =F, QA FI[1- -] =0.75x0.76 x 167.4 x 3520[1 - ———_] =
2(C') 2(122.6)

R =311190  Kg=311.2 Ton.



Ejemplo 12.- Disefiar la cuerda superior e inferior, el montante "4H" y la diagonal "4/" de la
armadura siguiente, usar secciones a base de dos angulos. Las cuerdas estan unidas en sus
extremos y en los puntos medios de todos los tableros. Los extremos y la parte media de la
armadura estan soportadas lateralmente. El acero es 4-36. -

® II' ar "I, 7 ol el v | ;

\ —
YT TR ARNTE i

|/ /
Ay l Y i '\ /

— o A 4 Mk . [

: THERE W m e e= 15 DOm0

4 JINENSIONES GENERALIE
bIDISPOSICION DE ANGULOS EN UN NUDG DE LA ARMADURA

Analisis de cargas:

Carga muerra P, = 5.0 Ton.
Carga viva P, =6.4Ton.

Pore =11.4 Ton.

P =14x11.4=159 = 16.0 Ton. (cargas intermedias)

P =80 Ton. (cargas extremas)

En la figura se han anotado las fuerzas encontradas en el analisis, para el montante
"AH" P = 48 Ton. (compresion,).

Propomiendo' 2L/-102 x 8 (en cajon).

A =2x15.48=30.96 cm?
I, =1 =2[154 +15.48(2.26)' ) = 466 cm*

466
30.96

fl
]
]

=3.89 cm

.
™~
L1y



(KL\ =I.0XI2.’>"=63
r )= 1.98

-i=1638 kg / cm?
4

R =16.38 x 48.38=79246 Kg=79.2Ton. ) 71.4 Ton.

Diseilo de la diagonal "AI" T=56.6 Ton. (tq?sidn)
Ap,=0.854, (seccion soldada)
56600
=0.94 F,=56.6 Ton. S — =249 cm?
R=0.945 S A X P TET,
_Se proponen 2LI-102x6 A=2x1252=2504cm*

Revision del drea neta
R,=0.75A, F, =0.75 x (0.85 x 25.04) x 4080 = 65129 Kg.

R;=65.1 Ton. > 56.6Ton.  Bien.

Esta misma seccion se puede emplear en la cuerda inferior, va que su tensién maxima es de 64 Ton.
v es aproximadamente igual a la capacidad de los dos angulos L/-/02 x 6.

3.3.- MIEMBROS EN FLEXJON (VIGAS Y TRABES ARMADAS):

Estas especificaciones son aplicables a vigas iamiadas y a trabes fr rmadas por placas soldadas, de
seccion /" o en cajon, con dos ejes de simetria, cargadas en uno de los plasos de stmetria, v a canales con
las cargas situadas en un plano paralelo al aima que pasa-por el centro de torsion, o restringidas contra la
rotacion alrededor del ¢je longnudinal en las secciones en las que estan aplicadas las cargas v en los apoyos.
También son aplicables a barras de seccion transversal maciza, circular, cuadrada o rectangular, estas
ultimas flexionadas alrededor de su eje de menor momento de inercia, y a barras de seccion trangversal
circular hueca. Todos los clementos mencionados trabajan principalmente a flexion, producida por cargas
transversales o por momentos aplicados en sus extremos, la flexion se presemta, casi siempre, acompailada
por fuerzas corantes.

ié



El disefio de este tipo de clementos suele ser un probiema de revision; s¢ propone una viga de
caracteristicas geométricas v mecanicas determinadas, se calcula su resistencia y s¢ compara con las
solicitaciones que se pretenden resistir, en caso de ser suficiente sc verifica si satisface los requisitos de
funcionalidad (deformaciones), en caso de no cumplirlos se cambia de seccidn y se repite el proceso.

)

3.3.1.- ESTADOS LIMITE:
En el disefio de miembros a flexion deben considerarse los estados limite de falla siguentes:

- Formacion de un mecanismo con articulaciones plasticas.

- Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccién critica, en miembros que no admiten
redistribucién de momentos.

- . Iniciacion de!l flujo plastico en la seccidn critica.

- Pandeo local del patin comprimido.

- Pandeo local del alma, producido por flexion.

- Plastificacion del alma por cortante.

- Pandeo local del alma por cortante.

- Tension diagonal en el aima. |

- Pandeo lateral por flexotorsion.

- Flexion v fuerza cortante combinados.

- Otros upos de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales.

- Fanga

Ademas, deben considerarse los estados limites de servicio, correspondientes a deformaciooes y
vibraciones excesivas, .

Las condiciones anteriores de pandeo se presentan en general debido a que el patin a compresion de
“las vigas se encuentra en condiciones parecidas a las columnas y, como éstas, tiende a pandearse, por
torsion o por flexaon alrededor de alguno de sus gjes cemtroidales y pnincipales.

El pandeo local por torsion se evita conservando la relacion ancho-espes = di . patin dentro de los '
linutes indicados en la secciom 2. 3.

El alma evita que el patin se pandee por floacn alrededor de su eje de menor momento de inercia,
sin embargo, si el alma es demasiado esbelta, como en las trabes armadas, puede arrugarse v permitir esa
forma de pandeo, las limntaciones de la seccion 4.5.4 sobre la relacion peraite-cspesor tienden a evitar este
pandeo



Se conocecomopandeblatcralpor ﬂcxotorsidn—alnqucscpmmtaporﬂadmlawraldcl patin. con
respectoaunequuepasaporclp_lanodclasmrgas.

También el 2ima puede pandearse localmente, por flexion, cortante, 0 por una combinaciéa de ellas,
va que los momentos fiexionantes v las fuerzas cortantes generan compresiones paralelas al ¢je iongrtudinai
de la viga o inclinadas a él.

Si los elementos planos que conforman a una seccion poseen relaciones ancho-espesor lo
suficienternente pequeiias como para que no se presente su pandeo local, v ademas el patin a compresion se
encuentra amostrado lateralmente en forma continua, ¢ en puntos lo suficiememente cercanos como para
que el pandeo lateral tampoco se presente, los estados limites de falla probables serian por agotamiento de
la resistencia a flexion, cortante o una combinacion de ellos v se presentarian sin que la viga se saliera del
plano que ocupaba mucialmente. De esta manera, los tipos de falla serian por la formacion de un
mecansmo con articulaciones plasticas, agotamiento de la capacidad a 1a flexion en la seccion critica: en el
caso de los miembros que no admiten redistnbucion de momentos, imciacion del flujo plastico en la seccion
cntica, plasuficacion del alma por cortante o por flexion v cortante combinados.

Cuando las vigas flexionan alrededor de sus gjes centroidales v principales de mavor momento de
INErcia, ¥ no Cuentan con arriostramientos externos que lo impidan, tienden a flexionarse lateralmente y a
torcerse simultineamente, en ellos el pandeo lateral por flexotorsion constituve el estado limute de falla, esta
forma es especialmente cntica cuando las secciones transversales tienen un momento de wnercia en una
direccion vanas veces mavor al de la direccion perpendicular, v ademas su resistencia a la torsion es baja,
por ello sueie ser importante en vigas de seccion “/”, sobre todo si son de gran peralte. -

3.3.2.- RESISTENCIA DE DISENO A FLEXION:

En esta seccion s¢ proporcionan expresiones para calcular las resistencias de disefio que
corresponden a los estados limrtes de falla antenores, v se divide en dos panes; la pnmera se refiere al caso
en el que el pandeo lateral no es criico v en la segunda se determina la resistencia de vigas cuando queda
regida por inestabilidad lateral

3.3.2.1- MIEMBROS EN LOS QUE EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO.. (LbSL"):
Cuando el sistera de piso proporciona soporte lateral al patin supenor de las vigas. debe tenerse en

cuenta que en algunos tramos el patn compnmudo es el mferor. Este punto puede ser de especial
importancia en el disefio sismuco.

ée



La resistencia de discio de miembros en flexion cuyo patin a compresion esta soportado
lateraimente en forma continmua, o esta provisto de soportes lateraies con separaciones "Ly no mavores que
"Ly", esigual a:

a) PamswciomsTipo lo2.
Mg =FRZF,=FpM, (3.3.1)
“L," es la distancia entre puntos del patin comprimido de la viga con soporte lateral.

i cslalongimdmaaumano soponadalatcralmcntcpamlaqu: ¢l miembro puede desarrollar todavia
clrnomcntoplasuco"M nosecngecapac:daddcmmon,scczlculaoonalgunad:lasecuac:m
3313 33150 3317

Puede utilizarse la teoria plastica cuando las secciones son Tipo | v la distancia entre puntos del
patin comprimido soportados lateralmente no excede de’ "Lp" en zonas de formacion de amiculaciones
plasticas asociadas con el mecanismo de colapso.

"Lp" es la longitud maxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar todavia
el momento plastico "Mp", v conservaric durante las rotaciones necesarias para la formacion del
mecamsmo de colapso, v se calcula con las ecuaciones siguientes:

Para secciones "I":

253000 + 155000 (M, / M, )
=
F

y

r, . (3.3.2)

Para secciones rectangulares , macizas o en cajon

352000 + 21100(M, 1 M) 211000
- ro< =%,
’ F ' F !

¥ ’

(3.3.3)

En la region advacente a la uluma articulacién plastica, v en zonas que sc conserven en ¢l intervalo
elastico al formarse el mecamsmo de colapso, la separacion entre puntos no soportados lateralmente debe
ser tal que se cumplan los requisitos del inciso 3.3.2.2 en vigas v de la seccion 3.4 en columnas.



En las expresiones antenores: . .
Mp = Momento plastico resistente del miembro en estudio.
M; = El menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateraimente.

ry = Radiode giro alrededor del eje de menor momento de inercia.

i

El cociente M /M, es positivo cuando ¢l segmento de viga entre puntos soportados lateralmente se
flexsona en curvaura doblp ¥ Deganvo cuando lo hace en curvatura simple.

El patin compnmido debe soportarse lateraimenmte en todas las secciomes en que aparezcan
articulaciones plasticas asociadas con ¢l mecamsmo de colapso.

b) Para secciones Tipo 3.

Mg = FR Sy, = Fp, (3.3.4)

"Z" v "§" son los médulos de seccion plastico v elastico respectivamente del miembro a flexion v M, = S
F,, es el momento correspondiente a la miciacion de la fluencia en la seccion considerada (sin tomar en
cuenta esfuerzos residuales).

En secciones "/” o "H" flexionadas alrededor de cualquiera de sus ejes centroidales v principaies
puede tomarse un valor de "Mpg” comprendido entre "Fp M,y "F g Mp," calculado por interpolacion lincal,
temendo en cuemta que esos valores corresponden, respectivamente, a relaciones ancho-espesor de los
paunes de.

830 y 340
\J £y ’\]- £y ' N
S1 la flexion es alrededor del eje de mavor momento de inercia se comprobara que la relacion ancho-

espesor del alma no excede de la que corresponde al valor calculado de "Mp”, para lo que se interpolara
hnealmente entre las relaciones:

8000 5300
I ~ F

Corrcspondncmcsa"FRMy vy "FpM, p respecthvamente.

70



No hay limites en la longitud sin soporte lateral en secciones Tipo I, 2 © 3, cuando la seccidn
transversal es circular o cuadrada, hueca 0 maciza, o cuando la viga, cualquiera que sea la forma de su
seccion transversal, se fiexiona alrededor del eje de menor momento de inercia. Porconslgmemn,mestos
casos la resistencia de disefio se determina con las ecuaciones 3.3./ 0 3.3.4.

¢) Para secciones Tipo 4:
\

Cuando tanto el aima como el patin a compresion corresporien al Tipo 4, de acuerdo con 2.3.7 el
valor de “Mp" se determuna con los criterios para disefio de perfiles de lamuna delgada doblados en frio.

Cuando Jos patines cumplan los requisitos de las secciones Tipo 1, 2 0 3, v las almas sean Tipo 4,
el valor de "Mp" se obtendra de acuerdo con el nciso 4.3.4 cuando las aimas cumplen los requisitos de las
secciones Tipo 1, 2 o 3 y los patines son Tipo 4, sc distinguen dos casos:

1.- Si el patin a compresion esta formado por elementos planos no atesados:

MR=FRQ;SF,=FROM, s FpM, (3.3.5).

2.- Siel patin a compresion esta formado por elementos planos no atiesados:
Mpg =FRSer = FRMy (3.3.6)

“Se” es el modulo de seccion elastico efectivo del elemento v se calcula con el ancho efectivo del
patin a compresion en vez del ancho total  El modulo de seccionde perfiles simétncos con respecto al eje
de flexion puede calcularse, conservadoramente, utilizando el mismo ancho efectivo en ¢l patin a tension.

En las expresiones anteriores se tomara Fg = 0.9.

En la figura n° 19 s¢ muestran las cun s & *selacionan el momento resisteme "Mp”, dividido entre
"t " con la deflexion “4”, de los cuatro npos Je secciones defimidos antenormente.

Como se observa, para 1a seccion Tipo |, €] momento resistente alcanza el valor "Mp"yloe:mdc'
ligeramente, a causa del endurecimiento por deformacion, mientras s¢ incrementan las deformaciones. Las
secciones Tipo 2 también son capaces de alcanzar el momemto "MP pero el pandeo local impide que se
presenten deformaciones plasticas importames.

7/
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FIG.19 RELACIONES MOMENTO-DEFLEXION PARA VIGAS DE DIVERSOS
TIPOS. EL PANDEC LATERAL NO ES CRITICO.

Las secciones de Tipo 3 se pandean localmente cuando el momento no liega todavia a "M, "
pero alcanza un momento resistente "M,,", mientras que las secciones Tipo 4 fallan por pandeo local

bajo un momento menor que "My".

Si las secciones son Tipo 3y L, < L, puede usarse un momento resistente igual a "Fp
M," o mayor, interpolando Iinealmente de acuerdo a ia figura n® 20.

Mg |
i
" sECS SECS
A -
: o} . ! [
PR Np TPO L o 2 TIPO 2 ECS TiPO 4
' - p
PRy .
r i
i ! -
| .
= I
|
540/ Ty 830,77y {b/L) PATINES
5300,/ 7y 8000,/ Fy {h/1) ALMA

FIG.20 MOMENTOS RESISTENTES DE DISENO DE VIGAS CON SECCIONES
TIPO 3. EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO



Ejemplo 13.-  Calcular iz carga mixima que puede soportar la viga de la figura siguiente. si posee las
secciones descritas en la tabla adjunta: el sistqnadcpnsopmpormonasopomlamal comtinuo 2 su patn
. superior (considerar sdlo la resistencia a la flexion). el acero es A-36.

;
w f
P iP lp [ ) _
L T
PR i
: bm ! | r_J__:
v T
Seccion d . dy tr 6w * Dimensiones de la tabla en mm
(T-1) 400 |200 (127 |63 Mpix = (1.5P)4 - P(2) =_6P.2P=
a2 leoo 200 |127 |63 Mmay = 4P.
(1-3) 800 100 127 163
(T-9) 800 600 127 |63

Al estar amnostrada de manera continua el patin superior {cl cual s¢ encuentra a compresion a lo
largo de toda 1a viga), no se puede presemtar el pandeo lateral; las relaciones ancho-espesor para los
distintos tipos de secciones quedan defirudos por los valores siguientes para el acero 4-36 (ver tabla 2.3.1.).

Patines
d
Tipol P— S.——@=9.1 Tipa? 9 < -'?-4—0=10.7 Tipa3 2 < 830:16.5
75 T T
Almas ]
g .
Tipol é < ﬂ0=69.6 Tipa? é < £qg:lO.i-t Tipas 2 < §Q@=159
(B R R

En la tabla sigutente se calculan las relaciones ancho espesor para los patines y almas de cada una
de las trabes propuestas v se clasifican dentro de alguno de los cuatro tipos de secciones de acuerdo a estos
resultados. ¢l ancho considerado fue la distancia libre entre patines para el alma y la mntad de ”bf" pana los
patnes
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Relaciones b/t y modulos de seccién:

Seccion | Patines |Alma Tipo Zy S,

(T-1) 7.9 59.5 1 1207 . J—

(T-2) 7.9 91.2 2 2012 -—

(T-3) 157 123.0 3 4950 4553

(T-4) 23.6 123.0 4 — 6525

Seccion (T-1) 79 < 9.! 59.5 < 69.6 : Tipe 1.
Seccion (1-2) 79 < 9.1 21.2 < 105.4 .. Tipo 2.
Seccion (T-3) 15.7 < 16.5 ‘f23 < 159 . Tipo 3
Seccidn (T-4) 23.6 > 165 123 < 159 .. Tipo4.

y Seccion (T-1)

Zy =2[(1.27 x20)19.4+(18.73x 0.63)9.4) = 1207 em?

Seccion (T-2)

. = 2[(1.27x20)29.4 + (28.7 x 0.63)14 .4] = 2012 cm’

Seccion T..

Iy = 2[6.8+ 50.8(39.4)% ]+ = 182133 em

(77.46) x 0.63
1

182133

Sy = = 4553 cm3

Zy= 2[(1.27 x 40)39. 4+ (38.73 x 0.63)19. 4] = 4950 cm’
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" - Seccidn (T-4) -

-

= 261000 cm®

;:
I I I =210 + 76.2(39.4%] + (77'46)12" 0.63

S = 262000(): 6525 crrtg

Momento resistente maximo de las secciones:
Para tas secciones (7-/) v (T-2) que son Tipo [ v 2

Mmay =Mp=FRrZF,

FPara (T-1) MR =09x1207x 2530 = 2748339 Kg+cm =27.48T» m.

FPara (T-2) Mp=09x2012x2530 = 4581324 Kgecm =458/ T+ m.

Igualando estos momentos al que generan las cargas s¢ obtiene la "P” mixima aphcabie a la viga
(despreciando el peso propio).

Para(T-1)  4P.=2748 ..  P=687 Tan

Para (T-2) 4P = 4581 .l P=1]45 Ton

En el caso de la seccion (7-3). por ser Tipo 3. su momento resistente vanara lincalmente entre ¢l de
plastificacion v el de fluencia finciso 3.3.2.1b).

Por lo que es necesano calcular ambos momentos.
Por fluencia Mp=Fp S}"'v =09x4553x 2550 = 10367181 Kgecm = 103.67T*m.

Por plastificacion MR=FRpZF),=09x4950x2530=11271150Kgsem=11271T*m
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Relacion b/t de patings (15.7) v del alma (123).
i

'

167

1t 157 185 e 1054 T 3t

9.04 9.04
x08=125Tem (Ri AMs=
58 m (Rige) R=53%6

AMR= X36=607 Tem.

Mp=103.67+125=10492 Tem

4P =104.92 s P=26.23Ton. Para (T-3).
En el caso de la seccion (T—) por ser Tipo 4 v por tener patines a compresion formados por
elementos planos no anesados, su momento resistente-se calcula con la ecuacion 3.3.5. -

MR=FROsSF,=FRrOM, =< FpM,

Como la relacion ancho espesor del patin se encuemtra entre el rango de

830 . 1470 ) :
=165y =29.2 la ecuacion A |,E ... nilizar para ol cilculo de Q, sera
7 3 -

la23.3.

b
Como 16.5 ( —=23.6 ( 29.2

H
Q, = 1.415 - 0.00052 (b / :)JE

Q, =1.415 —0.00052 (23.6)v 2530 = 0.798

MR =0.9x0.798 x 6525 x 2530 = 11856225 Kgrcm = 118.56 T+ m.

7&



For otro lado:

Mp = FRMy =09x6525x2530 = 14857425 Kgecm = 14857 T+ m.

Rige el valor menor .. Mp=118361 m, igualandolo al que generan las cargas:
4P = 11856 ) .. P=29.64 Ton.

Y el momento de disefio queda regido en este caso por el pandeo del patin a compresioan.

ot

+
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3.3.2.2 MIEMBROS EN LOS QUE EL PANDEO LATERAL ES CRITICO (L, )L, )

La resistencia de disefio de miembros a flexion cuyo patin a compresion esta provisto de
soportes laterales con separaciones mayores que /7, esigual A:

a) Para secciones tipo 1 0 2 con dos ejes de simetria, flexionadas con respecto a su eje de
mayor momento de inercia.

Si M, )2/3M,

0.28M,
MR ‘—'I.ISFRM’ I—T SF’M’ (337)

Si M <2/3M Mg=FpM : (3.3.8)
’ R RMp

En vigas de seccion "I" o "H" , laminadas o hechas de tres placas soldadas, A,, momento
resistente nominal de la seccion , cuando el pandeo lateral se inicia en el intervalo elastico, es igual A:

> \
T bred)
My =L AlerGr+ | 2| 1.C
A\ [LJ
£ [ 2 7 ' ‘
M, = = I +| L Cy . 9)
" Cpls '[7--6 L . T
dy

En secciones "I" o "H" laminadas, o -hechas con placas de dimensiones semejantes a las
laminadas,puede tomarse-
1

1
M =—I\ iM z'7'1‘4‘_22 - (3310)

- €
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M =
Donde #, Iﬁw

4.7EAd

M =-
(, 1)

€2

En las ecuaciones anteriores Fr =0.9, A y d son el area total y el peralte de la seccion
considerada ,"/," y "r, "su momento de inercia y radio de giro con respecto al eje de simetria situado

en el plano del alma "7," el espesor del patin comprnmido, Iges la separacion entre puntos
arriostrados lateraimente de ese patin, "J" y "Ca" las constantes de torsion de saint venant y por

(3.3.11)

(3.3.12)

alabeo de la seccion y C, que puede tomarse conservadoramente igual a ia umdad, esta dado por:

C,=0 -30+0.4ﬂ
M,
M)
M,

Cp=0.60-04-"1204

C,=1.0

M, y M. Son respectivamente, ¢l menor_y el mayor de los momentos en los estremos del
tramo en estudio, tomados en valor absoluto

En muembros de seccién transversal en cajon rectangular hueco Ca=0 , "Lu" es la longitud
maxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar todavia el momento
plastico "M " (no se exige capacidad de rotacion), y Lr la longitud que separa los intervalos de

para tramos flexionados en curvatura simple

para tramos flexionados en curvatura doble

Cuando el momento flexionante en cualquier seccién

dentro del tramo no soportado lateralmente es mayor
que M- o cuando el patin no esta soportando lateral-
mente de manera efectiva en uno de los extremos del -
tramo.

aplicacion de las ecuaciones 3.3.7 y 3.3.8, validas para L, < L, ypara [, )L respectivamente.



“Lu" y "Lr" se calculan con las expresiones siguientes:
Miembros de seccion transversal "I":

AY

| -,
- .
L= "1;-—,\ GC;“ JI +\,1 + X2 | (3.3.13)
EC) ¥ |
_\F;HNT;—"\‘]+ 1+ X2 (3314)
Donde:

{modulo de elasticidad del acero)

E=2,040,000 kg/cm?
(modulo de elasticidad al esfuerzo cottante)

G= 784,000 kg/cm?

ZF, '
X, =2, cx S
3 GJ\ §
A

- ZF,

\D

En secciones "I" laminadas o hechas con placas soldadas, de proporciones semejantes a las

laminadas, pueden utilizarse las expresiones simplificadas siguientes.

6 55dr, - :
Lu“ ’ 41 '\JHXuZ (3.3 15)

ll

6.55 dr, 5
L = -—"—\JH JHX; (3.3.16)

2 F,
X,,=7.7c,,(d] -E--"-=3.:2 .
I
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"d" es el paralte de la seccion y "t" el espesor del patin a compresion en miembros de seccion
r-ansversal rectangular, maciza o hueca.

L= oglc; 1,J ' ' .(3'3"7)
E -
L, =292 o 1,J (3.3.18)
¥y

-t

b) Para secciones tipo 3 o 4 con dos ejes de simetria y para canales en las que estd impedida
la rotacion alrededor del eje longitudinal, flexionadas airededor del eje de mayor momento de tnercia.

< FpM

d.‘zsiuy) :
—— [S FRM, (3.3.19)

Si M,,'s"; M, Mpg= 1.15FRM_V(1-

u

El valor antenor no debe rebasar el dado por las ecuaciones 3.3.5 o 3.3.6 para secciones tipo
3, v las almas cumplen los requisitos de secciones 1,2 o 3 y los patines son tipo 4.

7
Si M,,)-:;-My Mg = FpM, - - (3.3.20)

“Mu" se :alcula con la ecuacion 3.3.9 o, cuando sean aplicabies. pueden utilizarse las
ecuaciones 3.3 a 3.3.12 estas tres ecuaciones pueden emplearse tambien para las canales,
haciendo en ellas M3 =0.

Los limites de aplicacion de las diversas ecuaciones se determinan también con las ecuaciones
3.3.13 a3.3.18 pero al caicular Xu y Xr y al aplicar las ecuaciones 3.3.17 y 3.3.18 a muembros de
seccion transversal rectanguiar hueca debe sustituirse Z por S. .

Cuando los patines cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 o 3 y las almas son tipo 4,
el momento resistente de disefio no debe exceder el vaior obterudo de acuerde con el inciso 4.5.8
descnto mas adelante

gt



En miembros de seccion transversal en cajon (rectangular hneca) se toma Ca=0.

Cuando la distancia entre puntos soportados lateraimente es mayor que Lu, el estado limite de
falla suele ser el de pandeo lateral por flexotorsion. La seccion transversal de cada patin,
aproximadamente rectangular, tiene una rigidez mucho menor alrededor del eje centroidal horizontal
que del vertical (ver figura 21), si estuviera aislado, el patin a compresion se pandearia en el plano
vertical, si no lo impidiera el alma, que se apoya, a su vez, en el patin a tension, por lo tanto el pandeo
solo puede producirse en el piano horizontal.
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INICIACION DEL PANDEO

[}

E! patin a tension no se pandea por si solo, tiende a conservarse recto y, a traves del alma,
ejerce una accion estabilizadora sobre el patin comprimido, sin embargo, eventualmente se produce el
pandeo lateral, y el patin compnimido arrastra al que trabaja en tension aunque, los desplazamientos
laterales del segundo son siempre menores que los del primero. En esta posicion inclinada, la linea de
accion de la carga vertical ya no coincide con el e¢je vertical, de manera que la flexion original,

alrededor del eje honizontal, se transforma en flexion biaxial, apareciendo, al mismo tiempo,
momentos torsionantes.
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La resistencia a la torsion suele descomponerse en dos, la resistencia a ia torsion pura o de
Saint Venant y la resistencia al alabeo. La primera debida a los esfuerzos cortantes que se generan
por la rotacion relativa de secciones transversales adyacentes, y es funcion de la rigidez "GJ".

Donde:
E 2 o
= —— =784 000kg / cm Modulo de elasticidad al cortante.

2(1+u) .

]
J= 3 Zb!3 Constante de torsion para secciones abiertas

44°t o :
J= _E_ Constante de torsion de secciones en cajon

Para las secciones abiertas "b" y "t" son el ancho y el espesor de los rectangulos en los que se
divide la seccion, y las literales de la seccion en cajon se describen en la (figura 22).

b v d son distancias entre -
ejes de placas.

¢l I W

A N VA1)

: Trds T b d

l_'- _+_

P ! r c

. | . 44
____________ ¥ S t=c.J=

\)

S es el perimetro del eje.

FIG. 22 CONSTANTE DE TORSICON DE SAINT VENANT PARA SECCIONES
RECTANGULARES HUECAS DE PAREDES DELGADAS
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La resistencia a la torsion por alabeo proviene del par generado por las fuerzas cortantes de
ambos patines flexionandose alrededor del eje principal alojado en ef plano del aima. Es funcion del
producto "ECa” en el que "Ca" es la constante de torsion por alabeo, y para vigas "1" o "H", vale:

(.d-ff)2

Co = [_v 4

Donde:
d = peraite total de la seccion.
tr = espesor de los patines

(d - 1, }= distancia entre los centroides de los patines.

E! momento critico de pandeo lateral en el intervalo elastico, para una viga simplemente
apovada de seccion "I" o "H" flexionada por momentos en los extremos, aplicados alrededor de los
ejes de mayor momento de inercia y curvatura simple, esta dada por la ecuacion siguiente

]

2
T nE
Mcg = .Z; E]_VGJ+[—Lb—] 1,C,

y sustituyendo O = y 4= 0.3 para el acero quedana X

2(1 +u)

7E J T
MCR =Tb— ]‘v 26+[—] Ca

Que comresponde a la ecuacidon 3.3.9 de 12 n~ mas, a ia que se le ha afiadido el coeficierte
"Cm" para considerar el efecto de la vanacion del momento flexionante a lo largo del eje del
rmuembro Esta ecuacion es valida cuando el pandeo e presenta en le intervalo elastico {cuando
L;»L. ). el pnmer termino del radical represeanta la resistencia a la torsion de Saint Venant, y el
segundo a la resistencia al alabeo i '

En la figura 23 se muestra de manera esquematica la relacion entre el momento resistente
nomnal, "My Fp" y la longitud libre “Lb", la ecuacion 3.3.9 es valida solamente para longitudes
“Lb" mayores a "Lr", si "Lb" se encuentra entre "Lu" y "Lr" debe corregirse, para considerar que el
pandeo se inicia cuando parte del matenal esta plastificado, y si , (£, no hay pandeo lateral y la falla
es por pandeo local de alguno de sus elementos.
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FIG.23 RESISTENCIA AL PANDEQ LATERAL DE VIGAS DE DIVERSAS

_ONGITUDES.

La mayor parte de las vigas usadas en las estructuras, poseen longitudes "Lb" comprendidas
entre "Lu" y "Lr", es decir se =nci*»ntran entre lcs puntos "A" y "B", en todas ellas el pandeo inicia en
el intervalo inelastico, debidu a 1 complejidad dei comportamiento en este rango, para disefio se

emplean ecuaciones empiricas que ''nen los puntos frontera "A" y "B" de la figura 23.

Cuando las secciones son tipo 3 6 4 se emplean ecuaciones semejantes (3.3.20 en el rango

elastico y 3.3.19 para el inelastico), en las cuales se sustituye "Mp" por "My".

Para el calculo del momento resistente de secciones tipo 4 se considera la perdida probable de

la resistencia debido al pandeo local, independientemente del pandeo lateral.



3.3.3.- RESISTENCIA DE DISENO AL CORTANTE.

Este articulo se aplica al alma o almas de vigas y trabes de seccion transversal con dos ejes de
simetna, sometidas a fuerzas cortantes alojadas en uno de los planos de simetria, que coincide con el
alma cuando ésta es unica o es paralelo 2 ellas en miembros con mas de un alma, cuando el disefio
queda regido por alguno de los estados limite de resistencia al cortante.

La resistencia de disefio al cortante, "Vg", de una viga o trabe de eje recto y seccion
transversal constante , de seccion "I", "C” o en cajon es:

V= Frby (3.3.21)
Donde.

Fr=090 ' (factor de reduccion de resistencia)
}'\-= Resistencia nominal, que se determina como se indica a continuacion.
Al evaluar 'V se tendra en cuenta si la seccion tiene una o mas almas.

_ h K ) .
a) Si -[—-S 1400 o El alma falla por cortante en el intervalo de endurecimiento por
. Y .

W

deformaciony Iy =0.66F,4, T (3.3.22)

Kk K ' |
b) Si 1400 ( <1600 La falla es por plastificacién del alma por cortante y
Fy o, Fy

Vv = (h J Ay (3.3.23)
fw .

. K  h
c) Si 1600J:j( < 2000F Se consideran dos casos:
F, 1, F, _

922 JF, K
")
lw

o)

C,) Estado limite de iniciacion del pandeo del aima ¥V = Av (33.24)



C,) Estado limite de falla por tension diagonal

922\1111(" . 0.870 0.50F,

V. = [ A, 3.
e | i@ ) i my ¢33

h K
d) Si p »2000 F Se consideran también dos casos:
w hY

d,) Estado limite de iniciacion del pandeo del alma

, _ 1.845,000K

Py = T Ay (3.3.26)
(ht,)

d,) Estado limite de falla por tension diagonal

L | L845.000k| 0.870 ., _0.50F .
’ (hre, ) 1+(a/n ) ,\}1+(a/h,7‘

(3.3.27)

Para poder tomar como estado limite la falla por tension diagonal (ecuaciones 3.3.25 y
3.3.27), la seccion debe tener una sola alma (secciones "I" laminadas o formadas por placas) y estar
reforzada con atiesadores transversales, disefiados de acuerdo con el inciso 4.5.7.

En las expresiones anteriores:

Aw= area del alma, igual al producto de su espesor tw, por el peralte total de la seccion “d”.
h = peralte del alma (distancia libre entre patines)

a = separacion entre atiesadores transversales.

k = coeficiente adimensional que se obtiene con la ecuacion siguiente:

5.0
(arn, )

57



S 1

"K" se tom;a- igual a 5.0 cuando la relacion a/h, es mayor que 3.0 6 que 260 (A /t, ), y
cuando se emplean atiesadores; en almas no atiesadas h/t, no debe exceder de 260.

En la figura 24 se han representado los resultados que se obtienen al aplicar las ecuaciones
3.3.22 2 3.3.27 al calculo de Fs (esfuerzo cortante resistente nominal), las curvas corresponden a una
relacion de aspecto particular, a’h, =10; en ellas se aprecia que la importancia de la resistencia
posterior al pandeo aumenta con la esbeltes del alma, lo que es general, aunque los valores relativos
de las dos contribuciones a la resistencia total dependen, para una esbeltez del alma dada, de la
relacion de aspecto a/h,

3.3.4.- FLEXION Y CORTANTE COMBINADOS.

Cuando se necesttan atiesadores transversales y el cociente V, / M, esta comprendido entre
los limites.

v v
1.33(V, /M, )2 —2->0.6/——
MD Ml
deben satisfacer las tres condiciones siguientes:

Fp <t

MDSMR

0.727] M0 |4+ 0.455 L,i <1.0
Mp :

En las que Mp es la resistencia de disefio en flexion calculada de acuerdo con el inciso

3321 03322, Vg es la resistencia de disefio al cortante, inciso 3.3.3, y My y V, son el
momento fiexsonante y la fuerza cortante de disefio.

£é .



EJEMPLO "14.- Determinar el momento resistente de diseio de unz viga
IR - 356 x 63.8kg / m cuando la longitud libre sin armostrar "Lb" es 1gual a3, 6y 9 metros,
usando acero A-36 y un coeficiente Cm=1.0

St

Iy =1881cm*
Z, =1141cm’

!
!
347 k4 M_078

] sz - [(20 3x1.35%) +32x0.78” | = 38.4cm *

(d—1,) 33.35)°
=7 —4—’=1881(—4—l—=523,023cm’

202

E=2,040,000kg /cm* G =784,000kg /cm’ E/G=2.602

4 . ZF,
xote Hy (G4, 141x2530 f523,023=2‘13
3G/, 3 784,000x38.4Y 1881

X, = Ca_395 0X, =3.22x2.13=6.86
. [y
J_zr EC, 2.602 x 523,023 =
x Vo V' Jiex? 686 38.4 Y1+ 6.
L, =344cm -

J‘ EC
L i f——’ s 13 2.602;85:3.023 R o)

L, =718cm

#9



Tipo de seccidn (veriﬁcaéién de relaciones ancho-espesor)

by 460
: =(T—==9.]
Patines ([ £ ﬁ
d 3500
={F—==69.6
Alma » { I

Se trata de una seccion tipo 1.

4

CASO a) S1 L, =300cm(L, = 344cm significa que el pandeo lateral no es critico y el
momento resistente se calcula con la ecuacion 3.3.1

Mg = FRZ,F, = FaM,=0.9 x 1141 x 2530 = 259805 7kg.cm -

Mp=259T.m

CASO b) Si L,=600cm entonces se ubica entre los valores de ., =344cm yﬂ

L,=718m .. el pandeo lateral es critico y se inicia en el intervalo inelastico.
_\ -
nE J T :
Mu=(-.~[‘b ]_v 2.6+(EJ Ca ' (EC.339)

Y

; |
rx 2,040,000 38 4 g
M, = Z22:090.000 14, 38 +~(_’.’-) 523,023 | = 2499030 kg .cm
 1.0x600" - 26 \600) 77
M, =2499T.m )

M, = Z F, =1141x 2530 = 2886730kg.cm=28.87T.m

; M, =19.25(M, =24.99 .. seusala EC. 3.3.7 para el calculo del momento resistente.
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02
MR=1.15FRMP I—T

FrM,=0.9x28.87=25.98T.m

0.28 x 28.87
24.99

Mp=1.15x0.9 x 28_87(1 - )=20.21T.m(25.98 S Mp=2021T.m

CASO c) Si L, =900cm en este caso se excede de L, = 718cm y el pandeo lateral es
critico. iniciandose en el intervalo elastico:

“ 1.0 x 900 2

e

. =\
i ' 2 ‘
M, = ZX2040,000 18811:38'4 +(9go) 523,023} = 1418573 kg .cm

2
M, =14.19T.m(_ Mp=19.25 .. seusalaEC 338

MR =FRMu =09 x ]4]9‘—'12 77Tm

EJEMPLO 15.- Seleccionar el perfil mas econdmico para soportar la carga de la viga en la
figura sigutente usando acero A-36 y considerando que el sistema de piso proporciona soporte lateral
continuo al patin superior, la carga es debida a carga viva y muerta sin factorizar (grupo B).

| w=3 T/m W,=14x3=42Tm
Q’L‘:‘." ‘\r\f{f'\_&'xr\ﬂmwma 5
4
L . - Mu=p{/8L = 2X6=189Tm

N |

1 < m =i

y,=2L _82%€ 15 6Ton.
2 2

a1



Suponiendo que Mg = FpZ, F, =189T m

Z. = _1890000 _ 830cm®
0.9 x 2530

Seleccionando una /R - 305x52.2kg m  Z, =839cm*)830cm*

Tipos de seccion (verificacion de relaciones ancho-espesor)

br 460
Patines =6.3( =91

2’f \]Fb

d 3500

=69.6

Al — =41.7%¢
ma I l_-\Fv

. se trata de una seccién tipo |, y como existe arriostramiento continuo en todo el patin a

compresion, no existe probiema de pandeo lateral y el momento resistente se obtiene con la ecuacion
331

Mg = FRZ F, = 0.9 x839 x 2530= 1910403kg cm

Mg =1910T m)189T m .. seaceptala seccion

revision por cortamte: h=d - 21, =318 - 2(13.2) = 292 mm

.
20

292 3 aqe00 £ 400 50 - 622

LT F \|7530

.. laresistencia a cortante se .obtienc de la ecgacic'm (3.3.21)
Py =0.66F,.4, =0.66 x 2530 x {31.8 x 0.76) = 40356kg
Fr=Fgkn =0.9x40356=36320kg

VR=36.32Ton)V, =12.6Ton .. se acepta la seccion.



h
Al determinar el limite de - se considero K=5 por ser una viga con alma sin atiesadores y

w
cumplir el limite maximo de 260 para estos casos.

EJEMPLO 16.- Igual al ejemplo antenor pero considerando los siguientes casos de
arriostramiento lateral en el patin a compresion.

a) Amostramiento lateral solo en los apoyos.
b) Arriostramiento lateral en los apoyos y al centro del claro.
CASO a) L =600cm Cn=10

Del manual IMCA:
2
(d~1,) _1020(30 48)°

Ca=1Ty—— = 236,900cn
' 1, =1020cm’
Z, =83%m’
E =2'040,000kg / cm’
J = 30.8cm?
d=318cm
E/G=2.602
- 1r=132cm

(d - If) =30.48cm

G = 784,000 kg / cm’
r, =3.9cm

A=665cm .

(alc lo :"Lu"y"Lr" ifornulas 3.3 13y 3.3.14)

4 835x2530  [236.900 "

A, =—x10x A =17
"3 784,000 x 30.8 ¥ 1020- - 1.786

X, =3220x1786=5752

_ T }2.602 x 236,900 \[———?‘
L, = 5752 | 0% + \[1 +(5 752)° = 286cm

g3



-— A * ‘
L. J27 12,602 x 236,900 1+ \11 +(1.786)* =614em
1786\ 308 3

usando las expresiones simplificadas de las ecuaciones 3.3.15 y 3.3.16 tendnamos:

2 - 2
: i) F. 31.8] 2530 -
" =24 —_ —=24x10 =1727
Ar C’"[ ] g - (1.32 2,040,000 |

X,=3.22X,=3.22x1.727=5.562

[, =233 318x33 |\ [ 4(5562) = 285cm ! '
5562 132\

=823 31839 4 [1+(1.727) =617cm
1.727 .32\

Los valores anteriores como se observa son muy similares a los obterudos con las primeras
expresiones, que por ser mas exactas seran las que se utilicen en el ejemplo que se resueive.

Como en este caso Lb=600cm se encuentra entre "Lr" y "Lu", €| pandeo lateral es critico y se
inicia en el intervalo elastico y aplicando la EC. 3 3.9 calculamos el momento "Mu"

Y
2.040.,000 _ ; ‘ -3
M,,:”f ) Y020 30,8{—”- x 236,900 | = 1460819 kg-m
1.0 x 600 26 \600)
M,=14.61T m

Usando la ecuacion simplificada 3.3 10 se obtendna lo siguiente:

EAI  2.040.000x 66 5 x 1.32
Mey = = D D = 1163963kg cm=11.64T.m
(Z 1) (600 3.9)




4 TEAd 4.7x2,040,000x66.5x31.8

M —_—
. (b ,y)z (600 3.9)°

=856650kg cm=8.57T.m

M, = 110 (11.64)% +(8.57) =14.45T.m

\

Como se puede apreciar este valor es muy similar al obtenido con la ecuacion mas exacta
aplicada antenormente.

Mp=2F, =839 x2530=2122670kg cm=21.23T.m
.2 '
Mu=l4.61)3Mp=l4.157'.m .. seaplicalaEC33.7

0.28x21.23

Mp=115x009x 21.23(1-
14 61

)=13.03T.m

Mp=13.03T.m(18.9T.m

. laseccion [R—305x52.2kg/m no es adecuada para el estado de cargas planteando si
no se le proporciona armostrameento lateral entre sus apoyos:

CASO b) L, =300cm

M .
Cn='€ 04—L=0¢ wa que M1=0)
M,

X,=06x1786=10716 -(adoptando los valores del inciso "a" anterior). -

X,=06x5752=34512
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o

\}+ {1+(3.4512)7 =390cm

_ {2r {2.602x236,900
734512y 308

L,

Como [Ij =300cm(L, =3%cm el pandeo lateral por flexo-torsion no es critico y desde el
punto de vista de resistencia a la flexion se encuentra en las msmas condiciones del ejemplo anterior,
ylawviga IR seleccionada continua siendo adecuada. no se revisa la resistencia al cortante ya que para
esa solicitacion no hay vanacion con respecto al ejemplo anterior.

9¢



3.4.- MIEMBROS FLEXOCOMPRIMIDOS.

. En esta seccion se trata el disefio de miembros de eje recto y seccion transversal constante, con
dos ejes de simetria, sujetos a compresion y a flexion producida por momentos que obran alrededor de
uno de los dos ejes de simetria; se designan, indistintamente, con las palabras " columns” o "elemento

flexocomprimido”.

Para los fines de esta seccion, las estructuras de las que forman parte los miembros
flexocomprimidos se clasifican en "regulares” e "irregulares”.

Una estructura "regular” se caracteriza porque esta forrmada por un conjunto de marcos plar.s
provistos 0 no de contraventeo vertical, con © sin muros de nigidez, paralelos o casi paralelos, ligacos
-entre si, en todos los niveles, por sisternas de piso de resistencia y rigidez suficientes para obligar 8 que
todos los marcos y muros trabajen en conjunto para soportar las fuerzas laterales, producidas por viento
o sismo, y para proporcionar a la estructura la ngidez lateral necesaria para evitar problemas de pandeo
de conjunto bajo cargas verticales. Ademas, todos los marcos planos deben tener caractensticas
geometricas semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben ser de la musma altura, aunque es
vane de un entrepiso a otro.

Una estructura se considera "urtegular” cuando los elementos que la componen no constituyen
marcos planos, cuando estos no pueden considerarse paralelos entre si, cuando los sistemas de piso no
tienen resistencia o rigidez adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos carecen de diafragmas
honzontales, cuando la geometria de los marcos planos difiere sustancialmente de unos a otros, cuando -
las alturas de las columnas que forman parte de un mismo entrepiso son apreciablemente diferentes, o
cuando se presentan simultaneamente dos 0 mas de estas condiciones.

Una construccion puede ser regular en una direccidn e irreguiar en la otra. La mayor parte de los
edificios urbanos, de depariamentos v oficinas, tienen estructuras regulares. son ejempios de estructuras
iregulares, muchos salones de espectaculos (cines, teatros, auditorios) y una buena parte de las
construcciones fabriles



3.4.1. METODO DE ANALISISY DISENO

Los elementos mecanicos de disefio pueden obtenerse por medio de un analisis de primer orden,
basado en la geometria inicial de la estructura,0 con un analisis de segundo orden, en e! que se tomen en
cuenta, como minimo, los incrementos de las fuerzas internas producidos por las cargas verticales al
actuar sobre la estructura deformada y, cuando sean significativos, la influencia de ia fuerza axial en las
rigideces y factores de transporte de las columnas y en los momentos de empotramiento, asi como los
efectos de la plastificacion parcial de la estructura. Toda estructura puede analizarse utilizando
cualquiera de los dos metodos indicados mas adelante,

Los factores que no se consideran en el analisis se incluven, de manera indirecta. en las formulas
de disefio, por lo que los metodos de disefio de elementos flexocomprimidos dependen del tipo de
analisis que se haya efectuado. La dificuitad del disefio esta, en general, en razon inversa a la presicion
del analisis

Las estructuras se han analizado tradicionalmente con metodos elasticos de primer orden en los
que las ecuaciones de equilibric se plantean tomando como base su geometria inicial no deformada: se
ignoran efectos no lineales de dos tipos, unos geometricos, que se traducen en solicitaciones adicionales
generadas por el cambio de posicion de las cargas verticales causado por las deformaciones de la
estructura, y otros debidos a la plastificacion parcial del material, que suele preceder al colapso, que
produce cambios, a veces significativos, en las rigideces relativas de vigas y columnas. y en los factores
de longitud efectiva de esta ultimas, los cuales generan.incrementos en las deformaciones de la
estructura, y modificaciones en sus elementos mecanicos

Los efectos de segundo orden que no se consideran en el analisis, se incluyen-de forma
aproximada en el dise ‘0, .obre tode er los elementos a flexocompresion, que son en los que ad. ai n
mayor importancia, usando factores de longitud efectiva mayores que la unidad, e incluvendo factores de
amplificacion de momentos

gs



En la figura 25 se pfesenta.n las curvas carga-desplazamiento lateral de cuatro marcos rigidos
de un piso y una crujia.
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(a) MARCO PERFECTO CON CARGAS VERTICALES APLICADAS EN LOS NUDOS.
b} MARCO IMPERFECTC CON CARGAS VERTICALES APLICADO EN LOS NUDOS.
;c} MARCO IMPERFECTO CON CARGA VERTICAL DISTRIBUIDA UNIFORMEMENTE.
d) MARCO IMPERFECTO CON CARGAS VERTICALES Y HORIZONTALES

FIG.25 COMPORTAMIENTO DE MARCOS RIGIDOS

El marco "a" es simetrico, geometricaménte perfecto, con cargas verticales aplicadas en los
nudos, su comportamiento es semejante al de una columna perfecta a compresion axial, conservando
su configuracion inicial, hasta que la carga alcanza el valor critico correspondiente al pandeo con
desplazamiento lateral, después los desplazamientos crecen bajo carga constante.

El marco "b" posee una falta de verticalidad tnicial A; las cargas estan aplicadas en los nudos,
su comportamiento es serejamte al de una columna a compresion con mperf->¢° “1es, si los defectes
geometncos son pequeiios, la ordenada del punto de inestabilidad, 2, se acerca a ia carga critica.

Cuando la carga esta distribuida a lo largo del cabezal, como en el marco "c”, hay flexion
primaria en todos los miembros, aparece una fuerza normal en el cabezal y, posiblemente, algunas

zonas se plastifican localmente por flexion; Ia rigidez del marco se reduce, y la carga por inestabilidad
disminuye (punto 4).
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En el marco ™d", sujeto a cargas verticales y horizontales, el desplazamiento lateral del cabezal
se inicia cuando se empiezan a aplicar las cargas, causado por la fuerza horizontal y por el volteo
producido por las cargas verticales que actuan sobre el marco desplazado (efecto PA).

La carga vertical que corresponde al punto de inestabilidad (punto 6), es menor que la critica
del mismo marco con fuerzas "p" aplicadas en los nudos. La inestabilidad se presenta cuando la
combinacion de los efectos de segundo orden y de la accion inelastica reduce a cero la nigidez lateral
de fa estructura, en la falla por inestabilidad inervienen las dos fuentes de efectos no lineales: las
geometricas, que ocacionan los efectos de segundo orden, y las debidas al comportamiento inelastico

del matenal.

Las respuestas de los cuatro marcos de la figura 25 estan basadas en la suposicion de que no
hay pandeo local. i pandeo lateral por flexotorsion en vigas o columnas, ni se forman mecanismos en
el cabezal, por lo tanto, ias curvas de comportamiento anteriores corresponden con los limites

SUPEHOTCS de su resistencia.

En la figura 26 se muestra [as curvas carga-desplazamiento correspondientes a los deversos
metodos con los que se puede efectuar el analisis de marcos rigidos, ejemplificados en un marco de un
solo piso por simplicidad, se ha trazado tambien la curva que representa el comportamiento real def
marco, que se obtendria experimentalmente. Ademas se indican los diagramas momento-fuerza axial®:
rotacion idealizados, que se utilizan en los metodos de analisis, corresponden a materiales elasncos
ngido-plasticos y elastoplasticos
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El analisis elastico de primer orden (grafica 1). es el mas sencillo y se ha utilizado desde
principios del siglo pasado, y sigue siendo el metodo m- .-omun en la actualidad. en el se considera
que el material tiene un comportamiento elastico linea. .. mitado, y las ecuaciones de.equilibrio se
plantean en base a la geometria inicial del marco, sin considerar sus deformaciones, y por lo tanto la
respuesta de ia estructura también es lineal.

Debido a que el comportamiento de los materiales se acerca al elastico lineal solo a esfuerzos
bajos, unicamente la parte inicial de la grafica coincide con la respuesta real de la estructura, por lo
tanto podemos decir que este tipo de analisis solo funciona para investigar el comportamiento de una
estructura sometida a sus cargas de trabajo, pero no sirve para las cargas de colapso.

La respuesta elastica termina cuando aparece el esfuerzo de fluencia, por pnmera vez, en
~algun punto de la estructura, esto sucede cuando la carga llega al valor Pz, que es la base de todos
los metodos convensionales de disefio ( P;) no corresponde a la aparicion de Fy, sino a la formacion
de la primera articulacion plastica; la diferencia es pequefia en perfiles con factor de forma poco
mayor que la unidad).

Arriba de P la grafica carece de significado fisico; la carga maxima que soporta la estructura en
condiciones de trabajo, es igual a P;) dividida entre un coeficiente de seguridad mayor que la unidad.

En el anahsis elastico de segundo orden, (grafica 2), tam:..n se supone que el
- comportamiento es elastico lineal ilimutado. pero las ecuaciones de equilibrio se plantean
considerando ia geometna de la estructura deformada Los momentos pnimarios (obtenidos de un
analisis elastico de pnimer orden), se amplifican debido a la interaccion de cargas y despiazamientos;
los momentos y las deflexiones crecen mas rapidamente de las cargas, dando una grafica de pendiente
decreciente que incluye los efectos de la falta de linealidad geométrica; proporciona la carga maxima
que resistinia la estrucrura si su comportamiento fuese elastico hasta la fa]la. Pysr ,que esta por debajo
de la carga cntica elasuca Pr

El comportamiento elastico termina cuando aparece el esfuerzo, Fy, lo que define la carga
Pra. que corresponde a £, y. como elfla, se caicula para fpm = F), para £ = F,p, 0 para
Mmax = Mpc, en donde Mpc es el momento plastico de la seccion critica, reducido por carga axial,
P; ; simplemente es menor que £
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El analisis elastico de segundo orden, proporciona una buena aproximacion para la respuesta
de la estructura en condiciones de servicio, pero continua siendo .mala para predecir su
comportamiento en la cercania del colapso, excepto en los casos poco comimes, en que las
estructuras son tan flexibles que fallan por inestabilidad elastica.

En el analisis nigidoplastico de primero y segundo orden {grafica 3 y 4), se supone que el
comportamiento del material es rigidoplastico; en la curva momento-rotacion suele incluirse el efecto
de la fuerza axial. Como consecuencia de estas hipotesis, las deformaciones son nulas hasta que los
momentos flexionantes aicanzan el valor Mpc, en un numero de secciones transversales suficientes;
para que la estructura completa, o parte de ella, se convierta en un mecanismo con articuiaciones
plasticas, la carga correspondiente es Fpy.

.
' .

.

El comportamento posterior a la formacion del mecanismo puede describirse de alguna de las
dos maneras siguientes:

¢
u

a) Despreciando los desplazamientos al plantear las ecuaciones de equilibrio. con lo que se
obtiene una recta horizontal, que corresponde a desplazamientos crecientes bajo carga constante?
(grafica 3)

b) Teniendo en cuenta los desplazamientos se obtiene una curva descendente. ya que los
momentos adicionales que producen las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada no
pueden ser equilibrados por ella a no ser que se disminuyan las cargas extenores (grafica 4).

El analisis rigidoplastico de primer orden proporciona la carga de colapso plastico Poi. quees
siempre un himute superior le © r:sistencia de la estructura es de gran importancia en estrucruras con
fuerzas axiales nulas o pequefias, o en las que el macanismo de colapso se forma cuando las
deformaciones son todavia mur reducidas, pues en ellas Fp) es casiigual a la carga real maxima.

Esta forma de anilisis proporciona, con buena presicion, la resistencia maxima de vigas
continuas. marcos ngidos no contraventeados hasia de tres pisos, y marcos rigidos adecuadamente
contraventeados de cuaiquier altura. En cambio, no da ninguna informacion sobre el comportamiente
de estas estructuras en condiciones de trabajo.
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En el analisis elastoplastico de primer y segundo orden (grafica S y 6), se supone que el
comportamiento del material es elastoplastico y se hace una sucesion de analisis elasticos con la
es ructura sometida a cargas de intensidad creciente, en los que se tienen en cuents las articulaciones
piasticas que se forman a lo largo del proceso. Suele incluirse el efecto de la fuerza axial en la curva

momento-rotacion de las columnas. .

El proceso se inicia considerando gue la estructura es elastica, y se\ estudia su comportamiento
hasta que las cargas alcanzan los valores necesarios para que se forme la primera articulacién plastica;
despues se realiza un segundo analisis elastico, suponiendo que hay una articulacion real en la seccion
donde se formo la articulacion plastica; como la estructura ha perdido rnigidez, la pendiente de la curva
carga-desplazamiento disminuye. Esta etapa termina cuando los momentos calculados en ella,
superpuestos con los de la pnmera etapa. llegan a Mp (Mpc, si la carga axial es significativa) en otra
seccion transversal, en la que aparece la segunda articulacion plastica.

El proceso continua, suponiendo que la estructura es elastica entre articulaciones plasticas
-Jcesivas vy sustituvendolas por articulaciones reales; obteniendose asi una grafica formada por tramos
de pendiente cada vez menor, ya que la ngidez de la estructura disminuye al aparecer una nueva
articulacion, hasta agotar completamente su resistencia.

La diferencia entre el analisis de pnmerd y segundo orden estriba en 1a forma en como se
efectuan los analisis elasticos

El analisis elastoplastico de pnmer orden se inicia con un analisis elastico, también de primer
orden. con el que se obtiene una grafica carga-desplazamiento recta de pendiente determinada por la
rigid- 2 v i de la estructura, que termruna cuando se formala primera articulacion plastica en el
punto de ordenada F;,.despues se efectua otro analisis elastico de primer orden de la esiructura
"determin. 12" por la introduccion de una articulacion real en la seccion plastificada; se obtiene una
segunda linea recta, de pendiete menor a la primera que llega al punto en el que se forma la segunda
articulacion plastica; el resultado final es una linea quebrada (curva 5), compuesta por rectas de
pendiente decreciente, que unen los puntos correspondientes a la formacion de articulaciones plasticas
sucesivas, el ultimo tramo, que se inicia en el instanie en que la estructura se convierte en un
mecanusmo, se confunde con la linea horizontal, de pendiente nula, obtenida en el analisis
ngdoplastico de primer orden.
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Este metodo no proporciona ninguna carga caracteristica adicional, pues 7;; se evalua con un

andlisis elastico y Fp es la carga de colapso rigidoplastico de primer orden; la grafica carga-
desplazamiento que se obtiene con el es una buena representacion de! comportamiento real de

estructuras con fuerzas normales poco sigmificativas, o sea aquellas cuya resistencia maxima se
obtiene con buena presicion mediante un analisis rigidoplastico de primer orden.

El analisis elastoplastico de segundo orden se efectua de manera similar, pero las soluciones
de las estructuras auxiliares, con nimeros crecientes de articulaciones, se obtienen con repetidos
analisis elasticos de segundo orden. La grafica carga desplazamsento lateral, formada por una
sucesion de tramos de curva, se separa del comportamiento elastico de segundo orden en el punto de
ordenada £y, cuando aparece la primera articulacion plastica, y se confunde eventualmente con la
curva descendente del analisis ngidoplastico de segundo orden (curva 6).

La ordenada P,; del punto mas alto de la curva es una muy buena'aproximacion, de la carga
maxima resistente de la estructura.

Ee
En la figura 27 se ilustra el concepto de la carga critica deteriorada, que aclara el
comportamiento de las estructuras elastoplasticas sujetas a solicitaciones crecientes o

Deflexion

FIG 27 DETERMINACION DE LA CURVA CARGA-DEFLEXION UTILIZANDO
EL CONCEPTO DE CARGA CRITICA DETERIORADA



La curva(l) describe el comportamiento elastico de segundo orden, tiende asintoticamente
hacia la recta horizontal que representa la carga critica elastica. Cuando se forma !. prir+ra
articulacion plastica, ia‘estructura se deteriora por la perdida de rigidez angular en una de sus
secciones transversales, y puede calcularse una nueva carga critica "deteriorada”, Fp;, la curva (2),
obtenida con un analisis elastico de segundo orden de la estructura deteriorada, tiende asintoticamente
hacia la recta horizontal de ordenada #p '

El proceso continia mientras la carga critica deteriorada es mayor que la carga vetical que
obra sobre ia estructura, lo que deja de cumplirse eventualmente. en el caso dqui ilustrado ésto sucede
después de que se forma la tercera articulacién plastica. ~a que la carga critica deteriorada
correspondiente. Pp3, es menor que la que soporta la estrn--ura en ese instante. La curva carga-
desplazamiento tiende hacia FPpj de arriba hacia abajo, lo que indica una disminucion de resistencia,
la ordenada del punto "c” corresponde a la resistencta maxima. , .

El punto que representa la formacion de un mecanismo (punto D), corresponde a la aparicion
de la cuarta articulacion plastica, se encuentra sobre la curva que corresponde al comportamiento
rigido plastico de segundo orden, que tiende asintoticamente hacia el eje de las abscisas; éste
representa la carga critica deteriorada de una estructura de ngidez lateral nula.

Si se emplean metodos basados en estados limute, las solicitaciones de diseno, obtenidas casi
siempre con un analisis elastico de la estructura bajo cargas de trabajo factorizadas, se comparan con
las resistencias de disefo, que suelen alcanzarse cuando la seccion critica, o el miembro completo,
estan parcial o totaimente plastificados En el procedimiento anterior, se puede identificar un error; el
disefio se basa en la plastificacion parcial o completa. de secciones o miembros criticos, fenomeno que
se representa acompanado siempre, por una redistribucion de momentos que no puede predecirse con
los metodos de analisis elastico, sin enbargo, estos son los que se emplean para obtener las
soiicitaciones de disefio

3.4.2.- ESTADOS LIMITE: -

En el disefio de miembros filexocomprimidos deben considerarse los siguientes estados limite
de falla’ ‘
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+ Pandeo de conjunto de un entrepiso, bajo carga vertical.

+ Pandeo individual de una o mas columnas, bajo carga vertical.

+ Inestabilidad de conjurto de un entrepiso, bajo cargas verticales y horizontales
combinadas. ) '

+ Falla individual de una o mas columnas, bajo cargas verticales y horizontales
combinadas por inestabilidad o porque se agote la resistencia de alguna de sus
secciones extremas.

+ Pandeo local.

Debe considerarse también el estado limite dé'servicio de deformaciones laterales de entrepiso,
que depende, en buena parte, de las caracteristicas de las columnas.

3.4.3.- © Dimensionamiento De Columnas Que Forman Parte
' De Estructuras Regulares.

.
{

Los miembros a flexocompresion que forman parte de estructuras regulares se dimensionan de
manera que satisfagan los requisitos que se indican a continuacion.

LN

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas y la de la
columna completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las secciones extremas se revisan con las
ecuaciones 3 4.1, 344 0 3.4.5, dependiendo del tipo de seccion de que se trate, y la revision de la
columna completa se realiza con las ecuaciones 3.4.6, 3.4.9 ¢ 3.410. Las dimensiones de las columnas
se obtienen de manera que se cumplan, simultaneamente, las condiciones de resistencia de las
secciones extremas y de la columna completa.

Como alternativa, las columnas que forman parte de estructuras regulares pueden
dimensionarse como se indica en el inci1so 3.4 .4,

En las estructuras regulares se pueden determinar los efectos de segundo orden utilizando
metodos de analisis o formulas simplificadas, que no son adecuadas para estructuras irreguiares, por
esta razon las normas técnicas compiementanas las trata en dos secciones diferentes
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3.4.3.1.- REVISION DE LAS SECCIONES EXTREMAS

a) Secciones tipo 1y 2. )
en cada extremo de la columna debe satisfacerse la condicion:

[+ o M [« =8
_AMJ + 2] <10 (3.4.1)
M pex M pey

Mpcx y Mpcy son los momentos resistentes. de disefio de la seccion flexionada alrededor de
cada uno de los ejes centroidales y principales, calculados teniendo en cuenta la presencia de la fuerza
de disefio a compresion y suponiendo, en cada caso, que el otro momento es nulo, para secciones "I"
o "H" se calculan con las ecuaciones:

My =118FpM, | 1- —2_ |< FpM,, 2
pex R px( FR}?v J RM px (3.4.2)

P
Mpcy=1.67FRMpy(I— F;’ JSFRMP.V (3 4.3)

Rty

Cuando la seccion es en cajon, cuadrada, los dos momentos, Mpcx y Mpcy, se determinan con
la ecuacion 3 4.2

El exponente "a" tiene alguno de los valores siguientes:

secciones "H" x=1.60-p/2L,

secciones en cajon, cuadradas x=1.70-p/2L,
cualqurer otra seccion x=1.0
Fr=0.90

Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial de disefio a e actua sobre la columna y los momentos de
disenio en el extremo considerado, calcutados de acuerdocon3 433, "a"o "b".

Mpx=ZxFy y Mpy=ZxFy son los momentos plasticos resistentes nominales de la seccion para
flexion alrededor de los ejes "X" y "Y", respectivamente.

Py=AFy es la fuerza axial nominal que, actuando por si sola, ocasionaria la plastificacion de
una columna corta cuyas secciones transversales tienen un area A,
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"Ln" indica logaritmo natural. si se toma x=1.0 la EC. 3.4.1 se transforma en:

B, 085Myp | 0.60My5y <10

FRP_v FRMpx FRMpy

(33.4)

Esta ecuacion debe utilizarse para revisar columnas para las que no se conoce "a”, y puede
emplearse. conservadoramente, en lugar de la EC. 3.4.1. aunque se conozca el valor de "a".

b) Secciones tipo 3 y 4
en cada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la condicion:

PN + MRO.‘L’ -+ Muo.v S 10 ‘ (3 45)
FrPy, Mgy Mgy

Mpy v Mpgy se calculan como se indica en 3.3.2.1, "b" y "c"; y las otras cantidades que
aparecen en la ecuacion se han definido antennormente.

3.4.3.2 "REVISIONDE LA COLUMNA COMPLETA

a) Secciones tipos | y 2
debe satisfacerse la condicion:

M. M.,
= + <1.C
[ T Jﬁ ( " (3.4.6)
Mucx y Mucy son los momentos resistentes de disefio de la columna flexionada en cada uno

de sus planos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de compresion y por posible pandeo
lateral, se calculan con las ecuaciones.

})u .
Myer = Mm[ - Rc) (3.4.7)
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P, .
M., = FRMPJ,(I - —15:) | (3.4.8)

El exponente "B" tiene alguno de los valores siguientes:
Secciones "H"

: B B
=04+p+—21.0 —2>0.3
p r D para ~

! B
=10 — (0.3
yi] para 7 (
Secciones en cajon, cuadradas:

B=13+1000p (L/r) 214

para cualquier otra seccion B=1.0

"D" es el peralte total de la seccion, y "B" el ancho de los patine:
Fr =090 :

Pu M, vy M;a_v son la fuerza axial de disefio sobre la columna y los momentos de disefio,

calculados de acuerdo con 3.4.3.3 "a" o "b". En la ecuacion 3.4.6, lo mismo que en las ecuaciones
3 4.9 v 3 4.10 se utilizan stempre ios momentos de disefio maximos, alrededor de los ejes "X" y "Y",
aunque los dos no se presenten en el mismo extremo de la columna.

Mm es el momento resistente de disefio, para flexion alrededor del eje "X", se calcula como se
indica en 3.3.2, o, en forma aproximada con la siguiente ecuacion (valida para secciones "I" o "H"):

(Lir) [
M. =Fl 1.07——7‘57“%F\— Mn SFtMp

Si la columna esta soportada lateralmente en forma continua, o esta provista de soportes
laterales con separactones "Lb" no mayores que "Lu", dada por alguna de las ecuaciones 3.3.13,
33.1503.3.17, cuzd0 no se requiere capacidad de rotacion, o i 'nayor que Lp", ecuaciones 3.3.2
0 3.3.3, cuando si sv requiere capacidad de rotacion, Mm puede tomarse igual a FRM p, .
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"Rc", es la resistencia de disefio a compresion, y se determina de acuerdo con el inciso 3.2.2

Sisetoma =10, 1a EC. 3.4.6 setransforma en:

- M' 0
FMe (P 0 (3.4.9)
R M, FM, ~

Esta ecuacién debe utilizarse para revisar columnas para las que no se conoce 3, v puede
emplearse, conservadoramente, en vez de la EC. 3 4.6. aunque se conozca el valor de f3.

b) Secciones tipo 3y 4
debe cumphirse la condicion:

* M,
Muor | Zuov 1 (3.4.10) )

Loy
R
Mgy y M,, se calculan de acuerdo con el inciso 3.3.2

3.3.4.3 DETERMINACION DE LOS MOMENTOS DE DISERO

a) Analisis de pnimer orden

< las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analists convencional de
primer order. basado en la geometria irucial de la estructura, los metodos de disefio se determinan
como ¢ 'gue

Moo = My + By M, (3.4.11)

Muo = ByM, + BaMy, (3.4.12)
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Enla EC. 3.4.11 M, es el momento de disefio en el extremo en consideracion de la columna
en estudio, y en la EC 3.4.12 es uno de los momentos de disefio que actuan en los dos extremos,
producidos, en ambos ¢asos, por cargas que no ocacionan desplazamientos laterales apreciabies de
€s0S exIremos. . :

Enia EC. 3.4.11, Mtp es el momento de disefio en el extremo en consideracion de la columna
en estudio , y en la 3.4.12 es uno de los momentos de disefio que actuan en los dos extremos,
producidos, en ambos casos, por cargas que si ocacionan desplazamientos laterales apreciables de
€508 extremos.

El segundo miembro de la EC. 3.4.12 se calcula en los dos extremos de la columna, y M, es
el mayor de los dos valores.

En general, los momentos Mti son producidos por cargas verticales y los Mtp por fuerzas
horizontales, de viento o sismo,aunque las cargas verticales pueden ocacionar momentos Mtp
significativos en estructuras muy asimetricas en geometria o cargas

En marcos que forman parte de estructuras regulares provistas de contraventeos o muros de
cortante de ngidez adecuada para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamuentos laterales de entrepiso (inciso 2.2.2.b), desaparece el :irmino ByM,, de las

ecuaciones 34.11 'y 3.4.12, y los momentos Mt: son la suma de los producidos por las cargas
verticales y las honzontales.

b

B!l v B2 son factores de amplificacion de los momentos; se calculan con las ecuaciones
siguentes

21.0 : (3.4.13)

(3.4.14)
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o de manera alternativa:

1 A
S Pobon | (3.4.15)
FRLzH

Bz=

Cm es un coeficiente que depende de la ley de variacion del momento flexionante, se calcula
cComo Sigue:

I.- Miembros a flexocompresion que forman parte de marcos contraventeados o sin
contraventeo, sobre los que no actuan cargas transversales aplicadas en puntos intermedios’

M
Crn=0.6+04—L  para tramos flexionados en curvatura simple.
+ 2 '
M .
Cpn =0.6-0.4=—  para tramos flexionados en curvatura doble.
2

M1 y M2 son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los extremos del *
tramo de barra en consideracion (puede ser la columna completa o una parte de elia, entre puntos
sopontados lateralmente),tomados en valor absoluto.

. 4 .. -

.- Miembros a flexocompresion que forman parte de marcos contravenieados o sin

contraventeo. sobre los que actuan cargas transversales aphcadas en puntos intermedios,
independientemente de que haya o no momentos en sus extremos:

P - 2o El
C,=1+y % . y=—2=_1
m=1 ZPE (.or r4 MouLZ

5o €s la deflexion maxima y Mou el momento maximo entre apoyos, debidos a las cargas
transversales v a los momentos en los extremos, cuando éstos son diferentes de cero.

En lugar de calcular Cm como antes se indico. puede usarse los valores siguientes: si los
extremos del muembro estan restnngidos angularmente, 0.85; si no lo estan Cm=1.0.

T EA,

(%)

Pp =

RS
%
3



"L" es la longitud no soportada lateralmente en el plano de la flexion, "r" es el radio de giro
correspondiente, y "K" es el factor de longitud efectiva en el plano de ia flexion.

. En la EC. 3.4.13 se calcula la carga Pr con un coeficiente "K" que corresponde a columnas

cuyos extremos no se desplazan lateralmente, mientras que en la EC 3.4.14 se usa un coeficiente "K”
determinando teniendo en cuenta que la columna forma parte de un marco en el que los
desplazamientos laterales de entrepiso son significativos.

T Pr=suma de cargas criticas de pandeo elastico de todas las columnas de entrepiso en
consideracion en la direccion que se esta analizando.

S P,= <:ma de fuerzas axiales de desefio en todas las columnas del esntrepiso en
. "asideracion.

Aop = desplazamiento horizontal relativo de los niveles que limitan al entrepiso en
consideracion, en 1a direccion que se esta analizando, producido por las fuerzas de
disefio.

¥ H= suma de todas las fuerzas horizontales de disefio que obran encima del enirepiso en
consideracion (fuerza cortante de disefio en el entrepiso, en la direccion que se esta
analizando)

L = altura de entrepiso

Entrepisos cuyo disefio queda regido por cargas verticales unicamente:

En columnas que forman parte de entrepisos cuvo disefio queda regido por cargas verticales
unicamente. lo que es frecuente en edificaciones de poca altura y en los entrepisos supenores de
edificios altos. los momentos Mtp suelen ser nulos en la condicion de carga de disefio (excepto en
estructuras muv astmetricas, en geometria y/o carga, en las que pueden ocacionarse desplazamzentos
- laterales de entrepiso significativos por cargas verticales)

Si se demuestra que el pandeo de conjunto de un entrepiso, con desplazamientos laterales
relativos de los niveles que lo limutan, no es critico, By vale cero y Pr se calcula con un factor de

long auc :fectiva K igual o menor que 1.0 si no se estudia el pandeo de conjunto, o si éste es critico,
los momentos de disefio son 1guales a

Muo=Mn M::ozBan -

B- se calcula conla EC. 3.4 14
Se considera que el pandeo de conjunto en un entrepiso no es crtico cuando
&5- 225
, A
Donde Pcr es la carga cnitica de disefio de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso y
2 F, esla suma de las fuerzas axiales de diseio de todas las columnas de dicho entrepiso

\,
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Cuando la columna forma parte de una estructura de ngidez lateral suficiente como para que
los efectos de esbeltes debidos a desplazamientos lineales de sus extremos no sean significativos,
puede tratarse como si los extremos estuviesen fijos linealmente; el incremento en los momentos
tlexionantes se debe solo al producto de la fuerza axial P por los desplazamientos laterales respecto al
gje recto original: éste es el lamado "efecto P3" y se ilustra en la figura 28.

. P
(Me~Med b Mo
AT
—— é ' '
r
l .
! l
] B
! ‘
I
i !
(M.ua—MaA)/h | !
—_— B t
A —— _—
p Yo A YR
(a) {b) (c) {d)

{a} COLUNNA Y CARGAS

(b) MOMENTOS DE PRIMER ORDEN {PRIMARIOS) |

te) MOMENTOS DE SEGUNDO ORDEN (SECUNDARIOS

{d) MOMENTOS TOTALES (PRIMARISO MAS SECUNDARIOS)

FIG 28 EFECTOS GEOMETRICOS DE SEGUND?Y ORDEN EN COLUMNAS
CON EXTREMOS FIOE LINEALMENTE {LFECTO Pé§)

Si en cambio, los desplazamientos lineales de los extremos son significativos, los momentos
flexionantes se incrementan por el "efecto PA", debido a esos desplazamientos, y el "efecto PS”,
producido por la deformacion del eje de las columna respecto a la recta que une sus extremos
desplazados, en la figura 29 se representa el caso particular en el que los dos extremos de una

columna giran angulos iguales, como sucede en los entrepisos intermedios de los marcos ngidos
regulares de varios njveles.

e



(a}
(b)
{ch
{d)
(e}

COLUMNA Y CARGAS

NMOMENTQS DE PRIMER ORDEN (PRODUCIDOS POR FUERZAS HORIZONTALES EXCLUSIVAMENTE!
MOMENTOS PRODUCIDOS POR EL EFECTO P 2 (DE SECUNDC ORDEN} R
NOMENTQS PRORUCIDCE POR EL EFECTO Pé (DE SECUNCC ORDEN) '
MOMINTOS TOTALES

FIG 29 EFECTOS GEOMETRICOS DE SEGUNDO ORDEN EN COLUMNAS CUYOZ
EXTREMOS SE DESPLAZAN LINEALMENTE (EFECTOS P4 Y Pé)

Como se ilustra en la figura 30, dependiendo de la magnitud de los momentos secundarios
" P56, el momento maximo puede presentarse en un extremo o en una de las secciones intermedias de

la barra.

_!_ .
M,
1 1 1
al  MOMENTO NAXIMO EN UNa bl  MOMENTO MAXINQ EN UNA
SECCICN INTERMEDLA

SECCION EXTREMA

FiG. 30 DIAGRAMAS DE MOMENTOS DE BARRAS LARGAS

FLEXOCOMPIMIDAS

472



b) Analisis de segundo orden

Si las fuerzas normales y los momentos se cbtienen por medio de un analisis de segundo orden
en el que se tienen en cuenta, por lo menos, los efectos indicados en el inciso 3.4.1, o si se demuestra,
de acuerdo con el inciso 2.2.2.b, que pueden despreciarse los efectos de segundo orden, los
momentos de disefio se determinan como Sigue.

My = Mn’+Mrp (3.4.16)

Myo = Bl(M, + M) | a4 .

Todos los terminos que aparecen en estas ecuaciones tienen los mismos significados que en las
ecuaciones 3.4.11 y 3.4.12, pero P se calcula con un factor de longitud efectiva "K" igual o menor
que 1.0

3.4.3.4.-DETERMINACION DE CARGAS CRITICAS.

La carga critica de estructuras regulares puede determunarse utilizando metodos racionales
que tengan en cuenta, cuando sean significativos, los efectos de la plastificacion parcial de la.
estructura que suele preceder a la falla por pandeo. Pueden empiearse metodos basados en el uso del
factor de longitud efectiva.

Sin embargo, cuando se desee conocer la carga critica de un entrepiso, pueden utilizarse las
formulas aproximadas siguientes:

5P, | RL '

Si B =% 2} Pr:rzFRTE' o N (3.4 18)
TP 03P i .

Si F., =>—-—.,’V Pcr=Fszfv(1‘ 'v) (3.4.19)

Pcr es la carga critica de disefio de pandeo con desplazamiento lateral del entrepiso en estudio.
ZP.=ZA/F, eslasuma de las fuerzas axiales que, actuando por si solas, ocacionan la

plasnﬁcac:on de todas las columnas del entrepiso
Fp =0.90
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“R" es la rigidez del entrepiso, definida como iz fuerza cortante en el entrepiso dividida entre
el desplazamiento relativo de los niveles que lo limitan, producido por la fuerza cortante mencionada,
determinada por medio de un analisis elast:co de primer orden.

"L" es la altura del entrepiso
En el calculo de "R" deben incluirse todos los marcos, muros y contraventeos que forman

parte del entrepiso y contribuyen a su rigidez lateral en la direccién analizada, y "Py” corresponde a
todas las columnas consideradas al calcular "R".

3.4.3.5 ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN

E! analisis de segundo orden de estructuras regulares debe hacerse utilizando metodos
racionales que tengan en cuenta, por lo menos, los efectos indicados en el inciso 3.4.1. )

t

Una forma aproximada de calcular los momentos de segundo orden en los extremos de las
columnas cuyo disefio quede regido por la combinacion de cargas verticales y horizontales consiste en
evaluar por separado los momentos producidos por los dos tipos.-de cargas, utilizando metodos de
analisis convensionales de pnmer orden, y en multiplicar los momentos ocacionados por las cargas
horizontales por el factor de amplificacion F:

W,/L :

F =1+
’ (R/Q)-12W L . (3.4.20)

Los momentos finales de segundo orden se obtienen sumando los de carga vertical de primer
orden con los producidos por cargas horirontsles amplificados,

"Wu" es la suma de las cargas de disefio muertas wvivas (cargas nominales multiplicadas por
el factor de carga correspondiente a la combinacion de acciones en estudio), acumuladas desde el
extremo supenor de la estructura hasta el entrepiso considerado.

"Q" es el factor de compartimuento sismico, en el disefio por viento se considera Q=1.0

"R" es la ngidez del entrepiso en estudio. ‘

Todas las fuerzas internas y en especial, los momentos en las trabes, deben incrementarse de
manera que se cumpla el equilibno con los momentos amplificados en ias columnas.
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Cuando los elementos mecanicos de disefio se evaluan con un analisis de segundo orden, las
columnas deben revisarse de acuerdo con 3.4.3.3.b, puesto que ya se han incluido en el analsis los
efectos de esbeltez debidos a desplazamientos laterales de sus extremos.

Como puede observarse, cuando se incluyen en el analisis los efectos geometricos de segundo
orden, deja de ser necesario amplificar los momentos en las ecuaciones de disefio, las columnas se
tratan entonces como si formaran parte de marcos contraventeados adecuadamente, pues como los
elementos mecanicos de disefio incluyen ya la interaccion carga vertical-desplazamiento lateral de
entrepiso, este efecto no debe volverse a conSIderar en las ecuaciones de interaccion, que se empiean
1gual que cuando no existe.

Como el andlisis de segundo orden requiere tiempo y esfuerzo adicionales, conviene contar
con procedimientos que permitan determinar st es necesario llevario a cabo, o si los resultados de un
estudio convencional de primer orden son adecuados para disefio. Por otro lado, puede requerirse
controlar la ngidez lateral de un edificio de tal forma que los efectos de segundo orden no influyan
significativamente en su respuesta. ‘

1

Para esto es conveniente definir el termino "indice de estabilidad”, denotado por la letra "I" y A
defimidos como:

_SR4 - . _
“(TV)L

Calculado para un entrepiso determinado y equivale a la relacion £ P /3 F, . Un limite para
este indice puede establecerse a traves de la ecuacion definida en el inciso 2.2.2 b, de las normas
tecrucas en donde se indica que en las columnas de marcos rigidos que formen parte de estructuras
reguiares, pueden despreciarse los efectos de segundo orden debidos a desplazamientos lineales de
sus extremos (efecto " PA"), cuando se cumple la condicion.

/ .
A <0 08 2} b
L TP - -

que puede escnbirse-

PIIAI <0 08
(1)L

18



Lo que equivale a definir que pueden ignorarse los efectos de segundo orden cuando no
incrementan a los de primer orden en aproximadamente 10%, o lo que es lo mismo, cuando el factor
de amplificacion no excede de 1.10

1

3.3.4 DIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS QUE FORMAN PARTE DE ESTRUCTURAS
IRREGULARES.,

Los miembros a flexocompresion que forman parte de estructuras trregulares se dimensionan
de manera que se satisfagan los requisitos que se indican a continuacion.

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas v de la columna
completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las dimensiones de las columnas se obtienen de
manera que se cumplan, simuitaneamente, las condiciones de resistencia de las secciones extremas de
la columna completa. )

3.4.4.1. REVISION DE LAS SECCIONES EXTREMAS.

a) Seccionestipos ly2
En cada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la ecuacion 3 4 4

b) Secciones tipo 3 y 4
En cada uno de los extremos de la columna debe satis_facerse la ecuacion 3.4.5

3.4.4.2. REVISION DE LA COLUMNA COMPLETA.
a) Secciones tipo 1 y 2

Debe satisfacer la ecuacion 3 4.9

b) Secciones tipo 3 y 4
Debe cumpilirse la ecuacion 3.4.10
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3.4.4.3 DETERMINACION DE LOS MOMENTOS DE DISENQ.

a) Analisis de primer orden; ' |
s1 las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un anahsus convencional de primer
orden, basado en la geometria inicial de la estructura, los momentos de disefio se determinan como

sigue;

Muo':_Bl(Mn +Mrp) - (3.4.21)
My, = By( My + sz) (3.4.22

Enia EC 3.4.21. Mt y Mtp tienen el mismo significado que en la EC. 3 4.1 | yen la EC.
3.4.22 significan lo mismo que en la EC. 3.4.12. B esta dado porla EC. 3.4.13

Las literales que aparecen en la EC. 3 4.13 conservan sus significados, pero los valores:
indicados para "Cm" solo son aplicables a las columnas que forman parte de marcos contraventeados
adecuadamente; en caso contrario se tomara Cm=0.85. De manera anaioga, en el calculo del factor
de longitud efectiva K, necesario para evaluar B| y Rc en las EC. 3.4.9 y 3.4.10, se tendra en cuenta
si la estructura esta, o no contraventeada adecuadamente.

b) Analisis de segundo orden.

Si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis de segundo orden
en el que se tienen en cuenta, por lo menos, los efectos indicados en el inciso 3.4.1, los momentos de
disefio se determinan con las EC. 3.4.21 y 3 422, pero ahora Cm tiene el valor indicado con relacion
i la =C. 3413 y Pr se determina con un factor de longitud efectiva "K" menor o igual a 1.0, io
musmo que "Rc" enlas ECS.349y3 410



El valor indicado con relacién a la EC.3.4.13 y P¢ se determir con un factor de longitv-
efectiva "K" menor o igual a 1.0, lo mismo que "Rc” en las ECS. 3.4.9. ;, 3.4.10.

EJEMPLO 17.- En la figura se muestra uno de los tramos de la cuerda superior de una
armadura, determinar el tubo necesano, considerando que sus nudos estan soportados lateralmente;
considerar que Ias cargas son nominales (sin factor de carga), correspondientes a cargas de Servicio.
El Acero es A-36 y la armadura servira de cubierta en una sala de espectaculo.

—W=100 kg/m
3T g
Ve ettt ﬁ 't A A AN NN AA T A A A )
! , | .
Pe—3.7 m 37 o . 3.7 m—
—¥=100 kg/m
i
20TON et e | G [T L 40Ton
. PN
i
37 m

Proponiendo una seccion OC - 168 x 7.11 y sacando sus propiecades del manual IMCA.

A =36.0cn?
I=1172cm?
S=13%cn’
r=57cm

(D -a)= 6(16.83 ~15.4%) = 18L6cn

z=1
6
Clasificacion de la seccion propuesta (seccion 2.3.2)

D _ 168 132000

=52.2

b4

'S
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. La seccion puede considerarse del tipo 1 y considerando a la estructura como regular, se
revisa la seccion a flexocompresion con ia ecuacion 3.4.1 '

KL 1.0x370
r 5.7

=65(C,=126 (Acero A-36)

A . ) KL
De la tabla 3 de disefio 2 compresion, para , =65

%: 18654kg ont? .

T

.. R.=1865x36.0=67140kg =67.1TON .

- =, ”252 A = ”252 x36=171557kg
(KL) (65)
;
P =171.6TON .

 P.=AF, =36x2530=91080kg = 91.1TON .

Como los desplazamuentos laterales relativos de los nudos de las armaduras son muy
pequefios, solo se calculara el factor de amplificacion B1 con Ia ecuacion 3.4.13, considerando sus
extremos restringidos Cm=0.85

-

T0O9x171 ¢
Elementos mecanicos ultimos de disefio.

F. =15 (lugar de reunion)

_0.100(3.7)

P, =1.5x 40TON .= 60TON . M - =0.114Tm

M,=15%x0114=017T-m

g
—



En ei calculo del momento se considera el caso de una viga doblemente empotrada, porque la
cuerda superior esta formada por varios tramos de longitudes iguales.

Determinacion de los momentos de disefio (ECS.3.4.11y34.12)

Myo= My + ByMyy = My, =017Tm

My = ByMy, + ByMy, = BiM, =1.39x 0.17=0.24T -m

Resistencia de disefio a flexaon.

Mp=2F, =1816x 2530=459448kg .cm=4.6T -m

Revistdn de las secciones extremas (ecuacion 3.4 4)

P, 085M

10 <1.0
FRP,  FgM,

60 +0.85x0.17
0.9x91.1 0.9x4.6

Revision de la columna completa (ecuacion 3.4.9)

My = FRM, =0.9 x 4.6 =4.14(por no tener problemas de pandeo lateral, seccion

tipo 1)
.&4-_%‘251 0
Rr: 'Mm
. p)
00 023 6 894+0.06=0.9501.0
=1 4.14

Como se aprecia la seccion es adecuada y el esfuerzo predominante es el debido a las fuerzas -
axiales, siendo muy poco significativos ios efectos de flexion.

EJEMPLO 18 - Rewisar si el perfil mostrado es adecuado para soportar las cargas de diseilo
mostradas en la figura siguiente, considerar Acero a-36 y que el marco esta contraventeado en su

plano y fuera de el; las columnas estan soportadas lateralmente en sus extremos y a la mitad de su
claro



G'=05
Ke=07
G =10

fv = 3le—

|

= ITY

GEOMERIA DEL MARCO

[ 4
p—=0.95 cm

LUBRTS

——— A/ D cm

127 em

s

!

|

]

R, =50Ton P, =50Ton
2 T-m
T |
' I i
am | \H, =25 1-m |
| i [
=3 — 5 T-m
i
i My=12 T-m
Im L\ u
U £
—L =1 i '
12 T-m
Fy; =50Ton
VISTA LATERAL ELEMENTOS MECANICOS

DE LA COLUMNA

DE D!ZERO

A =10lcm?
1, =41760cm®

1, =2257cm’

S, =1670cnr
S, =205cm’
Z, =1900cm’
Z,=31 8cm’
r. =20.3cm
ry = 4.7cm
r,=56cm

Clasificacion de la seccion (ver tabla de relaciones ancho-espesor).

by 22

L - =8 7%
Zlf 2x1.27

Patines

para aimas a flexo-compresién

P, = 50TON .

2
p 101x2530 o
: 1000 -
B 2 3% 020028 -
P, 2555

(14

460

\] 2530 -

9.1



(1-1.4x0.20)=50.1

3500 P
Limite = 1—14—“-J=—
Fy, \l
A3 sos0.1 !
. =095

", se trata de una seccion de tipo |

.~Calculo de las Resistencias 2 Compresion y Cargas Criticas Elasticas-.

=22

(KLJ _0.73x 600
. 20.3

r

= 64« RIGE . R, /4, = 1800kg /cnr?

r 4.7

[KL] _1.0x 300
V

1800x 101

=X D 181.8TON.

=000

P, - Af”zEz _101”?’;4201535@ 4201TON
(KL) (22)
- . _

-Calculo del factor de amplificacion, en este caso solo se caicula Bl, ya que no hay
desplazamiento del entrepiso-.

C=06+ 04%:0 70

e

B=——p—210 (EC.3.4.13)
Frfe

. 0.70
B = sg—=0.71.. B, =10

T 0.9x4201

A5



.~Calculo de los momentos de diseiio, debido a que solo existe Mti,y B1=1.0 los momentos A,
y M., son iguales-. '

Mor = Mypy = BiM;; =1.0x 25=25T-m

.-Resistencis a !a flexion (se usa la ecuacion aproximada dada para secciones "I" o "H")-.

M, = Fg 1.07-Mﬁ;

M,. < FoM
26500 px =R px

1900 x 2530
M = F S e g,
pxo TRy 100000

64)\[2530
M, =09 1.07-( )N2530 48.07=41.0T-m
26500

=48.07T-m

FrMpe =0.9x48.07=432)41.. My, <4107 -m

-~Calculo del momento reducido M, (EC. 3.4.2)-.

- p -
Mper = l.ISFRMPI[l— — JSFRMP,
Ry

B0 s
FpP,  0.9x2555

P

M ey =1.18x0.9x 48.07(1-0.22) =39.87 - m(43.2 ..

My =39.8T-m ' -
P, ,
Mycx =My} N (EC.34.7)

50
M. . =410 1- ~29.7T.
uc ( 181.8] m

3
=~



~Cilculo de los coeficientes "a" y ""

a=160-—"—

2L P

a=160-—222 —1673

2L,(0.22)

by br
ﬁ=0.4+p+—d_31_0 apﬁcablesi—d)0-3 |

by 22
; = o =0.44)0.3.". si es aplicable

f=04+022+0.44=1.06

~Revision de los extremos de la columna (EC. 3.4.1)-.

a 1673
-
MUOI =( -5 ) = 0 46(10 blen
M per 39.8

Revision de ia columna completa (EC. 3.4.6)

. ae 106
Moo =( 25 ) =0.83(1.0 pien
My ) \297

. se acepta la seccion propuesta para las co'ur as

EJEMPLO 19 - Revisar la seccion propuesta para el entre-eje 2-A de la planta estructural
siguiente, correspondiente a un edificio de ocho niveles, revisarla entre los niveles 3 y 4, en donde-
ttene trabes /R - 305 x 59.8 en ambas direcciones; considerar acero A-36 y que los momentos
debidos a carga vertical y de sismo, son iguales en los dos extremos de la columna, y la flexionan en
curvatura doble, y que la caga vertical no ocaciona desplazamientos lineales relativos de sus
extremos, mientras que el sismo si, las alturas de entrepiso son de 3 mts.
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. Cilculo de las "K" de pandeo-.

44.2

N
-
o]

i
(81}
o

442

1J

—
o
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ELEVACION DEL MARCO EJE "A"

(-—[-J =19.85
L

iy
(i) 18218 073
L)e 300

o)
GA=GB=—-——--—"XGO'73=6.12

19.85
K.,=2.42 K.=0.94

Se dan los valores de "K" tanto
para el caso de marcos con
desplazamiento lateral permitido
como para los de desplazamiento
lateral impedido. ‘

~
3
-]

SECCIONES DE TRABES.

IR -305x59.8 (manual IMCA)

1, =12903cm’

I
: (_L_J =21.5 (trabe lateral)
!

(—[-] =25.8 (trabe cental)
I

3
[_f_) 13238 s
L)~ 300 .
2x44.2
Gy=Gpomm s 1.
4" B " 315+258

K,=158 K, =0.85

Para columna central

G, =Gg =31214—‘;-'-2-=4.11

_Para columna extrema
Ky =23 .Ky =0.91

60 73

19.85 -

60 73

19.85

80.73

ELEVACION DEL MARCO EJE "2"



Elementos Mecanicos Nominales de la Columna.

CARGA VERTICAL

SISMO EN "X SISMO EN "y
Elementos Mecanicos ultimos de disefio.
105 Ton 106.2 Ton
1.~ - 187 T-m
g - / X
l// 54 T“E‘D/
CARGA VERTICAL SISMO EN "X SISMO EN Y



Se emplearon los factores de carga de 1.4 para cargas verticales y de 1.1 parz estas
combinadas con sismo, se considero el 30% de la componente en la direccion perpendicular en
este ultimo caso. Se revisa aqui las condiciones de carga vertical y sismo en "Y", dejando como
gjercicio la revision del sismo en "X".

.- Calculo de las cargas criticas elasticas de las columnas del entrepiso.-

a) Pandeo alrededor del eje "X" de la columna:

K, =2.42 para todas las columnas.

| TE
(KL)___Z.42><300=68 P = 2 2
r 10.7 (KLJ
r X
10T E (030 7kg = 692.3TON.
2 <
(68)
(X Pg) =8x692.3=5538.4TON .
b) Pandeo alrededor de eje "Y" de la columna:
K, =158 para columna central
K, =2.3 para columna extrema
(KL _Ls8x300__,
T B P, =1183.9TON .
KL 2.3x300 | :
= =76 Pg, =554 2TON .
r ), 9.1 -

(ZPp), =4(1183.9+554.2) = 6952.4TON .
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-.Correccion por inelasticidad.- .

P, = A F, =159 x 2530=402270kg = 402.3TON .
2 P,=8x402.3=32184TON.

2P 32184

2

=1609.270N .

Como tanto (T PE)Jr como (X P )V rebasan este valor, deben corregirse por

inelasticidad, como desconocemos la rigidez lateral de entrepiso "R", usaremos la ecuacion
general siguiente en lugar de la EC. 3.4.19.

’ 2 h
P,=F - =
cr Rzpy(l 42PEJ

32184

P,=09x 3218.4[1 kel
4x5538.4

): 2475.76TON .

P.,=24768TON para (I Pg)

X

‘ 4
P, =0.9x 3218 4(1 --ﬁs———)=2561.34T0N.
4 x 6952.4

P, =2561.3TON . para (S Pr)

i d

. es critico el pandeo de entrepiso airededor de los ejes " X", de las columnas

- o
LSRN



Revision de la condicion de carga vertical de la columna:
De célculos previos se ha determinado que la carga vertical .en el entrepiso analizado
(correspondiente al peso total de la edificacion desde el nivel superior has:a el nivel 4 inclusive),

es de 500 TON.

(R,), 24763
B 500

=4.95)2.5

. se considera que el pandeo de conjuntp del entrepiso no es critico, la cual es una
situacion comun en edificios urbanos, excluyendo los pisos superiores.

-.Clasificacion de la seccion transversal de la columna.-

Reiaciones ancho espesor:

1600
patines L =15 T(~—=—===3138
'r

v

B, 105
- — = ———=0.26(0.28
almas: ' para P, " 7023 ¢

o 3500 F, ' _
Limite = I —1.4——! para secciones tipo 1

vE By

Lo 3500

h
— =15.7(44 .3
S

(1-14x0.26)=44.3

. la seccion se clasifica como del tipo |

-.Cilculo de los factores de amplificacién "8,," y "B, .-



De ellos solo existe "Bi,". va que no hay flexion alrededor del eje "Y" ante cargas
verticales. Como la estructura es regular en geometna y cargas, estas solo producen momentos
Mti, y ya que el pandeo de conjunto no es critico, B, se calculara con los valores de "K" menores
que 1.0 '

Como los momentos en ambos extremos son l0os mismos.

C,=06-04{1)=02

&

[KL) _0.94x300 P&=159:z2_2524736T0N‘
roJs 10.7 (26)
(KL] _085x300 P£y=159”22£=4083T0N.
rJ, 9.1 (23)

C .
B =]_:Pu_2]'0 (EC. 3.4 13)

FRPg,

0.2 '
By, = e — =021 B, =10
T 0.9x4736

.-Calculo de los momentos de disefio (ESC. 3.4.11 y 3.4.i2)-.
Myox = My, Myor = BIXMIL: como B, =10
Myox = Myor =My =4.9T-m

Para la relacion de esbeltez critica en este caso.

KL
(_] =28 B crrsig on?
r A
159 x 2223 .
R.=——===" = 353.5TON.
1000



-Resistencia de disefio a la flexién.-

352000 + 211000( M; M,,) _ 211000r, :
- . 2 (EC. 3.3.3)

\ L r. %
14 Fy ¥ !';:v
2
;352000421 1000(3.5/39.3) 9 1< 1336m
P 2530
211000x9.1 * oo
2530
oL, =759)300.. Mg = FeM,, (EC.33.1)
2
M _=7F =M=39_37.m

pr TRy 100000

Mg, =09%x393=354T.m
-Calculo de los momentos reducidos de " M pax”y " Myc" (ECS. 3.4.2. y 3.4.7).

R 105 o
FrP,  0.9x402 3

(. " -
Mo = LIBFRM 1 1 - —%_ | < FaM
P \ FRP.v] @

Mpex =118 x0.9x39 3{1 -0.29)=29.6(35.4T-m

]\/fp(.I =29.67T-m
P
Muc;'_'Mm( —"Rfj

25



105
M . =354{1—-——|=249T-m
uex ( '353.5)

-. Calculo de los coeficientes "a” y "f".-

P 0.29
a=170~"—=17- =1.934
T LP £,{0.29)

A=1.3+1000 214

P
(4/7);

0.29
(30G/10.7)

f=1.3+1000 =1.67)1.4..8=1.67

-.Revision de las Secciones extremas de la columna (EC. 3.4.1).-

a
Muox <10
M

pex

1934
4
( 9). =0.03(1.0
296

Revision de la columna completa: (EC. 3.4 6)

49
249

167 ' :
) =0.07(1.0 -

Como se aprecia la columna esta muy sobrada para cargas verticales

A3€



.- Revision de la Combinacion de carga vertical y sismo en "Y"-.
C,=C,=02
By = B),(1.0.". setomanigualal.0 i

1

B, = x5 ‘ - (EC.34.14)
Fp2 Pr
k
Bax B S5 = 1124 T B,=500x1.1=550TON .
09x5538.4
By, = : =1.096
= 550

T 0.9x6952.4
.~ Calculos de los momentos de disefio. (ESC. 3.4.11 y 3.4.12)-.
Myo =M, + BM),
Moy =35+(1.124x13.5)=18.67T-m
My, =0+1.096(0.3x16.5)=543T - m

ssistencia de disefio a compresion axial
R.=353.5TON .
si fuera critico el pandeo se calculara con "¥." mayo-gu~ 190
- Resistencia‘de diseito a flexion.-

Mpy =39.3Tm Mpo=354T-m

My, =Z2,F,=34.1T.m Mpy, = FRM p, =30.7T -m

137



Momentos reducidos Méc y M,

B, 106.2

=- = =0.293
FRPy 0.9x402.3

F
My =1L18FpM [ 1~ 2
per =118 P’{ FR@J

M

pex =118 x0.9x39.3(1-0..293) =29.5T - m

Mo, =1.18 x0.9x 34.1(1~0.293)=25.6T - m

106.2

L
R

P 06.2
Myey = FaMp,| 1- 22 =o.9x34.1(1—lf_ =215
- "WOR 353.5

Calculo de coeficientes "a" y "B”

R
a=170-—223_ _ o4
L.(0.293)
-
f=13+1000—22_ _| 67

( 300 )" .
10.7 - -
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Revision de las secciones extremas (EC. 3.4.1)

a a 194 194
M, .. .67 5.
Myox + uoy =(18 6 ) +(5_4§.) =0.414+0.05=0.46¢1.0
Mpcx M 29.5 25.6

pcy

Revision de la columna completa (EC. 3.4.6) T

N « 167 167
Miox + M“"." =(18‘67] +(—5—43-J =+0.10=0.72(1.0
My My 24 8 21.5 ' o

L)

127



5.- CONEXIONES.

'5.1.- GENERALIDADES.

Las conexiones deben ser capaces de transmitir los elementos mecanicos calculados en los
miembros que unen, satisfaciendo, al mismo tiempo, las condiciones de restriccion y continuidad
supuestas en el andlisis de la estructura. :

Las conexiones estan formadas por elementos de union (atiesadores, placas, angulos,
mensulas), y conectores (soldaduras, tomillos y remaches). Los elementos componentes se
dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o mayor que la solicitacion de
disefio correspondiente, determinada.

a) Por medio de un analisis de la estructura bajo cargas de disefio.
b) Como un porcentaje especificado de la resistencia de disefio de los miembros
conectados. '

Cuando una conexion se considere flexible se disefiara, en general, para transmitir
unicamente fuerza cortante. En ese caso se utilizaran elementos de unién que puedan aceptar las
rotaciones que se presentaran en el extremo del miembro conectado, para lo que se permiten
deformaciones inelasticas en los elementos de union, y se dejaran holguras ocacionadas por
excentricidades en los apoyos.

Las conexiones en los extremos de vigas, trabes o armaduras que forman parte de
estructuras continuas se disefiaran para el efecto combinado de las fuerzas y momentos
onginados por la rigidez de las uniones.

En las estructuras del tipo 1, las conexiones se disefiaran para la resistencia de disefio total
del miembro al que correspondan, o para transmitir 1.25 veces las fuerzas internas de disefio. .

.os remaches constituyen el medio de conexion mas antiguo, perc en las uitimas decadas
ha.. sido desplazados por la soldadura y los tomillos de aha resistencia; sin embargo, existe un
buen numero de estructuras remachadas que enocaciones requieren reforzarse o ampliarse, por
lo que deben conocerse los aspectos mas importantes de su comportamiento.

H0



Actualmente las conexiones de taller suelen ser casi siempre soldac.la.;., muentras que [os
tornillos de alta resistencia se emplean para las unidades de campo.

5.1.1. CONEXIONES MINIMAS.

Las conexiones dé estructuras del tipo 2 o de barras sometidas & fuerzas axiales,
disefiadas para transmitir fuerzas calculadas, deben ser capaces de resistir una fuerza de disefio no
menor de 5 TON.

El mimero minimo de remaches o tornillos en una conexion sera de dos, los tamafios y las
longitudes minimas de soldaduras se dan en los incisos 5.2.7y § 2.8 los limites anteriores pueden
reducirse en conexiones de diagonales de celosias de secciones compuestas, tirantes para soporte
lateral de largueros, apoyos de los mismos, y otros casos en que las fuerzas que deben trasmitirse
no se calcularan o son de magnitud muy pequeiia.

5.1.2. EXCENTRICIDADES.

Deben tenerse en cuenta en el disefio las excentricidades que se generan en las
conexiones, incluso cuando provengan de que los ejes de los miembros no concurran en un
punto

El centro de gravedad del grupo de remaches, tornillos o soldaduras colocados en el
extremo de un miembro sometido a la accion de una fuerza axial debe coincidir con el eje de
gravedad del miembro; cuando esto no suceda, debe considerarse el efecto de las excentncidades
resultantes, excepto en conexiones de angulos sencillos; angulos dobles y otros elementos
simulares cargados estaticamente, en los que no es necesario balancear las soldaduras para lograr
la cowncidencia indicada anteriormente, ni tener en cuenta la excentricidad entre el ¢e del
muembro y las lineas de gramul de remaches y tomillos.

5.1.3.- RELLENOS

Cuando se utllizan placas de relleno de 6mm. de espesor 0 mas en juntas remachadas o
atornilladas, deben prolongarse fuera del material que se esta conectando en una longitud
suficiente para colocar los remaches o tornilios necesarios para distribuir 1a fuerza total existente
en el miembro de una manera uniforme en la seccion combinada formada por el miembro vy el
relleno, o incluir en la conexion un numero equivaiente de remaches o tornillos, si la junta es por
friccion, con tormilios de alta resistencia, no es necesario cumplir esta condicion.
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Los rellenos que se coloquen bajo los atiesadores de trabes armadas remachadas estarén
provistos de suficientes remaches para evitar esfuerzos excesivos de flexion y aplastamuento.

Cuando se utilicen placas de relleno de 6mm de espesor o mas en juntas soldadas, deberan
prolongarse fuera de los bordes de la placa de conexion y unirse:2 la parte en la que se colocan
con soldadura suficiente para transmitir la fuerza de la placa de conexion, aplicada en la
superficie de la de relleno como una fuerza excentrica. Las soldaduras que unen la placa de
conexion con la de relieno deben ser capaces de transmitir la fuerza de la placa de conexion, y su
longitud sera suficiente para evitar esfuerzos excesivos en la placa de relleno a lo largo del borde
de la soldadura.

Cuando se utilicen placas de relleno de menos de 6mm. de espesor, sus bordes se
recortaran de manera que coincidan con los de los elementos que soportan las cargas, y el
tamafio de las soldaduras de filete colocadas en esos bordes se aumentara sobre el requerido por
el calculo en una cantidad igual al espesor del relleno.

5.1.4. JUNTAS CEPILLADAS. : -

Se permite utilizar uniones cepilladas en miembros a compresion, que transmitan la fuerza
de compresion por contacto directo, siempre que se coloquen los elementos de union necesarios
para transmitir cualquier otro tipo de solicitacion que pueda aparecer durante el montaje de la
estructura o durante su operacion posternor.

Ademas se colocaran los elementos de conexion necesarios para asegurar que las distintas
partes que forman la junta se conservaran en posicion correcta; esos elementos seran capaces de
transmitir, COMO MINIMo, cincuenta por ciento de la fuerza de compresion de disefic que actue en
el membro.

5.1.5. REMACHES O TORNILLOS EN COMBINACION CON SOLDADURA.

a) Ep obras nuevas: cuando en una obra nueva se especifique el uso de remaches o
tornilios, estandar o de alta resistencia disefiados para transmitir las cargas por aplastamiento, en
combinacion con soldadura, esta se dimensionara para resistir ias fuerzas totales a las que estén
sujetos los miembros conectados, no dandoles mas cargas a los remaches o tornillos que las que
tomen durante el proceso de montaje



Cuando se emplean tomnillos de alta resistencia diseflados para transmitir las fuerzas por
friccion si puede considerarse que las so'icitaciones se reparten entre ellos y ias soldaduras.

b) En obras ya constuidas: cuando se utilice la soldadura para hacer modificaciones o
refuerzos de estructuras, los remaches y los tomillos de alta resistencia, apretados adecuadamente,
de la estructura original, pueden utlilizarse para resistir los efectos de las cargas muertas existentes
antes de la modificacion, v la soldadura para proporcionar la resistencia adicional requerida.

En la figura 31 se representan de manera cualitativa las graficas carga-deformacion para
distintos tipos de conexiones a cortante, en ella puede apreciarse que las uniones realizadas con
tornillos de alta resistencia colocados en agujeros ‘de dimensiones comunes proporcionan una
rigidez inicial muy alta, que se conserva hasta que la junta desliza, durante este deslizamiento, las
deformciones se incrementan notablemente, hasta que los tomillos entran en contacto con las
placas, después, Ia riggdez vueive a incrementarse. El deslizarmiento antenor puede reducirse si se
instalan los tomnillos en agujeros mas ajustados, pero este procedimiento no es realizable en las
estructuras reaies - :

Soldodos

Tornillos de citg resistencio
en cQujeros ajustados

Carga

Torrutios de qlte resistencig
enogujeros con hoiQuras normaoles

\Remocnoaos

]
Deformacion

FiG. 31 CURVAS CARGA-DEFORMACION DE CONEXIONES DE DIVERSOS TIPOS

(Y]
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La rigidez de las conexiones remachadas es menor que ia de las uniones con tornilios de
alta resistencia trabajando z la friccion., en ellas también aparece un cambio subito de nigidez,
debido al deslizamiento antes comentado, pero con magnitud de aproximadamente un tercio del
presentado en conexiones atornilladas.

Las conexiones soldadas tienen una capacidad de deformacion mucho menor que las
anteriores, en ellas no se presenta el deslizamiento, y su rigidez inicial solo cambia en la cercania
de su carga ultima.

Si se comparan las curvas anteriores se puede concluir que la combinacion de dos tipos de
sujetadores sera adecuada cuando sean compatibles en sus caractenisticas de deformacion; las
combinaciones mas apropiadas serian la soldadura con tormillos trabajando a la friccion y
remaches con tornilios al aplastamiento.

Para que-los tomillos de alta resistencia trabajando a la friccion, compartan las cargas con
las soldaduras, es necesario apretarlos completamente antes de realizar la soldadura, de no ser
asi, las distorsiones angulares generadas por el calor de la soldadura impediran e! contacto entre
las placas conectadas, y no podran desarrollar su capacidad por friccion.

Cuando se realiza alguna modificacton a una estructura existente, con soldaduras, ya se
habran presentado los deslizamientos propios de las uniones remachadas o atornilladas, por ello,
se considera que los sujetadores originales continuan soportando la carga muerta existente al
realizar la modificacion, y las solicitaciones adicionales deberan resistirse por la soldadura.

5.1.6. TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA EN COMBINACION CON REMACHES.
Tanto en obras nuevas como en modificaciones de estructuras existentes puede suponerse

que los tornillos de alta resistencia, trabajando a frircion, comparten las cargas con los remaches
instalados

5.1.7. PLANOS Y DIBUJOS.

Se elaboraran planos de anclas, de fabricacion y de montaje; en los planos de anclas se
indicaran todos los elementos que deben quedar ahogados en el concreto en 2 que se apoye la
estructura de acero.
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En los planos de fabricacion (de taller), se proporcionara toda la informacion necesaria
para lz ejecucion de la estructura en el taller, y en los de montaje se indicara la posicion de los
distintos elementos que componen la estructura y se sefialarin las juntas de campo entre ellos,
con indicaciones precisas para su elaboracion.

Tanto en los planos de fabricacion, de montaje y en los dibujos y croquis conterudos en
las memorias de cilculo, deben indicarse las soldaduras por medic de simbolos que representen
claramente, y sin ambigiiedades, su posicion, dimensiones, caracteristicas, preparaciones en el
metal base, etc; cuando sea necesario, esos simbolos se complementaran con notas en el plano.
En todos los casos deben indicarse, con toda clanidad, los remaches, tomillos o soldaduras que se
colocaran en el taller y aquellos que deben instalarse.en campo.

5.2.- SOLDADURAS

5.2.1.- GENERALIDADES

El tipo de soldadura aplicable en la construccion metalica es el de arco electrico con
electrodo metalico, aplicado manual, sermuautomatica o automaticamente.

El arco electrico constituye una fuente de calor particularmente conveniente para soldar,
se caracteriza por una temperatura muy alta y constante, y porque permite CONcentrar una gran
cantidad de calor en un area reducida; su tempefatura liega a ser hasta de 6000°C.

Los cuatro procesos de soldadura de arco electrico que se permiten para la fabricacion de
estructuras, segun las normas, son la soldadura de arco electrnico con electrodo recubierto, la de
arco electnico sumergido, la protegida con gases y la que se realiza con electrodo con corazon
fundente

Soldadura de Arco Ele trico con Electrodo Recubierto (SMAW, por sus siglas en ingles),
en este proceso la union entre las partes por soldar se logra por medio del calor generado por el
arco electrico que se forrna entre las punta de un electrodo de metal recubierto y el metal base.



El electrodo es una varilla de acero con ¢l recubrimiento relativamente grueso hecho de
materiales Organicos O inorganicos, o de una mezcla de ambos. el calor del arco funde el metal
base en la proximidad del electrodo, la varilla metalica y el recubrimiento;todo el metal fundido,
el de las partes por unir y el de la varilia, asi como las particulas metalicas del recubrimiento, se
mezclan, y al solidificarse, forma ia soldadura que une las disuntas partes. .

El recubrimiento produce gases que protegen de la atmosfera al arco y al metal fundido,
mejoran la conduccion electrica a traves del arco y ayudan a estabilizarlo, proporciona agentes
fundentes y materiales que forman escorias que controlan la viscosidad del metal de soldadura y
lo cubren mientras se solidifica, protegiendolo de la oxidacion, retrasando su enfriamiento y
controlando la forma de la soldadura.

Soldadura de Arco Electnico Sumergido (SAW por sus siglas en mngles). En este tipo de
soldadura, la union se logra por medio del calor producido por el Arco Electrico formado entre
un electrodo desnudo y el metal base; la soldadura se protege con una capa de metal granular,
llamado fundente, que se coloca sobre el metal. El electrodo es un alambre enroliado que se
alimenta de forma continua en maquinas para soldar automatica o semiautomaticamente.; el arco
no se produce en el aire, como en la soldadura manual con electrodo recubierto, pues el extremo
del electrodo esta sumergido en el fundente, el cual se deposita en ia junta antes de que llegue el
alambre del electrodo.

Soldadura de Arco Electrico Protegido con Gases (GMAW por sus siglas en ingles), la
union de las partes por soldar se logra mediante el calor generdo por un arco electrico que se
forma entre el electrodo de metal y el matenial-base, el cual se protege con un gas (comunrmente
bioxido de carbono), el gas fluye de una copa invertida colocada alrrededor del electr. > y
protege 2 éste, al arco y al metal fundido de los efectos adversos del oxigeno y el nitrogeno del
aire.

Soldadura de Arco Electrico con Electrodo con Nucleo de Fundente (FCAW por sus
siglas en ingles), El metal de aportacion se proporciona por medio de *w electrodo tubular
continuo gue.contiene, en su parte central, ingredientes que generan todo &l gas necesario para
proteger e! arco, o parte de él. en este ultimo caso se usa un gas auxiliar,,qre s2 introduce en el
proceso de manera similar a como se hace en la soldadura protegida con gas.s.

-
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5.2.2.- METAL DE APORTACION.

Se usara e] electrodo, o la combinacion de electrodo y fundente, adecuados al metal base
que se este soldando, teniendo especial cuidado en los aceros con altos contenidos de carbon u
otros elementos aleados, y de acuerdo con la posicion en que se deposite la soldadura. Se
seguiran las instrucciones del fabricante respecto a los parametros gque controlan el proceso de
soldadura, como son voltaje, amperaje, polaridad y tipo de corriente. La resistencia del material
de aportacion del electrodo sera compatible con la del meta! base, de acuerdo al INCiso siguiente.

§.2.2.1.- SOLDADURA COMPATIBLE CON EL METAL BASE.

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto el esfuerzo de fluencia
minimo como el de ruptura a la tension del materia de aportacion, deben ser iguales o ligeramente
superiores a-los correspondientes del metal base. Las soldaduras manuales obtenidas con
electrodos E-60xx y E-70xx, que tienen metal de aportacion con esfuerzos de fluencia minimos

de 3500 v 4000kg kg/cm® respectivamente, y de ruptura & la tension de
4200 y 4900 kg/cm’, son compatibles para el acero estructural A-36.

5.2.3.- TIPOS DE SOLDADURAS.
En las normas técnicas de consideran cuatro tipos de soldadura:

a)} Soldaduras de Filete.- Se obtienen depositando un cordon de metal de aportacion en el
angulo diedro formado por los bordes de dos piezas, su seccion transversal es aproximadamente
tniangular

b) Soldaduras de Penetracion.- Se realizan depositando metal de aportacion entre los bordes
de dos placas que pueden estar alinealas a un misme dleio. Pueden ser de penetracion completa
o incompleta, segin que la fusion de la soldadura y el metal base penetre en todo o parte del
espesor de las placas, o la mas delgada de ellas en su ¢ so

¢}y d) Soldaduras de Tapon y de Ranura. Se realizan en placas traslapadas, rellenando por

completo, con metal de aportacion, un agujero, circular o alargado, hecho en una de ellas, cuyo
fondo esta constituido por la otra

147



Los cuatro tipos de soldaduras anteriores, se ilustran en la Figura 32.

i
{ %
] 1
' .

SECCION a-A -
Ve SECCION A=A

c) DE RANURA ' ¢} DE TAPON

FIG. 32 TIPOZ PRINCIPALES DE SOLDADURAS

En la Figura 33 se ilustran las caracteristicas geometricas de una soldadura de Filete.

PENETRACION
"' — CARA DE FUSION
rd
II ~—CARA DE LA SOLDADUTA
— GARGANTA
Pierna - -
FE
L N
RAIZ — |
EH

|\ ~REFUERZO
——Fierne— 4 ) //\

N TAMARO EFECTIVO \ \/ TAMARO EFECTIVO
DE L4 GARGANTA /~ DE LA GARGANTA

a) CARA EXTERIOR {NNVEXA ’ b) CARA EXTERIOR CONCAVA

FIG 33 CARACTERISTICAS CEOMETRICAS DE UNA SOLDADURA DE FILETE
5.2.4.- DIMENSIONES EFECTTIVAS DE LAS SOLDADURAS,

a) El area efectiva de una soldadura de penetracion o de filete, es el producto de su
longitud efectiva por el tamaiio efectivo de su garganta.

b) El area efectiva de soldaduras de tapon o de ranura es el area de la seccion transversal
nominal del tapon o la ranura, medida en el plano de la superficie de falla.
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¢) La longitud efectiva de una soldadura a tope entre dos piezas es igual al ancho de la
pieza mas angosta, aun en el caso de soldaduras inclinadas respecto al eje de la preza.

d) La longitud efectiva de una soldadura de filete es igual a la longitud total del filete de
tamafio completo, incluyendo retornos, cuando los haya. Si la soldadura de filete esta depositada
en un agujero circular o en una ranurz, ia longitud sera igual a la del eje del cordon, trazado por
el centro del plano que pasa por la garganta, pero el area efectiva no sera mayvor que el area
nominal de la seccion transversal del agujero o la ranura, medida en el plano de la superficie de
falla.

e) El tamaiio efectivo de la garganta de una soldadura de filete es la distancia mas corta
de la raiz a la cara de la soldadura idealizada como triangular, sin incluir su refuerzo. en
soldaduras de filete depositadas por el proceso de arco sumergido, el tamafio efectivo de la
garganta puede tomarse igual a la pierna del cordon cuando ésta no exceda de 10mm, e igual a la
garganta teorica mas 2.5mm. para filetes mayores.

f) El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracion compieta
(efectuada con placa de respaldo o con cordon de rawz), es igual al espesor de la placa mas
delgada umida.

g) El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de penetracion parcial sera el
indicado en la tabla 5.2.1. todas las soldaduras de penetracion depositadas por un solo lado de la
junta, sin placa de respaldo, y todas las soldaduras realizadas por los dos lados, pero sin mpiar el
segundo lado hasta descubrr el metal sano antes de depositar metal en él, se consideran
soldaduras de penetracion parcial. - -

TABLA 5.2.1. .
TAMANO EFECTIVO DE LA GARGANTA DE SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL

PROCESO DE ANGULO DE L~ RA™? T MANO

SOLDADURA . POSICION DE LA RANT'RA Er £CTTVO
DE LA GARGANTA

Soldaaura manual com . Enue 45°Y 60° Profun ' dad iel bisel

electrodo recubieno o Tm menos lsmm

sutomatuca de  erco Mavor o 1gual a 60° Profundidad del bisel

sumeredo

Soldadura protegida con Todas Mavor o1gual a 60° | Profinchdad del bisel

gases 0 con electrodos Honzontal o plana

con corazon de fundente ™ Entre 45°v 60° Profundidad d=! bisel
Profundidad del bise}

Venical o sobre cabeza Mayor o igual a 60° menos 1.5mm.
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h) E! tamafio efectivo de la garganta de una soldadura acampanada. depositada entre dos
barras redondas, o entre una barra redonda y una piaca, cuya cara exterior esté al nivel de la
superficie de la barra, es el indicado en la tabla 5.2.2. para verificar que la garganta se obtiene de
una forma consistente, se obtendran muestras de secciones transversales en puntos determinados
al azar.

TABLA 5.2.2. TAMANO EFECTIVO '
DE LA GARGANTA DE SOLDADURAS

1

ACAMPANADAS.
Radio (R) de la barra Tamaio efecuvo
Tipo de soldadura 0 placa doblada de la gatganta.
Ranura acampanada (1) Cualquera 0.3 R
Ran panada en V(%)
e acam Icn Cualguiera 0.5R (D

(1} Ranura acampanada [y
(2) Ranura acampanada en v

{3) 0.38 R para soldadura protegidz con gases cuando R 2 25 4 mm (1)

Pueden utilizarse tamafios de la garganta efectiva mayores que los de la tabla 5.2.2. si el
fabricante demuestra que puede obtener esas gargantas efectivas. Para ello se cortard la
soldadura perpendicular a su eje, en la seccion media v en los extremos, y se medira la garganta,
se preparara un numero de muestras suficientes para asegurarse de que se obtiene el tamafio de
garganta deseado

£.2.5.- RESISTENCIA DE DISENO

La resistencia de diseiio de las soldaduras sera 1gua} al menor valor de las ecuaciones
siguien® s: i}

RD=FRFA{B 0 RD= FRFS

Donde: Rp = Resistencia de disefo
Fg = Factor de resistencia (ver tabla 5.2.3).
F., = Resistencia nominal del metal base (ver tabla 5.2.3)
F5 = Resistencia nominal del metal del electrodo (ver tabla 5.2.3)



Las soldaduras que_se utlilicen en estructuras que deban resistir un gran numero de
repeticiones de carga durante su vida 1til, se disefiaran considerando una posibilidad de falla por
fatiga.

8.2.6.- COMBINACION DE SOLDADURAS \

Si en una misma conexidon se combinan dos o mas tipos de soldaduras, la resistencia de
disefio de la combinacion se deternina calculando por separado la resistencia de cada una de ellas,

con respecto al eje del grupo.

5.2.7.- TAMANO MINIMO DE SbLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL.

El tamafio efectivo minimo de la garganta de una soldadura de penetracion parcial sera el
que se indica en la tabla 5.2.4. el tamafio de la soldadura queda determinado por la mas gruesa de
las partes unidas, pero no es necesario que exceda del espesor de la parte mas delgada excepto
cuando los calculos de resistencia indiquen que se necesita un tamaiio mayor, en este caso debe
tenerse especial- cuidado para proporcionar un precalentamiento suficiente -para obtener una
soldadura sana

T&BLA 5.2.4 - TAMANOS EFECTIVOS
D_ _A GARGANTA DE SOLDADURAS
DE PENETRACION PARCIAL.

Espesor de la mas gruesa Tamano efectivo minimo

de las panes unidas ¢ la garganta

(mum) ({mm)

Hasta 6. inclusive ’ 3

Mais de 6 hasta 13 5

Mas de 13 hasta 19 6

Mas de 19 hasta 38 g

Mais de 38 basia 57 10

Mas de 57 hasta 152 I3

Mas de 152 16



. “TABLA 5.2.3. RESISTENCIAS DE DISENO DE SOLDADURAS

‘T1PO DE FACTOR DE RESISTENCIAL NOMINAL INIVEL DE RESISTENCIA
SOLDADURAS Y F F REQUERIDA EN LA
" FORMA DE MATERIAL RESISTENCIA Fr MB el§ SOLDADURA (1)
TRABAJO

SOLDADURAS DE PENET

RACION COMPLETA

Tension normal al

Debe  usarse  soldadura

area efecuva compatble con ¢l metal
hase
Compresion Metal Puede usarse soldaduras de
normal al drea 0.90 Fy resistencia iguaj 0 menor
efecuva base gue la de la soldadura |
‘ compatible con el metal
’ base
Tension 0
compreston
paralela al gje de la
soldadura . !
Cortante en el area | Metal base 0.90 0.60 Fu ‘
efecuva Electrodo 0.80 0.60 Fryy
SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL
Tension normal al| Metal base 0.90 Fy
area efectiva
Electrodo. 0.80 0.60Feq
Compresion Puede usarse soldaduras de
normal al area Metal resistencia igual o menor
efecuva que la de la soldadura
base 090 Fy compauble con el metal
- : base
Tension o
COMpresion
paralela al ¢je de la
soldadura
Conante paraielo| Metal base (3)
al e¢e de Ia 6.75
soldadura Electrodo 060 Feex
_ SOLDADURAS DE FILETE
.Corune en el area| Metal base (3) 0.60 Fyy Puede usarse soldadura de
efecuva Electrodo 075§ resisiencia igual o
" ension © menor que la de la
compresion . soldadura compatible con
paralela al eje de Metal base 0.90 Fy el metal base
la soldadura (2)
SOLDADURAS DE TAPON O DE RANURA
Conanie paralelo Metal base (3) 0.60 Fryy Puede usarse soldaduras de
a las superficies 075 ) resistencia igual o menor
de falla en ¢l area Electrodo que la soldadura compatible
efectiva con ¢l metal base.

Fiyy - Clasificacion del electrodo (kg / cmr? ).

I - Puede uuhizarse soldadura cuva resisiencis cofresponde a una clasificacién un nivel mas alto ( 700kg Icmz)

que la soldadura compatible con cl metal base,



2.- Las soldacmas de filete 0 de penetracion parcial que unen entre si elementos componentes de miembros
compuestos, tales como las que unen el aima v jos patines de las trabes armadas, se disefian s tener en cuenta los esfuerzos
de tens:6n ¢ compresion, paralelos al gje de las soldaduras, que hay en los elemenios consctadas.

3.-El disefio del metal base queda regido por la parte de estes Normas que sea aplicable en cada caso particular.

5.2.8. SOLDADURAS DE FILETE

a) Tamafio minimo.- Los tamafios minimos para las soldaduras de filete son las que se muestran
en la tabla 5.2.5. el tamaiio de la soldadura queda determinado por ia mas gruesa de las partes
unudas, pero no es necesario que exceda el espesor de la parte mas delgada, excepto cuando los
calculos asi lo imdiquen, en este caso debe tenerse especial cuidado para proporcionar un
precalentamiento suficiente para obtener una soldadura sana.

TABLA 5.2.5. TAMANOS MINIMOS
DE SOLDADURAS DE FILETE.

Espesor de la mas grucsa Tamado mimmo

de las pantes wnidas 22t filete (1)
(mm} {mm)
Hasta 6 inclusrve 3
Mis de 6 hasta 13 - 5
Mas de 13 hasta 19 6
Mais de 19 B

{1) Dimension de la pierna del filete de soldadura.

b) Tamaiio maximo.- El tamafic maximo de las soldaduras de filete colocadas 1 lo largo de los
bordes de , lacas o perfiles sera.
1.- En los bordes de elementos de 6mm. o menores, el espesor del material.
2.- En los bordes de elementos mayores de 6mm. el espesor del material menos
1.5mm., excepto cuando se indique otra cosa en los planos de la estructura, la
soldadura debera depositarse tomando las medidas necesarias para obtener un tamafio
igual al espesor del material.

N
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¢) Longitud.- La longitud minima efectiva de una soldadura de filete utilizada para transmitir
fuerzas sera no menor que cuatro veces su tamafio nominal. En caso contrario, se consideri que
el tamafio de la soldadura no excede de la cuarta parte de su tongitud efectiva. Cuando se vsan
filetes de soldadura depositados unicamente en los bordes longitudinales de conexiones de placas
a tension, la longiud de cada filete no sera menor a la distancia entre ellos, medida
perpendicularmente a su eje. La separacion transversal de filetes longitudinales utilizados en
ccaexiones en extremos de los miembros no debe exceder de 20cm; a menos que se tomen
medidas especiales para evitar una flexion transversal excesiva.

d) Soldaduras Intermitentes.- Pueden usarse soldaduras de filete intermitentes en los casos en
que la resistencia requerida sea menor que la de una soldadura de filete continua del tamafio
permitido mas pequefio; tambien pueden usarse para unir elementos componentes de miembros
compuestos. La longitud efectiva de un segmento de una soldadura intermitente no sera menor
de cuatro veces el tamafio de la soldadura, con un minimo de 40mm,; la separacion longitudinal
entre cordones interrumpidos de soldadura colocados en los bordes de placas o patires o alas de
perfiles cumplira los requisitos indicados en 4.2.1. y 4.3.1.

¢) Juntas Traslapadas.- El Traslzpe no sera menor que cinco veces el espesor de la mas delgada
de las partes que se estan umendo, con un mimumo de 25mm. las juntas traslapadas de placas o
barras sometidas a esfuerzos axiales deben soldarse con cordones colocados a lo largo del
extremo de cada una de las dos partes, excepto en los casos en que la deflexion de las partes
trasiapadas este adecuadamente restringida para evitar que la junta se abra.

f) Remates de los Cordones de Soldaduras de Filete.- Siempre que sea posible. los cordones
de las soldaduras de filete que Liegan a un extremo de la pieza, deben rematarse dando vuelta a la
esquina, en forma continua, en una longitud no menor que dos veces el tamafio del filete, con un
minimo de 10mm.

g) Soldaduras de Filete »n Agujeros y Ranuras.- Pueden utilizarse soldaduras de filete
depostiadas en la perifena .e agujeros o ranuras, en juntas traslapadas, para transmitir fuerzas
cortantes 0 para evitar la separacion de las partes. Pueden utilizarse tambien para unir elementos
componentes de miembros compuestos. Estas soldaduras no deben confundirse con las de tapon
0 ranura



Los requisitos de tamafios minimos de las soldaduras de penetracion parcial y de filete no
estan basados en consideraciones de resistencia, sino en el efecto de templado que produce el
metal grueso sobre las soldaduras pequefias, el metal de soldadura depositado en el material base
grueso se enffia rapidamente, lo que ocaciona perdidas de ductilidad, ademas, las restricciones
que opone el espesor grueso a la contraccion de la soldadura cuando ésta se enfria, pueden
ocacionar la formacion de grietas. Como el filete de 8mm. es el mayor que puede depositarse
manualmente en un solo paso, ese tamafio es el mimmo permitido para espesorcs mayores de
19mm.

5.2.9. Soldaduras de Tapon y de Ranura.

Pueden usarse para transmitir fuerzas cortantes en juntas traslapadas, para evitar el
pandeo de las partes conectadas y para unir elementos componentes de miembros compuestos.

El diametro de los agujefos para soldaduras de tapon no sera menor que el espesor de la
placa que los contiene mas 8mm. pero no excedera de 2.5 veces el espesor del metal de
soldadura

La distancia minima entre centros de soldaduras de tapon sera de cuatro veces el diametro
de los agujeros

La longtud de la ranura, para soldaduras de esté tipo no excedera de diez veces el
espesor de la soldadura, su ancho, no sera menor que el espesor de la parte que la contiene mas
8mm. sin exceder de 2.25 veces el espesor de la soldadura Los extremos de la ranura seran
semicircuiares o tendran las esquinas redondeadas con un radio no menor que el espesor de la
placa que la contiene, exceptuando el caso en que la ranura se extienda hasta el borde de esa
parte

La separacion minima de uneas de soldaduras de ranura en una direccion transversal a su
longtud sera de cuatro veces el ancho de la ranura. La distancia minima entre centros en una
direccion longitudinal en cualquier linea sera de dos veces la longitud de la ranura.

La separacion transversal maxima entre tapones o ranuras sera de 20cm. a menos que se
compruebe que las placas tienen capacidad adecuada para flexion transversal.



Cuando los tapones o ranuras se realizan en material de espesor no mayor de 16mm;
deberan rellenarse por completo con metal de soldadura. Si el espesor del matenial es mayor a
16mm; se relienzaran cuando mencs -asta la mitad, pero el espesor def metal de ia soldadura no
sera menor de 16mm.

EJEMPLO 20.- Disefiar Ia soldadura necesaria para la Junta traslapada mostrada en la ﬁaum las
fuerzas no son ultimas; el acero es A-36 y los electrodos son E-70xx.

. ——
!
s — |
80 T * E ; ! 160 T
— ' . .
S : H 200 ~
| ' |
|
80T
~— ) 160 T
) . . T> —-
otf— e A} — 1 {
80 T \——PLAcixs DE 25.4 mm

Considerando un factor de carga de 1.5 se tendra una fuerza de disefo po- placa de:

Fp=1.5x80=12"TON .

Espesor maximo del filete dé soldadura (ART. 5.2.8b).

Iy =254~1.5=24mm.
Espesor minimo del filete de soldadura (TABLA 5.2.5).

Lpyun =8mm
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Resistencia de disefio de soldaduras con electrodo E-70XX.

FrFg =0.75x0.60x4920 = 2215kg / cm?

Resistencia de disefio con filetes de distintos espesores.

=10
=12
=14
=16

R=1.0x0.707x2215=1565 kg/cm
R=1.2x0.707x2215=1880 kg/cm - -
R=1.4x0.707x2215=2190 kg/cm
R=1.6x0.707x2215=2505 kg/cm

La fuerza en la soldadura no debe rebasar a la capacidad al cortar-~ de la placa’

Fr(0.6F,) Ape =0.75x 0.6 x 4080x 2.54 x 1.0=4663kg / cm  BIEN.,

La longitud necesaria de la soldadura y Ia longitud "L" de empalme en cada caso :era:

=10
=12
=14
=16

L'=120/1.565=77cm
L'=120/1.88 =64cm
L'=120/2.19 =55cm
L'=120/2.505=48cm

L=28.5cm > 20cm
L=22.5¢cm > 20cm
L=17.5cm < 20cm
L=14 ¢m<20cm

Por lo que las dos primeras alternativas son una buena solucién al problema

EJEMPLO 21 .- Determinar el tamafio requendo de la soldadura de filete pzira el elemento de la
figura sigutente, considerando L=2m; H=1.5m; d=45cm; b=25cm y P=5 TON (sin factor de
carga), el Acero es A-36 y el electrodo E-70xx, se usara un Fc=1 .4
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Elementos mecanicos de disefio:

P=5TON. M =5x2=10T-m M=5x15=75T-m

B, =1.4x5=TTON. M, =10x1.4=14T m M, =14x7.5=10.5TON.

Propiedades- geometricas de la soldadura: (tratada como unz linea) | |
L=2(b+d)=2(25+45)=140cm

452

2
Iy = d?(d +3b)= -3—[45 +3x 25)] = 40500cm’

_ (b+d)? _ (25+45)°
6

J =57167cm’

Fuerzas maximas por unidad de longitud en la soldadura:

7000 '
},=———=50kg/c: ireccion "Y"
P 140 g/ cm ] (Direccidon "Y")
1400000 ‘
MAX = 1800 =778kg/ cm (Direccion "Z")

1050000 x 22.5

V = Y=413kg /cm ireccion "X
Ve )x 57167 4 (Direccion X‘{
1050000 x 12.5 .
| =____'-_=2 ! [ 1Y)
Py )y 57167 30kg /em . (Direccion "Y")
Fuerzas maximas de diseiio:
Ve = V(50 +230)" +778° +413° = 925kg / cm

Con espesor de soldadura de 6mm. tendriamos la resistencia siguiente:
R=0.6x0 703x2215=940kg/cm>925kg/cm

. se usara soldadura de filete de 6mm. de espesor.
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EJEMPLO 22.- Determinar el filete de soldadura necesario para la mensula siguiente,
considerando al material como A-36 y electrodos E-70xx. La fuerza es debida a carga viva y
carga muerta, y no considera el factor de carga.

.,
L]

40~
| | +
I 36 25— -
| | }
| 4% s iy 20T.
: a) ’
| o L
| o i
d=30 ezt — —i
. I
! l | a)
: ! I
[
(B)
] |
£=3.75—— !
<125+

Acotaciones, en ¢cm

Carga ultima de disefio:
F,=20x14=28TON -
De acuerdo a las avudas de disefio, el centroide de la soldadura propuesta sera:

b? 152

X= = =3 75cm
26+d (2x15)+30

Por lo tanto el brazo de pal.nca y momento torsionante en la soldadura sera:
e=40-3.75=36..5cm.
M, =28x36.25=1015T -cm

De acuerdo a la§ ayudas de disefio, las propiedades de la soldadura propuesta son-

L = 30+2(15) = 60cm
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_b3"(b+2d)+d2( 15° v'hJ 307

6b+d)= 120 |
26+d ) 12 3( (120) - |

J = 1406+ 9000 = 10406cm”

Debido a su distancia al centroide, los puntos de la soldadura mas esforzados serian en "A” y el
"B", por lo que tomando las coordenadas del punto "A".

P 28000
: = = =467 ke / cm
Cortante directo N 7 50 4 .
M, X 1015000x11.25
i = = =1097kg / cm
Cortante por torsion 2 ; 10406 4
f= MY 1015000 x 15=l463kg/cm

J 10406

Fuerza resultante en le punto "A" de ia soldadura:

R =d(467 +1097)% + 1463 = 2042kg / cm

De la tabla de resistencias, par.a unﬁ soldadura de 14mm. con E-70xx

R =12195kg/cm > 2042 kg/cm  , Bien

EJEMPLOQ 23 - Disefar la conexion ilustrada en la figura siguiente, considerando una viga IR-
406x kg/m, Angulos L1-102x10, de Acero A-36 y electrodos E-70xx; la reaccion a transmitir es
de 25 TON. (sin factor de carga), correspondiente a carga viva y carga muerta.



_IPR 40 6x17 Bx74.5
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Analisis de la soldadura "A" (conexién de los angulos de union y la viga), proponiendo una
longitud del angulo Lv = 25 cm y una separacion al borde a = 1.3 cm, quedana la configuracion
de la figura siguiente.
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El disefio de esta soldadura seria similar al descrito en el gyemplo anterior:

2 2
X= b =: 8.9 =1.85cm -
2b+d  (2x89)+25
3 N N 2
J=b—[""2d +-d—(6b+d)
3 2b+d ) 12
N 9s2 '
J=-8—'?3 589 +i (78A4)=4407cm3 \
3 (428, 12

L=25+(2x89)=428cm

Elementos mecanicos ultimos de disefio:

P, =25x1.4=35TON

Brazo de palanca del momento = 10.2-1.85 = 8.35 cm

M, =35x8.35=292.25T -cm

Al colocarse dos angulos en la conexion. cada soldadura debera disefiarse para resistir la mitad de
los elementos mecanicos antenores, revisando el punto "A",

) 35000
Cortante directo v YT 409kg / cm

_ M, X 292250 7.05

Conante por torsion & 'y" Fag ¥ S 407 234kg /cm
. MY 292250x12.5
Contante por torsion en "x" Vy=—1== . =415kg/cm

J 2 x 4407

R=\(409+234)" + 415 = 756kg / cm

De la tabla de resistencias, para soldadura de 6mm y electrodos E-70xx.

R =940 kg/cm > 765 kg/cm Bien.



Disefio de la soldadura "B"

Se tomara el brazo de palanca conservadoramente como el ala del angulo, el remate superior sera

de 2cm dando la figura sigutente.

L=2(25+2)=54cm

.o
—— .2
e

_!_ — [ .
. ’ 42
Sx=2‘: (4b+d):l
25 cm " 6\b+d )
— 252 9
S, = ((4xz)+‘5)=237cm=
3 4 +25

Elementos mecanicos de disefio.

= f = 33090 _ 19500kg

-

V

Mf=17500x 10.2=178500kg -cm

Esfuerzos en la soldadura.

17500
Conante directo = 54 =324kg /cm

M 178500 43kg/ cm

Esfuerzos por flexion = s 237

Resutante = 3247 + 7537 =820kg / cm

De la tabla de resistencia, para soldadura de omm. y E-70xx

R=940kg/cm>820kg/cm Bien.

a~
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5.3.- TORNILLOS, BARRAS Y REMACHES

5.3.1.- TIPOS DE TORNILLOS.

En las estructuras de acero se emplean dos tipos de tomiilos; los estandar (A-307) y de alta
resistencia (A-325 y A-490).

En la figura 34 se ilustran las distimtas formas de falla que suelen presentarse en las conexiones
atomilladas, todas corresponden 2 jumtas traslapadas menos la "¢”, en la que el tomillo falla a tension.

— “\ L5
7 \\_,

AW

if 1

a+ FALLA DEL TORNILLO POR CORTANTE ' b) FALLA DE LA PLACA POR CORTANTE

F

_,_,: o \ oW ~
=2 N

L~

¢! FALLA DEL TORNILLO POR APLASTAMIENTO d) FALLA DE LA PLACA POR APLASTAMENTC

[}
— p—— -
p—— —_—'"'—':‘"—

~ —_— _—

v o4 \w
L ——a—
-~ = :

1

g) FALLA DE LA PLACA POR TENSION
e) FALLA TEL TORNILLD f) FALLA DE_L TORNLLO POR FLEXION

EN TENSION

F1G 34 PQOSITLES FORMAS DE FALLA DE CONEXCIONES ATORNILLADAS

Los tornlios A-325 o A490 diseiados para trabajar a fniccién, deberan apretarse a la tension
miuma indicada en la wtabla 5.3.1. clapnmpucdcbaocrsceonclmctododclavucltadcl.atucmpor
medio de un indicador directo de tension o utihizando llaves calibradas adecuadas.



TABLA 5.3.1.
TENSION MINIMA EN TORNILLOS

DE ALTA RESISTENCIA (TON)
Diimetro del tornilio - Tornilios Tomnilios

mm (Pulg.) A32S A490
12.7(1/2) 54 - 6.8
15.9 (5/8) , 8.6 10.9
19.1 (3/4) 12.7 . 15.9
222078 17.7 . 222
27A( 1) 231 . 290
28 11/8) 254 363
3la(l 1/4) 322 463
3 9(13) 386 54.9
38141 /) 4467 671

5.3.2. El 4rea efectiva resistente al aplastamiento de tornillos barras roscadas y remaches se calcula
multiplicando su diametro por la longmud de aplastamiento, que es el espesor de la placa en la que se
colocan. Si los remaches o tornillos son de cabeza embutida, para calcular ia longitud de aplastamuento se
resta.la mitad de la profundidad de la cabeza.

§.3.3. RESISTENCIA DE DISENO A TENSION O CORTANTE.

La resistencia de disefio de tornilios v barras roscadas es igual al producto del factor de resistencia
F, por el area nonunal de la seccion transversal de la parte del vastago no roscada v por la resistencia
nomnal que corresponde a esa parne del vastago. Los tomillos de alta resistencia que trabajen a tension
directa se dimensionaran de manera que su resistencta media requerida, calculada tomando como base el
area nomunal del tomillo ¥ sin considerar las tensiones producidas al apretario, no exceda la resistencia de
disefio. La fuerza aplicada en el tornillo serd la suma de las producidas por las cargas externas factorizadas
mas las temsiunes yue puedan re citr de la accion de palanca ocasionada por la deformacion de las partes
conectadas



TABLA 53.2 RESISTENCIAS DE DISENO DE REMACHES, TORNILLOS Y BARRAS ROSCADAS

Elementos de union

Resistencia ai cortante
Resistencia ep  tensidn en conetiones _por aplastamiento
Factor Resistencia Factor Resistencia

F, pominal , kg/coy* F pominal , kg/cee? -

de resistencia, de resistencia,

Tornillos A307

Tornillos A325,
cuando la rosca no
estd fuera de los
planos de corte.

Tornillos A325,
cuando la rosca
esta fuera de los
planos de corte.

Tornillos A490,
cuando ia rosca no
estd fuera de los
planos de corte.

Tornillos A490,
cuando la rosca
esti fuera de los
planos de corte.

Partes roscadas
cuando la rosca no
esta fuera de los
pianas de corte.

Partes roscadas
cuando l2 rosca
esta fuera de los
planos de corte.

Remaches AS02,
grado 1, colocado
en caliente.

Remacbes AS02,
grado 2 ¥ 3,
colocados en
caliente.

31600 0.60 190012

6330 ' 38m(3)

6330 5060

7900 4750 e

an

0.75 79m 0.65 6330( 3

v

0.56’7:“ 0.45F,

056 £ .50 F,

3160 ' 2530() I

4200 3380

{1YCargs esixtica anicamente.

(2) Se permite qoe ks roscs o3t en bos planos de corte.

(3) Cuando pars unir miembros en Lenxkon se em piern conetiones prnpm.-rnhmomwmmuomwummw
medida purabeiaments  la direocion de la foerza, mavor que lﬁmhvﬁmu%urﬂmulowm

La womencicturs stflizads pars desigrar & bos tormiBos ¥ remeaches & mde ASTM

BN
EN



5.3.4. RESISTENCIA DE DISENO EN CONEXIONES QUE TRABAJAN A FRICCION. -

La resistencia de un tomillo de una conexion que no deba deslizar bajo cargas de trabajo es 1gual al
prouucto del factor de resistencia r, =1.0 por la resistencia nominal al cortante dada en la tabla 533. e
kg/cm?, v por el drea nominal de la parte no roscada del vastago del tomillo. La resistencia de disefio debe
ser igual o mayor que el efecto maximo producido por las cargas de servicio.

Orros clementos componentes de estas conexiones s¢ dimensionaran bajo cargas de disefio,
siguiendo las recomendaciones aplicables. Si se usan agujeros alargados, la junta debe sansfacer tambien
los requisitos del inciso 5.3.7.

Cuando un tomnillo dc.una conexion que no debe deslizar bajo cargas de trabajo este sometido a una
fuerza de tension de disefio Tu, la resisiencia nominal al cortante de la tabla 5.3.3. se muluphca por ¢l

: I -
factor de reduccién (1 - F'), donde Tb es la fuerza de pretension especificada en la tabla 5.3.1
>
TABLA 53.3
RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE,
EN KG/CMW, DE TORNILLOS EN CONEXIONES
EN LAS QUE EL DESLIZAMIENTO ES CRITICO
Resistenciz nominal 4l cortante.
Agujeros
sobredimensionados Agujeros
Tipo Ajujeros v alargados alargados
de torrullo . estandar cortos | largos |
A325 1230 1050 880
A490 1530 1340 1120

1 Para lmitaciones eo ¢l 130 de agujeros sobrodimenmotsdon y alargados veasc ia sec, 53.7,

5.3 TENSION Y CORTANTE COMBINADOS EN CONEY..ONES POR APLASTAMIENTO

Los tornillos v remaches sujetos a tension v cortante combumados se dimensionan de tal forma que el
esfuerzo de tension - ;, - en ¢l area nomunal "Ab™ del vastago, producido por las cargas de diseiio, no exceda
el valor calculado por la formula de la tabla 5.3 4 que sea aplicable en cada caso. El esfuerzo cortante
generado por las cargas de disefio, - 4, -, no excedera el valor calculado de acuerdo al inciso 5.3.3.



TABLA 53.4.

ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, ;, PARA TORNILLOS
O REMACHES EN JUNTAS PO® APLASTAMIENTO (KG/CMF)

DESCRIPCION DE LOS LA ROSCA NO ESTA FUERA DE LA ROSCA ESTA FUERA DE
ELEMENTOS DE UNION LOS PLANOS DE CORTE LOS PLANOS DE CORTE.
TORNILLOS A 307 2740 -1.3F < 2110
TORNILLOS A 325 5980 - 1.8 F, < 4780 | 5980 -1.4 F, < 4780
TORNILLOS A 490 7450 -1.8F < 4780 | 7450 -1.4 F, < 4780
PARTES ROSCADAS
DIAMEIRO MAYOR QUE3s1 [0.73 E -1.8F < 0.56F |0.73F, -14 F, < 0.56
MM (112™)
R.EMACEESAN?Z.GRADO] 3090 -1.3 F' < 2390
REMACHES GRADO 2 ' : :
A S0 4150 -1.3F -1.3F < 3160

5.3.6.- RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO.
[aresistcnciadcdiscﬁoalaplastamicntocnm:unlomilloomnachcylapicmmquecstémlo%do
es F, R, . Donde: F, =08 y R, = 3dtF,

Donde.

d = Diametro nomunal del remache o tomillo.
t = Espesor d¢ la parte conectada
Fu = Esfuerzo minimo de ruptura a tension.

Ve

5.3.7. TAMAROS DE LOS AGUJEROS:

a) En la tabla 5.3.5 se dan los tamafios maximos de los agujeros que pueden usarse en las

conextones atomilladas o remachadas. Los agujeros de las placas base de columnas pueden ser mayores si
se requieren por las tolerancias permisibles en 1a colocacion de anclas de las cimentaciones.

14&



TABLA 335,
TAMANOS MAXIMOS DE AGUJEROS PARA REMACHES Y TORNILLOS 1

Dinrmetro notxinal Diioortro del Didmetro de aga Dimensiones de age Disnessiones de ags. -

ldrm:i:)olorﬂo agujero estimdar. sobredimcasionadort shargwios  cortos? slurpades  larpes’
[ .

mm Pulg. mm Pulg. mm Pulg mm Pulg. mm Pulg.
(d+1.5) (d+1/16) (d+1.5) (d+1/16)

<222 <7/8 a+1.5 d+1/16 d+4.8 d+3/16 X X X X
(d+3) {(d+1/4) 254d 25d
(1-1/16) (1-1/16)

254 -1 270 i-1/16 31.8 -1-1/4 270X 33.3 X 270X635 X
‘ (1-5/16) (2-172)
{d+1.5) (d+l/16) (d+1.5) (d+1/16)

S e 21-1/8 ¢S5 d+1/16 d+7.9 d+s/16 X X X X

(d+95) (d+3/8) 25d 25d

1 Los tamafos son nomunales.
2 No 3¢ permiten en coneviones remachades.

b) Siempre se utilizaran agujeros estandar, excepto cuando el disefiador especifique, en conexiones
atornilladas, el uso de agujeros alargados,o sobredimensionados en conexiones remachadas no se permite el
uso de agujeros alargados o sobredimensionados.

¢) Los agujeros sobredimensionados pueden usarse en cualquiera o en todas las partes umidas en
una conexion a friccion, pero su uso no s¢ permute en conexiones por aplastamiento. Si las partes exteriores
nenen agujeros sobredimensionados, deben colocarse roldanas endurecidas.

d) Los agujeros alargados cortos pueden usarse en cualquiera o en todas las partes unidas en una
conexion por fnccion o por aplastamuentc En corexiones por fnccion los agujeros pueden tener cualquier
direccion, pero en conexiones por aplastamiento, su dimension mavor debe ser perpendicular a la direccion
de la carga. Si las panes exteriores henen agujeros alargados cortos, deben colocarse roldanas, las cuales
seran endurecidas cuando los tomillos sean de alta resistencia,

e) Los agujeros alargados largos pueden usarse solo en una de las partes comunes a cada superficie
de falla individual, tamo en conexio es a fnecion como al aplastamiemo. En conexiones jor friccion, los
agujeros pueden tener cualquier direucion. pero en juntas por aplastamiento, su dimension mavor debera ser

perpendicular a la direccion de la carga. Cuando s¢ usen agujeros alargados largos en una parte exterior, .
deben colocarse roldanas de placa o bien una solera continua, con agujeros estandar, de tamadio suficieme
para cubnr por completo los agujeros alargados. En conexiones realizadas con tomillos de ahta resistencia,
las roidanas de placa o las soleras connnuas seran de acero de grado estructural v de espesor no menor a
8mm. po es neccsano que esten endurecidas. Sioen algun caso se requieren roldanas endurecidas con
tornillos de aha resistencia, se colocaran sobre la carga extenior de la roldana de placa o de la solera.
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53.8. AGARRES LARGOS

Cuando la longitud de agarre de tomillos A-307 o de remaches, sea mavor que Cincu veces su
diametro, su niimero se aumentara en uno por ciento por cada 1.5mm de longitud adicional.

5.3.9. SEPARACION MINIMA.

La distancia entre centros de agujeros para remaches o tornillos, sean estandar, sobredimensionados
o alargados, Do sera menos que tres veces su diametro noriunal (esta distancia puede dismunwirse a 2.7 veces.
el didmetro nominal, en casos excepcionales), ni que la indicada en el parrafo siguwieme, cuando este sca
aplicable.

A Jo largo de una linea de transrnision de fuerzas, la distancia entre centros de agujeros no sera
menor que:

a) Paraelcaso dc‘ agujeros estandar.

2P
- —
F,Ft: 2

(53.2)

r

Donde. -
P = Fuerza de disefio transmda por un remache o tornillo a la parte ¢nnca conectada
Fu = Resistencia minima a la ruptura a tension del matenal de la parte critica conectada
t = Espesor de la parts critga,

d = Didametro nomunal del remache o tormillo



" =0.85 -

b)  Para agujeros sobredimensionados o alargados, la distancia dada por la formula 5.3.2. mas el
wncremento " C " que corresponda de acuerdo con la tabla 5.3.6. s:n que la distancia libre entre los bordes
de los agujeros sea menor que un diametro del torillo.

TABLA 53.6
VALORES DEL INCREMENTO DE SEPARACION C

AGUJEROS ALARGADOS
PARALELOS ALA  LINEA DE FLERZA
DIAMETRO
NOMINAL DEL AGUJEROS NORMALES A LA
_ TORNILLO. 4 SOBREDIMENSIONADOS _LINEA DE FLERZA CORTOS LARGOS
mm _pulg. mm pule mm pulg mm pulg
cm 2 <1, 32 178 0 a8 36 1.50-13 L.3d-1716
254 I 48 36 0 6.4 1/4
) 365 7 (¢
6.4 1/4 0 719 N6 1.5d-1.5 13d-1/16

1 Cuando la longrtud de! agujero es menor que la maxuma permsible (ver tabia 5.3.5) €| puede desmnuose co ia diferencia emre fa longrtud
maxmma permusible ¥ is longrtud real del agujero

5.3.10.- SEPARACION MAXIMA.

La separacion maxima estre remaches o tomillos imtermedios colocados en la direccion de las

fuerzas en muembros compnmidos formados por placas v otros perfiles no sera mavor que 1050/ \/F;—

veces el espesor de la placa o perfil mas delgado extenior, m mayor que 30 ¢m. cuando los remaches o
tornillos tienen las mismas posiciones en vanas lincas parz'zlas ni qus 160/ (/F, 045 «m. cuando estan ’
en tresbolillo. estas separaciones pueden aumentarse en 25% cuanao la placa o perfil es interior. En los
extremos, la separacion no debe exceder de cuatro veess ¢l dian :ro del rertache o tomillo, en una longitud
1guat a 1.5 veces el ancho total del muembro

La separacion entre remaches o tornilios colocados normalmente a la direccion de las fuerzas de
compresion no debe ser mavor de 32 veces el espesor de la placa mas delgada.

En miembr~ a tension, la separacion maxima entre remaches o tomillos, medida en la direccion de
las fuerzas, no ex..aera de 60 cm excepio cuando se demuestre que una separacion mavor no afecta el
componarnuento sausfactono del membro.

r, esel ﬁfucr;o de fluencia mumimo del matenal de la placa o del perfil.

/34
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5.3.11 DISTANCIA MINIMA AL BORDE.

La distancia del centro de un agujero estandar al borde de una parte conectada no sera menor que el
valor dado en la tabla 5.3.7 n que el in¢ -1do en el parrafo sigwente, cuando este sea aplicable.

. N , f
A lo largo de una linea de transmision de fuerzas, en el sentido en que éstas actuan. la distancia del centro
de un agujero estandar al borde de Ia parte conectada no sera menor que 2 P/ F, F;t . Las literales tienen el
musmo significado que en la formula 5.32.

En conexiones extremas de vigas en las que los tomillos colocados en el alma se disefien para
transmutir solamente la fuerza cortante, sin tener en cuenta Jos efectos producidos por la excentncidad de los
tornillos. ia distancia del borde de la viga al centro del agujero estandar mas cercano a el no debe ser menor

que 2P, / F, F 1. donde Py es la fuerza cortame de disefio en el extremo de la viga dividida emtre ¢l

namero de tormullos o remaches. Si la fuerza cortante en cada tormillo o remache no excede de ; 1 &
necesano satsfacer el requisito antenor. :

noes

x?

La distancia del centro de un agujero sobredimensionado o alargado al borde de una parte
conectada no serd menor que la requenda para un agujero estandar, de acuerdo con la pnmera parte de este
articulo. mas el incremento "C" indicado en la tabla 5.3.8.

TABLA 5.3.7
DISTANCIA MINIMA AL BORDE DEL CENTRO DE UN AGUJERO
ESTANDAR () AL BORDE DE LA PARTE CONECTADA

DLAMETRO NOMINAL DEL BORDES LAMINADOS DE PERFILES,
REMACHE O TORNILLO BORDES CORTADOS CON CIZALLA PLACAS O SOLERAS, O BORDES
CORTADOS CON SOPLETE!?)
MM PULG MM PULG. MM PULG.
12.7 172 22 7/8 19.1 3/4
15.9 5/8 286 1-1/8 222 7/8
191 3/4 318 1-1/4 254 1
rr ’ 7/8 381 1-172 (3) 286 1-1/8
54 1 44.5 1-3/4 (3) 318 1-1/4
2 6. 1-1/8 50.8 2 381 1-112
31.8 1-1/4 872 2-1/4 413 P-5/8
MAS DE 31 8 MAS DE1-1/4 175 X DIAMETRO 125 X DIAMETRO

(I Para aguyeres sobredummaiconadas o aisrgados los valores a¢ exta tabla se morementaran en las cantidadies Co dadas eg la tabla 5.3.8.

Todas las distancias a] borde de esta cohurma pueden reductric e 3 mm (1:3%) cusndo ¢! agupero esta en un purlo oo el que jos exfacrzos no
eaveden del 25% del esfucrzo maxamo permouble en ¢l elemnerno

(3 Pueden reducirse a3l.8mm(l-1/4") en bos exvernos de angulos de conexion de vigas.



VALORES DEL INCRE

TABLA 5.3.8.

MENTO DE DISTANCIA AL BORDE ¢,
[ AGLIEROS ALARGADOS
DIAMETRO AGUIEROS .
NOMINAL DEL SOBREDIMENSIO- PERPENDICULARES AL BORDE
TORNTLLO. 4 NADOS
PARALELOS
CORTOS LARGOS (1) Al. BORDE
MM PULG | MM PULG | MM PULG.
<n .2 f71:1 1.5 /16 3.2 1/8 ,
254 I 32 - 1/8 3.2 1/8 0.75 d 0
2 6 21 —1.9 |32 1/6 48 3/16

(1) Cuando 1a longinud del agujero es monor que la maxma permusible (ver tabla 5.3.5), ¢, puede dismmume en la mutad de La diferencis entre ls
longrtud maxzma permusible v la jongitud real del agupers

5.3.12. DISTANCLA MAXIMA AL BORDE

La distancia méxima del centro de cualquier remache o tornillo al borde mas cercano de cualquiera
de las parte en las que esta colocado sera 12 veces el espesor de esa parte, sin exceder de 15 cm-

EJEMPLO 24 - Detenmunar el nimero de tomillos necesarios para la conexion mostrada en la figura
siguiente considerando los datos dados a continuacion

50 T , : ~il.7 mm
— = ———— e —
b4 Yl . 8= 130 mm
- — =+ — S — .
50 T :
1.7 mmm

a) Agujeros Estandar

b) Tornilios A-325 de 19 mm trabajando al aplastamiento v con sus roscas fuera del plano de corte
c) Distancia al borde mavor que | 5 d v entre agujeros mavor que 3.0 d.

d) Acero de las placas A.S T M. A-36

e) Las cargas mostradas va incluven el factor de carga respectuvo.

-7
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Solucion: .-
Resistencia al cortante de cada tornillo (R ),

(R), =0.65x2x2.85x5060 =18747kg =18.7 TON

Resistencia al aplastamiento de cada tornillo « ),

(R), =0.75x2.4(d-1)F, =0.75x 2.4 x 1.9 x 1.9 x 4080
(R), = 26512 kg = 26.5 TON

". El disefio queda regido por su resistencia al cortante:

N°TOR L 5.35
18.7

.". Se usarin 6 tornillos en la conexion

(ART. 5.3.3)

EJEMPLO 25 - Calculara la conexion del eyemplo anmenor considerando la junta de npo friccion. El factor

de cargaesde 1.4

Solucion

La resisiencia de dise”s de la conerzon. basada en la condicjon de que el deslizamiento es critico en
ella. debe ser mavor o zua a la ca ga d: semicio Debe revisarse ademas que la carga de disefio no

sobrepase la resistencia de la junta con los to-llos trabajando al aplastamiento.

100
Carga de seracio = 1—4 = 7.4 TON.

Resistencia al deslizamiento de cada torrullo (R ),
(R) =1.0x1230 x2.85x2=7011kg =7.0 TON.
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Numero de tornillos requendos en la conexion.

71.4 '. . -
N°TOR =0 13.2 .. sc requicren 11 tomillos, sin embargo por simetria en ella se

recomendaria usar 12 tor;xillos que corresponde al doble del calculado en el ¢jemplo anterior.

\

\
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REVISION DE UNA COLUMNA DE SECCION H CON LA HOJA DE CALCULO AISC-SEC. H.xis
(AISC-LRFD 83).

La hoja de calculo es aplicable a columnas de edificios, con L, = L,. Si no estan contraventeados. K, = K, =
1.0. Si estan contraventeados pueden tomarse K, y/o K, menores que 1.0 (se determinan por separado. con el

nomograma del AISC).
La revision con 13 hoja de calculo esta en tas hojas 12 y 13.

ACCIONES NOMINALES

(Fuerzas en Ton; mom en Tm)

CARGA VERTICAL
Pe. Mo Xs Mo, Y, Mo X, M. Y,
250 15.0 - 17.5 -22.3 0
SISMO SEGUN X
P., Mo Xs M. Y, Mo, X, [ .Y
100 12.7 15.0 12.7 | -18 2
SISMO SEGUN Y
PSV MSYXS , MSYYS MSYX' M‘-!Y'
80 -8.2 | 22.2 -19.0 222

Son acciones det extenior sobre la columna, posilivas en el sentido del movirmiento de {as manccilias del reloj;

en la Fig. 1 se muestran las producidas por carga vertical.

=<

ReT N

—_ — '{ __C__\_.x

7 /!
1
g | Sismo X

f . X

o)

% 223

Fig. 1. Acciones nominales por carga vertical

Sismo Y

Fig. 2. Direcciones del sismo

Las direccitones del sismo, segun los ejes X y Y, deben coincidir con ios ejes del mismo nombre de la columna
{Fig. 2).



X s siernpae cl eje nuimal Ol alue,
En columnas de edificios urt:aanos se tomara.siempre, K, = K,= 1.0
, = 3515 Kgiem™; L, = L, = 600 cm: K, = K, = 1.0; Q, = Q, = 4.0.
VP, = 2500 Ton ; TH, = 300.0 Ton ; TH, = 280.0 Ton ; (Aon). = 5.5 CM; {&an)y = 3.0 M.
\

Esta utformacion proviene de un andlists de praner orden de la estruclura. '

SECCION PROPUESTA (LAMINADA)

Es una seccion W 14" x 426 Ib/fl.

' o
o, et

4t = 2
rea76 A =806.0cm

O ; L =273697.7 cn*; S, = 11548 4 cm’
& '; Z, =14191.9cm’;r,=18.43cm
| T car l, =982366cm'; S, =4633.8cm’ 1, = 11.04 cm
. T T z, =7111.5cm’
B=42.40 J  =14104.7 cm‘;C, = 38 687 933 cm®

Acotaciones encm

a) Stecwon H -

Fig. 3. Secéidn pfopuesta

CLASIFICACION DE LA SECCION. Es valda para tedas las condiciones de carga.

Los ‘i 5 son los <or . spondientes a secciones compactas en compresion axial, lo .ue es conservador,
Deben ser “compactas” para desarrollar Mg, y My,

Patines. B/2C = 42.4/(2x7.71) = 2.75 < 545/ \/ﬁ = 919"

m—

Atma. (D-2C)/T =3198/14.76 =6.72 < 2121/\1Fy = 35.8 La seccion es compacla.

RESISTENCIA EN COMPRESION. Es valida para lodas las condiciones de carga.

{KUr), = 1 x 600/18 43 = 32.56; (KU/r), = 1 x 600/11.04 = 54.35; (KL/r),, = 54.35



54.35 |F
o= T £ =0T1B<15 L Fas 0. 658°7"*") F, = 2832.8 Kg/cm®. P, = 806 x 2832.8 x 10°
= 2283.2 Ton \

P.... = MPEA/(KUI?, = (B06IT°E/32.56°)10° = 15299.7 Ton.

Per, = M EA/(KLI?, = (BOBTT°E/54.35%)10°% = 5491.0 Ton.

RESISTENCIA EN FLEXION. PARAMETROS GENERALES, L, =600cm =1L,

Mp, = Z,F, = 14191.9 F, x 10° = 498.8 Tm; Mp, = Z,F, = 7111.5F,x 10 = 250.0 Tm
L. = 2515 ¢/ [Fy = 2515 x 11.04/ fF, = 468.3 cm. :

Fy

= 3515- 700 = 2815 Kg/cm® ; M, = F.S, = 2815 x 11 548.4 x 10° = 325.1 Tmn
It [EGJA i ‘/EGﬂM 04 69x806
X, = ‘/ "= = B21842
S, 2 11548.4 2
c,(s,} . 238687924 ( 115484 Y’ - 0 o
X.=4 - 4% = 1.70 x 10
I GJ 98236.6 \14104. GQG

My Xy 11.04 x 821 842 -
\/1 + + X, F‘ = vy J1 +y1 + 170X 107 x 2815° = 45659 cm

M.,  S,X,v2 XIx, 115684 x821842 42 8218427 x1.70x10 ° |
= 1e — | = 1+ — |10% = 2699.1 Tm.
c, L, 2L11,) 600/11.04 2(600/11.04)

Lp=4683cm <, =600cm <L, =456859cm,

M

= = 493.2Tm
c

L-L, | ] 300-468.3 _
M, - (M,, - Mr) = |498.8 - (496.8-325.1) ———————
L, -L 4565.9 - 468.3

M., = Mg, = 250.0 Tm



COLLICILNILS B, o wuales puna ldie L columnde. del enlrepezo y pas Wi ki condispmez de cang

;o 1
B;, = =
TS ULB VT L, 1 - 2500 x 4 x 37 (280x600)

= 1.217

1
B?y: = 1440
4 - 2500 x 4 x 5.5/(300x600)

Cumho B,, = 1.440 . 1.40, la hoja de calcuto indica que debe aumenlaise la ngidez fateral del edihicio segun X,

CONDICION I. CARGA VERTICAL. Las acciones nominales estan en la hoja 4. F. = 1.4

RESISTENCIA EN FLEXION. L, = 600 cm
Coefrciente Co.. SOlo interesa este coeficiente, porque para flexion alrededor de Y no hay pandeo.

MUM: = 15 0/(-22 3) = 0673, Cpuy = 175 ¢ 105 (MM » 03 (MM = 1750 105 (063 1 030G

1179 <2.3
Mn:
Como Ly < Lr, I\.fl,m1 = - Coer = 493.2x1.179=581.5Tm > M,
br

—-

Mpet = M, = 498.8 Tm’

FACTORES DE AMPLIFICACION,

Coeficientes B,

Cmi = 06-04(-0673) = 0.869.

) = = 0889 <1.00 . By = 1.
o1 -P /P,  1-250x14/152997 <1.00 .. By, =1.00

Cmy=0.6-0.4 (0) = 0.6

0.6
8 = = 0641 <1.00 - by, =
W 1 - 250x1.4/5491.0 < Biy=1.00




Para la revision por carga vertical no se calcula B;.

ACCIONES DE DISENG

Yo

P., = 250 X 14 = 350-0 Tm . (Mux)m.h = B1| {Mlcv)mal Fc = 22-3 X 1v4 = 31'2 Tm- (Muy)m.h = BH (Mvn.‘v)m.h Fd‘ = 17'5
x1.4=245Tm

ECUACION DE INTERACCION .
P.Pn = 350.0/0.85% 2283.2 = 0.180 < 0.2 ..

P M M . 1.2 24.5
— + — + = = 0.160 + 3 + = 0.090+0.069+0.1083=0268 <100

00 M, ¢M, 2 0.9x498.9  0.9x250.0

i

CONDICION iI. CARGA VERTICAL +‘SISMO X+ 030SISMOY.

RESISTENCIA EN COMPRESION. lgual que para carga vertical.

Cochicienies B, Estan en la parte supenor de la hoja 7. Se calculan una sola vez, paid las Cond Ny Il

RESISTENCIA EN FLEXION

Coeficiente C,,. Se determina con las acciones nominales combinadas, amplificadas. termendo en cuenta los
signos de 10s momentas. Aungue no se conocen By, ni By,. no unpona, pues estos factores o amplilican 10s

momentos en 1os exiremos de las columnas

P =250+ 100+ 0.3 x80=2374 Ton

My =150+ 7217 x127+030x1440(-82)=268Tm
Mpe=175+1217x15.0+030x1.440x 22.2=453 Im
M, =-223+1217x 127+ 0.30 x 1.440 (-19.0) =-151 Tm
M, =0+1217(-18.2y+0.30x1440x222=-126Tm

¥

My /My, =-151/269=-0561;Cp, =175+ 1.05(-0.561)+ 0.3 (-{.'3.551)2 =1255<23.

4832 x1255=619.0 Tm>M,, ..M

nK,

M
Como Ly ~ L. My, e —= C,
*2

=M, =498.8 Tin
bz .



Cuochoente:n (.'...,,_y_(;,..;__ Goe uliizan los auanentas aounales caleokikdos sunba,
"M,./Mz. = -0.561, Cm: = 0.6 - 0.4 (-0.561) = 0.824

MM, = -12.6/45.3 = -0.278,C,,, = 0.6 - 0.4 (-0.278) = 0.711

Coeficientes B, yByy Py, =1.1 (250 + 100 + 0.3 x 80) = 411.4 Ton.

B_.. =0.824/{1-411.4/15299.7) = 0.847 <« 1.0Q . By = 1.000

B = 0.711/(1 - 411.4/5491.0) = 0.769 < 1.00 .. By,= 1.000

'AQCIONES DE DISENQ. Se calculan con valores absolutos de ias fuerzas norrnales; y momentos.
‘De acuerdo con AISC, B, s6lo mulliplica al momento por carga vertical: '
M, =F, (B:M, +B.M)

De acuerdo con las normas canadienses, M, = F. By (Mo, + B2 M)

Ei segundo valor es el correcto.

P, = 1.1 (250 + 100 + 0.3 x 80) = 411.4 Ton.
My = 1.1x 1.0 (15.0 + 1.217 x 12.7 + 0.30 x 1.440 x 8.2) = 37.4 Tm
M, =1.1x10(17.5+ 1.217 x 15.0 + 0.30 x 1.440 x 22.2) = 48 9 Tin
M. = 1.1x1.0(223 +1.217 x 12.7 + 0.30 x 1.440 x 19.0) = 50.6 Tm
M, =1.1x1.0(0+1.217 x 18.2 + 0.30 x 1,440 x 22.2) = 34.94 Tm

FC B|. 8] 81,: 82, 82,

My, = 50.6 Tm. (El mayor de M, y M,) -
M.y =49.9 Tm. (El mayor de M, y M,))

ECUACION DE INTERACCION.

P./$.Pn=4114/085x2283.2=0.212> 0.2



o M.,. 506 49. 8
P B M = 0212 + E( + ° J= 0212 + — (0.113 + 0.222) =
9 | ¢ , 9 \0.9x4989  0.9x250 9

0.509 < 1.00

CONDICION Il CARGA VERTICAL + 0.30 SISMO X + SISMO Y

RESISTENCIA EN COMPRESION. lgual que para carga vertical.

- Cocticrenies B, Estan en la parte supenor de la hoja 7.,

RESISTENCIA EN FLEXION.

Coeficiente Cp,. Se delermina con las acciones nornmales amplificadas por B;, teniendo en cuenta los signos

dc lus murm.nlua Nu sc conocen aun B, y By,, pero no unpora.

i =250 +030x 100+ 80 =360.0Ton.

Mes =150+ 0.30x1.217x12.7 +1,440(-8.2)=7.83 Tm

My =175+ 030x1.217 x 150+ 1440x22.2=5494 Tm
M, =-223+030x1.217x12.7 + 1.440 (-19.0) = -45.02 Tm
M, =0+030x1.217(-18.2)+ 1440 x222=2532Tm

M1, /M, = 7 83/(-45.02) = -0.174 ; Cy, = 1.75 + 1.05 (-0.174) + 0.3 (-0.174%) = 1.576.

%
Cumoly: LMz =" C,
"2
-1

493.2x1.576=777.3 Tm>M, ~-M,_, =M, =4988 Tin

lIl:

Coeficientes Cmy v Gy, Se utiiizan i0s momentos nominales calculados arriba.

Mi/M,, =-0174,C,.,=06-04(-0174)=0.670

My /My, = 25.32/54.94 = 0.461, Cn, = 0.6- 0.4 x 0.461 = 0.416

Coefictentes By, y By,

=1.1(250 + 0.30 x 100 + BO) = 396.0 Ton.

B, = 08§70/(1 - 396 0/15298.7)= 0688 «10 .. B,, = 1.000



Bi, = 0.416/(% - 396.0/5481.0) = 0.488 < 1.0 .. By,= 1.000

ACCIONES DE DISENO. Se caiculan con valores absolutos de fuerzas y momentos.
P, = =396.0T

M =1.1x1.00{(15.0+ 1.217 x 0.3 x 12.7 + 1,440 x 8.2) = 34.59 Tin

M =11x1.00(17.5+1.217 x 0.3 x 15.0 + 1.440 x22.2) = 60.44 Tm

M, =11x100(223+1217x03x12.7+1.440x19.0)=59.73 Tm

My =1.1x1.00(0+1.217 x0.3 x18.2+ 1.440x222)=4247Tm

M., =59.73 Tin, M,, = 60.44 T

ECUACION DE INTERACCION.

Puljickn = 386/0.85 x 2283.2 = 0.204> 0.2

8
= 0.204 + ‘9‘ (0.113 + 0.269) = 0.561_

0204 + — A —
0.9x498.9 0.9x250.0

8 ( 59.73 60.44
9



REVISION DE UNA COLUMNA DE SECCION CAJON CON LA HOJA DE CALCULO AISC-SEC.
CAJON.xis (AISC-LRFD 83).

La hoja de cadiculo es aplicable a colurmnas de edificios,-con L, = L,. 3i no estan contravenicados, K, = K, =
1.0. Si estan contraventeados pueden tomarse K, y/o K, menores que 1.0 (se determinan por separado. con el

nomograma el AISC.
La revision con 13 hoja de calculo esta en las hojas 21 y 22.

ACCIONES NOMINALES

(Fuerzas en Ton, mom en Tm) ' C

CARGA VERTICAL
Pey M. X MY Me X, M~Y,
*500.0 . 250 37.50 -44 80 000
: SISMO SEGUN X
P., M, X, Ma: Y. M. X, M. Y,
150 0 25.00 15.00 25.00 36 40
SISMO SEGUN Y
P., M, X, Mo Ys M, X, M..Y.
120.0 -17.00 4510 -28.50 45 10

Son acciones dei exiernior sobre |a columna, posilivas en el sentido del movimiento de las manecilias del reloj;

en la Fig. 1 se muestran {as producidas por carga vertical.

-

-1 25.0
I-Y : (-1 — X

Sismo X
_— X

a7 s

h

|
|

|

| ,

H= A

448
N A A e
VA N -
Sismo Y

Fig. 2. Direcciones del sismo
Fig. 1. Accicnes nominales por carga vertical



Las direcciones del sismo, segun ios ejes XyY, deben coincidir con los ejes de! misimo nombre de la cc 13
(Fig. 2).

En secciones reclangulares, el sismo X es nonmal al lado mayor (i, > 1,); en secciones cuadradas, |, = I,.
F,=3515Kgiem™; L, = L, = 500 em; K, = 1.0, K,=1.0; Q.= Q,=4.0.
TP, = 2500 Ton, ZH, = 300.0 Ton ; TH, = 280.0 Tun ; (Aon) = 5.5 €M, (Agn)y = 3.0 CM.

Esta informacién proviene de un andlisis de primer orden de la estructura. ' ‘

SECCION PROPUESTA

‘ A =608.0cm’ ! i
| _t c=40 l, =361002.7 cin® |
4L - : S.=12033.4 cm’
S =20 120 Z, =13904.0 cm’
E f, = 24.37 ¢cm
l, =203210.7 cm®
I 1 c=a0 S, = 8128.4 ¢’
L ! 2, =9992.0cm’
B=500

i - r,= 18.28 cmJ = 361267 2 cm*
i

Acolaciones en cm

Fig. 3. Seccion propuesta

D es siempre mayor que B (exceplc en secciones cuadradas, en fas que D = B).

CLASIFICACION DE LA SECCION E: valida para tod.s laz condiciones de carga.

Los limites son l0s que corresponden & secciones “comparias” en compresion axial, 10 que es conservador.
Ocben ser compaclas para desarroliar M, y M,,. - -

Palines. (B-2T)/C = 46.0/4 = 11.5 < 1593/ ny = 26.9

Almas. (D - 2C)/T = 52.0/2 = 26.0 < 2121/ ,ny = 358

La seccion es compacta.
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'RESISTENCIA EN COMPRESION. Es valida-para lodas las condiciones de cauga. -

(KUT), = 1.0 x 500/24.37 = 20.52; (KUr), = 1.0 x 500/18.28 = 27.35 .. (KUn)e = 27.35

KL ‘" _27.35 . :
3 ‘/F ] L 20361 <1.5.. Fo= (0658% )F, = (0.658" " ) F, = 3327.9 Kg/em?,

Pa = AgFe = 2023.4 Ton, ¢ Pn = 1719.9 Ton
P, = IPEAIKUrY, = (608.011°E/20.527)10 = 29058.0 Ton,
Pei, = (608M°E/27.35%)107 = 16357.1 Ton.

RESISTENCIA EN FLEXION. PARAMETROS GENERALES L, =L, =500 cm

Mp, = Z,F, = 13804 F, x 10° = 488.7 Tm; Mp, = Z,F, = 8992.0 F, x 10° = 351.2 Tm

263663 - 2063 663 x18.28

4 . SRiART ENA
= — JJA = 361267x608 = 1461.7 ¢m = 500 cin
P M., v 188 7x10°F / >Lo
_ 4007670, JIA _
M, = F,S, = 12033.4 F, x 10° = 422.97 Tm, L, = v = 25670 cm > L,
4007670VJA  4007670JJA .
Mee/Cox = = x107 =21 715.2Tm

L, /1, 500/18.28
Lo =500cm <Ly, = 1461.7cm . Mn, = M, = 4887 Tm
Mo, = Mg, = 3512 Tm.

COEFICIENTES B,. Son iguales para todas las columnas del entrepiso y para todas las condiciones de carga.

L, y L, deben seriguales.

| 1
B = = = 1.273
1-2P, (Qyb6 )/ THyL, 1 - 2500 (4.0 x 3.0)/ 280x500
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: ' 1

2y = o - . = 1.579
B2y |- E{Ueb )/ Tilgle 1 - 2500 (4.0 x5.5)/300x500 .

Coino B., = 1.579 - 1.40, la hoja de caiculo indica que debe awmnentarse {a rigidez lateral del edilicio segin X
1

CONDICION | CARGA VERTICAL. Las acciones nominates estan enla hoja 14. F. = 1.4

Coeficiente C,,. Soélo interesa este coeficiente, porque para flexién alrededor de Y no hay pandeo.

My/M; = 25.0/(-44.8) = -0.558 (curv. simple). Cpr = 1.75 + 1.05 (My/M;) + 0.3 (My/Mj)? = 1.75 + 1.05 (-0.558) +
0.3 (-0.558)° = 1.258 < 2.3

Coefictentes B,
Cm: = 0.6 - 04 (M,/M,,) = 0.6-0.4(-0.558) = 0.823.

C.. 0.823
B, = = = 0.843 <1.00 .. By, = 1.0
x 1-P, /P, 1 -(500x1.4)/29058

Cuy = 0.6 - 0.4 (0.01/37.5) = 0.600

Co - 0.600 -
B, = = = 0627 <1.0 - By, = 1.00
t 1-P /P,, - (500x1.4)/16357.1

—

ACCIONES DE DISENO

P,=5000x14=700.0Ton: {(MuJmas = Biu (Miciae Fe = 1.0 x 448 x 1.4 =627 Tim: (M ), . = Biy{iMucw)ia
Fe=1.0x375x1.4=.25Tm

ECUACION DE INTERACCION.

Pu{Pn= 700 0/0.B5 x 2023.4= 0407 >02

P gl m, M,, J 8 { 62.7 52.5
+ - +
: |

= 0407 + —
0.9x488.7 0.9x351.2

8
S ) = 0.407 + E (0.143 + 0.166) =
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CONDICION . CARGA VERTICAL + SISMO X + 0.30 SISMO Y.

RESISTENCIA EN COMPRESION. Igual que para carga vertical,

Coeficiente Cp,. Se delermina con las acciones nominales combinadas, leniendo en cuenta los signos de los
momentos, amplificados con los factores B;. Aungue no se conocen todavia By, y By, N0 importa. pues eslos
factores no amplifican los momentos en los extremos de la columna.

Acciones nogminales.

P = Pg + Py + 0.30 Py, = 500.0 + 150.0 + 0.3 x 120.0 = 686.0 T.

Mus = Mowes * Box Mons + B2,(0.3 Myn) = 25.0+ 1.273 x 25.0 + 1.579 x 0.3 (-17.0) = 48.8 Tm1
M= Mews + B2x Maxys + Bay (0.3 Mayy) = 37.5+ 1.273 x 15.0 + 1.579 x 0.3 x 45.1 = 78.0 Tm
M, =-44.8+1273x250+1.579x0.3 (-28.5) =-26.5 Tm '

M, =0+1.273(-36.4) + 1.579 x 0.3 x 45.1 = -25.0 Tm

My /Mg, = -26.5/48.8 = -0.543 ; Cpy = 1.75 + 1.05 (-0.543) + 0.3 (-0.543)7 = 1.268

En realidad, en este caso no es necesario calcular C,,, pues como se ve enseguida no nterviene en la

resistencia a la flexion,

RESISTENCIA EN FLEXION. L,y L, son iguales para todas las condiciones de carga; Mce N0, porque cambia

Cuy, Sin embargo, Mee/Cpy N0 cambia.

—_—

Como Ly <Lp, Ma, = M, =488.7Tm; M, =M, =351.2Tm
Coelicientes Cm, v Cm,. Se ulilizan los momentos nominales calculados arriba.

M../M,, = -0 543 (C=0R-04(M./M,)=06-0.4(-0.543) = 0.817
Mi,My,= -25.0/78.0 = -0.321; ; Cmy=0.6- 0.4 (-0.321) = 0.728

Coeficientes By, ¥y By, P, =1.1(500.0+ 150.0+ 0.3 x 120.0) = 754.6 Ton.
B = Cme/(1-Pu/Pes:) = 0.817/(1 - 754.6/29058) = 0.839 < 1.00 .. B;, = 1.000
Biy = 0.728/(1 - 754.6/16357.1) = 0.763 < 1.00 .". By,= 1.000

ACCIONES DE DISENQ. Se calculan con valores absolutos de las fuerzas normales y momentos.




. 1%
De acuerdo con AISC, M, = Fe (B,M,, + B,M,): de acuerdo con 1as nonnas canadicnses, M, = £, By (M, + ~

M;), este valor es el correcto.

P, =754.6 Ton ‘ -
Mes = Fe Bix (Moves * Bax Maxes + By (0.3 Mps)) = 1.1 X 1.0:(25.0 + 1.273 x 25.0 +1,579 x 0.3 x 17.0) = 71.37 Tm
My = Fe Bir (Mows + Bay Myres + Bay (0.3 Myps)) = 1.1 x 1.0 (37.5+ 1.273 x 15.0 + 1.579 x 0.3 x 45.1) = 85.75
I'm I .

M, =1.1x1.0(44.8+1.273x25.0+ 1.579 x 0.3 x 28.5) = 99.14 Tm
M, =1.1x1.0(0+1.273 x 36.4 + 1.579 x 0.3 x 45.1) = 74.47 Tm

\

1

M., = 99.14 Tm. (El rhayor de Mys y M,) ; My, = 85.75 Tm. (El mayor de My; y M,)

ECUACION DS INTERACCION.

Pul:Py = 754 6/0.85 X 2023.4 = 0.439 > 0.2

99 14 85.75 J

g
09 X488 7 + 09 x3512) ~ 0.439 + — (0.225+0.271)=0.880

R 8
439 + 2
0439 + 3 [ 5

CONDICION HIl CARGA VERTICAL + 0 30 SISMO X+ SISMO Y.

RESISTENCIA EN COMPRESION. Igual que para carga vertical.

- ]
1

RESISTENCIA EN FLEXION. L,y L son iguaies para todas las condiciones de carga; Mg, N0, porque cambia

Cos; Sin embargo, Mc,/Cy. Se conserva igual.
Como L, <Ly May = M, = 488.7 Tm; Moy, = M, = 3512 Tm.

COEFICIENTE C..- Se delenmina con las acmiones noiminales combnadas, correspondicntes a la condicion o
carga en esiudio, leniendo en cuenta los signos de los momentos, y los factores B;. Los factores By no
aparecen, porque no amplifican los momenics en! s extremos de la columna.

Acciones nomimnales.

P =P, +03P, +P,, =500+0.3x 150+ 120.0 = 665.0 Ton.

Mus = Moves * Bax (0.3Meaes) + B2y Mypy = 25.0 + 1.273 x 0.3 x 25 + 1,579 (-17.0) = 7.70 Tm

Mp= Mews + B2y (0.3Mgys) + By (0.3 My} = 37.5+ 1.273x 0.3 x 15.0 + 1.579 x 45.1 = 114.44 Tm
M, =-44.8+1273x0.3x25+ 1579 (-28.5)=-80.25Tm

M, =0+1273x0.3(-36.4) + 1.579 x 45.1 = 57.31 Tm



15

My./My, = -7.70/B0.25 = -0.096; Cy, = 1.75 + 1.05 (-0.096) + 0.3 (-0.096)? = 1.652

En realidad, en este caso no es ngcesario calcular C,,. pues como se vio arriba nd interviene en la resistencia a
ta flexion.

CocficientesC..,.y C.,. Se ulilizan los momentos normnales caltculados aniba.

M1 /Mgy = -0.086 ; Cpmy = 0.6 - 0.4 (My,/M;,) = 0.638
M1, M,,= 57.31/114 44 = 0.501; C,, = 0.6 - 0.4 (M,/M;,) = 0.400

Coeficientes By, y By, Py = 1.1 x665.0 = 731.5 Ton.
B = Coal(1-P,/Pesy) = 0.838/(1 - 731.5/29058) = 0.654 < 1.00 .. By, = 1.000

By, = 0 400/(1 - 731.5/16357.1) = 0.418 < 1.00 .. B,,= 1.00

'ACCIONES DE DISENO. Se caiculan con valores absolutos de fuerzas y momentos.

P, =731.5 Ton

Mes © Fe By (Moves + Bax (0.3Myms ) * Bay My} = 1.1 x 1.0 (25.0 + 1.273 x 0.3 x 25 +1.579 x 17.0) = 67.53 Tm
Mys = Fe By, (Mows + Bax (0.3 Maxys) + Bay Meys) = 1.1 X 1.0 (37.5 + 1.273 x 0.3 x 15.0 + 1.579 x 45.1) = 125.89 Tm
M, =1.1x 1.0 (44.8+1.273 x 0.3 x 25.0 + 1.579 x 28.5) = 109.28 Tm :

M, =1.1x1.0(0+1.273x0.3x36.4 +1.579 x45.1) = 93.63 Tm s

u

M =109.28 Tm, My, = 125.8¢ Tm

ECUACION DE INTERACCION.

PoicPa =-77:.5/0.85 x 2023.4 = 0.425 > ¢ 20

roo8l M M J

R . + ux
‘JIL l‘"

L e — =

109.28 17 5.89 J
g Ub Al P M

- B
= 0.425 + — (———-—— v —nT
9 \0.9x488.7 D0.9x351.2

8 .
= 0425 + ; (C.248 + 0.397) = 0.999
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DISIPACION DE ENERGIA CON DISIPADORES DE FRICCION.

El modelo representativo puede ser el siguiente:

U,: movimiento excitador

F( J. x
M M: masa excitada
RN
k % Nk Y X: movimiento de |a masa
: . |
—I k: rigidez del resorte

Nk : rigidez del disipador

Modelo que puede también presentarse en la sigaiente forma:

:., Po = i, M (fuerza excitadora) -

~ s Fr= & M (fuerza de inercia)

/ — k8 (fuerza en el resorte)
Fi
; " NxfsF, (fu rz~ n el disipador) = Foy

i
? l% Fy (iuerza para |a Jue se vence la friccion)
Nk

,,,,,,,,

Mientras la fuerza generada en el disipador sea menor que ia necesaria para producir el
deslizamiento el sisterna vibra con una ngidez totai que puede considerarse la rigidez de la
estructura (k) mas fa ngidez dei elemento disipador (Nk), esto es (N+1) k



o

&

El deslizamiento se inicia cuando la parte de la fuerza de inercia que toma el disipador excede la

fuerza de friccion, esto ocume cuando la relacion entre la frecuencia de la excitacion w y la
frecuencia natural del sistema w, guandan fa relacion siguiente (5) : '

En que Fpy es la fuerza de friccion en el amortiguador y Uo 1a amplitud de la excitacion.

El sisterna vibra en ciclos que pueden representarse como sigue:

F A
FE ..........................
d=x-u
Frx F,=(N+ Dk f
R comportamiento del sistema completo
j’ 5 s (fuerzas sobre ia masa)

Que puede descomponerse en dos subsistemas: el disipador y la estructura original.
a) Comportamiento de!

op =6, - 8f
disipador:
Foy = Nk &f
A Energia qu-. S¢ . onserva en 2!
amontiguador
Foy &
A Nk 61?
o Nk . -- EC.'D =
a " 2
g
- -
/ K f 5,
// Energia que se disipa en
/ _ -Ff 1/4 de ciclo: '
— e
Ep = Nk dfdp




b) Comportamiento de la
estructura original

FA
Energia que se conserva
kd °
Fey K CE” 2

’// 6 f 5 ° 8
la estructura se mantiene
elastica

CRITERIO SIMPLIFICADO DE DISENO.

El criteno se basa en las siguientes hipétesis:

1.- Es valido el método del factor de ductilidad que considera que la amplitud del movimiento es la
misma independientemente de que el sistema sea elastico o no. Esto se cumple aproximadamente
para penodos mayores de 0.5 seg. (Newmark and Hall, 1982).

2 - La energia que el movimiento sismico impondria y $e mantendria en la estructura si esta fuera
elastica, es la misma que e! movimiento impone a ta estructura si esta se comporta en forma
inejastica y solo parte de la energia se aimacena y el resto se disipa, (Akiyama, 1985 y Nakashima
en T. Mitami, 1996, prueban qQue la energia impuesta y la disipada permanecen reiativamente
constantes independientemente del esfuerzo de fluencia).

3 - La diferencia entre la energia impuesta y la que se almacena se disipa cada ciclo de vibracion.

Lo antenor puede aplicarse como sigue;



&f = geformacién para la que se inicia el deslizamiento

FA

Fe

..................................

&f 8o

F‘*SP_’I

8, = Deformacion maxima

I |

Sistema completo con rigidez
inicial = (N+1) k

Amortiguador con rigidez ARterat
=Nk

Estructura original con ngidez
=k

&p = Deformacidn plastica requerida (deslizamiento) en 1/4 de ciclo

Fe
Fy
Foy

Fer

-

(N+1) k S0 (fuerza para un sistema elastico)
(N+1) k 8f (fuerza de inicio inelastico)
Nk &f (fuerza en el disipador)

k do (fuerza en la estructura)

La magnitud del deslizamiento en el disipador puede obtenerse por geometria

5p do
Fe-F, Fg




F. -
Sp= = ,FY 6,
1:E
i F 1 ]
si £ = ; 5 =[1-—]5 . 4
{ F, Q P AR

Esta ecuacion proporciona el deslizamiento en el disipador cada cuarto de ciclo; la estructura serd
segura si el disipador es capaz de absorber, sin deterioro de resistencia, esta deformacion para

proporcionar la energia que se requiere disipar.

Esto se puede establecer como sigue:

L a ecuacion de conservacion de |a energia es:
=Ec + BEp

EnqueE esla en'ergia impuesta al sistema, E- la energia que se conserva y ED la que se disipa.

Ec=Eco + Ece
Nk 5f° , _
Eco = N es la energia que se conserva en el disipador
kéo? .
Ece = ; es la energia que se conserva en la estruclura
Eo= Fpy 26P es |a energia que se disipa
St suponemos E, = Eg, y Eg es la energia que se impondria al sistema si este se mantuviera
elastico

NkSf? ko
+

Ee= ; ; +Fpy 2 Op s
kéoz E, :
2 N~-l -
Toy - (M) F
—Fy
(__i_\l___E_M)aé,;tN*‘)FES
N e - 2
Hkagj _ HJﬂS&L.* Eiﬂl-F} 2 EF
L2 o =



Si la diferencia entre este valor de la energia, que es ia que se Mantendria en el sistema si este
permaneciera elastico, y la que se mantiene en condiciones inelasticas, se disiparé cada ciclo de
la oscitacion, dado que la accién extemna impone energia constantemente, puede escribirse;

Z oy 1op fh

7z
X
™Y
o
r
i
2
[\ W}
[y
+
2
".
I
QO
.—6
“Ti
e
IU,

L AP R~

Para extrapolar. los resultados anteriores a un sistema de verios grados de libertad puede
establecerse la premisa de gue la energia total que se impone asi como la que se disipa en un
sistema de varios grados de libertad es ia misma que se impone y se disipa en un sistema de un
grado de libertad, cuya masa y periodo natural es igual que |a masa total y periodo fundamental
del sistema de varios grados de libertad (6) ' ’

Lo presentado en los parrafos anteriores se aplicard al sistema para reforzar estructuras existentes
(7}, que se resume a continuacién.

Ei sistema consiste en la colocacion de una serie de contravientos metalicos en cuyo extremo se
colocan tomiflos de alta resistencia en agujeros ovalados largos.

El sistema de contravientos ngidiza ampliamente a la estructura original y el deslizamento de los
tornillos ante acciones excepcionales disipa energia. ]

La conexidn utilizada es como sigue:



Ejemplo 2
Es un edificio para aulas de cuatro niveles con una sola crujia en la direocién corta.

En sus condiciones originales, ante las acciones sismicas reglamentanas presenta las siguientes
caracteristicas. ‘

Peso dei edificio . 5400 Ton
Penado de vibracién 1.1 seg.
Desplazamiento maximo 10 cm.

Después de su refuerzo sus condiciones serian;

Peso del edificio 5550 Ton
Penodo de vibracion 0.44 seg.
Desplazamiento maximo 2cm.

6,=0.75 §,=1.5cm
0,=025 6,=05¢cm
Fy = 5x324x0.5 = 810 Ton

Fov = 4x324x0.5 = 648 Ton

d) Resistencia de la estructura
Fee = 0 324x2 = 628 Ton

Resistencia por nivel 324 Ton

e) Venficacién de la disipacion de enrgia por ciclo
5x324
E, = ——2—— 2° = 3240 Ton. cm

N+] )
Foy 6p < 3240 - —2—k6!" = E,

4 x648x1.5 2 3240 - 25x324x1.5 = E_

3888 > Ep

f} Revision del inicio del deslizamiento

i, 2r 2T
T 0, =0l6g o= — = — =35]
o Ts 2.5




Comporamiento con disipadores

a)

b)

c)

d)

e)

Rigidez inicial de la estructura

V. 5400 x 06

= = = 3247/
5, 10 -

k

Rigidez del edificio roforzado

(N+)k = 5_v_ = 3550—;9—'9 = 1665 T/m

(N+1) = 5
Resistencia de los disipadores y desplazamiento necesario:
SiQ=4

5p= 0.75 6,=15cm

6,=025 &, =05cm

Fy = 5x324x0.5 = 810 Ton

Fpy = 4x324x0.5 = 848 Ton

Resistencia de la estructura
Fee = 0 324x2 = 628 Ton

Resistencia por nivel 324 Ton

Verificacion de la disipacién de enmgia por cicio

5x324
3 2° = 3240 Ton.cm

E

N+l X
4Fy, Sp 2 3240 - — ke =K

4 x648x1.5 2 3240 - 25x324x1.5° = Ep- -

3888 > Ep

Revisidn del inicio del deslizamiento




0.l6¢g o Fyy o 648

u, =249 ; p= = = 0.08
251 ku 324x249

No se producird el deslizamiento para esta retacién de frecuencias.

CONCLUSIONES
1.

La estructura sin contravientos debe resistir un cortante basal de 628 Ton = 0.11 W para
permanecer elastica.

Las conexiones de los contravientos deben proporcionarse para que deslicen con un
cortante de 648 Ton. } .

Los drs;padores deben tener una carrera minima de 1.5 cm

Et sismo de disefio es mayor al que se presenté en 1985 para una relacién de frecuencias
suelo-estructura como la de este caso.
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DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

MODULO HI. PRINCIPIOS GENERALES DE DISENO ESTRUCTURAL

111 PRINCIPIOS GENERALES DEL DISENO ESTRUCTURAL

IM.1 ASPECTOS BASICOS
Funcionamiento
Segundad .
Economia "

" Ventajas y Desventajas Del Acero Como Material Estructural
Propiedades Del Material
La Metodologia De Disefio
Aplicacion De Reglamentos

II1.2 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

Estructuras laminares o de cascaron -
Estructuras esqueletales o reticulares

1.3 MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES

a) Tension
b) Flexion
~) Torsion
1} Compresion

I.emaches
Tomillos -
Pasadores
Soldadura

2L -



OBTENCION DE ACCIONES INTERNAS

Una vez que se tiene un buen modelo de la estructura y de las acciones que actuan en ella, se
pueden obtener mediante un analisis, generalmente elastico,. las acciones internas para
disefio. En la actualidad se emplean programas.de computadora que permiten ajustar con
facilidad las dimeﬁsiones propuestas originalmente y los pesos que de ellas se derivan. Solo
en algunos casos serd necesario recurrir a programas mas sofisticados que toman en cuenta
el corn]:;ortamiento no lineal o los efectos de esbeltez (PD ). :
DIMENSIONAMIENTO DE MIEMBROS
Y CONEXIONES

En la seleccién de los perfiles estructurales es muy importante tomar en cuenta las
condiciones del pais en cuanto a limitacion de la produccion de perfiles laminados. lo que en
muchos casos conduce a la necesidad de emplear perfiles fabricados con placas soldadas. En
la actualidad sin embargo es posible considerar la importacion de perfiles, aunque esto
dependera de un estudio.econémico. -

También es importante tomar en cuenta la presencia-de ductos y elementos que forman parte
de. otros sistemas como' aire' acondicionado,. instalacion: hidrosanitaria,- etc *En este .caso-la
seleccion entre una seccion I o una armadura para las vigas, puede definir ‘diferencias
importantes en el costo y en el aprovechamiento de los espacios. Asimismo las conexiones
juegan un papel muy importante en la economia. Es mas facil conectar una viga a una
seccion I que a una seccion cajon, es mas rapido hacer conexiones atornilladas en campo
que soldadas, aunque éstas requieran menos matenal, etc. Finalmente la estructura mas
economica no es necesariamente la mas ligera, sino la que combina en forma éptima el peso,

la fabricacion, la facilidad de montaje y los aspectos estéticos y arquitectdnicos impuestos.

REVISI( ‘N DE CONDICIONES DE SERVICIO

.- -

Una vez que se han definido las caracteristicas geométricas de cada uno de los miembros
estructurales, en términos de resistencia, es necesario revisar las deformaciones 'esperadas
bajo cargas de servicio, tanto verticales como las derivadas de la accién del viento o del
sismo y es aqui donde se pueden requerir ajustes en virtud de los iimites existentes para este
tipo de deformacion . Asimismo las vibraciones de los pisos bajo cargas de servicio suelen

ocasionar un serio problema en condiciones de funcionamiento y su previsién en muchos



casos solo depende de la experiencia del disefiador, aunque en la actualidad existen estudios
y guias apropiadas para tal efecto.

DETALLADO

Un buen disefio nunca estara completo si no existe una comunicacion adecuada entre el
disefiador y €l constructor, en este caso el fabricante. En nuestro medio es comun que el
fabricante elabore los planos de taller en base a los planos estructurales. En estos sera
necesario entonces que existan detalles compietos y claros de la estructura y sus conexiones,
asi como de los anclajes y todo aquello que pudiera dar lugar a diferentes interpretaciones.
Finalmente es necesario planear cuidadosamente el procedimiento de montaje.

REGLAMENTOS
En Estados Unidos se identifican tres tipos de documentos o especificaciones:

ESPECIFICACIONES DE PROYECTO.
Son las que acompafian a los planos y contienen la informacién requerida para la realizacion
del proyecto . En muchos casos basta con hacer referencia en estas especificaciones a Ias de
materiales o a las de disefio y forman parte de las bases del contrato legal entre el propiétario -

y el contratista,

ESPECIFICACIONES DE MATERIALES.
Son las que norman el uso de todos los materiales de construcciéon y quedan definidos por la
American Society for Testing Matenals

ESPECIFICACIONES PARA DISENO.

Son producidos por diferentes sociedades técnica- especializadas en materiales o aspectos
especificos de la construccion Para estructuras de acero se tienen las especificaciones del
American Institute of Steel Construction (A.I.S C.) y las del American Institute of Steel and
Iron (A.L.S.1.). Para soidaduras se emplean las de la American Welding Society (A.W.S)).
Existen también especificaciones para puentes carreteros y de ferrocarril.

En Meéxico la situacidn en cuanto a reglamentos es la siguiente:



ESPECIFICACIONES DE PROYECTO.

No existe variacién con respecto a Estados Unidosipues en los planos se incluyen como
parte de la informacion requerida para la construccion. '
ESPECIFICACIONES DE MATERIALES.

En nuestro pais existen las Normas Oficiales Mexicanas (NOM) cuyo caracter es legal y
rigen en todo el pais. Quiza lo unico faltante es la difusion de las mismas,
ESPECIFICACIONES PARA DISENO. -

En México durante mucho tiempo se empleo el reglamento del American Intitute of Steel
Construction (A.I.S.C.) para el disefio de estructuras en acero. Con la apancion de las
Normas Técnicas Complementanas para Disefio de Estructuras de Acero del Reglamento
del D.F., en la ciudad de México por lo menos ya se tiene un buen documento para dnseno
pues cuenta ademas con ejemplos y ayudas de disefio. Sin embargo estas normas no tienen
caracter legal en el resto del pais, por lo que es comun, especialmente en los estados del
norte, emplear reglamentos americanos, no solo para el.diseiio de los elementos de acero
sino también para definir cargas vivas, acciones de viento y de sismo, por lo que a veces los.
disefios realizados en esos lugares difieren considerablemente de los realizados en ta ciudad

de México.

En relacion con la filosofia de los reglamentos conviene hacer algunas reflexiones Si bien
los reglamentos contienen los requisitos minimos para el disefioc de una estructura,
incluyendo aspectos de construccion y servicio y de esta forma representan la defensa de la
sociedad desde un punto de vista legal, la realidad es que ningin reglamento es suficiente
para cubrir todos los aspectos que tienen lugar en la ejecucion de una obra. Por- ejemplo se
acepta que las cargas y acciones recomendadas snn selo aproximadas puzs estan definidas en
terminos de probabilidad de excedencia. Lo mismo se aplica a los metodos de anlisis y
disefio. Por lo que respccta a las propiedades de los * iateriales, se acepta que estas puedan
tener vaniaciones y, finalmente se admite que un exceso en la seguridad no atenta en forma

significativa contra la economia.

Por otra parte, los reglamentos requieren de revisiones frecuentes y oportunas de acuerdo a
las nuevas experiencias e investigaciones que a diario se realizan en el campo de la
Ingenieria. Se puede considerar que un reglamento se vuelve obsoleto después de 4 6 5 afios
de su publicacion.



IIL 2 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS

En términos generales las estructuras se pueden dividir en dos grandes grupos, las’
estructuras laminares o de cascaron tales como los tanques de almacenamiento, silos, carros
de fenocanil, barcos, aviones y cascarones y las estructuras esqueletales o reticulares como
los edificios, los puentes y la mayor parte de las estructuras formadas por barras unidas entre
si para formar marcos o armaduras. X

En las estructuras laminares, la lamina o placa empleada para dar ia forma requerida,
desempefia al mismo tiempo el caracter estructural trabajando como membrana. En las
estructuras reticulares es necesario contar con pisos, muros, diafragmas. etc. que
proporcionan la forma y eventuaimente tienen también un caracter estructural. Pareciera de
acuerdo con lo antenor, que las estructuras laminares deberian ser las mas eficientes al
desempeiiar la doble funcién, sin embargo por muchas razones son las reticulares las mas

empleadas en la actualidad.
A continuacién se presenta una clasificacion de las estructuras mas comunes de acero.
Edificios

Atendiendo a la funcion o destino del edificio se tiene:
1. Residenciales
a) Casasy departamentos
b) Hoteles
¢} Dormitonos
2. Comerciales
a} Oficinas
b) Almacenes y tiendas
¢) Bancos
d) Administracion publica
Escuelas

L)

4. Asistencia
a) Hospitaies
b) Asilos
¢) Carceles
5.  De reunion



a) Iglesias
b) Bibliotecas y museos
c) Teatros, auditorios, salas de espectaculos
d) Estadios y arenas
e) Estaciones de pasajeros
f) Restaurantes
6. De almacenamiento
a) Bodegas
b) Estacionamientos
c) Hangares
d) Depositos
7.  Industniaies
a) Fabricas, laminadoras, talleres
b} Plantas de energia
-¢} Laboratorios

De acuerdo al tipo de estructuracion se puede hacer la siguiente clasificacion:

1.  Con muros de carga
2. Con trabes y columnas
3. De gran claro
a) Con trabes
b) Con armadura
¢} Con marco rigido
d) Con arco
e) Colgantes

Puen.ss

1. Clasificacion en funcion de la estructuracion:

a) Claro simple con vigas o armaduras

b) Marco rigido

c) En voladizo con vigas o armaduras

d) Continuo con vigas o armaduras

e) Enarco

f) Colgante



g) Movil
i} Oscilante
i) Levadizo |
iif) Basculante ’ .

2. Clasificacion de acuerdo a su seccion transversal:
a) Paso superior
b) Paso intermedio

c) Pasqa traves -

3. Clasificacion de acuerdo al funcionamiento
a) De vehiculos
+ 1) Autos y camiones
' ii) Ferrocamii
b) De peatones
c) De transporte.de matenaies
1) De liquidos { agua, combustible)
i1) De solidos ( carbon, minerales)

4. Porlalongitud del claro
a) Corto. Menor de 50 m
b) Intermedio. Entre 50y 150 m
¢) Largo. Mayor de 150 m

5. Porsu grado de redundancia
a) Isostatico
b) Hiperestatico

Estructuras especiales

En este grupo la clasificacion es muy amplia por lo que solo se citaran algunos de los tipos
mas comunes de estructuras que no son edificios o puentes.

1. Torres de transmision

2. Tanques superficiales y elevados
3. Muelies

10



4. Plataformas marinas

5. Estructuras de retencion (ataguias)

6. Plataforma para lanzamiento de naves espaciales
7. Construcciones ornamentales (esculturas)

II1.3. MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES
Tension

Un miembro sometido a tension representa el elemento mas simple de un arreglo estructural.
Generalmente es un miembro recto sometido a tension en sus extremos, por lo que su disefio
es muy sencillo pues no involucra problemas de pandeo o inestabilidad. Por otro lado es un
elemento muy eficiente cuando se resuelve con acero, de tal suerte que seria ideal tener en
una estructura muchos miembros sometidos a tension. Esto es lo que ha favorecido la
corriente de emplear cubiertas colgantes cuya caracteristica es salvar grandes claros en

forma econdmica.

Para fines de disefio se pueden agrupar estos miembros en cuatro grupos:

a) Cables B )
b) Varillas

c) Perfiles laminados y Placas

d) = Membros armados

Cables

Un cable es un elemento flexible empleado Unicamente para trabajos oe tension, consistente
en uno o mas alambres acomodados de diversas formas. Un toron es un conjunto de
alambres trenzados en forma helicoidal alrededor. de un alambre central que.hace las veces
de nucleo. Un cable estd formado por una serie de torones trenzados también
helicoidalmente airededor de un nucleo. El nucleo puede ser otro toron metalico o bien ser
de fibra, con el objeto de darle mayor flexibilidad, aunque estos cables no tienen uso
estructural y se usan principalmente en maniobras de izaje.

Los cables empleados para fines estructurales provienen de acero de alta resistencia
estirados en frio sin limite de fluencia definido y con esfuerzos de ruptura del orden de



15,000 Kg/cm?. Su modulo de elasticidad es menor que el del acero de los alambres debido
al arreglo helicoidal, por lo que algunas veces se recurre al preestiramiento con el fin de
reducir parte de las deformaciones bajo carga. Uno de los aspectos fundamentales del disefio
de cables es la conexion, pues para ello se requieren terminales y dispositivos especiales, que
en México con frecuencia son dificiles de conseguir. Esto quizi es lo que desalienta el
empleo de cables como miembros estructurales y con frecuencia se prefiere el uso de varillas

o perfiles que son mas faciles de conectar.(fig. 4).

Varillas <
Se emplean generalmente en sistemas de contraventeo en donde solo se tiene trabajo de

tension. Se fabrican de acero estructural y €l unico inconveniente que muestran es la
tendencia a desarrollar grandes deformaciones producidas por su peso propio, por lo que
generalmente es necesario emplear un dispositivo llamado templador para estirar un poco la
varilia y reducir la flecha. Esto ocurre en miembros de gran longitud como los tirantes de
arcos. Las conexiones en los extremos se realizan con soldadura, con rosca ¢ con algon

dispositivo especial como las terminales de los cables.(fig. 5).

Perfiles laminados y placas

Cuando la magnitud de la tension es elevada, se recurre generalmente al empleo de un perfil .
laminado. Asimismo cuando se prevé por inversion de esfuerzos cierta compresion, la varilla
y el cable quedan descartados. Practicamente cualquier perfil es apropiado para trabajos de
tension, aunque por simplicidad se recurre mucho al angulo, ya sea simpie o combinado. En
casos donde se requiere mayor area, se puede emplear una o dos canales y eventualmente
perfiles I. Un aspecto que en algunos casos puede ser importante, es la excentricidad que la
fuerza de tensidén provoca en miembros asimétricos como el angulo simple, misma que se

refleja en las conexiones Estas nueden hacerse con tornillos y con soldadura.

M’ :mbros armados .

Estos se emplean cuando la magnitud de las fuerzas es tal que un perfil solo no es suficiente.
Existen muchos arreglos para estos perfiles, aunque generalmente se recurre al empleo de
angulos, canales y placas para formar secciones en cajén

En la fig. 6 se muestran los perfiles tipicos para miembros a tension.

12



Flexion

La flexion es una de las acciones mas comunes en las estructuras. Generalmente ésta se
presenta en las vigas de sistemas de peso o de techo pero también en las vigas y largueros de

pared.

Las secciones mas apropiadas para resistir flexion son las secciones 1 y similares. por
ejemplo, ][ . Para flexion moderada se emplean perfiles laminados mientras que para flexion
grande se recurre a perfiles formados por tres placas soldadas.(fig. 7).

En la flexion simple la carga se aplica en el plano del alma, produciéndose asi flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia de ia seccion. La carga pasa por el centro de
‘cortante, por lo que no existe torsion y las secciones planas permanecen planas después de la
flexion. En tales condiciones los esfuerzos se obtienen con las formulas siguientes’ (fig. 8),

M %
fo=7" f = Y

El problema de flexion aparentemente seria muy sencillo de tratar, si no fuera por la
posibilidad de que se presente el pandeo lateral ocasionado por la relativa esbeltez de las
secciones I en la direccion perpendicular al alma y por la existencia de esfuerzos de
compresion en uno de los patines, lo que ocasiona un problema de inestabilidad similar al de
una columna En el caso de una viga el tratamiento del pandeo lateral es complejo pues
involucra a la torsion, lo que da lugar a expresiones que contienen una gran cantidad de
variables. |

En trabes de gran peralte aparecen problemas de pandeo local en los patines sometidos a
cor presion y el alma debido a'la presencia de fuerza cortante lo que da lugar eventualmente
a la necesidad de rigidizacion con atiesadores — -



Torsion

Esta es una de las acciones con las que el ingeniero estructurista nunca quiere enfrentarse y
generalmente en el arreglo estructural se busca evitar la torsién. Sin embargo en algunos
casos habra que disefiar elementos sometidos a torsion, generalmente vigas. -

Por otro lado, como ya se menciond, en el disefio de una viga sometida a flexion, donde
existe pandeo lateral, el problema involucra a la torsion por lo que conviene dar aqui un

tratamiento por lo menos somero del problema.

Torsion de secciones tubulares
Cuando se tiene una seccion circular cilindrica sometida a torsion, la solucion del probiema
es sencilla yrapida, ya que las secciones pianas permanecen planas después de la torsion, lo

que da lugar a esfuerzos cortantes inicamente, cuyo valor se expresa como:

! Ir
v J

donde T es el momento torsionante, r es el radio del cilindro y J el momento polar de inercia

de la seccion transversal. En este caso el cilindro esta sujeto a un estado de cortante puro

bajo la accion de la torsion. -

Cuando la seccién no es circular, el problema se complica por la geometria y por el alabeo
que sufren las secciones transversales al torcerse, lo que da lugar a esfuerzos no solo
cortantes sino normales producidos por la restriccion que existe al alabeo. Aun asi las
secciones tubulares son ideales para tomar los efectos de la torsion en virtud de la gran

nigidez torsional que t 2n.  en comparacion con las secciones abiertas.

Torsion de secciones abier.as

La mavor parte las secciones empleadas para flexion son tipo I, es decir, abiertas y por lo
tanto poco eficientes para tomar torsion y quiza €sta es la razon principal por ia que siempre
se trata de evitar esta solicitacion, modificando el arreglo estructural. La ineficiencia
proviene de la baja rigidez torsional de estas secciones. Esto aunado al alabeo que sufren las
secciones transversales, y que suele estar restringida, conduce a un procedimiento complejo
desde el punto de vista matematico (fig. 9) No obstante, se han ideado procedimientos
simplificados y ayudas de disefio para el disefio por torsion en este tipo de secciones.
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Para una seccion I o [ sometida a torsion pura y no existe restriccion al alabeo de las
secciones transversales, las siguientes formulas permiten calcular la rigidez torsional y el
esfuerzo cortante maximo para una viga I sometida a momento torsionante constante
respectivamente:{fig. 10).

!

_ 3 3
K —”3(2}*’,’f +d't')

f =TIk

S IX I ¢

T: momento torsionante
bf ) tf . ancho y espesor del patin
d ,t : peraltey espesordel aima

t: espesor del aima o patin, segin el sitio donde se quiere ¢l valor de f

AL

El valor de k! es aproximado pues desprecia el engrosamiento que existe entre el patin y el

alma de los perfiles reales.

Cuando existe restriccion al alabeo de las secciones transversales, el problema se complica

pues el momento torsionante es resistido en dos formas de acuerdo con la siguiente

expresion;
T:I+€

donde; Tr = JT('r G-’ (torsidn pura o de Saint-Venant)

K, : nigidez to: sional ( definida antes)

G : modulo de elasticidad al cortante

db

¢'= i depende de la vanacion del momento torsionante

h: e
e 5

E : moédulo de elasticidad del material.



f;: momento de inercia de los patines con respecto al eje del alma.

h : distancia entre centros de patines.
3

d L .
" = d._? depende de la variacion del momento torsionante

De aqui se derivan formulas tediosas y complicadas para cuya solucion existen tablas y
ayudas que simplifican el problema. Estas ayudas inciuyen diagramas de momentos
torsionantes para vigas con diferentes condiciones de apoyo y carga y para secciones |

americanas.
Compresion

‘Se estudiara aqui el caso de columnas sometidas a carga axial de compresion, en las gue el

pandeo es la condicion que define su comportamiento.

El estudio del pandeo data de hace muchos afios pero fué hasta el siglo XVIII cuando Euler
finailmente obtuvo la solucion al problema.

El fenomeno de pandeo esta asociado con elementos esbeltos, los que al estar sometidos a
una carga de compresion, fallan por inestabilidad cuando la carga alcanza un determinado
valor critico. A esta carga se le denomina carga de Euler o carga critica. La deduccion de la
carga de Euler es relativamente sencilla y se basa en la condicion de equilibrio que existe en

una columna recta sometida a carga axial de compresion.

X
: 5 ME = Py momento exterior
v d’y |
o -E/—% mome:to interior
- f dx”
\\ . ET . noddulo de elasticidad y momento de
\ - 1nercia de la seccion en la direccion
\ . ..
\ en que se considera la deformacion,
v | M =M
3 b
l “y
f P)' = *E/g—'}'
] dx”
/
/ )
/ d-
___._R__y E/——’:}-FP_}’:O
dx



La solucion de la ecuacién diferencial anterior conduce a la carga critica

2
P = "f’ 6 bien
P 2 i
L =F = —R—E-z— (esfuerzo critico) " '
A “ (1r)

A : area de la seccion transversal
r : radio de giro de la seccion transversal (r =7/ A)

La validez de la formula de Euler exige las siguientes hipotesis:

a)

b)

d)

g)
h)

E! material es elastico y en ninglin caso se excede el esfuerzo correspondiente al limite
de proporcionalidad. ’

El médulo de elasticidad del material es el mismo a tensién y a compresion.

El material es isotropo y homogéneo

E! miembro es perfectamente recto inicialmente y la carga se aplica concéntricamente
con el eje.

Los extremos del miembro son articulaciones perfectas, sin friccidn y no esta
restringido el acortamiento. B '
No existe torcimiento o alabeo en la seccion ni pandeo local.

E! miembro se encuentra libre de esfuerzos residuales.

Se considera que las deformaciones son suficientemente pequefias, con lo que ia
expresion aproximada para definir la curvatura del eje deformado de la columna es

adecuada.

La expresion grafica de la formula de Euler se muestra en la fig. 11. De esta curva se infiere

que una columna con ielacion de esbeltez igual a « :ro tendria una carga critica infinita, sin

embargo en la realidad las columnas se ven afectadas por diversos factores que invalidan

algunas de las hipotests planteadas. Quiza el aspecto mas importante se refiere a la presencia

de esfuerzos residuales en los perfiles de acero, provocados por el procedimiento de

fabricacion y enfriamiento. Estos esfuerzos pueden ser de tension o de compresion y llegan a

alcanzar valores cercanos al 50 % del esfuerzo de fluencia del material ocasionando una

modificacion a la curva esfuerzo deformacion del acero, es decir reduciendo el limite de

proporcionalidad entre esfuerzos y deformaciones (fig.12), con lo que la curva de Euler



tendria validez unicamente para valores de Fa < fu. A partir de este valor, el problema de

pandeo se identifica como inelastico y se ha estudiado en diversas formas, lo que da lugar a
una serie de resultados que se expresan en formulas o curvas. (fig.11).

La deduccion de la formula de Euler para una columna articulada en sus extremos se puede
extrapolar a otras condiciones de apoyo, introduciendo un factor de correccion (k) a la
longitud de la columna para obtener lo que se conoce como longitud efectiva de pandeo.

Algunos valores del factor k se muestran en la fig. 13 para ciertas condiciones particulares
de los apoyos. Para el caso mas general se emplean Nomogramas que permiten obtener el
valor de k en funcion de las condiciones de restriccion de los apoyos.

Las secciones mas apropiadas para resistir el pandeo, que es [o que va regir el disefio de los
- . . . Al +

miembros en compresion, son aquellos que tienen el maximo radio de giro con la menor

area Desde este punto de vista, la secciones tubulares ya sean circulares o cuadradas son las

mas apropiadas para este fin.(fig. 14). ‘ B

En la practica es raro encontrar una columna sometida a carga axial pura Generaimente ésta
se acompafia de fexién, por lo que las columnas normalmente se disefan para
flexocompresion. Los momentos son derivados de la continuidad que tienen las columnas
cuando estan ligadas con trabes o armaduras formando marco. Es usual sin émbargo estudiar
por separado la flexion pura y la compresion sola, para después incorporar el efecto
combinado de las dos acciones por medio de formulas de interaccion. En algunos casos la
flexion se presenta airededor de los dos ejes principales de la seccion, siendo en este caso las
secciones en cajon cuadradas o rectangulares las mas apropiadas para este proposito aunque
tambien se emplean las secciones I de patin ancho debido 2 que facilitan la conexion entre

vigas v columnas.
CONEXIONES
Un aspecto muy importante en las estructuras de acero son las conexiones Muchas de las

fallas que han ocurrido en estructuras importantes, han sido provocadas por las conexiones.

Basicamente los miembros de acero se conectan con alguno de los siguientes sistemas:
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1) Remaches

El remache es un elemento que se usé ampliamente hasta los afios 50, como el principal
elemento de conexion de estructuras de acero. Consiste en un vastago cilindrico provisto de
una cabeza que lo sujeta en un extremo al elemento conectado. La otra cabeza se forma una
vez instalado el remache con una herramienta especial llamada butrola. Para facilitar la
ejecucion de la cabeza en campo, el remache requiere de un calentamiento previo. A este
remache se le denomina remache “en caliente”, y es una herencia de los antiguos
procedimientos de forja en los que se empleaba el martillo manual para modificar la forma de

los elementos forjados, con ayuda de calor. -

Existe también el remache “en frio”, que requiere de grandes presiones para formar la
cabeza, por lo que su uso esta limitado a diametros pequefios y requiere de equipo especial.
En la actuaitdad el remache no se emplea en la construccion como sistema de conexion.

2) Tomilios

Un tornillo es un pasador con una cabeza formada en un extremo y con.una rosca en el otro,
que permite su fijacion a los elementos por unir, por medio de una tuerca que debe ser
apretada una vez que el tornillo ha sido pasado a través de un agujero.(fig.15).

Se puede clasificar al tornillo de acuerdo a diferentes caracteristicas.

TIPO DE VASTAGO -
Sin acabado
Maguinado

MATERIAL Y RESISTENCIA
Estructural ordinano
Alta resistencia

FORMA DE LA CABEZA Y LA TUERCA
Cuadrada ) Normal
Hexagonal Pesada
Redonda

TIPO DE ROSCA
Estandar
Gruesa
Fina

ig



Los tomillos sin acabado provienen de varillas lisas a las que se les hace rosca en un
extremo. Su uso se destina a anclas o partes embebidas en concreto o a tensores o elementos
de contraventeo. En este caso se trata mas bien de barras o elementos roscados, cuyo

trabajo es similar al de un tomillo estructural. .

Cuando se requiere un buen ajuste entre las partes por unir, se emplean tornillos maquinados
con el tamafio preciso para la funcion requenida y los agujeros se taladran o se riman

S

En cuanto a la resistencia, existen las siguientes designaciones: :

Tornillos estructurales de acero A-307 (F = 4570 Kg/cm?)
Tomillos de alta resistencia de acero A-325 y A-490 ( Fu = 7380 y 10540 Kg/cm*

respectivamente)

Los tornillos estructurales tienen normalmente cabezas cuadradas o hexagonales. Las
primeras son mas baratas pero ocupan mas espacio y son mas dificiles de apretar que las
hexagonales. Las cabezas se pueden obtener en tipo rectangular y pesado, siendo éstas
requeridas cuando el tomillo trabaja a tension. Sobre las tuercas caben los mismos
comentarios. Para la ejecucion de la rosca se aplica la norma correspondiente que parantiza

la forma, tamafio y paso de la misma.

Como complemento del tornillo suelen emplearse rondanas de acero que distribuyen la
presion de apriete en los elementos atornillados. En tomillos de alta resistencia pueden

requerirse rondanas con superficie endurecida

Uno de los aspectos fundamentales para el trabajo del tornillo es el apriete. En miembros
conectados con tornillos estructurales y sometidos a vibracion, las tuercas se aflojan con el
paso del tiempo, por lo que es necesario asegurar el apriete o considerar como parte del
mantenimiento de la estructura, el reapriete .

Los tomillos de alta resistencia basan su funcionamiento en el apriete, derivado de la
aplicacion de una tension inicial predeterminada en el tornillo, la cual se aplica en diferentes
formas . Se puede emplear una llave de tension calibrada con la que se aprieta la tuerca
hasta una cierta tension especificada, o bien se aprietan los tornillos en forma manual con la
fuerza de un operador y posteriormente se obliga a la tuerca a girar un cierto angulo
predeterminado en base a una especificacion |
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Recientemente han aparecido otros tipos de tomillo que supuestamente garantizan la tension
requerida. Uno de estos tipos consiste en un vastago con una porcion adicional situada fuera
de la tuerca sobre la que aplica la herramienta de apriete hasta que se rompe esta parte,
siendo esto la garantia de apriete. En otro tipo de tornillo se emplea una rondana con una
pequefia protuberancia que permite una holgura entre la tuerca y la rondana; cuando el
apriete se realiza, se aplasta la rondana y desaparece la holgura, con lo que tedricamente se

alcanzé la tension requerida.

El apriete del tomnillo de alta resistencia, ademas de que garantiza que nunca existira
aflojamiento de la tuerca, permite desarroliar su trabajo estructural en dos formas diferentes:
considerando la friccion entre las placas por unir ¢ sin considerar esta friccion; de aqui se
derivan dos valores de la resistencia a cortante del tomnillo, segun que el trabajo de las placas
sea por friccion o por aplastamiento. Los tomillos pueden trabajar a tension, a corante o &

combinacion de ambos.

3) Pasadores
Se trata de pernos lisos empleados generalmente para representar una articulacion perfecta.
Su trabajo es de flexion y cortante y se sujetan en sus extremos con rosca y tuerca, sin

tension inicial

4} Soldadura

La soldadura es el proceso de union de dos partes metalicas que involucra la presencia de
alguno de los siguientes conceptos: calor, fusion, presion y metal de aporte. Existe una gran
variedad de procesos de soldadura, segin se muestra en la siguiente lista

Soldadura de presion.

Soldadura de forja

Soldadura Thermit a presion  _ _

Soldadura de resistencia con corriente alterna

Soldadura de resistencia con corriente continua.

Soldadura de costura y de puntos.

Soldadura de fusion (sin presion)

Soldadura al arco eléctrico con corriente alterna o continua. Con electrodo
metalico desnudo, protegido o sumergido. Manual automatica y
semiautomatica
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Soldadurs al arco con electrodo de carbono, desnudo y protegido.
Soldadura al arco con gas inerte. .
Soldadura al arco con hidrogeno atémico.
Soldadura con gas (aire u oxiacetileno)
Soldadura Thermit.
Soldaduras de calentamiento y fusion de metales blandos.
De fusion eléctrica.
De fuston al horno.
., De fusién con gas. -
Por inmersion.

La soldadura empleada en estructuras de acero es la soldadura al arco eléctrico de fusion y
metal de aporte (electrodo). Consiste en hacer pasar una corriente eléctrica a través.del aire
{arco) que“fu'ﬁde el metal base y el metal de aporte a temperaturas cercanas a 1,500 °C.
Para elio se emplea un generador portatil que establece la corriente. El metal fundido se

mezcla y da lugar a una aleacion con propiedades superiores a las del metal base original.

(Fig. 16).

Para soldar elementos de lamina deigada se puede emplear el mismo procedimiento o bien la
soldadura de resistencia con presion que consiste en hacer pasar la corriente eléctrica a
través de dos elementos delgados. La resistencia al paso de la corriente transforma la energia
eléctnca en calor que funde el metal y mediante presion se logra la union entre las partes en

contacto.

Para ejecutar una soldadura es necesario preparar los elementos por soldar. De aqui se
derivan los dos tipos basicos de snldadura, que son filete y a tope. En el primer caso basta
con colocar los eleraentos por soldar en contacto y depositar el cordén en forma de chaflan
' 1 la esquina, normalmente de 90° formada por los dos elementos . En las soldaduras a tope
se requiere biselar o hacer un corte en una de las dos partes por soldar a fin de crear un
espacio en donde se coloca el cordon. En la fig 17 se muestran los dos tipos mencionados y
las cuatro posiciones para soldar. Adicionalmente existen las soldaduras de tapon y de
ranura {(fig. 19).

En los procesos modernos de soldadura se emplean electrodos recubiertos con diversos
componentes minerales. El material del recubrimiento al fundirse crea una atmasfera

protectora alrededor del electrodo que evita la contaminacion proveniente de los gases
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atmosféricos y estabiliza ia fusién. El recubrimiento al fundirse flota a la superficie y crea al
enfriarse una capa, llamada escoria, que debe removerse posteriormente (fig. 18).

En algunos procesos de soldadura, el electrodo estd desnudo y la proteccion se realiza con
minerales en polvo que se depositan airededor del electrodo, dejandolo sumergido durante la
fusion, lograndose e! mismo efecto que cuando se usa el electrodo protegido. Este
procedimiento, conocido come soldadura al arco sumergido es automatico y se emplea en

soldaduras de taller.

Atendiendo a la posicion relativa de los elementos por soldar, se distinguen cinco tipos de
juntas: (fig. 19).

A tope.

De traslape

EnT

De borde

De esquina

La eleccion del tipo de soldadura depende de aspectos economicos y facilidad de ejecucion.
Las soldaduras a tope son las mas eficientes pero son las que requieren mas trabajo y

cuidado en su ejecucion,

Existen otros factores que afectan el proceso de soldadura, tales como el espesor y la
posicion de los elementos por soldar, con las distorsiones provocadas por la aplicacion de
calor, las facilidades propias del fabncante y la disponibilidad de soldadores calificados.

En la fig. 20 se muestran algunas de las preparaciones mas comunes empleadas en las
soluaduras z tope. Estas preparaciones corresponden a juntas calificadas que son aqueilas
que § 3rantizan una resistencia en la soldadura igual o mayor a ia del metal base original.
Siendo el proceso de soldadura el mejor medio para ligar metales en forma directa, requiere
una serie de cuidados en su disefio y ejecucion que involucran al ingeniero disefiador, al
soldador y al supervisor capacitado, a fin de asegurar una buena calidad de las conexiones
soldadas. La ausencia de uno de estos componentes puede dar lugar a soldaduras
defectuosas con la consiguiente debilitacion de las conexiones y es quiza por ello que la
soldadura esta perdiendo confianza, especialmente en trabajos de campo, en donde el factor
tiempo de ejecucion juega un papel importante.

23



e Algunos de los factores que afectan la calidad de las soldaduras son:

Tamafio y composicion quimica del electrodo.

Secuencia y nimero de pasos en la aplicacion de la soldadura.
Velocidad, voltaje y amperaje de la cormiente.

Preparacién y limpieza de las partes por soldar.

Disposicion de accesorios auxiliares para el proceso.

Agentes atmosféncos.

Calificacion y supervision del personal y del proceso. .

e Algunos de los defectos mas comunes en las soldaduras son (fig.21):

Socavacion provocada por la presencia de materiales ajenos sobre el metal base
Penetracion incompleta consistente en la falta de fusion en la raiz.

Inclusion de escoria provocadas por la intromision de oxidos dentro de la soldadura.
Porosidad provocada por la intromision de gas en la soldadura.

Control de caidad -
Abarca dos partes, la calificacion del procedimiento y la calificacién del soldador. La
calificacion del procedimiento involucra a lds propiedades del metal base y del metal de
aporte, el tipo y tamaho de los electrodos, el tipo de preparacion, la posicion de la
soldadura, la cormiente y voltaje a usar y las necesidades del precalentamiento o tratamiento
térmico de las partes despues de ser soldadas.

La calificacion del soldador consiste en realizar algunas pruebas que deberan satisfacer
ciertos requisitos d. res.stencia y ductinidac. Las soldaduras de prueba deben ser similares a
las que se van a realizar « 1 ¢l campo. El soldador que pasa la prueba esta en teoria calificado
para reahizar el trabajo, sin embargo en la practica esto no es suficiente y se requiere de una
_inspeccion adecuada de todas las soldaduras por realizar, a fin de garantizar su calidad.

Algunos de los meétodos de inspeccion se describen a continuacion.

Inspeccién visual
Es el método mas sencille y requiere unicamente la presencia de un inspector experimentado

que observe el proceso de soldadura antes y durante su aplicacién. Este es en general el
método mas efectivo y economico.
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Inspeccion con particulas magnéticas.
Consiste en colocar limaduras de hierro sobre la soldadura y hace pasar una corriente
eléctrica. La configuracion u orientacién que adoptan las particulas- indica la presencia de

grietas a un inspector expenimentado.

Inspeccion con liquidos penetrantes. )
Consiste en aplicar una tintura sobre la superficie del cordon. Si existen grietas, una parte de
la tintura penetra en ellas. Se elimina el sobrante y'se coloca un material sobre la soldadura.
La cantidad de tinta que brote hacia afuera indicara la profundidad de las grietas.

Inspeccion ultrasonica.
Consiste en hacer pasar ondas de sonido a través de los cordones. La presencia de defectos

alterara la veloc1dad de transmision de las ondas.

Inspec:ion radiografica.

Consisiz en hacer pasar rayos X o rayos gama a través del cordon y obtener en una pelicula
sensible 1a imagen de la soldadura. Este procedimiento se aplica solo a soldaduras a tope en
donde la radiografia mostrara solo el metal de aporte y sus posibles defectos Esta método
implica el uso de matenales radioactivos por lo que requiere precauciones especiales para su

aplicacion.

III. 4 PROCEDIMIENTO DE DISENO

El procedimiento de disefio comprende una serie de fases bien definidas que, con todo rigor
deberian iniciarse en lo. estudios de factibilidad, especialmente en estructuras poco comunes
como edificios altos o puen =s de gran claro. El concepto factibilidad debe entenderse no
solo como la posibilidad de realizar una obra determinada desde un punto de vista
meramente técnico, sino considerando su costo inicial, tiempo de ejecucion y -beneficio
econdmico esperado, pues solo asi se puede justificar la ejecucion de un proyecto Esto es lo
que se conoce como planeacion

En muchos proyectos normales los estudios de factibilidad se puede eliminar, en base a la

experiencia que exista sobre este tipo de obras, con lo cual el procedimiento contaria con las
siguientes fases.
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¢ Seleccion del arreglo estructural

Esta es la fase mas importante del disefio pues de aqui se va a derivar la verdadera economia
dei proyecto. En edificios normalmente el arquitecto suele ser quien define la posicion de las
columnas en base a requisitos de funcionamiento, denvadas éstas de las necesidades-de
estacionamiento, areas de circulacion, distribucion de servicios, etc., es decir, la funcion
juega un papel fundamental en la definicion del arreglo estructural. Una vez definidos los
claros entre columnas v la altura libre de Ios entrepisos se tratara de ligar a estas con trabes
para formar un marco especial que se complementa con el sistema de piso que generalmente
consiste en una losa de concreto, con frecuencia colada sobre una lamina que a la vez que
sirve de cimbra, participa en el trabajo estructural. Dependiendo de la dimension de los
tableros podran existir trabes secundarias que reducen el peralte de las losas. El sistema de
piso ademas de recibir directamente las cargas y los acabados, desarrolla la funcion de
diafragma rigido horizontal encargdo de distribuir las cargas laterales entre todos los

elementos de la estructura.

La seleccion del- arregio estructural obedece fundamentalmente a la experiencia del
disefiador mas que a reglas preestablecidas, pues existen muchas soluciones correctas para

una misma estructura, sin embargo no todas conducen a los mismos resultados en cuanto a

’,'w

economia, eficiencia y rapidez de ejecucion,

¢ Determinacion de cargas
Para realizar el disefio de un estructura es necesario conocer las cargas o acciones a

considerar Estas son de tres tipos:

Accioncs permanentes como la carga muenta.

Acciones variables como la carga viva. -

Acciones accidentales como el viento y el sismo.
Para determinar las cargas muertas es necesario realizar un analisis aproximado que permita
estimar por lo menos en forma aproximada el peso de la estructura o bien aprovechar la
experiencia que se tenga para fijar su valor.

Las cargas vivas dependen de la funcion o destino de la estructura por disefiar y
normalmente se obtienen del reglamento de construcciones de i localidad
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Para obtener las acciones derivadas del viento y del sismo es necesario emplear los
reglamentos de construccion vigentes y realizar los cilculos requeridos para obtener las

cargas correspondientes. -

e Analisis

En esta fase la estructura se modela como un arreglo, generalmente reticular, creando un
marco especial o una serie de marcos planos acoplados en alguna forma que considere la
compatibilidad de sus elementos componentes. A esta estructura idealizada se le aplican las
cargas y por medio de un analisis, generalmente realizado con un programa de computadora,
se obtienen las acciones interiores (momentos, cortantes, deformaciones, etc.) que serviran

para el dimensionamiento de los miembros componentes.

¢ Dimensionamiento de miembros y conexiones

Con las acciones interiores obtenidas del analisis, se realiza el dimensionamiento de trabes,
columnas, tirantes, etc., tratando en lo posible de respetar las dimensiones supuestas en el
analisis. En caso de existir gran discrepancia entre las secciones iniciales y las finales el

analisis debe corregirse.

Junto con el dimensionamiento es necesario disehar las conexiones, tanto las de taller como
las de campo, seleccionando el tipo mas convéntente en funcion de la economia v tiempo de
ejecucion, es decir, en general es conveniente resoiver las conexiones de campo con tornilios
aunque su costo pudiera ser mayor que el de una solucion con soldadura, pues ésta requerira

mayores cuidados y controles en la obra y por lo tanto més tiempo para su ejecucion

e Revision de condiciones de servicio

En esta fase se realiza una revision de diversos aspectos como deformaciones verticales en
vigas, desplazamientos .aterales de la estructura, vibr: -iones de los elementos del sistema de
piso y con frecuencia sera necesario ajustar algunas de las dimensiones de los elementos ya
disefiados. También en esta fase de disefaran los anclajes de elementos no estructurales
como muros y canceles, separacion en las juntas de dilatacion y separacion de la estructura
con sus colindancias.

¢ Detallado

En esta etapa se deben transmitir los resultados del dimensionamiento a los documentos de

construccion Estos consisten en pianos generales en donde se muestra el arreglo estructural
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y las dimensiones de todos los miembros estructurales y las conexiones en forma tipificada.
Con estos planos se puede realizar el concurso para seleccionar el contratista de la obra, el
cual una vez designado, realizari los planos de fabricacion y montaje de la estructura.
Finalmente los planos se complementan con las especificaciones constructivas y algunas
veces con el procedimiento de construccion, sobre todo en los casos en los que e requiere un
orden determinado en el montaje o alguna condicion especial establecida.

IILS ESPECIFICACIONES Y REGLAMENTOS

En Meéxico el unico reglamento que cubre el disefio de estructuras de acero es el
Reglamento de Construcciones para el D.F. a través de sus Normas Complementarias para
‘Disefio de Estructuras Metalicas, publicadas el 3 de diciembre de 1987.

El caracter y formato de las Normas Técnicas Complementarias representa una modalidad
del Reglamento para Construcciones para el D.F., aplicable a materiales y sistemas
especificos, con la misma validez legal del Reglamento, pero con la posibilidad de ser
adecuadas o modificadas con mayeor facilidad, pues requieren un proceso de legalizacion mas
sencillo, o que evita su obsolescencia.

El Instituto dé Ingenieria de la UN.A.M. Emitid en julio de 1993 la publicacion ES-3,
"Comentarios, Ayudas de Disefio y Ejemplos de las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas, D.D.F." que facilita la aplicacion de las
Normas y las hace un documento con posibilidades de uso en todo e! pais ya sea para
emplearse en forma directa o para ser adoptadas o adecuadas por los reglamentos locales

como un documento legal.

La filosofia de las Normas Técnicas esta basada en el “Disefio por E: ados Limite”. Esta.
filosofia es la que establece el Reglamento de Construcciones del D.F. para todos los
matenales, por lo que el disefio elastico tradicional, virtualmente tiende a desaparecer,
aunque el propio Reglamento permite el empleo de criterios de disefio diferentes a los
especificados en las Normas.
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En las Normas Técnicas se definen dos tipos de estructuras:

Tipo 1. Son las cominmente designadas como continuas 0 marcos rigidos. Su caracteristica
fundamental es que los miembros que las componen estan unidos entre si por medio de
conexiones rigidas capaces de reducir 2 un minimo la rotacion relativa de los extremos de los
miembros que concurren a un nudo, de tal modo que lo angulos originales entre esos
extremos se conservan sin cambio al deformarse la estructura. Estas conexiones deben ser
capaces de transmitir no menos de 1.25 veces el momento de disefio existente en el extremo
de cada barra, considerando el efecto de las fuerzas cortantes o normales, cuando existan,

multiplicadas también por 1.25.

Tipo 2 Son las estructuras formadas por miembros unidos entre si por medio de conexiones
que permiten-rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totalidad de las fuerzas
cortantes y normales, asi como momentos no mayores del 20% de los momentos de disefio
de los miembros considerados. Estas estructuras se permiten en .elementos secundarios y en
marcos principales, siempre y cuando existan muros, contraventeos, otros marcos rigidos 6
combinacion de elios, que junto con losas u otro tipo de diafragmas rigidos, proporcionen a

la construccion, adecuada estabilidad y rigidez para resistir fuerzas horizontales

La idea de este tipo de estructuracion esta basada en consideraciones de economia y se
aplica con freciencia a estructuras industniales, aunque en Estados Unidos y Canada existe
Ia tendencia a usarla en edificios de muchos pisos.

En Estados Unidos €} American Institute of Steel Construcction (A.1.S.C.) edita dos
versiones de su “Especificacion para Edificios de Acero Estructural”. '

EI ASD (Allowable Stress Design) o sza Disefio por Esfuerzos de Trabajo, que contiene
criterios para disefio elastico y que a la fecha resulta el mas usado en este ps s y también en
algunos estados del norte de Meéxico en donde suele ser comin la ausencia de

reglamentacion local para disefio de estructuras de acero y de otros materiales.

EILRF.D. (Load and Resistance Factor Design) a sea el Disefio por Factores de Carga y
Resistencia basado en estados limite v que en breve sera en Estados Unidos casi la unica
opcion para el disefio, aunque con no poca oposicion por parte de los disefiadores de ese
‘pais. Esto provocara una convergencia entre los criterios de disefio de Estados Unidos y
Meéxico, con lo que algunas diferencias que existen actualmente podran eliminarse.
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E!l A1S.C. publica también el Manual de Construccién en Acero en sus dos versiones.
A SD.yLRF.D. aunque la primera, en breve dejara de publicarse.

o

Conviene citar otros reglamentos que tienen relacion con el disefio de'estructuras de acero.
Steel Structures for Buildings, Limit States Design Canadian Standards Association.

Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members_ American Iron and
Steel Institute.

Cold Formed Steel Structural Members. Canadian Standards Association.

L4

Standard Specifications for Haghway and Transporting Officials.

Spacification for Structural Joints using ASTM A325 or A490 Bolts. Research Council on
Structural Connections.

Structural Welding Code-Steel, ANS/AWS D1. American Welding Society.

i
L)

III. 6 ECONOMIA

Cuando se piensa en la economia de una estructura, inmediatamente se asocia este COncepto
con €] peso de la misma, pues de acuerdo a é€ste, se puede tener una idea de su costo. Sin
embargo conviene tomar en cuenta que ia verdadera economia de una construccion depende
de numerosos factores, de los que la estructura en muchos casos, solo representa un
porcentaje relativamente bajo del total. En la siguiente tabla se muestra la distribucion
aproximada de los conceptos que integran el costo de un edificio de oficinas de mediana
altura en la ciudad de México
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CONCEPTO PORCENTAJE

Cimentacién ' R

Estructura - 14

* Instalaciones 25

Elevadores o 3

Fachadas 20 X

Acabados 27 .
-'100

En una estructura tipo industrial, estos conceptos se distribuyen en forma diferente y la

estructura representa un porcentaje mayor que el del edificio urbano, sin embargo en

muchos casos las obras preliminares y terracerias que se requieren para adecuar el terreno

donde se ubicara el edificio industrial liegan a ser tan importantes en costo como el mismo

edificio con sus-acabados e tnstalaciones.

Lo anterior lleva a pensar en que si bien la economia de un proyecto debe ser una premisa

fundamental para el disefiador, el ahorro de algunos kilos de peso de la estructura, no

necesariamente incidira en el verdadero costo de la obra En particular cuando 'se menciona

el "peso optimo" de una estructura de acero, con frecuencia se omiten algunos de los

siguientes factores que influyen en el costo:

Disponibilidad de perfiles

Es sabido que en México padecemos la falta de una variedad amplia de perfiles
laminados, lo que conduce a la necesidad de fabricarlos con placas soldadas, con el
consecuente incremento en el costn de fabncacion,

En alguna época ha sido atractivo importar perfiles de Estados Unidos v Canada, sin
embargo las devaluaciones de nuestro peso han desalentado esta riractica

Diseno de conexiones de campo atomilladas

Esta es un practica cada vez mas generalizada en México, derivada de la rapidez que se
gana en el montaje , ain cuando el peso de la estructura puede ser hasta un 10% mayor
de ia estructura con conexiones soldadas en el campo. Estas sin embargo hace mas
lento el montaje y obligan a Iz necesidad de soldadores calificados, inspeccion. ~ruebas
no destructivas, etc Por otro lado, los tornillos con frecuencia se tienen que importar,
lo que también incide en el costo de la estructura.
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3.

Capacidad y disponibilidad de los fabricantes ‘ ‘

En una encuesta realizada en 1995 se detectd que en todo el pais existen alrededor de
30 empresas fabricantes de estructuras con capacidad de produccion de
aproximadamente 1000 Ton. por mes, lo que representa una capacidad muy baja para
las necesidades del pais, lo cual ha dado lugar a la importacion de edificios completos,
disefiados y fabricados en otros paises . El argumento manejado para justificar esta
accion, ha sido la incapacidad de las empresas mexicanas para responder a las
necesidades y programas del inversionista, lo que hace a un Iado el costo de la
estructura como premisa fundamental, siendo en este caso el programa de
construccion €l concepto prioritario. Por otro lado, existen muy pocas empresas
fabricantes en México (quiza ésta es una tendencia en todo el mundo) que puedan
fabricar. cualquier tipo de estructura. Es decir, existen fabricantes que tienen sus
instalaciones adaptadas para la construccion de marco rigido y dentro de este tipo
liegan a optimizar el costo de! producto terminado en forma atractiva, sin embargo no
ofrecen la misma capacidad de respuesta y costo cuando se les encarga una estructura
de alma abierta, por .ejemplo. Contrariamente, existen fabricantes cuyas instalaciones
tienen capacidad ampha para fabricar lérgueros de alma abierta y armaduras y son muy
competitivos ,en este campo, pero no en la fabricacion de estructura pesada.
Con mucha frecuencia el disefiador que se esmera en obtener el peso optimo de la
estructura, se enfrenta con las criticas del fabricante, que argumenta el poder ahorrarle
el cliente algunos kilos de peso de la estructura, a cambio de modificar el disefio, cuyo
costo lo absorbe el propio fabricante. Lo que sucede en muchos casos es que los kilos
de ahorro de la estructura se convierten en un mayor costo de la cimentacion o los

muros u otros componentes de la obra.

Aspectos esteticos y funcionales

En algunos proyectos el ciiente o el arquitecto imponen requisitos estéticos o de
funcionamiento que inciden en el costo de la estructura, pero que el propietario esta
dispuesto a absorber en aras de la imagen de su edificio. En los edificios para tiendas y
centros comerciales, la disposicion de las columnas y la altura del edificio se fija en
funcion de la distribucion de la mercancia, lo que muchas veces conduce a resultados
alejados de las condiciones Optimas para los sistemas estructurales.



5.  Sistemas de cubierta
Este concepto, aplicable a naves industriales para tiendas y centros comerciales, incide
en el costo de la estructura en forma importante, pues existe una tendencia actual a
emplear cubiertas muy planas, con pendientes no mayores de 2%, con la idea de
reducir el riesgo de goteras. Adicionalmente se eliminan los canalones interiores, lo que
conduce a una cubierta con una o dos aguas, con lo que la estructura resultante es un
marco con poca pendieme y claros moderados que pierde las ventajas del marco rigido
tradicional de multiples crujias, con gran pendiente, que reducia considerablemente la
flexion en el cabezal permitiendo grandes claros con resultados economicos favorables.
Cabe sefialar que este tipo de cubiertas requieren condiciones de hermeticidad muy
severas, lo que aunado a los requisitos de aislamiento termo-acustico necesarios en
estos edificios, da como resultado un costo que con frecuencia supera al de la

estructura completa.

6.  Falta de sistemas estandarizados
En Estados Unidos y Canada existen fabricas de largueros de alma abierta y armaduras
prefabricadas, lo que ha alentado en Meéxico la importacion de estos sistemas, que son
de facil adaptacion y montaje, lo que deja al mercado domeéstico en desventaja, pues
estas piezas en Mexico,. sobre todo las armaduras, se tienen que fabricar para cada
proyecto especifico en base al disefio realizado. Cuando en México se cuente con estos
productos en forma generalizada, se podran obtener verdaderos ahorros ‘en e! disefio.

III. 7 SEGURIDAD

La seguridad de una estructura depende de numerosos factores, como el tipo de estructura,
r.onu ciones ambientales, resistencia del material, proteccion contra el fuego y la conosion,
calida ! de la construccion y supervision y probabilidad de falla de los miembros estructurales
y sus conexiones. En este capitulo se tratara la geguridad de la estructura desde el punto de
vista de los aspectos inherentes al disefio.

En los albores del disefio estructural, la seguridad se definia en términos de un factor, del
orden de 2 6 3 que representaba la relacion entre el limite de falla o ruptura del material y el
esfuerzo al que tedricamente trabajaba el miembro estructural, obtenido de un anilisis
basado, en el mejor de los casos, en una hipotesis elastica. En el caso del acero ese limite ha
sido el esfuerzo de fluencia y el método elastico ha sido la herramienta mas empleada hasta



finales de la década pasada, cuando empezaron a aparecer los métodos de disefio por
estados limite, los que generalmente se asocian con métodos de disefio por resistencia,
dejando al método elastico tradicional en segundo plano y con tendencia a desaparecer. No
obstante la obtencion de las acciones intemis, (momentos, cortantes, etc.) se sigue
obteniendo con un método de analisis elastico.

La idea basica del disefio por resistencia es la siguiente:
Las acciones interiores, (momentos, cortantes, etc.) se multiplican por un factor de carga,
generalmente mayor que 1 para obtener las acciones factorizadas o ultimas.
Por otro lado se obtiene la resistencia nominal de un miembro para cada tipo de trabajo
(tension, flexion, etc.) Esta resistencia nominal proviene de los reglamentos y normas de
disefio y esta derivada de estudios, ensayes e investigaciones que son los que conforman las
especificacionés de disefio. Las resistencias nominales se afectan de un factor de reduccion
para obtener las resistencias reducidas o resistencras de disefio.

“

La condicidn basica es;

FS 2U
R n
FR . factor de reduccién &
§ : resistencia nominal (momento, cortante, etc.) -

U : accion interior Gltima (momento, cortante, etc.)

U= F‘Q
Fc . factor de carga

Q : accion ‘nter'sr nominal (mcmer.0, cortante, etc.)

"Si las acciones interic &5 y las resistencias nominales se pudiesen definir en términos
deterministas, el factor de seguridad podria ser un nimero ligeramente mayor que | y estaria
expresado en la forma siguiente -

n =350

Sin embargo tanto las acciones interiores, que provienen de las cargas y acciones exteriores,
como las resistencias nominales, que dependen de las caracteristicas de los materiales, de los
procedimientos constructivos y de las incertidumbres derivadas de los mecanismos de falla,

¢
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solo pueden deﬁﬂirée en términos probabilistas, es decir el momento maximo que puede
actuar sobre una viga que se pretende disefiar, siempre tendré una cierta probabilidad de ser
excedido. Por otro lado el momento nominal que la seccion elegida puede resistir, tiene un
probabilidad de no ser alcanzado, (fig. 22), de aqui la necesidad de elegir el factor de
seguridad también en términos probabilistas.

Para ilustrar este concepto en términos simples, considérese, que la curva (a) de la fig. 22
representa la distribucion de acciones interiores y la curva (b) la distribucion de resistencias.

Suponiendo que Qd sea la accion maxima probable y Sd la resistencia minima probable,

la condicion de seguridad quedaria expresada como:

Sd 2 Qd'

es decir el valor mas bajo probable de la resistencia tendria que ser mayor que el valor mas
alto probable de la accion interior. En otra forma:

— =, AS)_ = AQ

P AQ : 3(1-—]20[1 —-J

0 + A0 6 52 ¢ +Q

por lo tanto: B

1+£
ST N
0 ,_AS
A)

Para obtener n, deberian conocerse las desviaciones AS y AQ, lo que implica un

andlisis estadistico de las acciones y de las resistencias. A modo de llustramon si se asignara
a estas desviaciones un valor de 25% de los valores promedio se tendria’

_1+025
1-025

=167

valor conocido en el disefio elastico tradicional de elementos de acero sujetos a tension.
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En los métodos de disefio por estados limite, el factor de seguridad tiende a racionalizarse
mas pues se aplica en forma separada a las acciones y a las resistencias, considerando la
naturaleza diferente de cada una de ellas, es decir es diferente el factor de carga para una
accidn permanente que para una accidental; es diferente el factor de reduccion para tension

que para pandeo.

Estados Limite

Se define como estado limite de una estructura 0 miembro estructural a una condicion o
etapa de su comportamiento a partir de la cual su respuesta es inaceptable. Se distinguen dos
tipo de estados limite. Los que tienen que ver con la seguridad se denominan estados limite
de falla y comresponden a condiciones de colapso ¢ falla parcial 6 simplemente
deformaciones o dafios que afectan su capacidad para resistir nuevas acciones A

continuacion se mencionan algunos estados limite de falla en elementos de acero.

Estados limite de fluencia en miembros en tension.

Estados limite de rotura en miembros en tension. -
Estados limite de inestabilidad por flexion en miembros en compresion

Estados limite de pandeo local en miembros en compresion.

Estados limite de pandeo por flexotorsion y por torsion en miembros en
compresion.

Estados limite de formacion de un mecanismo de colapso en miembros en flexion
Estados limite de resistencia a flexion en miembros en flexion.

Estados limite de inicio de flujo plastico en miembros en flexion

Estados limite de pandeo Jocal del patin comprimido en miembros en flexion
Estados limite de pando local del alma en miembros en flexion.

Estados limite de plastificacion del alma por cortante en miembros en flexion.
Estados limite de tension diagonal ei. el a;ma en miembros en flexion.

Estados limite de pandeo lateral por flexo orsion en miembros en flexion
Estados limite de flexion y cortante combinados en miembros en flexian

Estados limite de otras formas de pandeo en el alma en miembros en flexion.
Estados limite de fatiga en miembros en flexion

El otro tipo de estados limite se refiere a condiciones que sin poner en riesgo la seguridad de

la estructura, afectan el funcionamiento o confort de la construccion. Se les denomina

estados limite de servicio y comprenden las siguientes condiciones:
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Estado limite por deformacion vertical.
Estado limite por deformacion lateral.
Estado limite por vibracion.

Estado limite por corrosion.
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(o)

(b) .

(c)

(d)

FIG 4 ACCESORIOS PARA CABLES (o).~ CASQUILLO DE ANCLAJE CERRADO PARA CABLES,
{b).— CASQUILLO DE ANCLAJT ABIERTO, PARA TORONES, (c).— CASQUILLO DE

ANCLAJE TIPQ APOYO~ROSCA INTERNA, (D).— CASQUILLO DE ANCLAJZ TIPQO
TENSION—ROSCA INTERNA Y EXTERNA.
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FIG 5 CONEXIONES PARA MIEMBROS EN TENSION. (o) = CONEXIONES SOLDADAS,
(b).— CONEXIONES ROSCADAS Y ATORNILLADAS, {c).— HOROQUILLA ROSCADA

CON BARRA DE OJAL, {d).— EXTREMO DE UNA BARRA CON QJAL,
(e}).~ TEMPLADOR.
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FIG. & PERFILES TIPICOS PARA MIEMBROS A TENSION.
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SFUERZOS EN UNA VIGA (o).— NORMALES, (b).- CORTANTES.
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Fis. § VIGA TIPO W5 SOMETIDA A MOMENTO TORSIONANTE.
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EFECTO DE LOS ESFUZRZOS RESIDUALES EN LA RESISTENCIA DE
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Deformacior unitaria

(b)

FIG. 12 ESFUERZOS RESIDUALES EN PERFILES LAMINADOS. (o) DISTRIBUCION DE
ESFUERZOS RESIDUALES SUPUESTA EN UN PERFIL LAMINADO.
(b} INFLUENCI2 DI LOS ESFUERZOS RESIDUALES EN EL DIAGRAMA
ESFUERZO-CEFORMACION UNITARIA.
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?IG. 13 FACTORES DI LONGITUD EFECTIVA PARA COLUMNAS.
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FIG. 14  PERFILES TIPICOS PARA MIEMBROS A COMPRESION. y
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Cable eléctrico

Portaelectrodos
/{moneroi)
" —Electredo

Placas de acero

Varillo de soldeduro

Metal de aportacion Metol_fundido
Meto! base _\ depositade

Soldadurc de fusidn
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(A).— Acciones interiores
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{t).—-Resistencios
FIG. 22 CURVAS DE DISTRIBUCION DE ACCIONES Y DE RESISTENCIAS.
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DISERO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

JOSE LUIS SANCHEZ MARTINEZ *
RESUMEN

En este escrito se dan las condiciones basicas que debe cumplir una estructura de acero para
tener un buen comporiamiento en zonas sismicas. Se hace énfasis gn la importancia de ta
disipacion de energia de los sistemas estructurales, por amortigusmento Interno, por
comportamiento inelastico y por amortiguamiento externo. Se muestra el compornamiento
caracteristico ge los sistermnas contraventeados y se hecen ver sus ventajas como elementos
estructuraies que proporcionan simultaneamente rigidez y ductilidad.

Las fuerzas que un movimiento sismico genera sobre una estructura son funcién de ia- energia
cinética gue el movimiento del terreno le impone y de su capacidad para disiparia.

La magnitud de la energia que el movimiento impone depende de varios factores, cuyas
importancia relativa podria establecerse como sigue:

Supongamos que el efecto sismico sobre una estructura es proporcional a la energia que el
movimiento le transmite y que una medida de ella es la que ocurre en un oscilador de un grado
de libertad. El valor de esta energia podria obtenerse de un espectro de samplitud de Fourier
pero, con el fin de hacer evidentes los parémetros qQue interviene en el probiema, se
sobresimplificard este suponiendo que la accidn equivalente a la solicitacién sismica es
armonica, y que, ademas, la energia que iMpone el movimiento sismico as la misma si el
sistema trabaja elastcamente y ls disipa solo por amortiguamiento internc o Si trabaja
inelasticamente y la disipa también por deformacidon inelastica en sucesivos ciclos de
histéresis. Teniendo en cuanta io antenor puede escribirse que Ja accidn equivelente a is

solicitacion sismica  Po=M7ys (1) es:
pe=Miyssen o t

en que M es la masa del oscilador, {= es la sceleracién maxima del terreno y o su
frecuencia anguier.

En ese caso la amplitud del movimiento puede ;xpresarse como (4): ‘ -
s !
CA=SM

KiJi-8 %) «(2¢p)

-~

o T . . . . .
en que f=—= Lo y £ es el porcentaje del amortiguamiento critico que tiene la estructura,
@

K es la rigidez, T es el periodo natural de vibracidn de la estructure y Ts el del sueio.



y la energia total que la estructura deberia sbsorber de comporiarse elésticamente, esta dada
por:

.
U=%Mm’A’ =—KA’

2
Entonces:
3
U—-I-(- M"i/'s’ [ 1
2 K i-p7) +2ep)
e MY 1 : .

K |{1-5%)+{2¢8)

La rigidez de la estructura puede relacionarse con el periodo natural de vibracion si se
_ considera aplicable Ia expresién para una estructura elastica de un grado de libertad.

¢

2, 4#’M.K ar W

K T K- gT’

W es al peso de la construccién y g la aceleracién de la gravedad.

Entonces:
Mjjs’T? f 1
a1 +sn) - - -

Es claro que para una misma estructurs este vaior depénde del lugar en que se encusntrg
ubicada; caracterizado por la aceleracién del suelo, ¥s que ahl pueda esperarse, y por el

periodo de vibracidn caracteristico del lugar que se refleja en et valor de B.
2

A estd encm, T en seg, s en cm/seg?, K en t/cm, Men yUu en T-cm

P-a la cuded de México, tomando la informacién del sis ac -ie 1985 como base, y
considerando que I1a saceleracion en el terrenc, madida en ia zons Il centro, fuera de
apr..ximadamente 150 gais., podria escribirse:

Zona de lomas { 1) ys = 0.04g; Ts < 1.0 )
Zona de transicion (I1) ¥s = 008g; 1.0sTs<1.5

Zona del lago centro ( O1 ) ys = 0.16g; 1.5 <Ts<25

Zona del lago virgen [ I ) Ys = 0.08g; Ts > 2.5

Por lo tanto:

en zong de lomas



T W ) 1 ]
U=—7F—00016g — ;

878 (1-87) +(2¢8) )
U=002 :

(1-87) +(2£4)?

en zona de transicién y lago virgen

1
U=008 - ~-W
(1-87) +(2£5)

en la zona del tago centro

1
U=032 - -W .
(1-87) +(2¢8) ‘

Estas expresiones pueden tabuiarse en funcién de T, Sy & y obtener pardmetros que indican la
importancia de las fuerzas sismicas que actban sobre una estructura.

La tabta 1 es un ejemplo, en el que puede observarse la gran diferencia del efecto sismico que
es de esperarse entre estructuras tocaiizadas en las zonas | y |i y las que se localizan en la
zona 11l del D.F.

La parte sombreada de |a tabla corresponde 8 convinaciones de T v Ts que pondrian &~ una
estructura en-condiciones criticas. -- -

Los valores indicados en la tabla 1 multiplicados por el peso del edificio darian una 1dea de la
energia que les impone el siIsmo y que debe disiparss.

Resulta claro que una forma importante pare reducir ita energia que se trasmite a la estructura
es eviter la cercania de su periodo de vibracién con el del movimiento esperado del terreno. La
informacién relativa a los periodos de vibrar del suelo es todavia escasa, es por ello importante
incrementaria mediante una zonificacidn detallada de las zonas urhanas en 4reas sismicas. Esta
actividad deberia ser una prioridad importarite ; reflejar sus rescitados en los Reglame itc  Jde
Construccidn.

La capacidad para disipar de inmediato la mayor cantidad posible de la energia qus el
movimiento del terreno trasmite es también importante. Puede disiparse por amortiguamiento
interno, por deformaciones neldstices o con disipadores de energia © amortguadores
colocados con ese fin. Estos dltimos, siendo seguremente la mejor opcién, sin no ss utilizan -
comunmente y su desarrolio esta en proceso.

El smortiguamiento interno en las estructuras esqueléticas del acero, que constituyen los
sistemas constructivos mas frecuentes cuando se utiliza este matenal, es muy pequefio, al
valor de 5% que suele considerarse en los espectros de disefio 8 menudo esta lejos de ser
conservador. La disipacidn de energia por comportamiento ineldstico resulte entonces
tundamental.



El acero utilizado en estructuras es un material duictil, puede aceptar .deforr.naciones
importantas sin faliar, tiene pues capacidad para permitir las de_fqrmaciones nr!gltst:cas que
puedan requerirse. No todos los aceros cumplen con los requ:srtos.cle ductilidad que se
requieren en zonas sismicas; especificamente se exige un comportamiente como al quelsa
muestra en ls fig. 1 en que se representa esquemiticamente la grafics esfuerzo-deformacién

obtenida de una prueba de tensién.
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Figura 1 (Ret. 5} -

La grafica debe presentar una 2ona ampiia de deformaciones crecientes bajo esfuerzo
constante, con alargamiento 8 la ruptura no menor del 20% en probetas de 2° Y una zons de
endurecimiento por deformacién tal gue la relacidn entre la resistencie a ta ruptura en tensién Y
el estuerzo de fluencia este comprendido entre 1.2 y 1.B.

El AISC excluye aquellcs a-sros que tenjar :in estuerzo de fluencia mayor de 3515 Kg/c .12,
menos que pueda demostrase que suU comportamiento inaldstico es aceptable.

El hecho de que el material sea ductit no imphcs Que la estructura fabricada con él sea también
ductil, por el contrario, para logrario deben tomarse una serie de cuidados especiales, aveces
no faciies de consegurr, que son los que hacen que una estructura de acero pueda
considerarse adecuada para funcionar en zonas sismicas.

Estos cuidados se reflejan en las normas para diseio, algunes de las custes mencicnaremos a
conunuacién,

Se trata, en general, de lograr estructuras Qque sean capaces de entrer localmente en el rango
de comportamiento inelastico del material un numero sustanciel de veces durante el
movimiento del edificio, sin fallar,
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Las deformaciones ineldsticas se presentan en zonas puntusies de la estructura. Se pretsnde
que se formen ahf ias llamadas articulaciones plésticas, cuys rotacion maés alia d_e la que
corresponae al rango de comportamiento eléstico del matarial disipa energia. Cada articulacién
plastica seria un disipador y, dada la fimitada cantidad de energia que cada una de elias es
capaz de desarrollar, suele requerirse un buen. nimero para disipar .la energia necesaria,
numerc que, sin embargo, esta limitado por la formacion del mecanismo que conduce al

colapso de la construccion.,

La falla mas comun que impedirfa que se adquieran ias deformaciones requeridas es, en
estructuras de acero, su pandeo local o general, y las recomendaciones relativas 8 las
condiciones que debe cumpiir la estructura van dirigidas, sobre todo, & evitar gue este

fenémeno se presente. ;

Para logrer los giros necesarios las zonas de articulaciones plésticas deben atiesarse de modo
de impedir que ocurra €' Tandeo de las piezas antes de que ellos se produzzan.

Si se coloca un contraven:eo lateral adecuade en los perfiles que forman le estructura y se
conservan las relaciones ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos limites, se
logra que tanto el pandeo lateral como el local se retarden lo suficiente para obtener un
comportamiento satisfactorio.

En vigas, la presencia del pandeo depende de su esbeltez, dada por ia relacion Ib/ry (longitud
no arriostrada entre radio de giro minimo), y de la variacién del momento flexionante a lo largo
del claro, la condicidn més desfavorable es con momento constante.

La longitud no soportada lateraimente L, =1250,/Fy permite capacidades de rotacion en las
articulaciones, suficrentes para vigas de marcos ductiles de seccion transversal [ ¢ H.

Si el pandeo lateral no es critico, la resistancia de las piezas en flexién se agota cuando se
pandea localmente alguno de sus elementos planos. Elio’ depende de las relaciones
ancho/grueso de las placas que forman las vigas de ia estructura, si son demasiado esbeltas el
pandeo local puede impedir que se alcancen los momento Mp o My (Mp es el momaeanto
plasuco resistente nominal de un miembro en flexidn, con ia seccidn transversal
completamente ptastificada, y My el que corresponde a ia iniciacion del flujo pléstico, en los
puntos de ia seccién mas slejados del eje de fiexion).

En las normas Técnicas Complementarias para Disefo y Construccién. de Estructuras Metdlicas
del Reglam~ 1to de Construcciones para el Dictri'n Tederal se i~diczn los tupos de secciones
que se reconocen stenziendo = sus ralaciones alicho espesor y se t.dican fos estados Hmites
de resistencia correspondientss. - ’

Secciones tipo 1. Capaces de desarrollar &l momento plastico en vigas y el momento pléstico
reducido por compresion en barras flexocomprimidas, con capacidad de rotacién suficients
para poder ser utilizades en estructuras disenadas pldsticameante en zonas sismicas. Reciben el .
nombre de “secciones para diseno plastico™

Secciones tipo 2. El estado 'imite de resistencia es el mismo que el de las tipo 1, pero sin
requisitos de capacidad de rc - -16n requerndos para zonas sismicas. Se conocen también como
“secciones compactas”,

Secciones tipo 3. Capaces de desarrollar e/ momento correspondiente a! inicio dal flujo
plastico en vigas, 0 ese momento reducido por compresién, en barras flaxocomprimidas. Se
conocen también como "secciones no compactas”,



VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO  (Ref. 1)

!W

* CLASIFICACION DE LAS SECCIONES .
PO 1  Two2 , W03

3

DESCRIPCION DEL ELEMENTO
{DISENO PLASTICO) (COMPACTAS) {NO COMPACTAS)
ALAS DE ANGULDO SENCILLOS Y DE
ANGULDS DOBLES CON SEPARADORES,
EN COMPRESION; ELEMENTOS 640, [Fy
COMPRIMIDOS SOPORTADOS A LD
LARGO DE UNO SOLO DE LOS BORDES -
LONGITUDINALES.
ATIESADORES DE TRABES ARMADAS,
SOPORTADOS A LO LARGO DE UN SOLO _— 200/ Fy
BORDE LONGITUDINAL.
ALMAS DE SECCIONES T se0/ [ Fy 1100/ J Fy
PATINES DE SECCIONES I, H O T, ¥ DE
CANALES. DE SECCION 460/ ¢ Fy 340/ Fy -830/ JFy
PATINES DE SECCIONES |, H O T, ¥ DE
CANALES, EN COMPRESION PURA; .
: ; 830/ F ' JFy ¥
PLACAS QUE SOBRESALEN DE MIEMBROS ' Y B0/ Fy B0/9 Fy
COMPRIMIDOS (1) -
PATINES DE SECCION EN CAJON,
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION;
CUBREPLACAS ENTRE  LINEAS DE 600/ JT5 .
REMACHES. TORNILLOS O SOLDADURAS. ! Y 1600/ Fy 1600/ J Fy
ATIESADORES SOPORTADOS A LO LARGO
DE LOS BORDES PARALELOS A LA .
FUER2A. ¥
ALMAS DE SECCIONES 1 O H Y PLACAS ’ -
DE SECCIONES EN  CAJON, EN 2100/ Fy . 2100/ Fy 21001 Fy
COMPRESION PURA (1)
ALMAS EN FLEXION 1500/ Fy 5300/ | Fy 2000/ | Fy
SiP /P S0 (2) S5IP /P S 015, S5iP /P 5018
Yy L] Yy L] b
moe 149 /P ) Bl 20,3 P
——] —~ . ¢-27PF /P -27P ¢
. ey Py 7; A 7;0 WP
ALMAS FLEXOCOMPRIMIT. AS - s
/ A H
S, /P 5038, SiP /P >015, SiP /P > 013,
" 2100 133 , s
) 9~0371P /P ) -0398P /P
JF) > ;i]-‘, v oy }p’ s " y)
SECCIONES CIRCULARES HUECAS EN 132000/ F
b4 184000 / F
COMPRESION AXIAL (3 [ y 113000/ Fy
— -~ —— = —— — — ..

(1) En membros somebaos 3 coMpresdn woal No easte [ dStMcion basaca en capacidad ge rotacxdn por 1o que jos limntes do aimas
y patnes oe perfies comprmdos LGaimente son I0S MSMos Pars iss secoones 5po 1 a 3.

{2) Py es afuerza axal ce dsefo.
{3) Ver23s



En la figura 2 se repl:esenta una gréfica momento-rotacién de una viga | y se define ia
capacidad de rotacion de la viga como: - -

&
R=—-1
&

©vu Es la rotacién correspondiente al punto en que la rama descendente de la curve de le fig. 2
cruza la recta horizonta, M=Mp, vy ©p es la rotacién eléstica representada por la abscise de!

punto A.

&
Capacidad de rotacidn R=—-1

-

Rotacién pléstica en ia articuiacién 6, =6, -8,

-

Factor de ductiiided Q=6 /8,

R=Q-1, Q=R+]

Figura 2 {Rei. 1) i | -

En las regioner en as gue se formardn, eventuaimente, las articulaciones plasticas ssociadas
con el mecamismo de colapso de muchas estructuras construidas en zonas de alta sismicidad.
se requieren capac’ .edes de rotacion altas. Se ha sugerido que pars que una aestructuia
desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 5_los factores de ductilidad de entrepiso pueden
estar comprendidos entre 3 ¥ 10, y los de los miembros individuales estardn, probablemants,
en el intervalo de 5 & 15, 0 aun mas. En estos casos as prudents dimensionar los miembros
estructurales de manere que, a8l menos en las zonas de formacidn de articulacionas plésticas,
tengan capacidades de rolacién de airededor de 10.

Utilizando resuitados experimentaies se encuentra que pare que R sea igual 8 10 se reguiere

que el patin comprimido de ias secciones ! y H satisfagan la eondicién:
b 417

2 Jhy

b es el ancho de los patines y 1 su espesor,



Este es ef valor especificado en las recomendaciones dei AISC para disefio sismico de edificios
con estructura de acero. :

Adicionalmente las vigas qQue componen una estructura ducti! deben. cumplir con ciartas
condiciones obtenidas del estudio de su comportamiento, tanto expenmental como en
condiciones reales ante acciones dindmicas. Estas condiciones se presentan a8 continuacion.

TABLA 2
Vigas en “marcos ductiles”

Py P — ‘- P
a) P < ‘_‘. - -
lol v
L I ! _: h
b} —>5 k R -
h 1 L '
' v rl i N
c) .o, |7_-~["-_-_-"'1lt-==:-:’:-:-‘;‘ —;:. *
b<H R os
- ]
B i
— =E===c=s= L.
d} €< 10 = F.__;_.,__z“h.-' il e=excentncidad
' * del eje de la trabe.
T 7
) _ ]] u : ]l
. . T - Lmm O DU
¢) Dos gjes de simetria IT ol
== Ll
f) Soldadura continua entre patines y aima.- La requerida por esfuerzos excepto en la
zona de articuiaciones plasticas en gue debe resistir una fuerze igual a la capacidad del
aima. :
g) Evitar agujeros en articulacionas pldsticas, o en todo ceso cuidar mucho su ejecucién,
h) No s: pe:~uten agujeros en la »onc Je acticulaciones plasticas si f, < 1.5f1,.
i} No se permiten empatmes en “rabe. en la zona de articulaciones plasticas.
i Se disehar para que resistan ia fuerza cortante maxima {articulaciones plasticas en sus

extremos, o en un extremo y en el entro). Los Mp se calculan para 1.25 i’-y como una
opcidn usan cortantes de diseiio con Fr=0.7.

k) Longitudes de soporte lateral no més lejos de Lp = lISOryIJE
i Atlesar patunes inferiores.

En columnas la resistencia y |a ductilidad crecen cuando la relacion de esbeltez l/r decrece y
decrecen cuando crecen las relaciones ancho espesor. Las condiciones que establecen las
normas para columnas an estructuras ductiles se indicen en la tabla 3
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TABLA 3
Requisitos para columnas en marcos dictiles.

, N ) B
] ' —<2

L

[ — ]
bR b<B '
—_ — \
i
T Pl
N
4 b>0.2m
L
2- — < 60
r
3. Para reducir las posibilidad de que se formen anticulaciones plasticas en las columnas

debe cumpiirse en todas las juntas de marcos rigidos que la resistencia & la fiexidn de las
columnas satisfaga la siguiente expresion.

ZZC(FYC-fa) 2 ZZVFyV

Engue ZZ. ¥y ZXZ, son las sumas de los médulos de seccion plasticos de las columnas y

vigas gue concurren a lajuntay f, 20 es el esfuerzo axiel de diseiio en las columnas.

Como una opcidn se permite el dimensionamiento de las columnas reduciendo el-factor de
reststencia de 0.9 a 0.7.

4. Para evitar una falla por cortante se calcula esté considerado ia longitud de ia columna
igual a su altura libre y suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido y
de magritud 1gual al momento max:mo resistente que vale Zc (Fyc-fai.

También en este caso se permite como una opcidn utihzer la fuerza cortante obtenids del
analisis pero con un factor de resistencis de 0.7

5. Cuando Pu/FR Pn >0.5, en que Pu es Ja fuerze axia! de diseno, Fa el factor de
resistencia, y Pn ia resistencia de |la columna, se recomienda que ademﬁs de las revisiones
usuales se sattisfagan las siguientes:

En compresion axial.

1.2CM+0.5 CVv +0.4QCS sFr P,

en que Cm CV y CS son las -cergas debide- 8 carga muerta, carga vive y sismo y Q es el
factor de comportamiento sismico; se considers 0.4 Q 2 1. En zonas en gue la carga viva
puede ser importante (garages, lugares de reunion, erc, en vez de 0.5 CV se tomara CV}
En tensién axial '

0BCM-04QsFabPn
c4Qz1

Se pretende con esta revision evitar que las fuerzas axiasles se subestimen el reducir ios
efectos sismicos para tener en cuanta el comporiamiento ineldstico de |la estructura. Asi como
para tener en cuanta las aceleraciones vertcalas no consideradas normaimeante an el disefo.
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CONEXIONES

Los requisitos que deben satisfacerse en el disefio de la uniones tienen por objeto asegurar que
las deformaciones pléstlcas que pueden presentarse en eilas durante la respuesta a sismos
severos no tendran lugar en los elemantos de conexién, sino en 8iguna de las dos zonas
adyacentes, la viga o la junta. El disefio no se hace para las fuerzas obtenidas en el anélisis,
sino para las resistencias nominales de los miembros que se emplean realmente en la
estructura, evitando asi que las uniones falien anies de que se presenten las detormaciones

inelasticas necesarias,

Una unién viga-columna se considera adecuada para desarroliar la resistencia de la wiga si
satisface alguna de las condiciones siguientes:

a) Los patines de la viga se sueldan a tope. con penetracién completa, a los de |a columna, y
el alma de la viga se conecta a la columna o & una placa vertical soldeds a ella, con
soldaduras capaces de desarroliar toda su resistencia, o de resistir, como minimo, el 50 por
ciento de la parte del momento plastico de ia viga que corresponde al alma mas la fuarza
cortante que hay en ella, ia que se transmite con soldadura adicional ¢ con pernos de aita
resistencia que trabajen por friccién.

b} El mbdulo de seccién pldstico de ios patines es mayor que el 70 por ciento del modulo de
secci6n plastico de la viga completa {es deci, b, tL(d-L) Fw2 0.7M.). Los patines de Ja viga
se sueldan a tope, con penetracién completa, a los de la columna, y el alma de la viga se
conecta a la columna, directamente o 8 través de una place, por medio de soldaduras o
tornillos de aita resistencia que transmiten la fuerza cortante que hays en elia.

¢} bs tld-t} Fn2 0.7M.. Los patines de la viga se sueltdan a tope y el alma se suelda a ia
columna directamente o por medio de una placa, con una soldadura gue tenga "una
resistencia de disefio no menor que el 20 por ciento de la rasistencia nominai-a ta fidxién
del aima. La fuerza cortante en la viga se_transmite con soldadura adicional o con pernos de
alta resistencia que trabajen por friccion.

d) La conexién, hecha con.soldadura o con tornillos de alta resistencia, tiene caracteristicas
diferentas de las indicadas en a, b o c, pero se ha demostrado, por medios analiticos o
experimentaies, que posee la resistencia requerida. Cuando Ila demostracién se haga
analiticamante, la resistencia de diseno de ia conexién seré 25 por ciento mayor que la del
elemento conectado, y no Se supondrd que las soldaduras y los tornillos contribuysn a
transmitir la misma fuerza.

Las condiciones senaladas en &, b vy c, que han de cumpiirse para gue una conexidn entre viga
y columna desarrolie Ie resistencia de la primera, estdn basadas rn resultedos de laboratorio,
obtenidos mediante esayes estaticos y dindmicos. Cuando la asistencia en fiexion de los
patines es un porcentaje eievado de la resistencia de la seccidon completa, los.primeros pueden
transmitir el momento pladstco por si solos, gracias al endurecimignto por deformacidén, por lo
que la conexién del aima puede disenarse sélo para fuerza cortante. £En cambio, en secciones
en ias que el alma contribuye significativamente a ia resistencia a la flexién debe conectarse
para que se transrita, 8 través de elia, la fuerza cortante compieta y el porcentaje del
momento plastico que le corresponde, con lo que se evita un endurecimiento por deformacion
excesivo de los patines.

Desde fines de los anos 50 se cuenta con métodos, para diseiiar ese tipo de conexiones
somendas 8 cargas estatices, y unos diez afos después para el disefic de conexiones viga-
columna bajo solicitaciones .r._ism:cas intensas. Sin embargo, el tembior de Northridge produjo
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fallas de tipo fragil en w.arios miles de conexiones, disefiadas y construidas de acuerdo con las
normas an vigor.

En la figura 3 se muestran las conexiones trabe columna recomendadas para zonas sismicas.

-—.1,(_.... '
a} Conexidn soldada en pstines y atma " b} Patines soidados, sima atornillada

El sima pusds soldarse a tops a la La conexién de los patines se hace
columna (1} o con soidadura da file- por madic de placas’
1

te a la placa {2].
Los tornilios son son de monwaje

¢} Conrexein air niliada en patines v almas d} Conexion s «da.. por aima de la columns
1) Se colocaran piacas de relienc, de Loz tornilios son de montase; pueden ser

80 NOCOSE. Ias. siatgados.
2) Tornulios .ura tuerza conante .

- -

Figura 3 (Ret. 1)

En ia figura 4 se muestran las falias observadas en Northridge.

DISENO DE UN CONTRAVENTEO EXCENTRICO CON UN ESLABON QUE FLUYE POR
CORTANTE.

En este caso la longitud dei eslabén debe sar pequeiia
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Figura 4 (Ref. 1)

Los problemas que se han mencionado con mayor frecuencia pera explicar !as fallas ocurridas
en North ridge han sido:

1. Ejecucién incorrects de las soldaduras.

2. Grietas preexistentes en las soidaduras o en el metal base adyacente.

3. Esfueri;:rs residuales en las juntas, ge;l—erados durante la consrruccién. de la esrructu?a,
incluyendo la ejecucion de las soldaduras. .

4. Falla del patin de la columna, ocasionada por tensiones en ia direccién del grueso.

5. Incremento de los esfuerzos de tension en el patin inferior, debidos a ls presencia de la

losa en el patin superior, que levanta la posictdn del eje neutro.
6. Presencia de estados tnaxiales de es.uer:os que propician - | cgmportamiento fr g’

7. Concentracién en pocos lugares de las uniones rigidas para suportar acciones sismices.

. .
La solucidn, si se desea seguir utilizando conexiones soldadas, parece estar en reforzarlas para
que suU resistencie aumente, de manera Importante, por encima de la de las vigas, de tal forma
que las aruculaciones plasticas se formen en éstas., sin extgir ‘daformaciones significativas en
las conexiones.

CONTRAVIENTOS

Los contravientos son elementos estructurales muy efeclivos para incrementar la resistencia
lateral de una estructure y reducir su deformacion.
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Al deformarse un contraviento disip8 energia en ls medids que adquiere deformacionaes
inalésticas. Es posible utilizar contravientos cruzados que podrian trabajar solo a tension, su
comportamiento histerético .puede observase en fa fig. 5.

Peb o

lru: A Brace B
(s) ®) () {9 (c)

Figura 5 (Ref. 3)

Puede observarse que el contraventeo disipe energia sclo cuando la deformacién excede la
detormacién maxima experimentada previamente, debe alargarse mas cada ciclo. Si las
deformaciones son menores que tas correspondientes al esfuerzo de fluencia la disipacidn de
- energia es practicamente nula. Este sistema se considera de baja disipacién de energia.

Cuando los contravientos pueden trabsjar también & compresidn su CcOomportamiento
histerérico mejora siempre que su esbeltez sea pequefia y no se presenten prabiemas de
pandeo local, en las figuras' se muestra el funcionamiento en curvas de histérisis que
corresponden a este caso, (en la fig. 6 se presenta el comportamiento esquemaético y en la fig,
. 7 se presenta el resuitado de una prueba de laboratorio).

et 7 ee—

% | - T~—as

T N

- - =" “=co
c __./\__“

Figura 6 (Ret. 3)

P.‘m' ~ smaben

Figura 7 (Ret. 3)
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La capacidad para disipar energia depende de {e esbeltez de los siementos del contraventeo y
se pierde rdpidamente si la esbeltez crece.

Aigunas recomendaciones para el disefio de miembros de contreventeo son los siguientes:

1- La relacién de esbeltez no seré mayor que 60. Con ello se busca contar con cierta
capacidad para disipar energia posterior ai pandeo.

2. La resistencia a compresidn seré 0.8 FR Pn, es decir el 80% de la que se acepta en
columnas con carga estatca.

3. Los perfiles utilizados deben tener relaciones ancho/grueso correspondientes a secciones
tipo 1.6 2.

CONTRAVIENTOS EXCENTRICOS

La ductilidad de marcos contraventeados es limitada, la disipacién de energia reiativamente
pequena y las fuerzas que han de resistir, por io mismo, importantes. Con e! fin de buscar un
sistema gue tenga |a rigidez de sistemas contraventeados pero pueda, al mismo tiempo, disipar
cantidades importantes de energia se han desarroliado los contreventeos excéntricos.

Los contravientos se separan de los nudos a los que en un caso convencional concurren,
. - + . - . k
propiciando una zona en la que se presentan deformaciones ineldsticas importantes si se
. N . . . B

impide su pandeo-mediante un arriostramiento adecuado.

El comportamiento esta definido por la caracteristicas del eslabén

eslabon

La deformacién inelastica puede ser producida por fluencia debida a fiexidn, 8 cortante 0 8 una
combinacién de ias dos.
El imite entre un caso y otro bude definirse como sigue:

I .
P

t
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b
ab= v,
M, =Z=Fy . )
V, =06F dtw

M. yV, son el momento y el cortante que producirén la fiuencis de la seccion

Qb es la longitud para la que M, y V, ocurren simulténeamente

.

Puede supoﬁerse que €b = 20b

. 2M,
d €b =
| Q v,
e Ty |
Z ' | '
o & |
r eb — -

€b es la iongitud balanceada del eslabén.

En realidad no existe un limite exacto entre &l comportamiento a flexién y le cortante de modo
que debe reconocerse la existencia de una regidn de transicion; de pruebas realizedas puede

deductrse que si € <

el comportamiento del eslabén puede considerarse como si la
[ .

M
Vv

P

fluencia se presantara por cortante puro; si € 2 s fluencia ocurre por flexién pura, sin

2.6M,
v

’
teniendo en cuenta una longitud edecuada L, ue |9 ertr.ulzzi6n plédstica; se reguiere L, = 0.5 d

2.6M
para € > — ydel, = dpara &= 5—’ . dehendo interpolarse para casos intermedios.

v A4

P P

embarge esta hipétesis (fluencia por fiexién pura) es aceptable desde que € >

Cuando el mecanismo que domina es &l de cortante puede suponerse que V, es cortante en
toda la longitud € del estabdn,

De scuerdo con las normas actuaimente en wigor la deformacidn lateral maxima permitida para
una estructura estd dads por Bm = 0012 H, siendo H la aiture de ta construccién.

Este desplazamiento es el inelastico, esto @s, el calculado con las fuerzas des disafio
multipiicadas por el tactor de comportamiento, como sigua:
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P, . 8u=PEIK

______________ | B
; Q
f 8,,—8,,:8,

8, & &

Esta parte de la hipdtesis gue comunmente se acepta de que la deformacién ineldstica vy ia
elastica pueden considerase iguales para fines practicos. Evidentemente elio no coincide con ia
idea de igualar energias e implica la misma 8, para cuaiquier Q', pero se acepta como una
aproximacién valida y en ciertos casos mas realista. ,

' 1
La maxima deformacion lateral de un marco esta relacionada con la méxima rotacion de las
articulactones plasticas y de los esiabones y con la disipacion de energia correspondiente.

Los contraventeo excéntricos se disefian de modo que las deformaciones ineldticas ocurran en
los esiabones, el resto de los elementos del sistema deben permanecear alasticos.

El AISC {2) en sus recomendacionses para edificios construidos en zonas sismicas proporciona
criterios para disefiar contravientos excéntricos, defimiendo las caracteristicas que deben
cumpiir las 2onas en que se proporciona |a excentricidad, "eslabones”, para que en elios pueda
producirce la plastificacién que permite el comportameento ineldstico del sisterna. %

Se especifica que el resto de ta estructura debe permanecer eléstico ante las fuerzas que
provocarian la fiuencia ge ios esiabones. *

Se establecen las recomendaciones siguientes:

al En los eslabones debe cumplirse que el esfuerzo cortante no exceda Ia resitstencia de
disefio. Esto es:

Vu . F '/n B

en que F. Vn es el menor de {F. Vp) 6 {.2Fn %}
Vp = 0.6 Fy Aw (cortante que ocasiona ia fluencia)
F. = 0.9
e = longitud del esiabén
Mp = momento plastico de la viga.

Aw = Area del alma

bl Si la fuerza axial en el eslabén es menor que 0.15 Py, el efecto de dicha fuerza puade
despreciarse.
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c) Si ia carga axial en la zona de liga excede 0.15 Py se requiere que [a resistencia a

cortante de esa zona sea la menor ge;
F,V, ¢ 2R M, le

donde

2
Pu) Pu
Ve =Vp 1—[;;J 3 Mg, =l.13Mp[l—;y":|

Ademas la longrtud del eslabén no exceders de:

[- ’ W |
’_[1 15- 0.5][%\;—)} .6%—:; para i_gj 203

M, Aw)
_— — <03
1.6 v, para Ag

Pu  Aw = érea del alma
en que: “Vu + Ag'= érea total

d) E! angulo de rotacién de ias articulaciones se limita en funcién de ls relacion Mp/Vp de

M
tal modo que si la longitud del eslabén e<l6 —P, {caso en que sus deformaciones son

P
basicamente de cortanta):

® max = 0.09 radianes

M .
ysie> 2.6-\7—?—, {caso en que las deformaciones son basicamente por flaxién):

P

& max =0.03 radianes

Pudiéndose interpolar en casos intermedios.

Los esiabones debun atiesarse adecuadamente para permitir un comportamento ductil y

estable bajo cargas cizitcas.

Hay gue cumplir también ciertos requisitos de. modo gue puedan transmitirse los momentos,
cortantes y torsiones que se produzcan al detormarse el esiabon, se trata de que la fluencia se- -
restninje 8 ios eslabones, por sllo el disefio de los contravientos, columnas y vigas se hace
para las fuerzas creadas cuendo sctua el eslabdn incrementadas para tener en cuenta la
posibilidad de su sobreresistencia, se sigue asi el principio de diseno por capacidad que
proporciona los elemeantos de una esiructura para gque esta se comporte de la forma pravista

con deformaciones ineldstices precisamente en zones debiles preparadas para ello.
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La eficiencia de un sistema estructural en zonas sismicas puede medirse en funcidén de la
energia que es capaz de liberar. Esta energia puede astimarse teniendo en cuenta que ias
normas limitan el dec:iazamiento relativo maximo entre niveles y haciendo coincidir este

desplazamianto con lz - -ancia del sistema.

3

LB anterior se aplicard enseguida a algunos casos sencillos para comparar su capacidad de
disipacion de energia ineléstica.

A) MARCO SIMPLE.
Considerando conservadoramente

Au=Ap
Si au=0.012H; Auvu= desplazamiento
: maximo aceptado

Au .
g 6=?=0.D12 radianes

i i y=6 Ap = desplazamiento pléstico

La energia inelastica desarrolleda por el sistema al. adquirir ia deformacién méxima seria:

Ui = 2Mpy = 0.024M5p: M, es el momento plastico del cabezal

La rotacién de la articulacién plastica se recomienda limitarla & 0.03 radianes cuando las
deformaciones son principaimente de flaxién, como ocurre en este caso (AISC).

Esta limitacién proviene de aceptar una deformacién unitaria méxima de 15 €y en las zonas
mas deformadas de la seccitn recta de la viga, y una longitud de la articuiacién piastica L, =d
come sigue:

£p ’ 2, =:_p_ . d= peralte de la viga.
[ y
i i 2 e = rotacién plastica par
di2 | unidad de loengitud.
; \ -~ Op y= @P LP
R !
d| €p= deformacién pldstica
ep=1lie, unitaria
- 15¢,Lp L, = longitud de ja
d/2 articutacién piastica
Figura 9 -
Si Lp=d

y=30€,=30x0.00124 = 0.0372 radianes = 0.03

Esta condicién se cumple en el caso anterior dado que: 0.012 < 0.03

La fuerza necesaria para producir esta deformacién seria

Pudu=2M,y =2M,8
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P“ = H que es la carpa ultima que puede soportar el marco para no exceder Ja

deformacidn limite .

Si esta deformacién coincide con la amplitud de vibracion det sistema, puede obtcnerso la
energia disipada por ciclo, estableciendo el diagrama de htstaresm

ENERGIA DISIPADA POR CICLO.
o e

M -

Mp

[+ 4
3) | L
> - s
- (] Y
tan ¢ =K

La energia que se disipa por ciclo es el dreas bajo el diagrama de histéresis.

Ep=2Pud,

-

Ep =2M, 7, /articulacion plastica

Si esta estructura tuviera un periodo de vibiar de 1 seg. y estuviera en un lugar con periodo
del siio de 2 seg, utihzando ia tabla 1. que d&"una idea burda de ia energia que debe disiparse
se podria tener una idea del valor necesario de M, para disiparia en un ciclo:

0.56W = 4 M,y = 0.048 M,;

0.56W

M, =
P 0.048
en que Mp esta en ton-cm y W en ton,

=11.6W



21

B) MARCO CON CONTRAVENTEO EXCENTRICO

Un marco con ~ontrav-. 20 excéntrico puede tratarse en forma similar.

Si e>» Z—GM-L las c aaciones son por flexion:

Figura 10

Ul = ZMPYP = ZMP{1+

L-¢
] : M, es el momento pléstico del cabezal.
[

) L-e )
Ur= o.ozm,,[] . ]
¢

Ui = 0.072M,

En este caso se excede el valor méximo de Y, = 0.0 , por lo que Ui se limitard & su valor
maximo



Ui=2y,M,
Ui=0.06M,

que es, considerablemente mayor que el del caso ainterior.

0012

La fuerza para producir la deformacién Au seria:P Au=0.06Mp; pero A = 0075 0.06=00] ya

que con 0.012se excede ¥,
para que el estabdn fiuya por flexion:

4

M,  26M, 78M,
001 PH=0.06M,; P=6?; e> v A >—L—-

Para disipar la energia tota en un ciclo

0.56 W=0.12M, .. M, = 47W

My
Siec 1.6?L el trabajo sers basicamente de cortante
P
dUI = Vpypdx
en que Vpy ¥pSOn constantes

Ui = Vpype

El AlSC recomienda en este caso un maximo para

Ypde 0.09
, 0.09V_e Ve

Ulrax = 0,09 Vpe yPserd : P= ——— = 7§

S — 0012 H H

por otro lado debe cumpiirse:

L- . .
v =e(1+-—°J=o.012 (1+——L °) '
[ e .

pero 7,<0.09
. >L -
7.5

entonces:

Mp

L
—<e<]lb6—
7.3 Ve

para Y, =009
L
e = D

15



L 0 12M,
== — .V g
e=-7< 16 v, , L
para disipar la energia - ..al en un ciclo . . . ¥

056 W=0I8V,e .. e=31W

C) MARCO CON CONTRAVENTEO EXCENTRICO Y ESLABONES VERTICALES

Figura 11

En este caso la condicidn més eficiente ocurre con eslabopes cortos trabajando a cortante,
M

para elio e < l.é—p.
vp

El vator de y, se limita como méaximo & 0.09

La energia maxima que puede liberarse en este caso serd:

U.=y,V,e=0.09V,¢

0.012H

comao: Yr= s009 ; - e20.13 H

y por lo tanto debe cumplirse que:

Mp
0.13HS e £ 1.6—

Vp

_ A, A
Ademés: ¥ e ' e

v Ui=—"V,e=A V =PA,
V=P

23
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N - - .:

C1)} CONTRAVENTEOS EXCENTRICO CON ESLABONES VERTICALES DE PLACAS

El sistema estéd formado por una placa (o una serie de placas) cuya forma hace que toda su -
longitud se plestifique bajo la accion de un momento cuyo valor cambia de un méximo en los
extremos de la placa 8 cero en sl centro, del mismo modo que lo hace 8l ancho ;ie la placa.

(Amortiguadores ADAS) (7).

b d
—_—

; -
; bix)
1
e/2 I T
| I x
| b | Z! eLevacion DE
: —?“' LA PLACA
3,2 I /\ | ,
: L
I
1
Figura 12
- M, Distribucién de detormaciones,
T % . — [ momentos y giros.
1; i M, es e momento plastico
| — ! correspondiente -8 las secciones
o , | externas. :
| ™ M L | . .
| H Vs £, deformacion unitaria
| | st correspondiente 8 ia plastificacion
i A de 8 seccién.
My, — M, ep
2
M= Mp —+
_ e
E=g,

En cualquier seccién se t'ine:

Tel {7 r
o L e,dx—zd&
| 2e,
4 d@:de
2¢€e

Para M, dZ =-——"dx

La energia liberada en cualguier seccién al alcanzar la deformacién maxima es:
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P,A, = 00I12HP, = 00186M,~ . P,
M, puede encontrarse conociendo Pu o la energia 8 libarar
Por otro lado

2Mp e
A = — 0012H=00186 M_—
e : d

u P u

g
[
i
<

2

29 H
d

El estabdon no debe fluir por cortante, por tanto

V <06F, b, d
-\

—= <06F, b,,d

£
M, 2b_d’ F, - b . d
bee > = =0 83—
0.6 F, de 4x06 FY de e
d
b, > 083b__—
e

B ¥ D SO0 I0s 8Nchos mirumo vy méximo de la seccién.

En resumen, si Au = D.012 H

e = +/1.29 Hd

S . e=V129Hd )

155M

e
Pd
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E < 1.2
e

b > 083b . d
e

) e
P, =0.0186 nMP E

n = n° de placas

Si bien la eficiencia de este sistema no necesariamente es mayor que la de los contraventeos
excéntricos convencionales, tiene la gran ventaja de que las placas pueden sustituirse en caso
necesano con facilidad.

D) CONTRAVENTEOS CON AMORTIGUADORES DE FRICCION

En este caso los contraventeos no necesitan ser excéntricos, la energia se disipa por el
deslizamiento de tornillos de friccién de alte resistencia colocados en agujeros ovalados (8). El
deslizarmiento se presenta al ocurrir la carga Fd pars la que han sido disefados. esta carga
ocurrird cuando, come en los casos anteriores, el desplazamiento horizontal del marco sea el

desplazamiento ultimo aceptado (Au}
au ‘¢ Au Ad
l————i aQ=—
| I —-1 cos an
P >~
a La energia disipada al alcanzar la
deformaciéon maxima sera:

Ld : U,=2F, 44
crﬁno:

a 4,=0.012H

L 2 U,=0.024HF cosa

2n cue F, es la fuerza en la diagonal
{que produce el deslizamrento}

Por otro lado, la fuerza Pu seréd:

0.024HFacos a

P=— oz

= 2Fdcos a

debiendo tener la posibilidad de un deslizamiento

Ay = Acosa



Detalie de interseccion de diagonales y cabezal

La energia disipada por friccién en un cicio de vibracién con amplitud U,, es el area bajo el
diagrama de histeresis definido por la reiacién fuerza desplazamiento

i

F ) .
| F . ‘ U=4FU, %
r ) 1 & si F=Fd, y U, = Ad
1 |
i >

U= 4Fdad

-U, | I U, U = 0.048 H Fd cosa por cada diagonal

En el caso particular tratado:

11.66W
Hcosa

056 W=0048 HFd cosa .. Fd =




Conocida la energia ineléstica disipada es posible obtener ol valor de! factor de ductilidad Q de
cada estructura, pera ello supondremos nuevamente que la energia correspondiente al
comportamignto eldstico de una estructura es igua! 8 ia correspondlente a la misma estructura
si ésta se comports de manera meléstlca a partir de cierto valor de su dasplazamlanto Esto es:

" 0.024HFacos a
e A ———————————

=2F
0012H dcos @

en que Uy es la energia eldstica almacenada por la estructura y U; I8 disipada
inelasticamente. Teniendo en cuenta que la energis es proporcional al cuadrado de ta amplitud
de! mowvimiento puede escribirse:

[}

c

Ug 2 E ( l] '
=t s Uy=—f Ugj1-—|=U;; - Q=
TN Yo Ut ! U,

siU; =0 ; Q=1 si U =Ug: Q==

En una estructura contraventeada con todos sus elementos trabasjando basicamente a carga
axial:

- ___Z szrmu]-f
1

enque 5 ., L,, A,. Y E, son ia fuerza, la longitud, el érea y 6! mdédulo de elasticidad de los

elementos del sistema.
En un marco en gue el trabajo es bésicamente a flaxion

E7 24 El

en gue M, e I, son el momento flexionante y el momento de inercia de los elementos del
sisterna.

El valor de Q es una medida de la eficiencia de un sistema estructural ya que cuanto mayor
sea este valor menores serén las fuerzas sismicas con las que debs disenarse. -

El criterio es.ablecido puede extenderse a constucciones mas compiejas si se fijan los
despiazamientos qu= produciran ia fluencia del sistema y se preparan las zor as en cue han de
ocurrir las deformg¢ . 1ones ineldsticas heciéndolas mas débiles que el resto ce ia construcceion,
de modo que éste permanezca elastico. -
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CHAPTER E.
~ . COLUMNS AND OTHER
COMPRESSION MEMBERS

‘:-n,js section applies to prismatic members subject to axial compression through the
centroidal axis. For members subject to combined axial compression and fiexure, see
Chap. H. For tapered members, see Appendix F4.

g1. EFFECTIVE LENGTH AND SLENDERNESS LIMIT. ATIONS
4. Effective Length '
The effective length factor X shall be determined in accordance with Sect. Q2.

2. Plastic Analysis

Plastic analysis, as limited in Sect. AS.1, is permitted if the column slendcmcs
parameter A, defined by Formula E2-4 does not exceed 1.5K.

£2. DESIGN COMPRESSIVE STRENGTH

[he design strength of compression members whose elements have width-thickness
atios less than A, of Sect. B5.1is ¢.5,

¢. =0.85
F.=AF, (E2-1)
ara =15 _ \2 . .
F,=(0.658"¢)F, (E2-2)
ara. > 1.5
0.877
| F,= [—;;- F, (E2-3)
there
-
re VE
A, = gross aiez of member, in.?
F, = specified yield stress, ksi

modutus of elasticity, ksi

effective length factor

unbraced length of member, in.

governing radius of gyration about plane of buckling, in.

~ 'ﬁmm

For members whose elements do not meet the requirements of Sect. BS.1, see
Appendix BS.3.

E3. FLEXURAL-TORSIONAL BUCKLING

Singly symmetric and unsymmetrc columns, such as angle or tee-shaped columns, and
doubly symmetrnic columns such as cruciform or built-up columns with very thin walls,
may require consideration of the limit states of flexural-torsional and torsional buck-
ling. See Appendix E? for the determination of desigr <rrength for these limit stztes.
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E4. BUILT-UP MEMBERS

At the ends of built-up compression members bearing on base plates or Milleg
surfaces, all components in contact with one another shall be connected by 2 wey,
having a length not less than the maximum width of thg member or by bolts spaceq
longitudinally not more than four diameters apart for a distance equal to 1%2 times g,
maximum width of the member. - . :

Along the length of built-up compression members between the end connection,
required above, longitudinal spacing for intermittent welds, bolts or rivets shal] p,
adequate to provide for the transfer of calculated stress. However, where a componep,
of a built-up compression member consists of an outside plate, except as provided jp
the next sentence, the' maximum spacing shall not exceed the thickness of the thinne,
outside piate times 127/ \/F;,, nor 12 in., when intermittent welds are provided along
the edges of the.components or when fasteners are provided on all gage lines at eac
section. When fasteners are staggered, the maximum spacing on each gage line sha)
not exceed the thickness of the thinner outside plate tumes 190/\/1‘_‘,, nor 18 in.

For unpainted built-up members made of weathering steel which will be exposed
to atmospheric corrosion, the fasteners connecting a plate and a shape or two-plate
components in contact with one another shall not exceed 14 umes the thickness of the
thinnest pan nor 7 in. and the maximum edge distance shall not exceed eight times the
thickness of the thinnest part, nor 5 in.” '

Compression members composed of two or more shapes shall be connected to
one another at intervals such that the slenderness ratio L/ of either shape. between
the fasteners, does not exceed the governing slenderness ratio of the built-up member,
The least radius of gyration r shall be used in computing the slenderness ratio of each
component part.

The design strength of buiit-up members composed of two or more shapes shall be
determined in accordance with Section E2 or Appendix E3 subject to the following
modification. If the buckling mode involves relative deformation that produce shear
forces in the connectors between individual shapes, K//r is replaced by (Xl/r),, deter-
mined as follows: :

a. for snug-tight bolted connectors:

HAFE e

o

b. for welded connectors and for fully tightened bolted connectors 25 required for
slip-critical joints:

Mm§>m
J 2 2 :
(5.{) = \/(..K_I) +(ﬁ _50) (E4-2)
r m r ° r‘ R
with £ < 50
I

r r

9 ) =
where

Kl . .
— | =column slenderness of built-up member acting as a unit
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2 = largest coiumn slenderness of individual compoﬁénrs

ri

(-K—I ) = modified column slenderness of built-up member
-

- a = distance between connectors

" r;, = minimum radius of gyration of individual component

Open sides of compression members built up from plates or shapes shall b
provided with continuous cover plates perforated with a succession of access holes
The unsupported width of such plates at access holes, as defined in Sect. BS.1, &
assumed to contribute to the design strength provided that:

a. The width-thickness ratio conforms to the limitations of Sect. BS.1.

b. - The ratio of length (in direction of stress) to width of hole shall not exceed two.

c. The clear distance between holes in the direction of stress shall be not less thar
the transverse distance between nearest lines of connecting fasteners or welds.

d. The periphery of the holes at ali points shall have a minimum radius of 1% in.

The function of perforated cover plates may be performed by lacing with tie plates
at each end and at intermediate points if the Jacing is interrupted. Tie plates shall be as
near the ends as practicable. In main members providing design strength. the end tie
plates shall have a length of not less than the distance between the iines of fasteners or
welds connecting them to the components of the member. Intermediate tie plates shall
have a length not less than ¥ of this distance. The thickness of tie plates shall be not
less than ¥so of the distance between lines of welds or fasteners connecting them to the
- segments of the members. In welded construction, the welding on each line connecting

a e plate shall aggregate not less than %1 the length of the plate. In bolied and nveted
construction, the spacing in the direction of stress in tie plates shall be not more than
six diameters and the tie plates shall be connected to each segment by at least three
fasteners. . _
Lacing, including flat bars, angles, channels or other shapes employed as laciag
shall be.so spaced that the L /r ratio of the flange inciluded between their connections
shall not exceed the governing slendemness ratio for the member as 2 whole. Lacing
shall be proportioned to provide a shearing strength normal to the axis of the member
equal to 2% of the compressive design strength of the member. The L/r ratio for lacing
-bars arranged in single systems shall not exceed 140. For double lacing this ratio shall
not exceed 200. Double lacing bars shall be joined at their intersections. For lacing
bars in compression, L may be taken as the unsupported length of the lacing bar
between welds or fasteners connecting it to the components of the built-up member for
single lacing, and 70% of that distance for doubie lacing. The inclination of lacing bars
to the axis of the member shall preferably be not less than 60° for single lacing and 45°
for double lacing. When the distance between the lines of welds or fasteners in the
flanges is more than 15 in., the lacing shall preferably be double or be made of angles.

E5. PIN-CONNECTED COMPRESSION MEMBERS

Pin-connections of pin-connected compression members shall conform to the require-
ments of Sect. D3 except Formulas D3-1 and D3-2 do not apply. '
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CHAPTER F. o .
BEAMS AND OTHER FLEXURAL MEMBERS

This section applies to singly or doubly symmetric beams including hybrid beams apg
girders loaded in the plane of symmetry. It also applies to channels loaded in a pjap,
passing through the shear center paralle] to the web or restrained against twisting a
load points and points ‘of support. For design fiexural strength for members pog
covered in Sect. Fl, see Appendix F1.7. For members subject to combined fiexury)
and axial force, see Sect. H1. For unsymmetric beams and beams subject to torsiop
combined with flexure, see Sect. H2.

F1. DESIGN FOR FLEXURE
1. Unbraced Length for Plastic Analysis

Plastic analysis, as limited in Sect. AS, is permitted when the laterally unbraced length
L, of the compression flange at plastic hinge locations associated with the failure
mechanism, for a compact section bent about the major axis, does not exceed L,
determined as follows:

a. For doubly symmetric and singly symmetric I-shaped members with the com.
pression flange larger than the tension flange (including hybrid members) loaded int.
plane of the web :

3,600 + 2,200
_ 3,600 2 (M,/M,) . ‘ (1)
y

- . Lpd

where

F, = specified minimum yield stress of the compression flange, ksi
M, = smaller moment at end of unbraced length of beam, kip-in.
M, = plastic moment (= F,Z for homogeneous sections; computed from fully
plastic stress distribution for hybrids), kip-in.
r, = radius of gyration about minor axis, in.
- (M,/M,) 1s positive when moments cause reverse curvature

b. For solid rectangular bars and symmetric box beams
5.000 + 3.000(M,/M,)
5

There is no limit on L, for members with circuiar or square cross sections nor for
any beam bent about 1ts minor axis.

. In the region of the last hinge to form, and in regions not adjacent to a plastic
hinge, the fiexural design strength shall be determined in accordance with Sect. F1.2.

r, = 3,000 r,/F, (F1-2)

Lpd' =

2. Flexural Design Strength

The flexural design strength, determined by the limit state of lateral-torsional buck-
ling, is &, M,,, where the nominal strength M, shall be determined in accordance with
the following sections, 2nd ¢, = 0.99.

—
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g Compact Section Members with L, = L,
for laterally unsupported compact section members bent about the major axis:

M,=C, [M, - (M, - M,)( i" — II_"H =M, (F1-3)

7~ dp

where

C,=175+ 1. 05(M1 IM,) + 0.3(M,/M3)* < 2.3 where M, is the smallcr and M,
the larger end moment in the unbraced segment of the beam:; M, /M, is
positive when the moments cause reverse curvature and negative when bent

in single curvature.
C, = 1.0 for unbraced cantilevers and for members where the moment within a

significant portion of the unbraced scgmem is greater than or cqual to the
larger of the segment end moments.*®

L, = distance between points braced against lateral displacement of the com-
pression flange, or berween points braced to prevent twist of the cross

section.
For I-shaped members including hybrid secnons and channels bcm about their
major axis: .
300r,

L,= (F1-4)
T VE
For solid rectangular bars and box beams: '
,750
=2 g (F1-5) -
- M - .
where P

A = cross-sectional area, in.?
J = torsional constant, in.*

The limiting laterally unbraced length L, and the corresponding buckling moment
M, shall be determined as follows:

a For I-char=d members, doubly symmetnc and singly symmetric with the
compiessivn flange larger than or equal to the tension flange, and channels

loaded in the plane of the web:

L=—" X‘ \/ 1+ VI+ Xy (F,. - E)? " (F1-6)
(Fym = . _
M=mn,m (F1-7)
where
™4 [EGIA
X, = 5 \/‘“—2— (F1-8)
C.[S.\ .

X, =42 -

2 (GJ) _ (F1-9)

'Fo; the use of larger C, values, see Structural Stability Research Council Guide 1o Stabiliry Design
Criteria for Metal Srrucrures, 3rd Ed., pg. 135,
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S, = section modulus about major axis, in.’

E = modulus of elasticity of steel (29,000 ksi)

G = shear modulus of elasticity of steel (11,200 ksi)

F,., = yield stress of web, ksi s

1, = moment of inertia about y-axis, In.

C., = warping constant, in.® ' _ |

F, = compressive residual stress in flange; 10 ksi for rolled shapes, 16.5 ksi fo;
welded shapes -

b. For singly symmetric, I-shaped members with the compression flange larger
than the tension flange, use S, in place of S; in Formulas F1-7 through F1.9,
or see Table A-F1.1.

c. For symmetric box sections bent about the major axis and loaded in the
plane of symmetry, M, and L, shall be determined from Formula F1-7 ang
F1-10 respectively.

d. For solid rectangular bars bent about the major axis:
_ 57,000r, VIA

= m

M, = ES, : (Fi-11)

(F1-10)

r

4. Compact Section Members with L, > L,
For laterally unsupported members with compact section members bent about the
major axis:

M, = M, = CM, ) (F1-12)
where M_ 1s _the critical elastic moment, determined as follows:

a. For I-shaped members, doubly symmetric and singly symmetric with com-
pression flange larger than the tension flange (including hybnd members) and
channels ioaded in the piane of the web:

2 - )
Mo, =C \/E:, GI + ("-‘5) 1C. (F1-13)
L, L

b

_ G5, X, \,‘ivl 4 XiX;
Lyir, - 2(Ly/r,)?
b. For solid rectangular bars and symmetric box sections:

M, =100 G VIA
Lb/ry

(F1-14)

5. Tees and Double-angie Beams

The nominal strength of tees and double-angie beams loaded in the planc of symmetry
and bent about the major axis, with flange and web slenderness ratios less than the
corresponding vaiues of A, in Table BS.1:

ComVEL GJ -
M,=Mo= =0 B+ VIT B =M, .  (FI15)

. .
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where .
= B==%23 (dlLb)VI 17 _ (F1-16)

The plus sxgn for B apphcs when the stem is in tension and the rmnus sign applies when
the stem is in comprcssxon

§. Noncompact Plate Glrders

The nominal strength of a doubly symmctnc single-web plate girder, including hybrid
sections, shall be calculated by the provisions of Appendix F1.7 if A /t., = 970/V F,,
or by the provisions of Appendix G if A /t, > 970/'\/]‘; \

A

7. Nominal Fiexural Strength of Other Sections

There is no lateral-torsional bucklmg limit state for circular or squarc shapes nor for
any shape bent about its minor axis.

For the nominal strength M,, of other cross section types, including noncompact
sections or sections with slender elements, see Appendix F1.7. Scc Appendix G for
design of plate girders with slender webs.

F2. DESIGN FOR SHEAR

This section applies to the web {or webs in the case of multiple web members) of singly
or doubly symmetric beams, including hybrid beams, subject to shear in the plane of
symmetry, and channels subject to shear in the web. Where failure might occur by
shear along a plane through fasteners, refer to Sect. J4. For members subjected to high
shear from concentrated loads, see Sect. K1.7.

1. Web Ar;a Determination
The web area A, shall be taken as the overall depth 4 times the web thickness ¢,,.

2. Design Shear Strength

The design shear strength of webs is ¢, V,,, where ¢, = 0.90 and the nominal shear
strength V, is dewcrmrined as fulle s© -

For & = 187VE/E,.

f
V, = 06F.A, (F2-1)

for 187Vk/F,. < L = 24VkIF,,

w

V,=0.6 E. A, 187 Vk/F,, (F2-2)
hit,
for:i > 234Vk/F,,
26,400k
(F2-3)

" (h1r,)?
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The web plate bu:klilig coefficient k is given by

- 5
k=33 (a/h)?
Except that k shall be taken as 5 if a/h exceeds 3.0 or [260/(h/t, ). When stiffeners are
not required, k=S5. In unstiffened girders, A/ shall not exceed 260. ‘
Maximum (A/t,,) limits are given in Appendix G1. o
An alternative design method for plate girders utilizing tension field action j
given in Appendix G. .

(F24;

-

F3. TRANSVERSE STIFFENERS

Transverse stiffeners are not required when A/, = 418/\/5: , or when the requireg
shear V,, as determined by structural analysis for the factored loads, is less than or
equalto ¢,V, fork = 5 given in Sect. F2. Transverse stiffeners used to develop the wep
design shear strength as provided in Sect. F2 shall have a moment of inertia about ap
axis in the web center for stiffener pairs or about the face in contact with the web plate

for single stiffeners, which shall not be less than ar2j, where

— 2-5 -
(a/h

Intermediate stiffeners may be stopped short of the tension flange, provided bearing is
not needed to transmit a concentrated load or reaction. The weld by which intermed;-
ate stiffeners are attached to the web shall be terminated not less than four times nor
more than six times the web thickness from the near toe of the web-to-flange weld,
When single stiffeners are used, they shall be attached to the compression flange, if it
consists of a rectangular plate, to resist any uplift tendency due to torsion in the plate,
When lateral bracing is attached to a stiffener, or a pair of stiffeners, these, in tum,
shall be connected to the compression fiange to transmit one percent of the total flange
stress, unless the flange is composed only of angles.

Bolts connecting stiffeners to the girder web shall be spaced not more than 12 in.
o. c. If intermuttent fillet welds are used, the clear distance between welds shall not be
more than 16 times the web thickness nor more than 10 in. :

j 2205 (F3-1)

F4. WEB-TAPERED MEMBERS
See Appendix F4.
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- CHAPTER G.
- . PLATE GIRDERS

plate girders shall be distinguished from beams on the basis of the web slenderness
ratio h/t,,. When this value is greater than 970/ \/F—;} the provisions of Appendix G
shall apply for design flexural strength, otherwise Appendix F1.7 is applicabie.

For design shear strength and transverse stiffener design see appropniate sections
in Chap. F or see Appendix G3 and G4 if tension ficld action is utilized.

CHAPTERH.
MEMBERS UNDER TORSION
AND COMBINED FORCES

This section applies to prismatic members subjected to axial force and flexure about
one or both axes of symmetry, with or without torsion, and torsion only. For web-
tapered members, see Appendix F4. '

Hi. SYMMETRIC MEMBERS SUBJECT TO BENDING AND AXIAL FORCE
1. Doubly and Singly Symmetric Members in Flexure and Tension

The interaction of flexure and tension in symmetric shapes shall be limited by Formu- |
las Hl-1a and H1-1b

for 2o = 0.2
P 8( M M {
— + = U+ —2 1<1.0 Hi-la
GbP,. 9(¢eru: ¢any) ( )
for—g‘— < 0.2'
P, M., M,
7 + ( + ) = 1.0 | (H1-1b)

¢eru: ¢any
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where

P, =required tensile strength, kips
P, = nominal tensile strength determined in accordancc with Sect. D1, klps
M, = required flexural strength, kip-in.
M, = nominal fiexural strength determined in accordance with Sect. Fl hP-m
. &, =resistance factor for tension, ¢, = 0.90 (see Sect. D1)
", = resistance factor for fiexure = 0.90

Second order effects may be considered in the determination of M, for use j,
Formulas H1-1a and Hi-1b. A more detailed analysis of the interaction of flexure ang
tension may be made in liev of using Formulas Hi-1a and Hi1-1b.

2. Doubly and Singly Symmetric Members in Flexure and Compression

The interaction of flexure and compression in Ssymmetric shapes shall be limited by
Formuias H1-1a and Hi-1b where

P, = required compressive strength, kips

P, = nominal compressive strength determined in accordance with Sect. E2, kips

M, = required flexural strength determined in accordance with subsection a,
below, kip-in.

M_ = nominal flexural strength determined in accordance with subsection b,
below, kip-in.

&. = resistance factor for compression, ¢. = 0.85 (see Sect. E2)

¢, = resistance factor for flexure = 0.90

a. Determination of M,

In structures designed on the basis of elastic analysis, M, may be determined from a
second order elastic analysis using factored loads. In structures designed on the basis
of plastic analysts, M, shall be determined from 2 plastic analysis that satisfies the
requirements of Sects. Cl and C2. In structire- designe:’ or. the basis of elastic first

order analysis ihe following procedure for the determination of M, may be used in lieu
of a second order analysis:

Mu = Bl Mﬂl;-BZMCr . (HI‘Z)K
where

M,, = required fiexural strength in member assuming there is no lateral transla-
tion of the frame, kip-in.

M, = required flexural strength in member as a result of lateral translation of the
frame only, kip-in.

Com -

B =————-—2 .
' s REy (H1-3)

P, = A, F,/\2where \_is defined by Formula E2-4 with K < 1.0 in the plane of
bending.
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C,, = a coefficient whose value shall be taken as follows:

-1, For restrained compression members in frames braced against joix'n
transiation and not subject to transverse loading between thetr supports
in the plane of bending,

C.. = 0.6 — 0.4(M,/My) (H1-4)

where M, /M, is the ratio of the smaller to larger moments at the ends of
that portion of the member unbraced in the plane of bending under
consideration: ‘M, /M, is positive when the member is bent in reverse
curvature, negative when bent in single curvature.
ii. For compression members in frames braced against joint translation in
the plane of loading and subjected to transverse loading between their
‘ supports, the value of C,, ¢an be determined by rational analysis. In lieu
of such analysis, the following values may be used:

for members whose ends are restrained ............... Cn.=0.85
for members whose ends are unrestraiped. ............. Cn.=1.0
B, = 1 | © (H1-5)
1-2P,,( S0 ) | : .
SHL L
-
By, = H1-6
or _Ih, (H1-6)
P,

IP, = required axial load strength of all columns in a story, kips

A,, = translation deflection of the story under consideration, in.

IH = sum of all story horizontal forces producing 4,,, kips

L = story height, in.

P. = A, F,/XL, kips, where ). is the sienderness parameter defined by Formula
E2-4, in which the effective length factor K in the plane of bending shall be
determined in accordance with Sect. C2.2, but shall not be less than unity.

b. Determimation of M, T s

In the use of Formulas H1-1a and H1-1b, M, shall be determir :d 1n accord ince with
Sect. F1. The actual value of C, from Sect. F1.3 may be used, provided that the
maximum moment M, occurs at the end of the member or at the end of an unbraced
segment of a member. When the maximum moment occurs between the ends, M,
shall be determined with C, = 1.0. When Formula H1-2 is used for determining M,,,
the maximum moment for a braced member bent about the strong axis and laterally
braced only at its ends will occur at an end whenever the calculated value of B, is equal
to or less than 1.

H2. UNSYMMETRIC MEMBERS AND MEMBERS UNDER TORSION AND
COMBINED TORSION, FLEXURE AND/OR AXIAL FORCE

The design strength &F, of the member shall equal or exceed the required strength
expressed in terms of the normal stress f,,, or the shear stress f,,,, determined by elastic
analysis for the factored ioads: '



& - 50 ¢ LRFD Specificasion (Effective 9/1/86)
a. For the lmit state of yielding undér normal stress:

— | fun S OF, : (H2.if
¢ =090
b. For the limit state of yielding under shear stress:
Juo =0.60F, ' (HZ-Z)
¢ =0.90
c. For the limit state of buckling:
fun OF fuy = &.F,, as applicable (H2-3)
where o B ‘
¢. = 0.85 and E, may be determined from Formula-A-E3-2 or A-ES-3;é*'a_;
applicable.

Some constrained local yielding is permitted in areas adjacent to areas which
remain elastic. .

H3. ALTERNATE INTERACTION EQUATIONS FOR MEMBERS
UNDER COMBINED STRESS

See Appendix H3. ‘ i
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DISPONIBILIDAD DE PERFILES, PLACAS Y BARRAS DE ACUERDO CON LAS
ESPECIFICACIONES ASTM Y NORMAS NOM

Introduccion :

La norma NOM-B-18-1974 Nomenclatura para matenales usados en la industria
de la siderurgia, define al acero como la aleacion de hierro-carbono que contiene
mas de 0.06% y hasta 1.90% de carbono, en |la que todo el carbono es soluble en
el hierro gamma a las temperaturas criticas. El acero es un producto gque puede
adquirir propiedades muy diferentes mediante tratamientos térmicos, mecanicos
fisicos-quimicos y ofros. Las definiciones y nomenclatura de ios térmminos
utilizados en los métodos de prueba mecanicos se disponen en la norma NOM-B-
309. De acuerdo con su composicion quimica, los aceros se clasifican en dos
grandes grupos: aceros al carbono y aceros especiales. Segun la norma referida,
el acero al carbono es un acero cuyo contenido de carbono es de 1.90% como
maximo y el de otros elementos menores de los siguientes percentajes:

Manganeso 1.65% ~Niquel 0.20%
Fosforo - 0.12% Cromo - 0.20%
Azufre 0.10% Molibdenc 0.05%
Fosforo mas nique!  0.20% Vanadio  0.05%
Silicio 0.60% Tungsteno 0.20%
Manganeso mas silicio 2. 0% Cobalto .0.30%
Cobre 0.40% Plomo 0.10%

La tabla siguiente muestra la composieidn quimica recomendable que deben tener
los aceros estructurales para gue sean soldabilas.

Elemento | Comtenido " " -} El aceroque exceda cualquiera de.
~ -1 -nomal % . .| ios siguientes porcentajes requerird
L - "7 b precauciones especiales
Caroono . C 0.06-0.20 ~035
Manganes Mn . 0.35-0.80 1.40
e Si 010 max : 0.30
| Silicio S 0035 max - 0.050
Azufre P 0.030 max 0.040
Fosforo Cu 0.15 max 0.20
Cobre

Los tipos de acero disponibles en perfiles, placas y barras, de acuerdo con las
normas de |la American Society of Testing Matenal (ASTM) y las Normas Oficiales
Mexicanas (NOM) , se clasifican en cuatro tipos. En La Tabla 1 de! Manua! of



Steel Construction- -Allowable Stress Design , del American institute of Steel
Construction (AISC) se indican los tipos de acero de acuedo con sus
propiedades mecanicas, disponibilidad, formas en que se presentan y espesores
de estos: aceros al carbono, aceros de alta resistencia y baja aleacion , aceros de
alta resistencia a la corrosion y baja aleacion, aceros de baja aleacién templados
y endurecidos, y aceros de aleacién tempiados y endurecidos. - ‘.

Aceros al carbono. ‘
Se clasifican asi los aceros cuando: no esta especificado o requerido un minimo

de aluminio, boro, cromo, cobalto, columbio, molibdeno, niquel, titanio, tungsteno,
vanadio 0 cualquier otro elemento adicionado para obtener un efecto deseado:
cuando el minimo de cobre especificado es menor de 0.40% o cuando el maximo
especificado es menor de los elementos que siguen no exceden de: manganeso
1.6%, silicio 0.860% y cobre 0.60%. Si bien en todos los aceros al carbono, se
encuentran pequefnas cantidades de elementos taies como cobre, niquel,
molibdeno, cromo, etc. estos son residuales provenientes de las materias primas y
son inévitables: no se reportan en los analisis puesto que son incidentales. Estos
aceros dependen de la cantidad de carbono utilizado para desarrollar su
resistencia, mediante una variedad amplia de espesores. En esta ciasificacion se
encuentran los aceros ASTM A36 (NOM-B-254) y ASTM A529 (NOM-B-99). Es
importante sefialar que e! primer acero al carbono utilizado en México para fines
estructuraies fue el ASTM A7. Este acero tiene un esfuerzo de fluencia F, de 2
320 kglem? y una resistencia a la tensién F, de 4 220 kg/em’; se utilizé
profusamente en la construccidn remachada de puentes y edificios , la cual fue el
primer tipo de construccion en nuestro pais.. Después de la segunda guerra
mundial cuando se desarrolld |la soldadura, el acero ASTM A7 fue sustituido por el
acero A373, debido a que tenia problemas de soldabilidad por su alto contenido
de carbono. E! A373 tiene un esfuerzo de fluencia F, de 2 250 kg/cm?y una
resistencia de ruptura en tension de F, de 4 080 kg/cm®. Afos después de la
segunda guerra mundial cuando se desarrolld notablemente la soldadura, la
industria siderurgica fanzé a! mercado el acero ASTM A36 (NOM-B-254), el cual
tiene un esfuerzo de fluencia de 2 530 kg/cm? y una resistencia a la tension de 4
080 a 5 620 kglcrnz. Las restricciones en el contenido maximo de carbono, que
dependen del espesor, aseguran que =22 soldable. Este tipo de acero se utilizé
en Mexico durante mas de 30 arios (1560 a 1990) y se sigue utilizando con éxito a
la fecha en la un gran numero de aplicaciores tales como 2dificios de t1po urbano
e industrial, torres de transmision, puentes, etc., sin embargo, |2 tendencia futura
es emplear aceros de mayor resistencia de grado 50, con esfuerzos de fluencia F,
de 3 515 kg/cm* y en ocasiones de resistencia todavia mayores.

El acero ASTM 529 tiene un esfuerzo de fiuencia de 2 850kg/cm’ y se produce en
forma de perfiles de placas y baras de 13 mm de espesor. Su contenido de
cz-Tono se controla de manera que sea soldable. Su campo de aplicacion
cc—srende estructuras remachadas, atomilladas y soldadas y se usa er .a
construccion de edificios, principalmente en edificios estandarizados.



Aceros de alta resistencia y baja aleacién

Estos tipos de acero incluye varios niveles de resistencias y composiciones
quimicas, para distintos fines estructurales generaies. En esta clasificacion estan
los aceros A 441 (NOM-B-284) y el ASTM A572, Grados 42, 50, 60 y 65, cuyos
esfuerzos de fluencia varian de 2 850 a 4 570 kg/em®.

El acero A441 (NOM-B-2B4) es un acero de alta resistencia y baja aleacion,
disponible en perfiles, placas y barras. Se utiliza en la construccion remachada,
atornitlada y soldada y de manera particular se usa en ia construccion soldada:
puentes, edificios y otras estructuras; su resistencia a la corrosion atmosférica es
el doble de la del acero basico NOM-B-254 (ASTM A36). Su esfuerzo de fluencia
varia de 2 810 a 3 515 kg/cm® y su resistencia a Ia tensiéon va de 4 220 a 4 920
kgfcmz. El acero ASTM A572 es recomendable para usarse en todos los grados ,
en construccion atornillada y soldada de edificios , e; en el caso particular de
estructuras soldadas de puentes , se recomiendan solamente los grados 42 y 50.

Aceros de alta resistencia a la corrosion y baja aleacion

En este grupo se encuentran ios aceros ASTM 242 (NOM-B-282) y AS88. El
contenido’ de carbono en mencgres cantidades y el aumento de cromo y -niquel,
aseguran su resistencia a la corrosion. El acero ASTM A 242 se presenta en
placas, perfiles y barras y sus usos son la construccién remachada, atorniliada y
soldada, en puentes y edificios y en fines estructurales generales. Su resistencia
a la corrosion atmosférica es aproximadamente cuatro veces la del acerc comun
ASTM A36. El acero. A588 se fabricd especialmente para la construcciéon de
puentes y edificios a base de estructuras soldadas , su resistencia a la corrosién
atmosférica respecto a la gel acero basico A36, es del orden de 4.

Aceros de baja aleacion templados y-endurecidos

En este grupo se encuentra el acero de alta resistencia ASTM A852 el cual tiene
un esfuerzo de fluencia de 4 920 kglcm y Su resistencia a a ruptura varia de 6
325 a 7 735 kg/em’. La resistencia de este tipo de acero depende de su contenido
de carbono, a través de un proceso de templado y tratamiento termico

Aceros de aleacion templados y endurecidos

En esta cateqoria se encuentra principaimente el acero de alta resistencia: ASTM
A514 Este nce: » requiere, ademas-de un conterudo controlado de carbono, de
otros eiementos de aleacion y de tratamientos térmicos especiales para obtener
sus grandes esfL«rzos de fluencia y elevadas resistencias de ruptura a la tensién.
Los niveles de resistencias varian de acuerdo con los diferentes espesores en
que se fabrican (F, de 6 325 a 7 030 kg/em®, F, de 7 735 a 9 140 kg/cm?). La
industria del acero lo desarrolié para aplicarse especiaimente para la construccién
de puentes soldados y otras estructuras. Las técnicas de soldadura no afectan
las propiedades de la placa , particularmente en la zona afectada por calor.

-+



Aceros especiales o aceros de aleacién. -~ T - - .~
Se consideran aceros especiales aquellos en los cuales el contenido de los
elementos quimicos de aleacion exceden uno 0 mas de los siguientes limites:
manganeso 0.65, silicio 0.60%, cobre 0.60%, © aquello_s en los cualgs se
especifica un rango definido, o una minima cantidad definida de los siguientes
elementos: aluminio, boro, cromo hasta 3.4%, cobaito, columbio, - moiibdeno,
niquel, titanio, tungsteno, vanadio, zirconio, o cualquier otro elemento adicionado
para obtener un efecto deseado. De a misma manera que los aceros al carbono,
pueden estar presentes ciertos elementos que no son especificados o requendos.
Su presencia es incidental y pueden estar presentes hasta un maximo de : cobre
9.35%, niquel 0.25%, cromo 0.20% y molibdeno 0.60%. .

Seleccioén del acero estructural
La mejor guia en la seleccion de un acero estructural adecuado para una

aplicacion especifica es la experiencia que se tenga acerca del comportamiento
de estructuras existentes y antiguas. Una de las propiedades intrinsecas del
acero, como se vera en el siguiente tema es la ductilidad. Sin embargo, hay una
serie de factores que pueden hacer que sl comportamiento del acero no sea
ductil: alto contenido de carbono (al aumentar el contenide de carbono se
incrementa la resistencia, pero disminuye la ductilidad ,el contenido normal del
carbono en los aceros estructurales es de 0.25%), estados triaxiales de
esfuerzos, (la falla dactil es una falla por cortante; la fragil, por esfuerzo normal),
velocidad de aplicacion de las cargas (impacto), bajas temperaturas, fatiga, falla
fragil, etc.

Clasificacion del acero de acuerdo con las normas de fabricacion

Las demandas de la industria automotriz, petrolera, construccion y de
transformacién han obligado a la fabricacion e innovacion de distintos tipos de
acero, para satisfacer requisitos especificos, dando como resultado la
disponibilidad de varios miles de tipos de acero, diferenciados ya sea por su
cOmpOosicion quimica, ya sea por sus propiedades mecanicas 0 sus diversos usos.
Este hecho ha obligado al establecimiento de la clasificacion del acero. Mientras
que la Asociacion de Ingenieros del Automévil (SAE), y el Instituto Americano del
Hierro y del Ac~ro (AIS]), han establecido su -nomenclaiure mediante |a
identificacion de ia composicion quimica de! acero, otras asociaciones como la
Sociedad America'a para Ensayos de Materiales (ASTM) , el insti’Jto Mexicano
del Petréleo (APl la Asociacién Americana de Ingenieros Mecanicos (ASME),
etc., clasifican el acero de acuerdo con sus propiedades fisicas y mecanicas :
esfuerzo ae fluencia, esfuerzo unitanio de ruptura en tension, elongacion, etc., ya
sea en el producto final , ya sea en los productos tal como salen de la industria
siderurgica (plancha, tira, lamuna, etc), si bien también dan el rango de la
COMPpOSsICION quimica e igualmente, los campos de aplicacion de estos aceros. El
Manual AHMSA-1986 contiene las normas nacionales e intemacionales que rigen
la fabricacion de los aceros estructurales fabricados por esta empresa.
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FABRICACION DEL ACERO

La fabricacion del acero se efectia mediante un proceso complejo, que inicia en
ia mina de hierro o en el patio de chatamra, hasta el producto finai . La industria
siderurgica mexicana inicid operaciones a principio del presente siglo con equipo
proveniente de los estados unidos de Ameénca y tardé muchos afios en
organizarse e iniciar la fabricacién de perfiles estructurales. En el pasado y
durante muchos afios Fundidora de Monterrey, empresa pionera fabricante de
acero estructural en México, fue practicamente la unica compania que abastecid
el mercado mexicano con perfiles taminados en varias modalidades, incluyendo la
placa, anguios, perfiles CPS, canales. Lamentabiemente, por diversos problemas
de tipo sindical, Fundidora de Monterrey se declard en quiebra en 1986.
Recientemente, a raiz de la privatizacion de Altos Homos de México, una de las
principales empresas nacionales productoras de acero estructural y como
consecuencia de los acuerdos comerciaies con Chaparral Steel, ha modemizado
sus instalaciones y equipo para ofrecer una variedad mas completa de productos
a la industria de la construccion.

Por otra pare, es importante sefialar gue la fabricacidn del acero se realiza
generalmente en volimenes grandes determinados por las necesidades y
capacidad instalada de las empresas productoras. Las capacidades inherentes a
cada unc de los procesos necesarios también tienen caracteres restrictivos. La
industria del acero, con su enorme produccidbn mundial ha demostrado la
economia del proceso del alto horno, para transformar el mineral en arrabio, y el
empleo de convertidores al oxigeno(BOF) y homos de hogar abierto{Siemens
Martin) para obtener el acerc a partir del hierro liquido (arrabio ) y chatarra. Los
grados de acero se diferencian en su composicion quimica, y comprenden desde
el hierro casi puro hasta aleaciones compiejas. A estos diferentes tipos de acero
les pueden ser impartidas cualidades distintas, a través de los distintos mcdos de
fundirlos, laminarlos y tratartos térmicamente. El proceso de vaciado del acero
liguido se efectia de dos formas; en moldes llamadas lingoteras, mediante
vaciado por arriba en sistemas de colada continua en los que se obtienen sin
necesidad de procesos ulteriores directamente los pilanchones. La forma y
seccion de ios lingotes influye en el caracter y magnitud de la evolucion de los
gases com~ en la segregacion de los elementos quimicos en el acero, que ocunte
durante {a soliuificacion.

Los procesos utilizados por la industria del acero a través de su desarrollo
comprenden desde el beneficio del mireral, reduccion del mineral para producir
hierro, conversion de hierro a acero y conversion del acero en productos finales;
estos procesos son:

REDUCCION DEL HIERRO
Alto horno
Reduccidn directa (fierro esponja)



ACERACION —

Convertidor Bessemer

Proceso BOF (Basic Oxigen Furmnance)
Homo eléctrico ¢

Colada continua

LAMINACION EN CALIENTE
LAMINACION EN FRIO

REDUCCION DEL HIERRO

El componente mas importante del acero es el hierro; oscila aproximadamente en
un 95 a 99%. Los metales y demas elementos (incluyendo algunos gases)
proceden de los minerales que constituyen la corteza terrestre; dichos materiaies
yacen en las rocas que forman parte sélida de la corteza terrestre. Se estima que
alrededor del 5% de la corteza terrestre estd compuesta de hierro; no obstante el
hierro se encuentra casi siempre combinado con oxigeno, azufre, silicio y con una
amplia variedad de otros elementos. Los minerales de hierro Mas comunes son:
hematita, magnetita, siderita, limonita y pirita. EI material extraido de la mina
consiste normalmente de una mezcla heterogénea de tamanos, entre los cuales
abundan tanto material de dificil manipulacién como otros finos poco adecuados
para ser conducidos directamente al alto homo. Por esta razdon existen
instalaciones de trituracion y cribado , por lo comun en la misma mina o en las
inmediaciones destinadas a preparar productos de granulometria mas uniforme
dentro de los rangos mas usuales para concentrar o eventualmente para
comercializar. De acuerdo con lo anterior, la obtencién del hierro se basa en
general en Ia reduccion de los Oxidos de hierro. El arabio o hierro de primera
fusién, proveniente de ios altos hornos que es e! producto obtenido por reduccion
de minerales de hierro presenta altos contenidos de carbono (3.0 a 4.5%) , siificio
(0.5 a 3.5%) y otros elementos como manganeso, fosforo y azufre, se afina
(mediante proceso de oxidacion) en convertidores BOF (Basic Oxigen Furnance)
o en homos de hogar abierto (Siemens Martin} en donde por medio de adiciones
de fundentes (para formar la escoria), chatarra de acero y ferro aleaciones y con
la inyeccion d- o jeno practicamente puro como catalizador de :as reaccior.es
que tienen lugar, se obtiene la composicion programada de! acero liquido. Este
acero es descargad - en recipientes en forma de cubeta, construidos de placas de
acero y revestidas en su intertror con material refractario, llamadas ollas de
vaciada que reciben el acero liquido y se transportan por medio de gnias viajeras
hasta los lugares predestinados para su descarga. La descarga a estas ollas
puede ser a moldes (llamadas lingoteras) o a los distribuidores en ias coladas
continuas. Los lingotes son en forma de piramide truncadas de cantos
redondeados, con la base mayor en el fondo; |a altura y el peso varian segun el
tipo de acero. La forma o seccion del lingote de acero esta sujeta a variaciones
internas debidas al fenémeno de la solidificacién del acero. £l caracter y magnitud
de estas variaciones estan influenciadas por la dimension del lingote y la



temperatura de vaciado. Por la contraccién del lingote durante la solidificacion, se
origina una cavidad central, conocida como rechupe. El rechupe principal se
localiza en la parte superior del lingote. Bajo ciertas condiciones puede aparecer
un rechupe secundario, situado por debajo del primero, y no unido a el. Este
rechupe, normaltmente desaparece por soldadura durante el laminado. El rechupe
principal se elimina por corte del planchén después de la laminaciéon. Otro
fendémeno que ocurre durante la solidificacion es la segregacién, la cual ongma en
el lngote una composicion quimica heterogénea. Este fendmena varia con ia
composicion del acero, temperatura de vaciado, forma y dimensiones de los
moldes, etc. Los lingotes(dentro de sus moldes) se someten a un tiempo de
reposo (aproximadamente tres horas) en el cual se completa ia evolucion de los
gases en el intenor del mismo, solidificandose la capa externa, posteriormente se
extraen de los moides y se colocan en homos de recalentamiento de
lingotes(llamados también fosas de recalentamiento de lingotes) en donde se
mantienen a una temperatura de 1 260 °C durante periodos predeterminados,
esto permite que el acero adquiera caracteristica plastica para absorber las
deformaciones a que sera sometido en el proceso de desbaste. El lingote se saca
de fosas por medio de gruas provistas de tenazas, y se coloca en un carro
portalingotes que lo conduce a la mesa de entrada del moiino desbastador de
donde después de varias pasadas, se obtienen los planchones, que
posteriormente son cortados a la medida por medio de una tijera de corte de
planchones.

COLADA CONTINUA
Altos Homos de México es de los pocos fabricantes en nuestro pais que tienen el
sistema de-coiada continua para fabritar planchones, que permite obtener los
semi-productos con mejores caracteristicas fisicas y menores procesos que los
obtenidos a traves de lingote. Este sisterna empezd a utilizarse en la década de
1930 a 1940, y con el pueden obtenerse directamente secciones menores que las
de los lingotes, equivalentes a materiales semiacabados como son palanguilla,
planchoén, tocho y secciones especiales, sin ias mermas que se producen en el
proceso de desbaste. El proceso es el siguiente; el acero liquido de la olta se va
vaciando £obr- un distribuidor, €' ¢l consiste en una caja cuadrada revestida
con refractario, y que sirve para iegu.ar el volumen, la presion y la velocidad del
zcero a la entrada de los moldes. Del distnbuidor cae el acero liquido a uno o
varios moldes de cobre, abiertos en ambos extremos, ios cuales estan oscilando
en sentido vertical. El acero va solidificandose a lo largo dei molde, ayudandole
tas oscilactones a ir saliendo por la parte de abajo. Los moldes son enfriados por
agua. Abajo de cada molde se encuentran varios juegos de rodillos que extraen el
planchon del molde a una velocidad determinada. La salida de los productos de
colada continua puede ser vertical y horizontal, en este caso es horizontal y por lo
tanto el matenal aun caliente se dobla por medio de otros rodilios y ya en posicién
horizontal se endereza. En ambos casos los productos se cortan a longitudes
predeterminadas (generaimente 6 a 10 metros) por medio de sopletes a la salida



de la maguinase producen por este sistema aceros. La colada continua produce
un ahorro considerable de trabajo y energia con relacion’a los procesos menos
recientes que producen lingotes con el acero liquido, los cuales se calientan
posteriormente al rojo vivo y se laminan para formar las palanquilias.

ALTO HORNO
En el alto homo se efectda la transformacion del mineral de hierro en arrabio. El

arrabio es una aleacion de hierro con mas de 2% de carbono y otras impurezas
que salen del alto homo. En el alto homo, el mineral de hierro, el coque y la caliza
se cargan por la parte superior. Por las toberas se inyecta aire caliente que
enciende el cogue y libera el monodxido de carbono- necesario para reducir al
oxido de hierro. El arrabio, producto final del alto homo , se recoge por una
piquera ubicada en la parte inferior. .

t

CONVERTIDOR HENRY BESSEMER
En este convertidor se efectuaba la transformacién masiva del arrabio en acero.
El proceso consiste en eliminar las impurezas del arrabio liquido y reducir su
contenido de carbono mediante la inyeccidén de aire. El convertidor tiene ia forma
de un crisol, en el que se inyecta aire soplado desde la parte inferior, que a su
paso a través de! arrabio liquido logra la oxidacion del carbono. De esta manera,
el contenido del carbono se reduce del 4% a airededor de un 0.5%, ademas, el
oxigeno reacciona con las impurezas del arrabio produciendo escoria que sube y
fiota en la superficie del acero liquido. Como la combustiéon del oxigeno con el
carbono del arrabio es una combustion"que genera calor, este procesc estaba
exento de costos por energia.

HORNO DE ARCO ELECTRICO

El homo de arco eléctrico consta de una vasija recubierta con refractarios donde
se coloca la chatarra y/o el hierro esponja( hierro casi completamente puro con
estructura porosa) , que se funden con el pasc de una enorme corriente eléctrica
introducida con electrodos de grafit -. F hierro esponja y ia chatarra se convierten
en acero liqudo. Ei acero fundido se pasa a una olla donde, en ocasiones, se
hace el ajuste final de la aleacion. F naimente el acero se vacia en moldes
adecuados a cada proceso de fabricaciun posterior.

REDUCCION DIRECTA

El proceso de reduccién directa HyL, consiste fundamentaimente en la remocion
del oxigenc de los oxidos de hierro, por medio de una mezcla de gases reductores
. £l producto final es s6lido, de naturaleza porosa. El hierro esponja se utiliza en
la fabricacion de acero. Las materias primas son: : mineral de hierro en forma de
oxidos, principaimente hematita o mezclas de magnetita y hematita., gas natural,
también puede utilizarse hidrocarburos ligeros de petréleo, gas L.P. nafta, aceite

n



pesado, etc. y vapor de agua Una planta de reduccion directa es un ensamble de
un reformador y varias unidades reductoras. Las materias primas y los minerales
en el proceso HyL son aprovechados al maximo al utilizar el gas reductor residual
como combustible para las unidades calefactoras.

CONVERTIDOR AL OXIGENO (BASIC OXIGEN FURNANCE, BOF)

El proceso BOF es uno de los mas importantes debido a su gran eficiencia,
economia, mejor control y grandes cantidades de acero que se producen , en
relacion con otros proceses. Mediante un chorro de oxigeno con polvo de piedra
caliza el arrabio es convertido en acero. El oxigeno reacciona con el carbono del
arrabio y lo elimina en forma de biéxido de carbono. La caliza sirve para eliminar
impurezas -, entre las que se encuentra el fosforo. Este proceso sustituyé con
muchas ventajas a los convertidores de Bessemer y Siemens-Martin que durante

varias décadas se habian utilizado.

LAMINACION EN CALIENTE

El proceso de laminacion en caliente consiste en pasar a través de unos rodillos
cilindricos que giran en sentido contrario, una placa o barra para producirie
mediante deformacion, un cambio en a8 seccion transversal con la geometria
deseada. El proceso completo de laminacion en caliente de los diversos perfiles
estructurales, comienza cuando los tochos( forma 'de los productos
semiterminados de mayor seccion que se hace con los lingotes), se calientan a-
una temperatura del orden de 600 °C y luego se transportan por medio de mesas
a un laminador desbastador. En este laminador los rodillos ajustables comprimen
y conforman al acero caliente en varios pasadas para obiener las diferentes
secciones terminadas. En virtud de que 10s tochos son pesados |, las primeras
formas que resultan de las primeras pasadas tienen poco parecido con el
producto final, que varia desde un angulo, un perfil IPR o una canal.

LAMINACION EN FRIO .

Este proceso parte de la tamina laminada en caliente o en frio como materia prima
, la cual es doblada mediante prensas a la temperatura ambiente para fabricar
perfiles en fric. Una r-2 las principales ventajas de los ¢ ~rfi' :s formados en frio es
fa gran variedad de formas , con las cuales se pueden fabricar secciones
compuestas, segun s_ aprecia en la figura siguiente.
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Por ejemplo: 1la identificacidn de electodos para acero dul-
ce de baja aleacidn gue comunmente se utilizan en soldaduras
de elementos estructurales son: E 60 XX y £ 70 XX..
Donde el prefijo "E" significa electrodo y se refiere siem--
pre a la soldadura por arco eléctrico. En seguida las dos
primeras cifras de un total de cuatro 6 las tres primeras de
un total de cinco, indican la resistencia a la tensidn,

£ 60 XX, significa 60000 lbs/pulg: (4222.00 kg/cm:) de res:is

' tencia a la tensidn.

2 ]
£ 70 XX, sigrnifica 70000 lbs/pulg (4926.00 kg/cm ) de resas

tencia a la tensidn.

Cabe aclarar en este punto gue los reglamentos de diseno es-
tipuilan que la resistencia del material depositado por el
electrodo debera ser cuandoc menos igual al del metal base;
sin embargo hay en existencia electrodos con resistencias
ma&ores para utilizarse como: EBOXX, E90XX, EI100XX v
Z110XX.

La penultima cifra indica las posiciones en gque permite sol-

dar el electrodo.

I

XX 1 X Indica que es un electrodo que se puede utilizar
para soldar en todas las posiciones (plana, hori=--
zontal, vertical y sobre cabeza).

XX 2 X Sdlo juntas en éngu&o en posicién plana y horizon-
tal.

tf

XX 3 X Sdlo en posicidn plana. e

Desde luego estas clasificaciones estdn Intimamente ligadas



La (ltima cifra en conjunto con la peniltima, indican la cla
se de corriente a usar y la clase de recubrimiento.

E XX 10 significa que solamente puede utilizar corriente
continua invertida C.C. (+) ¥y su recubrimiento con-

tiene materia organica (celulosa y sodio).

E XX 11 sSignifica que puede soldar con C.A., & C.C. (+} y su
recubrimiento contiene materia org&niéa {celulosa

y potasio).



tn

XX

tn

XX

t1

XX

X

13

14

15

16

18

Significa que puede soldar con C.A., & C.C. (-)
{+) y su recubrimiento contiene rutilo, titanio y

sodio.

Significa gue puede soldar con C.A., o C.C. (-)

(+}) ¥y su recubrimiento contiene rutilo, titanmio
i}

y potacio.

A

-

Significa gue puede soldar con C.A. © C.C. (=)

{+) y su recubrimiento contiene rutilo, polvo de
hierro (30% aprox) y titanio.

Sign:fica gue puede soldar con C.A. & C.C. (+) ¥
su recubrimiento contiene bajo contenido de hidro-

geno y sodio.
Significa que puede soldar con C.A. O C.C. (+) y
su recubrimiento contiene bajo contenido de hidro-

geno y potasio

Significa que puede soldar con C.A. & C.C. (=) y su
recubrimiento contiene bajo contenido de hidrdgeno,
polvo v oxido de hierro.

-

Significa que puede soldar con C.A. o C.C. (+) ¥y
su recubrim.ento contiene bajo contenido de hidrd-

geno Yy polvc de hierro (25% aprox).

Ademas de la clasificacidn anterior, se adiciona un sufijo que

significa gue contiene una. aleacion especial en el metal de

aporte

E XXXX-A1

{electrogdo), por ejemplo:

Significa que—el electrodo contiene aproximada--

mente 0.5% de molibdeno
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TIPOS BASICOS DE JUNTA

SO_DADURAS APLICABLES
RANURA RECTA  RANURA EN
RANURA EN V RANURA EN V ACAMPAMNADA
RANURA DE BISEL RAMURA DE BISEL ACAMMNALD

RANURA EN U BORDE OE PATIN
LATON

\

JUNTA A TOPE :

SO_DADURAS APLICABLES

FILETE RAMURA DE SESEL. ACAMPRNADC
RANURA RECTA BORDE DE PATIN
RANURA EN V ESOUINA DE PATN
RAMURA DE BSEL  PUNTO
RANURA EN UV PROYECCION
RAMURA EN 4 COFTURA
RAARA EN V LATON
JUNTA DE ESQUINA ACAMANADE

/ 2 ' SOL DADURAS APLICABLES
FILETE RANURA EN J

TARON RANURA DE IISE L ACAMAANADO
! 1 RANSRA PUNTO '
RANURA RECTA PROYECCION
" RAMURA DE BISEL COSTURA
JUNTA EN T LATON

SOLDADURAS AP ICABLES
FILETE RANURA EN J
\ TAPOR RAJAIRA DE BISEL ACAMPMNADO
RAMAA A TO
RANURA RECTA PROYECCION '
_ COSTURA
| JUNTA TRAGLAPADA _ Latow

SOLDADURAS APLICABLES
RANURA RECTA BORDE DE PATIN

RAMURA DE MSEL E3OUSMA DOE PATN

RAMURA EN ¥ COSTURA .
_ RANURA EN J B8OMDE
RANURA EN U

JUNTA DE BORDE
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LOCALIZACION ESTANDAR DE ELEMENTOS

NUMERO DE APLICACIDHES

TALES CUMO SMBOLO DE
ACABADO
ABERTURA DE RAIZ
LINEA DE REFEANCIA __ POR (N}
PIRITOS O PﬂoYlECCIOH

J

coLA _\\

‘OTRO |

/
/

LONGITUD DE LA SECCION
A SER APLICADA DE SOLDADURA

/APLICADA EN CAMPO

S51MBOLD DE APLICACION

/_A 1000 AL REDEDOR

 AMBOS, ] LADOS,

OTRA REFERENCIA

“LADO OE '
LA FLEotal LaDO

T \ f
ESFECIFICACIOM / Z/ 4

SIMBOLO BASICO DE APLICACION _»

Zru:'cm;




APLIC ACION DE SOLDADURA DE RANURA EN V

/'.QGQ;

N

e

VISTA LATERAL . VISTA FRONTAL
IZQUIERDA

SOLDADURA DESEADA

DEL LADO DE LA FLECHA

\

-
VISTA LATERAL VISTA FRONTAL
SOLOADURA DESEADA IZQUIERDA

DEL OTROLADO [E LA FLECHA

VISTA LATERAL

12 QUEEROA VISTA FRONTAL
SOLOADURA DESEADA -

EN V EN AMBOS LADOS

I

Iy




SOLDADURAS DESEADAS S3I/MB0LO

SOLDADURA DE RANURA DE UN SOLO BISEL Y TRABAJANDO LA RAIZ

|
L

SOLOADURAS DESEADAS SEBOLO E

SOLDADURA DE UNA SOLA RANURA EN J Y TRABAJANDO LA RAIZ

SMBOLO

SOLDADURA DE FILETE Y RANURA DE DOBLE BYSEL

e

| <N

"'ﬁ/"'-
- ’ IMBOLO
SOLDADURAS DESEADAS

SOLDADURA DE RANURA DE UN BISEL Y CON DOBLE FILETE

e



DESIGNACON DE SOLDADURAS A TOPE

¥ L

CON PREPARACION NO ESPECIFICADA

o~ g
Lt

SOLDADURA DESEALA

TRAN \

>

1 s

SMBOLO

'Y

(L ]

SOLDADURA DESEADA ‘?

SMBOLO
13\/
I'Sl 13/\
) 4
' LT | ¢ ¢
(I 3 4
‘ t
SOLDADURA DESEADA SM8OL O
1
‘\“n‘ il’ . '
3
A A S ) J f 1
SOLDADURA DESEADA 1 SimpOLO

Y

SOLDADURA DESEADA AMBOLO i
s T
() ‘ - I
A3 _ -
A7 )] 9
SOLDADURA DESEADA b $IMBOLO




SOLDADURA A TOPE DE BIBEL ACAMPAMADO EN “V* 129

_ S(E)
. ‘ E s
T
e
SOLDADURA DESEADA SIMBOL O

OF UNBISEL ACAMPANADO Y DE RANURA SIMPLE

s 7~

© S

SOLDADURA DESEADA ' SIMBOL O
DOBLE M3EL ACAMPAMNADO

|| — |

(| |\
E = GARGANTA EFECTNA
SeRADID DE VARILLA
| SOLDURA DEBEADA SIMBOL O .

ACAMPANADO CON DOS BISELES Y DL RAMURA SIMPLE

-

S(E) _/ .

PARA SOLDADURA DE
PENETRACION COMPLER
S:sE

S: RADIO DEL _PUNTO DI
TAMGENOA AL TOPE
DEL MIEMBRO

SOLDADURA DESEADA SIMBOLO
ACAMPANADA "CON PENETRACION COMPLETA

-

"
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- APLICACION Y DIMENSIONES PARA SOLDADURA DE FILETE EN JUNTA T~
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LONGITUD, TAMANG Y .SEPARACON DE .SOLDADURA DE FILETE INTERMITENTE

VER NOTA
/
| |
SIMBOL O
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¢ Of

SOLDADURAS DESEADAS

DL 30LDADURA EM EL EXTREMO DE LA
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SOLDADURA EN TODO ALREDEDOR
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SOLDADURA DESEADA SIMBOLO

SOLDADURA EN VARIOS PLANGCS

SOLDADURA DESEADA SIMBOLO.

PUNTA REDONDA
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SOLDADURA DESEADA 3IMBOLO
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APLICACION DE SOLDADURA DE RANURA EN JUNTAS TRASLAPADAS-
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QARGANTA EFECTIVA
- — ?/‘(g) 20.68
1

|9
{mnu EFECTIVA
TTT T E) 0,68

SENCILLA

.~ SOLDADURA DE RANURA DE BISEL ABOCINADO.

GARGANMTA EFECTIVA S (E)
8(e) (€} = 0.48 sie
s . . } ) .
=
" -
SENCHLLA poaLe |
. : B.- SOLOADURA DE RANURA EN “"&?I}r ERECTIVA __./
DINENSIONES EN mm. V" ABOCINADA - ' '
, NOTA : EL RADIO DE LA
F10.41 GARGAIITAS EFECTIVAS PARA

SOLOADURAS DE RANURA

VARILLA = 8§
ABOCINADAS,
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APLICACION DE SOLDAIX A A TOPE MOSTRANDO _L USOC DE D
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. 127
COMBINADAS
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FORMULAS PARA DETERMINAR LAS FUERZAS EN SOLDADURAS DE FILETE

FORMULA SOLDADURAS
TIPO DE SOLICITACION ORDINARIA: TRATADAS COMO
ESFUERZOS (kg/cm?) LINEAS: FUERZAS
(kg/cm)
E TENSION P P
;:v—- E:j—P— o o= — F = —
COMPRESION A L
p’ P P
CORTANTE T=— V =—
A L
I8! :
\ ]
)" FLEXION M M
e = Fre = —
S,
| “' v TORSION M
]
_Mr M
@> fmr = Tr Vir =—1r
s ) JL

AS y J.- Area, mddulo de seccion y momento polar de inercia del 4rea efectiva (cm?, cm3 cm?)-

L, S_ y Jo. Area, mébdulo de seccidn y momento polar de inercia de las lineas que coinciden con los ejes de los filetes (cm, cm? c
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PROPIEDADES DE CONJUNTOS DE SOLDADURAS TRATADAS COMO LINEAS

. A

r —1 X = — sz-...__. -

L 12 6

L=d
[~
— I -
| g o2 d? 42,

. = — Sx=— J=—-Q3b"+d

! ey x = X=3 s ".)

i . 2 2 241/2
1'=%£ Sy =bd C=(b—+;——)—

L=2d




A/

,_._b——w-l
Y
e
—g#—x
vi~ G-l
L=bd

d 4b+d d’ 4b+d

d’ 4b+d
=7 w25 Gra) SweEg Gy
B baad b ob+dd b b+4d
h=0Gra) Sn=eGya) SwegGy)
S b 4d bdb’ +d)

Y b +d)
d? d2b+d
Cyr = xp = 7 ) Cy=(Cir +Cix)"*
| AT 2(b+d) 2(b+d) AT &
b2 bb+2d
Cp = Cyg = C; =(Cip +Cr)"?
b+ d) YR 5(b+d) 2 ~Chm + )
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...__b_..l
Y d? d
C//\ ——(6b+d) Sx=-6~(6b+d)

i d b+2d b

—pf— X - = =2
Iy = 3(2b+d)‘ S L 3(b+2d)

- G . _ ¥ _b(b+d) b b+2d
Tl w C"'zud =" 2+d B (b+d)
L=2bd

1 d yan b b+2d d?
C=1Ch +G)| V=5Gp * F6b+d
b ‘
Y - e
“1l
<~ | %(3b+d) sx=§(3b+d)
. L b? b
Iy = ?(b+3d) Sy=§(b+3d)
L=2(b+d) 3 2 2,172
J=(b+6d) C=(b +;1)



Y . N
: d 2b+d d dl 2b+d
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SOLDADURAS DE FILETE. RESISTENCIAS DE DISENO

TAMANO SOLDADURA MANUAL CON ELECTRODO RECUBIERTO.

NOMINAL .| AISC-LRFD 86 (ref5.2.13.) Y NTC-RDF 87 (ref 5.2.20)

DEL FILETE.
mm . PULG GARGANTA FZA. DE DISENO

EFECTIVA (mm) CORTANTE
(kg/em)
E6OXX E70XX

32 1/8 2.25 427 498
48 3/16 3.37 640 746
6.3 1/4 4.49 852 994
7.9 5/16 5.61 1065 1243
9.5 3/8 6.74 1279 1493
11.1 716 7.86 1492 1741
127 | + 12 - 8.98 1704 1989
14.3 9/16 10.10 1917 2237
15.9 5/8 11.23 2132 2487
17.5 11/16 12.35 2344 2735
19.0 34 . 13.47- . 2557 2983
20.6 13/16 14.59 2769 3232
222 7/8 15.72 2984 3482
238 15/16 16.84 3196 3730
25.4 ] 17.96 3409 3978
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Recientemente han aparecido otros tipos de tornillo que supuestamente garantizan la tension
requerida. Uno de estos tipos consiste en un vastago con una porcion adicional situada fuera
de fa tuerca sobre la que aplica la herramienta de apriete hasta que se rompe esta parte,
siendo esto la garantia de apriete. En otro tipo de tomilio se emplea una rondana con una
pequefia protuberancia que permite una holgura entre la tuerca y ia rondana; cuando el
apriete se realiza, se aplasta la rondana y desaparece la holgura, con lo que tedricamente se

alcanzo la tension requerida.

E! apriete del tomillo de alta resistencia, ademas de que garantiza que nunca existira
aflojamiento de la tuerca, permite desarrollar su trabajo estructural en dos formas diferentes:
considerando la friccion entre las placas por unir 6 sin considerar esta friccion; de aqui se
denvan dos valores de la resistencia a cortante del tornillo, segiin que el trabajo de las placas
sea por friccion o por aplastamiento. Los tomillos pueden trabajar a tension, a cortante 0 a
combinacion de ambos.

3) Pasadores

Se trata de pernos lisos empleados generalmente para representar una articulacion perfecta.
Su trabajo es de flexion y cortante y se sujetan en sus extremos con rosca y tuerca, sin
tension inicial .
4} Soldadura

La soldadura es el proceso de union de dos partes metalicas que invoiucra la presencia de
alguno de los siguientes conceptos: calor, fusion, presion y metal de aporte. Existe una gran
vartedad de procesos de soldadura, segun se muestra en la siguiente lista.

Soldadura de presion. hae

an

Soldadura de forja. ; .

Soldadura Thermit a presion.

Soldadura de resistencia con corriente alterna.

Soldadura de resistencia con comente continua.

Soldadura de costura y de puntos.

Soldadura de fusion (sin presion)

Soldadura al arco eléctrico con corriente alterna o continua. Con electrodo
metalico desnudo, protegido o sumergido. Manual automatica y
semiautomatica
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Soldadura a! arco con electrodo de carbono, desnudo y protegido.
Soldadura al arco con gas inerte.

Soldadura al arco con hidrogeno atomico.

Soldadura con gas (aire u oxiacetileno) . 1
Soldadura Thermit. |

Soldaduras de calentamiento y fusion de metales blandos.

De fusion eléctrica.

De fusion al horno.

De fusion con gas.

Por inmersion.

La soldadura empleada en estructuras de acero es la soldadura al arco eléctrico de fusién y
metal de aporte (electrodo). Consiste en hacer pasar una cormiente eléctrica a través del aire
(arco) que funde el metal base y el metal de aporte a temperaturas cercanas a 1,500 °C.
Para ello se emplea un generador portatil que establece la corriente. El metal fundido se
mezcla y da lugar a una aleacién con propiedades superiores a las del metal base original.

(Fig. 16).

Para soldar elementos de lamina delgada se puede emplear el mismo procedimiento o bien la
soldadura de resistencia con presion que consiste en hacer pasar la corriente eléctrica a
través de dos elementos delgados. La resistencia al paso de la corriente transforma la energia
eléctrica en calor que funde el metal y mediante presion se logra la union entre las partes en

contacto.

Para ejecutar una soldadura es necesario preparar los elementos por soldar. De aqui se
derivan los dos tipos basicos de soldadura, que son filete y a tope. En el primer caso basta
con colocar los elementos por soldar en contacto y dej ositar el cordén en forma de ~haflan
en la esquina, normalmente de ©0° formada por los dos =lementos . En las soldaduras r tope
se requiere biselar o hacer un corte en una de las dos partes por soldar a fin de crear un
espacio en donde se coloca el cordén. En la ﬁ-g 17 se muestran los dos tipoS mencionados y
las cuatro posiciones para soldar. Adicionalmente existen las -soldaduras de tapon y de
ranura (fig. 19).

En los procesos modernos de so.::dura se emplean electrodos recubiertos con diversos

componentes minerales. El matenal de! recubrimiento al fundirse crea una atmosfera
protectora alrededor del electrodo que evita la contaminacion proveniente de los gases
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atmosféricos y estabiliza la fusion. El recubrimiento al fundirse flota a la superficie y crea al
enfriarse una capa, liamada escoria, que debe removerse posteriormente (fig. 18).

En algunos procesos de soldadura, el electrodo estd desnudo y la proteccion se realiza con
minerales en polvo que se depositan alrededor del electrodo, dejandolo sumergido durante la
fusion, lograndose el mismo efecto que cuando se usa el electrodo protegido. Este
procedimiento, conocido como soldadura al arco sumergido es automatico y se emplea en
soldaduras de taller.
Atendiendo a Ia posicion relativa de los elementos por soldar, se distinguen cincoltipos de
juntas: {(fig. 19).

A tope.

De traslape

"EnT -
De borde
De esquina

La eleccion del tipo de soldadura depende de aspectos economicos y facilidad de ejecucion.
Las soldaduras a tope son las mas eficientes pero son las que requieren mas trabajo y

-

cuidado en su ejecucion.

Existen otros factores que afectan el proceso de soldadura, tales como el espesor y la
posicion de los elementos por soldar, con las distorsiones provocadas por la aplicacion de
calor, las facilidades propias de!l fabricante y la disponibilidad de soldadores calificados.

En la fig. 20 se muestran algunas de las preparaciones mas comunes empleadas en- las
soldacurz« a tope. Cst.- preparaciones corresponden a:juntas calificadas que son aquellas
que garantizan una resistencia en la soldadura igual o mayor a la del metal base original.

Siendo el proceso de soldadura el mejor medio para ligar metales en forma directa, requiere
una serie de cuidados en su disefio y ejecucion que involucran al ingeniero disefiador, al
soldador y al supervisor capacitado, 2 fin de asegurar una buena calidad de las conexiones
soldadas. La ausencia de uno de estos componentes puede dar jugar a soldaduras
defectuosas con la consiguiente debilitacion de las conexiones y es quiza por ello que la
soldadura est perdiendo confianza especialmente en trabajos de campo, en donde el factor
tiempo de ejecucion juega un papel importante.
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 Algunos de los factores que afectan la calidad de las soldaduras son:

Tamailo y composicion quimica del electrodo. -
Secuencia y nimero de pasos en la aplicacion de la soldadura.
Velocidad, voltaje y amperaje de la cornente.

Preparacion y limpieza de las partes por soldar.

Disposicion de accesorios auxiliares para el proceso.

Agentes atmosféricos.

[

Calificacion y supervision del personal y del pro_ccso.
e Algunos de los defectos mas comunes en las soldaduras son (fig.21):

Socavacion provocada por la presencia de materiales ajenos sobre el metal base.
Penetracion incompleta consistente en la falta de fusion en la raiz.

Inclusion de escoria provocadas por la intromision de oxidos dentro de la soldadura.
Porosidad provocada por la intromision de gas en la soldadura.

Control de calidad

Abarca dos partes, ia calificacion del procedimiento y la calificacion del soidador. La
calificacion del procedimiento involucra a las propiedades del metal base y del metal de
aporte, el tipb y tamafio de los electrodos, el upo de preparacion, : posicion de la
soldadura, la corriente y voltaje a usar y las necesidades del precalentamiento o tratamiento
térmico de las partes después de ser soldadas.

La calificacion del soldador consiste en realizar algunas pruebas que deberan satisfacer
ciertos requisitos de resistencia y ductilidad. Las soidaduras de prueba deb..n s2. similares a
las que se van a realizar en el campo. El soldador que pasa la prueba esta en teorsa calificado
para realizar el trabajo, sin embargo en la practica esto no es suficiente y se requiere de una
inspeccion adecuada de todas las soldaduras por realizar, a fin de garantizar su calidad.
Algunos de los métodos de inspeccion se describen a continuacion. |

Inspeccion visual

Es el método mas sencillo y requiere tinicamente ia presencia de un inspector experimentado
que observe el proceso de soldadura antes y durante su aplicacion. Este es en general el
método mas efectivo y economico.
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Inspeccion con particulas magneticas.
Consiste en colocar limaduras de hierro sobre la soldadura y hace pasar una corriente
eléctrica. La configuracion u orientacion que adoptan las particulas _ipdica la presencia de
grietas a un inspector experimentado.

Inspeccion con liquidos penetrantes.

Consiste en aplicar una tintura sobre la superficie del cordén. Si existen grietas, una parte de
la tintura penetra en ellas. Se elimina el sobrante y se colocz un material sobre la soldadura.
La cantidad de tinta que brote hacia afuera indicara la profundidad de las grietas.

Inspeccion ultrasonica. _
Consiste en hacer pasar ondas de sonido a través de los cordones. La presencia de defectos
alterara la velocidad de transmision de las ondas.

Inspeccion radiografica.
Consiste en hacer pasar rayos X o rayo§ gama a través del cordon y obtener en una pelicula
sensible Ia imagen de la soldadura. Este procedimiento se aplica solo a soldaduras a tope en
donde la radiografia mostrara solo el metal de aporte y sus posibles defectos. Esta método
implica el uso de matenales radioactivos por lo que requiere precauciones especiales para su
aplicacién. _

IIL. 4 PROCEDIMIENTO DE DISENO

El procedimiento de disefio comprende una serie de fases bien definidas que, con todo rigor
deberian iniciarse en los estu.’:on e factibibhdar especialmente en estructuras poco comunes
como cdificios altos o puentes de gran claro. El concepto factibilidad debe entenderse no

“solo como la posibilidad de -n.ilizar una ot:a determinada desde un punto de vista
meramente técnico, sino considerando su éosto inicial, tiempo de ejecucion y beneficio
economico esperado, pues solo asi se puede justificar la ejecucion de un proyecto. Esto es lo
que se conoce como planeacion. '

En muchos proyectos normales los estudios de factibilidad se puede eliminar, en base a Ia
experiencia que exista sobre este tipo de obras, con lo cual el procedimiento contaria con las
siguientes fases.



o Seleccion del arreglo estructural

Esta es la fase mas importante del diseflo pues de aqui se va a derivar la verdadera economia
det proyecto. En edificios normalmente el arquitecto suele ser quien define Ia posicion de las
columnas en base a requisitos de funcionamiento, derivadas éstas de las necesidades de
estacionamiento, areas de circulacion, distribucion de servicios, etc., es decir, la funcion
juega un papel fundamental en la definicion del arreglo estructural. Una vez definidos los
claros entre columnas y la altura libre de los entrepisos se tratara de ligar & estas con trabes
para formar un marco especial que se compiementa con el sistema de piso que generalmente
consiste en una losa de concreto, con frecuencia colada sobre una lamina que a la vez que
sirve de cimbra, participa en el trabajo estructural. Dcpendierido de la dimension de los
tableros podran existir trabes secundarias que reducen el peralte de las losas. El sistema de
piso ademis de recibir directamente las cargas y los acabados, desarrolla la funcion de
diafragma rigido horizontal encargdo de distribuir las cargas laterales entre todos los
elementos de la estructura.

La seleccion del arreglo estructural obedece fundamentalmente a la experiencia del
disefiador mas que a reglas preestablecidas, pues existen muchas soluciones correctas para
una misma estructura, sin embargo no todas conducen a los mismos resultados en cuanto a
economia, eficiencia y rapidez de ejecucion.

¢ Determinacion de cargas
Para realizar el disefio de un estructura es necesario conocer las cargas o acciones a
considerar. Estas son de tres tipos:

Acciones permanentes como la carga muerta.

Acciony; variables como la carga viva.

Acciones accidentales como el viento y el sismo.
Para determinar lzs cargas muertas es necesario realizar un anilisis aproximado que permita
estimar por lo menos en forma aproximada el peso de Iz estructura o bien aprovechar Ia
experiencia que se tenga para fijar su valor.

Las cargas vivas dependen de la funcién o destino de la estructura por disefiar y
normalmente se obtienen del reglamento de construcciones de la localidad.
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Para obtener las acciones derivadas del viento y del sismo es necesario emplear los
reglamentos de construccion vigentes y realizar los cilcuios requeridos para obtener las
cargas correspondientes.

o Analisis

En esta fase la estructura se modela como un arreglo, generalmente reticular, creando un
marco especial o una serie de marcos plahos acoplados en alguna forma que considere la
compatibilidad de sus elementos componentes.A esta estructura idealizada se le aplican las
cargas y por medio de un anilisis, generalmente realizado con un programa de computadora,
se obtienen las acciones interiores (momentos, cortantes, deformaciones, etc.) que serviran
para el dimensionamiento de los miembros componentes.

¢ Dimensionamiento de miembros y conexiones

Con las acciones interiores obtenidas del andlisis, se realiza ¢l dimensionamiento de trabes,
columnas, tirantes, etc., tratando en lo posible de respetar las dimensiones supuestas en el
analisis. En caso de existir gran discrepancia entre las secciones iniciales y las finales e
analisis debe corregirse. -

Junto con el dimensionamiento es necesario disefar las conexiones, tanto las de talier como
las de campo, seleccionando el tipo mas conveniente en funcion de la economia y tiempo de
ejecucion, es decir, en general es conveniente resolver las conexiones de campo con tornillos
aunque su costo pudiera ser mayor que el de una solucion con soldadura, pues ésta requerirk
mayores cuidados y controles en la obrz y por lo tanto mas tiempo para su ejecucion.

e Rewvision de condiciones de servicio

En esta fase se realiza una revision de diversos aspectc s como deloraciones verticales en
vigas, desplazamientos laterales de la estructura, vibraciones de los elementos del sistema de
piso y con frecuencia serd necesario ajustar algunas de las dimensiones de los elementos ya
disefiados. También en esta fase de disefarin los anclajes de elementos no estructurales
como muros y canceles, separacion en las juntas de dilatacion y separacion de la estructura
con sus colindancias. '

e Detallado
En esta etapa se deben transmitir los resultados del dimensionamiento a los documentos de
construccion. Estos consisten en planos generales en donde se muestra el arreglo estructural
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y las dimensiones de todos los miembros estructurales y [as conexiones en forma tipificada.
Con estos planos se puede realizar el concurso para seleccionar ¢f contratista de la obra, el
cual una vez designado, realizard los planos de fabricacion y montaje de la estructura
Finalmente los planos se complementan con las especificaciones constructivas y algunas
veces con el procedimiento de construccion, sobre todo en los casos en los que e requiere un
orden determinado en el montaje o alguna condicion especial establecida. -

IILS ESPECIFICACIONES Y REGLAMENTOS

En México el inico reglamento que cubre el disefio de estructuras de acero es el
Reglamento de Construcciones para el D.F. a traves de sus Normas Complementarias para
Disefio de Estructuras Metalicas, publicadas el 3 de diciembre de 1987.

El caricter y formato de las Normas Técnicas Complementarias representa una modalidad
del Reglamento para Construcciones parz el D.F., aplicable a materiales y sistemas
especificos, con la misma validez legal. del Reglamento, pero con la posibilidad de ser
adecuadas o modificadas con mayor facilidad, pues requieren un proceso de legalizacion mas
sencillo, lo que evita su obsolescencia.

El Instituto de Ingenieria de la UN.AM._emiti6 en julio de 1993 la publicacion ES-3,
. "Comentarios, Ayudas de Diseflo y Ejemplos de las Normas Técnicas Complementanas pars
Disefio y Construccion de Estructuras Metilicas, D.D.F." que facilita la aplicacion de las
Normas y las hace un documento con posibilidades de uso en todo el pais ya sea para
emplearse en forma directa o para ser adoptadas o adecuadas por los reglamentos locales
como un documento legal.

La filosofia de las Normas Técnicas estd basada en ¢! “Diseflo por Estados Limite”. Esta
filosofic es Ia que establece el Rey.amento de Construcciones del D.F. para todos los
materiales, por lo que ¢l disefio elistico tradicional, virtualmente tiende a desaparecer,
aunque e propio Reglamento permite el empleo de criterios de disefio diferentes a los
especificados en las Normas. '
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En las Normas Técnicas se definen dos tipos de estructuras:

Tipo 1. Son las comiinmente designadas como continuas ¢ marcos rigidos. Su caracteristica
fundamental es que los miembros que las componén estan unidos entre si por medio de
conexiones rigidas capaces de reducir a un minimo la rotacién relativa de los-extremos de los ‘
miembros gue concurren a8 un nudo, de tal modo que lo ingulos originales entre esos
extremos se conservan sin cambio al deformarse la estructura. Estas conexiones deben ser
capaces de transmitir no menos de 1.25 veces el momento de disefio existente en el extremo
de cada barra, considerando el efecto de las fuerzas cortantes o normales, cuando existan,
multiplicadas también por 1.25.

Tipo 2. Son las estructuras formadas por miembros unidos entre si por medio de conexiones
_ que permiten rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totaiidad de las fuerzas
cortantes y normales, asi como momentos no mayores del 20% de los momentos de disefio
de los miembros considerados. Estas estructuras se permiten en elementos secundarios y en
marcos principales, siempre y cuando existan muros, contraventeos, otros marcos rigidos 6
combinacion de ellos, que junto con losas u otro tipo de diafragmas rigidos, proporcionen a
la construccion, adecuada estabilidad y rigidez para resistir fuerzas horizontales.

La idea de este tipo de estructuracion esta basada en consideraciones de economia y se
aplica con frecuencia a estructuras industriales, aunque en Estados Unidos y Canada existe
la tendencia a usaria en edificios de muchos pisos.

En Estados Unidos el American Institute of Steel Construcction (A.I.S.C.) edita dos
versiones de su “Especificacion para Edificios de Acero Estructural™

El A.SD. (Allowatle Siress Design) o sea Disefio por Esfuerzos de Trabajc. quc contiene
criterios para disefio elastico y que a Ia fecha resulta el mis usado en este pais y también en
algunos estados del norte- de México en donde suele ser comun la au-encia de
regiamentacion local para disefio de estructuras de acero y de otros materiales.

El LRF.D. (Load and Resistance Factor Design) 8 sea ¢! Disefio por Factores de Carga y
Resistencia basado en estados limite y que en breve serd en Estados Unidos casi {a Gnica
opcion para el disefio, aunque con no poca oposicion por parte de los disefladores de ese
pais. Esto provocard una convergencia entre los criterios de disedo de Estados Unidos y
Meéxico, con lo que algunas diferencias que existen actuaimente podran eliminarse.

29



E! ALS.C. publica también el Manual de Construccién en Acero en sus dos versiones.
A.S.D.y LRF.D. aunque la primera, en breve dejari de publicarse.

éonviene citar otros reglamentos que tienen relacion con ef disefio de estructuras de acero.
Steel Structures for Buildings, Limit States Design Canadian Standards Association.

Speciﬁcation for the Design of Cold-Formed Stee! Structural Members. American Iron and
Steel Institute.

Cold Formed Steel Structural Members. Canadian Standards Association.
Standard‘Speciﬁcations for Haghway and Transporting Officials.

Spacification for Structural Joints using ASTM A325 or A490 Bolts. Research Council on
Structural Connections.

Structural Welding Code-Steel, ANSI/AWS D1. American Welding Society.

IIL 6 ECONOMIA

Cuando se piensa en la ec’ nc.-:ia de una estructura, in-aediatamente se asocia este concepto
con ¢l peso de la misma, pues de acuerdo a éste, se puede tener una idea de su costo. Sin
embargo conviene tomar eri cuenta que la verdadera econc..nia de una construccion depende
de numerosos factores, de los que la estructura en muchos casos, solo representa un
porcentaje relativamente bajo del total. En la siguiente tabla se muestra la distribucién
aproximada de Jos conceptos que integran el costo de un edificio de oficinas de mediana
altura en Ia ciudad de México.

(¥
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CONCEPTO PORCENTAIJE

Cimentacion 11
Estructura 14
Instalaciones 25
Elevadores 3
Fachadas 20
Acabados 21
100

En una estructura tipo industrial, estos conceptos se distribuyen en forma diferente y la
estructura representa un porcentaje mayor que el del edificio urbano, sin embargo en
muchos casos las obras preliminares y terracerias que se requieren para adecuar el terreno
donde se ubicara el edificio industrial llegan a ser tan importantes en costo como el mismo
edificio con sus acabados e instalaciones.

Lo anterior lleva a pensar en que si bien la economia de un proyecto debe ser una premisa
fundamental para el disefiador, el ahorro de algunos kilos de peso de la estructura, no
necesariamente incidira en el verdadero costo de la obra. En particular cuando se mencions
el "peso optimo" de una estructura de acero, con frecuencia se omiten algunos de los
siguientes factores que influyen en el costo: _

1. Disponibilidad de perfiles
Es sabido que en México padecemos la falta de una variedad amplia de perfiles
laminados, lo que conduce 2 la necesidad de fabricarios con placas soldadas, con el
consecuente incremento en el costo de fabricacion.
En alguna época ha sido atractivo importar perfiles de Estados Unidos y. Ganada, sin
embargo las devaluaciones de nuestro peso han desalentado esta practica.
- ’
2. Disefio de conexiones de campo atornilladas
Esta es un prictica cada vez mas generalizada en México, derivada de la rapidez que se
gana en ¢l mentaje , ain cuando el peso de la estructura puede ser hasta un 10% mayor
de la estructura con conexiones soldadas en el campo. Estas sin embargo hace mas
lento el montaje y obligan a la necesidad de soldadores calificados, inspeccion, pruebas
no destructivas, etc. Por otro lado, los tornillos con frecuencia se tienen que importar,
lo que también incide en ef costo de la estructura.
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3.

Capacidad y disponibilidad de los fabricantes

En una encuesta realizada en 1995 se detectd que en todo el pais existen alrededor de
30 empresas fabricantes de estructuras con capacidad de produccién de
aproximadamente 1000 Ton. por mes, lo que representa una capacidad muy baja para
las necesidades del pais, lo cual ha dado lugar a la importacion de edificios completos,
disefiados y fabncados en otros paises . El argumento manejado para justificar esta
accion, ha sido la incapacidad de las empresas mexicanas para responder a las
necesidades y programas del inversionista, lo que hace a un lado el costo de la
estructura como premisa fundamental, siendo en este caso el programa de
construccion el concepto prionitario. Por otro lado, existen muy pocas empresas
fabricantes en México (quizad ésta es una tendencia en todo el mundo) que puedan
fabricar cualquier tipo de estructura. Es decir, existen fabricantes que tienen sus
instalaciones adaptadas para la construccion de marco rigido y dentro de este tipo
liegan a optimizar el costo del producto terminado en forma atractiva, sin embargo no
ofrecen la misma capacidad de respuesta y costo cuando se les encarga una estructura
de alma abierta, por ejemplo. Contrariamente, existen fabricantes cuyas instalaciones
tienen capacidad amplia para fabricar largueros de alma abierta y armaduras y son muy
competitivos en este campo, pero no en la fabricacion de estructura pesada.

Con mucha frecuencia el disefiador que se esmera en obtener ¢l peso optimo de Ja
estructura, se enfrenta con las criticas de! fabricante, que argumenta el poder ahorrarie
el cliente algunos kilos de peso de la estructura, a cambio de modificar el diseio, cuyo
costo lo absorbe el propio fabricante. Lo que sucede en muchos casos es que los kilos
de ahorro ae la estructura se convierten en un mayor costo de la cimentacion o los
muros u otros componentes de ia obra.

Aspectos estéticos y funcionales

En algunos proyectos el cliente o el arguitecto imponen requisitos estéticos o de
funcionamiento que inciden en el costo de la est-.uctura, pero que el propiet-.io esti
dispuesto a absorber en aras de la imagen de su edificio. En los edificios para tiendas y
centros comerciales, la disposicion de las columnas y la altura del edificio se fija en
funcion de la distribucién de 1a mercancia, lo que muchas veces conduce a resultados
alejados de las condiciones 6ptimas para los sistemas estructurales.
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5.  Sistemas de cubierta -

Este concepto, aplicable a naves industriales para tiendas y centros comerciales, incide
en el costo de la estructura en forma importante, pues existe una tendencia actual a
emplear cubiertas muy planas, con pendientes no mayores de 2%, con la idea de
reducir el riesgo de goteras. Adicionalmente se eliminan os canalones interiores, lo que
conduce a una cubierta con una o dos aguas, con lo que la estructura resultante es un
marco con poca pendiente y claros moderados que pierde las ventajas del marco rigido
tradicional de maltiples crujias, con gran pendiente, que reducia considerablemente la
flexion en el cabezal permitiendo grandes claros con resultados econémjcos favorables.
Cabe sefialar que este tipo de cubiertas requieren condiciones de hermeticidad muy
severas, lo que aunado a los requisitos de aislamiento termo-acustico necesarios en
estos edificios, da como.resultado un costo que con frecuencia supera al de la
estructura completa.

6. Falta de sistemas estandarizados
En Estados Unidos y'Canadé existen fabricas de largueros de alma abierta y armaduras
prefabricadas, o que ha alentado en México la importacion de estos sistemas, que son
de facil adaptacion y montaje, lo que deja al mercado domeéstico en desventaja, pues
estas piezas en México, sobre todo las armaduras, se tienen que fabricar para cada
proyecto especifico en base al disefio realizado. Cuando en México se cuente con estos
productos en forma generalizada, se podran obtener verdaderos ahorros en el disefio:

IIL 7 SEGURIDAD

La seguridad de una estructura depende de numerosos factores, como el tipo de estructura,
condiciones ambientales, resistencia del material, proteccion contra &l fuego y la corrosion,
calidac de la construccion y supervision y probabilidad de falla de los miembros estructurales
y sus ci:nexiones. En es*: capitulo se tratara la seguridad:de la estructura desde el punto de
vista de los aspectos inherentes al disefio.

En los albores del disefio estructural, la seguridad se definia en términos de un factor, del
orden de 2 6 3 que representaba la relacion entre el limite de falla o ruptura del material y el
esfuerzo al que tedricamente trabajaba el miembro estructural, obtenido de un analisis
basado, en el mejor de los casos, en una hipétesis elistica. En el caso del acero ese limite ha
sido el esfuerzo de fluencia y el método elastico ha sido la herramienta mas empleada hasta
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finales de la década pasada, cuando empezaron a aparecer los métodos de disedo por
estados limite, los que generalmente se asocian con métodos de diseflo por resistencia,
dejando al método elastico tradicional en segundo plano y con tendencia a desaparecer. No
obstante la obtencion de las acciones internas, (momentos, cortantes, etc.) se sigue
obteniendo con un método de anilisis elastico. ' ' '

La idea basica del diseflo por resistencia es la siguiente:
Las acciones interiores, (momentos, cortantes, etc.) se multiplican por un factor de carga,
generaimente mayor que 1 para obtener las acciones factorizadas o Gltimas.

Por otro lado se obtiene la resistencia nominal de un miembro para cada tipo de trabajo
(tension, flexion, etc.) Esta resistencia nominal proviene de los regiamentos y normas de
disefio y esta derivada de estudios, ensayes e investigaciones que son los que conforman las
especificaciones de disefio. Las resistencias nominales se afectan de un factor de reduccion
para obtener las resistencias reducidas o resistencias de disefio.

La condicion basica es:
F; S_ z2U -

.FR : factor de reduccion
S.: resistencia nominal (momento, cortante, etc.)

U : accion interior Gltima (momento, cortante, etc.)

U=FQ

F : factor de carga

QO : accidn interior nominal (momento, cortante, etc.)

Si las acciones interiores y las resistencias nominales se pudiesen definir en términos
deterministas, el factor de seguridad podria ser un nimero ligeramente mayor que 1 y estaria
expresado en [a forma siguiente: o '

n=SQ

Sin embargo tanto las acciones interiores, que provienen de las cargas y acciones exteriores,

como las resistencias nominales, que dependen de las caracteristicas de los materiales, de los
procedimientos constructivos y de las incertidumbres derivadas de los mecanismos de falla,
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solo pueden definirse en términos probabilistas, es decir el momento miximo que puede
actuar sobre una viga que se pretende disefiar, siempre tendrd una cierta probabilidad de ser
excedido. Por otro lado el momento nominal que la seccion elegida puede resistir, tiene un
probabilidad de no ser alcanzado, (fig. 22), de aqui la necesidad de elegir el factor de
seguridad también en términos probabilistas. ‘

Para ilustrar este concepto en términos simples, considérese, que la curva (a) de la fig. 22
representa la distribucion de acciones interiores y la curva (b) ia distribucion de resistencias.
Suponiendo que Q, seala accion maxima probable y S, la resistencia minima probable,

la condicion de seguridad quedaria expresada como:
5,20,

es decir el valor mas bajo probable de la resistencia tendria que ser mayor que ei valor mas
alto probable de la accion interior. En otra forma:

ST-A520+A0 é S(l-%)a@(ﬂ%-))

por lo tanto:-

Para obtener n, deberian conocerse las desviaciones AS y AQ, lo que implica un

anilisis estadistico de las accior s y de las resis’encias. A modo de ilustracion si se asignara
a estas desviaciones un valor de 25% de los vaiores promedio se tendria: .

1+0.§5
n-— —

= = 167
1-0.25

_valor conocido en el diseflo elstico tradicional de elementos de acero sujetos a tension. -

v
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En los métodos-de disefio por estados limite, el factor de seguridad tiende a racionalizarse
mas pues se aplica en forma separada a las acciones y a las resistencias, considerando la
naturaleza diferente de cada una de ellas, es decir es diferente el factor de carga para una
accion permanente que para una accidental; es diferente el factor de reduccién para tension
que para pandeo. | '

Estados Limite-

Se define como estado limite de una estructura o miembro estructural a una condicion o
etapa de su comportamiento a partir de la cual su respuesta es inaceptable. Se distinguen dos
tipo de estados limite. Los que tienen que ver con la seguridad se denominan estados limite
de falla y cormresponden a condiciones de colapso 6 falla parcial 6 simplemente
deformaciones o dafios que afectan su capacidad para resistir nuevas acciones. A
continuacion se mencionan algunos estados limite de falla en elementos de acero.

‘Estados limite de fluencia en miembros en tension.

Estados limite de rotura en miembros en tension.

Estados limite de inestabilidad por flexi6n en miembros en compresion.
Estados limite de pandeo local en miembros en compresion.

Estados limite de pandeo por flexotorsion y por torsion en miembros en
compresion. .

Estados limite de formacion de un mecanismo de colapso en miembros en flexion.
Estados limite de resistencia a flexion en miembros en flexion.

Estados limite de inicio de flujo plistico en miembros en flexion.

Estados limite de pandeo locai del patin comprimido en miembros en flexion.
Estados limite de pando local del alma en miembros en flexion.

Estados limite de plastificacion del aima por cortante en miembros en flexion.
~stados limite de tension diagonal en el alma en miembros en flexion.
Estados limite de pandeo lateral por flexotorsion en miembros en flexion.
Estz. o3 limite de flexién y cortante combinados en miembros en flexion.
Estados limite de otras formas de pandeo en el alma en miembros en flexion.
Estados limite de fatiga en miembros en flexion. |

El otro tipo de estados limite se refiere a condiciones que sin poner en riesgo la seguridad de

la estructura, afectan el funcionamiento o confort de la construccion. Se ies denomina
estados limite de servicio y comprenden las siguientes condiciones:
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Estado limite por deformacion vertical.
Estado limite por deformacion lateral.
Estado limite por vibracion.

Estado limite por corrosion.
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(a)

(v)

(d)

FIG. 4 ACCESORIOS PARA CABLES. (o).~ CASQUILLO DE ANCLAJE CERRADO PARA CABLES,
(b).- CASQUILLO DE ANCLAJE ABIERTO, PARA TORONES, (c).— CASQUILLO DE

ANCLAJE TIPO APOYO-RQOSCA INTERNA, (D).- CASQUILLO DE ANCLAJE TIPO
TENSION-ROSCA INTERNA Y EXTERNA.
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FIG. 5  CONEXIONES PARA MIEMBRQS EN TENSION. (0).— CONEXIONES SOLDADAS,
(b).= CONEXIONES ROSCADAS Y ATORNILLADAS, (c).— HORQUILLA ROSCADA
CON BARRA DE OJAL, {d).- EXTREMO DE UNA BARRA CON OJAL,
(e).~ TEMPLADOR.
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FIG. 8  ESFUERZOS EN UNA VIGA. (a).— NORMALES, {b).— CORTANTES.
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8s

VENTAJAS

1. Relacion Resistencia / Peso Alta,

2. Ductilidad natural.

3. Rapidez de construccion

4. Facilidad de construccion en cualquier lugar |
5. Facilidad de ampliacién

6. Usos ilimitados

| DESVENTAJAS .

1. Sensibilidad al fuego

2, Sensibiiidadra la corrosi6n

3. Necesidad de mantenimiento
4. Mano de obra especializada
5. Necesidad de supervision

6. Economia

Tabla 1. Ventajas y desventajas del acero
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5. PRESENTACION DE PROYECTOS

5.1. NAVE INDUSTRIAL.

5.1.1. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA. .

La nave industrial se localiza en la ciudad de Guadalajara, Jalisco. Esta estructura sera usada
como bodega de productos ligeros y como manufacturera. La estructura cubre un area de
18,500 m? en mddulos de 11x19 m. Tiene dos juntas constructivas que forman dos cuerpos
laterales de 76.4x76 m. y uno central de 88x76 m. Es de un nivel, con cubiertas inclinadas a
dos aguas con una pendiente de 5%. Contard con dos accesos y dos salidas de emergencia.

La estructura es a base de marcos rigidos orientados en sentido transversal, paralelo al eje Y
(Figura 5.2.), que estan compuestos por columnas y armaduras de aceroc. Las columnas
intenores de los marcos estan articuladas en su base. Las columnas exteriores en sentido
longitudinal, paralelo al eje X, estan restringidas a la rotacion con ia finalidad de dar rigidez a la
estructura en este sentido, y estan articuladas en el sentido transversal. La cubierta es de
lamina con aislante, largueros tipo JOIST y contraventeo de varilla lisa. Las fachadas son
mixtas, con muros de block hueco de concreto desligados de la estructura, largueros de lamina
doblada, Iamina y precolados ligeros. En el cuerpo central se localiza un area de 38 x 77 m.
gue soporta un plafon, esta estructura es a base de ammaduras y largueros tipo JOIST.

Las columnas son de seccion transversal “I" a base de placas soldadas ¢ secciones
laminadas, de dimension variable en las columnas interiores en sentido transversal, y de
seccién uniforme en las columnas exteriores en el sentido iong.lucna’ éstas ‘iltir :as estan
orientadas de forma ortogonal a la de las columnas centrales. Las ar.naquras tienen un peraite
de 1.25 m. y seran construidas con angulos, los cuales seran unidcs por medio de soldadura.

La estructura de los accesos y salidas de emergencia es a base de muros de block hueco de
concreto, dalas y castillos embebidos, cubiertas planas con losa maciza de concreto reforzado
y rellenos ligeros para dar pendiente hacia las bajadas pluviales.

En la figura 5.1. se presenta una grafica del modelc matematico de la estructura completa. En
este ejemplo sdlo nos ocuparemos de la estructura de acerc de! cuerpo derecho de ia nave,
que se presenta mas a detalle en la figura 5.2,
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5.1.2. DEFINICION DE ESPECIFICACIONES DE CARGAS Y
PARAMETROS DE ANALISIS.

Reglamento de Construcciones para

Especificaciones de cargas de acuerdo con el

Guadalajara.

CUBIERTA DE LA NAVE ¢.D™ PENOIFFNTE DEL 5%.

Sismo

Carga Vertical

Lamina Galvak GW cal 20

Aislante

5.42 kg/m?

1.88
7.00
20.00

Largueros
Instalaciones

34.00 kg/m*
20.00 °

34.00 kg/m?
40.00 *

Carga Muerta
Carpa Viva

54.00 kg/m?

74.00 kg/mv?

Carga Total
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Figura 5.2.

47.00 kg/m?
10.00 *

57.00 kg/m?

Sismo

Carga Vertical
7.00 kg/m?
47.00 kg/m?

20.00
67.00 kg/m?

20.00 .

20.00

Carga Muerta

Carga Viva

Carga Total
obtencion del plano de cargas de la estructura, que serviran para obtener la solucion estitica

Con estas especificaciones de carga y la estructuracion descrita anteriormente se procede a la
por medio de un analisis tndimensiona! lineal.

ESTRUCTURA EN EL CUERPO CENTRAL QUE SOPORTA UN PLAFON.

Largueros
Plafon
Instalaciones




‘Parametros de analisis sismico.

Se realizd un andlisis sismico estitico y dinamico de cada estructura en dos direcciones
ortogonales. Segun el Reglamento empleado, comesponde a la ciudad de Guadalajara un
coeficiente sismico C = 0.24, pero por decision del propietano se utilizé un coeficiente sismico

de C=0.30

Debido a que denlio del mismo conjunto existen diferentes sistemas estructuraies, el factor de
comportamiento sismico se uso de la siguiente forma:

Para la nave industrial: Q = 3.0 (Ambas direcciones)
Para los accesos y salidas de emergencia: Q = 1.5 (Ambas direcciones)

Las estructuras se clasificaron como pertenecientes al grupc B.

Se empled un espectro de respuesta indicado en el Reglamento para este tipo de estructura.

Parametros de analisis por vianto.

Se realizé también un analisis por viento de las estructuras en dos direcciones ortogonales.
Para ello se consideran los siguientes parametros contenidos en el Manual de Obras Civiles de
la Comisién Federal de Electricidad: - .

Estructura tipo: 1
Grupo: B
Velocidad basica de disefo: Vo = 100 km/hr. (Regidn 3)
Factor de topografia: K1=1.0
Factor de tiempo de recurrencia: K2 =1.0
Velocidad de disefio; V=Kt K2 Vo
Factor de reduccion de densidad .
"de la atmosfera a la altura h: G = (8+h,/(8+2h)
Presion de disefo: P=n0048G Cp V? .
Factor de empuje: Cp. depends de la zona de la nave.
Factores de empuje para las diferentes zonas de la nave.
Fachadas normaies a la direccion del viento:
Zona de bariovento: Cp=+0.75

Zona de sotavento: Cp=-0.68



Fachadas y cubierta paralelas a la direccion del viento:

Zona de barlovento: Cp=-1.75
Zona central: Cp=-1.00
Zona de sotavento; Cp=-040

De acuerdo con los valores anteriores se calcularon las presiones para el disefio por viento.

5.1.3. RESULTADOS DE LOS ANALISIS POR CARGAS VERTICALES
SISMO Y VIENTO.

Se realizd un analisis tridimensional lineal para cada estructura en particular tomando en
cuenta todos aguellos elementos que forman parte de la estructura principal, asi como
aquellos que limitan los espacios. También se modelaron los largueros y el contraventeo de la
cubierta. Ei andiisis tridimensional se realizé con el programa CADSE Tridimensiona!,
desarrollado por la empresa {.O.1.S. S.A., gue estd basado en el Método de ngrdeces
Elasticas y que toma en cuenta los efectos de carga axial, flexion, cortante y torsién.

El andlisis sismico estatico y dinamico se realizé también con el programa CADSE
tridimensional, que esta basado en el Método de Vectores de Ritz, considerando las masas
localizadas en su lugar preciso y empleando el espectro de respuesta mencionado en los
parametros de analisis sismico. Para obtener la reduccién de carga se utiliza un factor
respecto a la carga vertical, que fue de f=0.Z5. La respuesta sismica se obtuvo como la raiz
cuadrada de la suma de los cuadrados de la respuesta modal.

El anaiisis por viento se realizé con el mismo programa tridimensional usado para las cargas
verticaies.

Lo~ resuadns del anilisis se presentan desglosados en cinco condiciones de carga
inu2pend.antes que son:

Cond. 1; Carga Vertical.

Cond. 2: Viento paralelo al eje “X"
Cond. 3:; Viento paraielo al eje “Y™
Cond. 4: Sismo paralelo al eje *X”
Cond. 5: Sismo paralelo al eje *Y"

Para ejemplificar la presentacion de los resultados, se toma una parte de una armadura
perteneciente a un marco con orientacién paralela al eje “Y". Figura 5.3. En esta zona es
donde se localizaron los esfuerzos mas altos por carga vertical.



ARMADURA PARALELA AL EJE “Y"
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Figura 5.3

El conjunto de resultados presenta los elementos mecanicos para una de las bamas que
aparecen en la Figura 5.3. Para efectos de diseio se planted una serie de combinaciones
entre las cinco condiciones de carga que dan como resuttado una envolvente que cubre las
condiciones mas desfavorables. Como podra apreciarse, en los elementos de la amadura se
presentan, ademas de las cargas axiales, momentos flexionanates. Como las juntas sor.
soidadas, se cometeria un error del lado de la inseguridaq si se consideraran articuiadas.

Un comentario muy importante que debe tomarse en cuenta durante el proceso de andlisis de
la estructura es el siguiente: Los programas actuales para analisis estructural son cada vez
mas completos y facilitan en gran medida el planteamiento del modelo matematico, pero no
dejan de ser solo una herramienta a 13 que debe sacarsele el mayor provacho posible. Hay
que tener extrema precaucién al momento de plantear el modelo y .esv. ar ics' yesultados
obtenidos del analisis. Los errores en planteamiento del modelo redundan en errores en los
resuitados y por consecuencia estos se reflejan en ios costos finales del proy: cto y la ~bra.
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IOI6ivbp . Generador/inspector CAD-SE

Identif.: EJEMPLO Clasificacidén: =Disefio=
Proyecto: NAVE INDUSTRIAL EJEMPLO
Cliente : NAVE INDUSTRIAL ALA DERECHA

Obra : ARMADURA MAS ESFORZADA

GENIS RS407.3

Elabord: RAUL J. IZQUIERDO
Reviso : RAUL J. IZQUIERDO
Aprobé : RAUL J. IZQUIERDO

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax Fay Faz Max May
Fbx Fby Fbz Mbx Mby
(ton) (ton) (ton) {ton-m) (ton-m)
EVP:1683 Na:757 Nb:800 Mat:1 Sec:15 Lon:2 Rot31
1683 1 0.00215 -10.46201 28.38050 12.78176 0.00512
B - -0.00215 10.46201 -28.39050 0.20735 -0.00253
1683 2 -0.44777 19.67522 -9.38233 -23.71996  -0.52811
0.44777 -19.67522 $.38233 ~ 0.10969 -0.01122
1683 3 2.14797 2.94063  -17.23967 -2.00752 0.59825
-2.14797 -2.84063 17.23967 -1.52123 1.87931
1683 4 1.13735 1.00325 0.04735 -1.21335 1.35942
-1.43735 -1.00325 -0.04735 0.00945 0.00538
1683 5 0.01659 17.72887 -0.60050 -21.37354 0.02007
-0.01654 -17.778¢7 0.60050 0.09800 -0.00016
EVP:1684 Na:757 Nb:83P Mat1 Sec:6 Lon:6 Rot4 .
1684 1 0.00048 -0.30351 42.61168 0.40478- 0.00225
-0.00048 0.19781 4261176 0.12512 -0.00125
1684 2 -0.00016 0.10529 -23.27765  -0.17656 -0.00753
0.00016 0.10529 23.27765  -0.04602 0.00720
1684 3 0.00978 0.12038 -24.92480 -0.18738 0.04097
-0.00978 -0.12038 24.92480 -0.06710 -0.02028
1684 4 -0.04834 0.00931 -2.85309 -0.01402 -0.16115
0.04834 -0.00931 2.85308  -0.00567 0.05885
1684 5 -0.00078 0.03821 -10.07417  -0.07184 -0.00305
. 0.00078 -0.03821 10.07417 -0.01105 0.00140

Archivo datos: DATOS_00.ATL
Fecha (Rev.) : 13/NV/S6 (01)
Fecha Hora : 13/NV/96 12:20:35

Maz
Mbz
(ton-m)

-0.00039
0.00039
-0.00118
0.00116
0.00033
-0.00033
0.01140
-0.01140
0.00021
-0.00021

0.00005
-0.00005
-0.00005

0.00005

0.00005
-0.00005
-0.00168

0.00168
-0.00001

0.00001



EVP:-1808 Na:800 Nb:838 Mat1 Sec:® Lon:S Rot1
1808 1 0.00010 -0.02924 -31.80846  0.06576 -0.00059 10.00039

-0.00010 0.02924 31.80846  0.00681 0.00084 -0.00039
1808 2 -0.00318 0.00942 10.14641  -0.02573 -0.00585 -0.00010
' 0.00316 -0.00942 -10.14641 0.00235 -0.00189 0.00010
1808 3 -0.00258 0.01551 1470741  -0.03452 -0.00453 0.00432

0.00258 -0.01551 -14.70741  -0.00399 -0.00186 -0.00432

1808 4 -0.01318 0.00141 0.38848  -0.00268 0.00781 -0.01973
0.01318 -0.00141 -0.38846  -0.00081 -0.04033 0.01973
1808 5 0.00012 0.00165 1.64937  -0.00746 0.00043 -0.00017

-0.00012  -0.00165 -1.64837 0.00337 <0.00013 0.00017

EVP:1809 Na:B00 Nb:846 Mat:1 Sec:5 Lon:6 Rot4 ..
1809 1 0.00883 -0.31657 -47.35859 0.41104 0.01117 0.00006
" -0.00693 0.21087 17.35849 0.14647 0.00347 -0.00006
1809 2 -0.12784 0.08802 13.26990 -0.14599 -0.14139 0.00006
0.12784 -0.08802 -13.26980  -0.04008 -0.12886 -0.00006

1808 3 0.15948 0.13055 7.23315  -0.19726 0.18878 0.00033
-0.15848 -0.13085 -7.23315  -0.07872 0.14836 -0.00033

1809 4 -0.39773 0.00867 -1.898525  -0.01267 -0.78417 -0.00273
0.39773 -0.00867 1.89525  -0.00568 -0.04664 0.00273

1808 S 0.00944 0.01825 6.36414  -0.03880 0.00504 -0.00003

-0.00944 -0.01825 -£.36414 0.00023 0.01491 £.00003

EVP:1869 Na:838 Nb:846 Mat1 Sec:9 Lon:2 Rot:31 .

1869 1 0.00015 0.33731 1546804  -0.20345 0.00071 - -0.00085
-0.00015 -0.33731 -1546804 020132 -0.00052 0.00085

1869 2 -0-:00310 -0.11756 -4.99388 0.07168 -0.00144 -0.00222

0.00310 0.11756 499386 - 0.06939 -0.00228 0.00222
1869 3 0.00438 -0.16828 ~-7.20400 0.10132 0.00322 0.00100
-0.00438 0.16828 7.20400 0.10062 0.00203 -0.00100
1869 4 -0.00719 -0.01411 -0.19522 0.00855 -0.03415 0.04158
0.00719 0.01411 0.18522 0.00838 0.02552 -0.04158
1869 S 0.00024 0.028%8 . -0.83363 0.01830 -0.00015 0.00059

- -0.00024 0.02898 0.83363 0.01647 0.00043 -0.00059

EVP:1870 Na:838 Nb:B54 Mat1 Sec6 Loni6 Rot4

1870 1 0.00042 -0.11675 15.20687 0.07152 -0.00012 0.00005
-0.00042 0.01105 -15.20697 0.06357 0.00102 <0.00005

1870 2 -0.00022 0.01938 -14.52881  -0.02801 -0.00788 0.00028
0.00022 0.01938 14.52881 -0.01298 0.00742 -0.00028

1870 3 0.00284 0.03210 -12.24479  -0.03024 0.02515 -0.00024
-0.00284 -0.03210 12.24479  -0.03762 -0.01915 0.00024

1870 4 -0.04732 0.00236 -2.50810  -0.00207 0.00686 -0.00233
0.04732 -0.00236 2.50910  -0.00293 -0.10690 0.00233
1870 5 -0 C0083 0.00221 -8.63641  -0.01062 -0.00080 -0.00004
0.00083 -0.00221 8.63641 0.00594 -0.00096 0.00004



NUDOS, DESPLAZAMIENTOS Y ROTACIONES (Coord. Locales)

Nud. Ca/Cm  Dx

NUD: 757
757 1
757 2
757 3
757 4
757 &

NUD: 800
800 1
800 2
800 3
800 4
BOO S

NUD: 838
838 1
838 2
838 3
838 4
838 5

NUD: 8456
846 1
846 2
846 3
846 4
846 5

NUD: 854
854 1
854 2
854 3
854 4
854 5

NUD: 862
862 1
862 2
862 3
862 4
862 5

(m)

.0.00024

-0.01487
0.01569
0.03814
0.00061

-0.00030
-0.01503
0.01608
0.03625
0.00062

-0.00025

. -0.01454

0.01573
0.03744
0.00058

-0.00043
-0.01475
0.01587
0.04328
0.00065

-0.00026
-0.01411
0.01545
0.03908
0.00058

-0.00056

© -0.01520

0.01642
0.05053
0.00077

Dy
(m)

-0.00167
0.04081
0.00180
0.00176
0.03732

-0.00001
0.04229
0.00172
0.00180
0.03873

-0.00331

0.04145

0.00266
0.00185
0.03752

0.00002
0.04191

0.00168

0.00186
0.03846

-0.00424
0.04191
0.00320
0.00193
0.03771

-0.00062
0.04180
0.00196
0.00193
0.03827

Dz
(m)

-0.00088
0.00026
0.00054
-0.00000
-0.00001

-0.00098
0.00029
0.00059

-0.00000

-0.00001

-0.00973

0.00002
0.00369
0.00012
-0.00179

-0.01015
0.00015
0.00389
0.00012

-0.00177

-0.01981
0.00105
0.00769
0.00028
-0.00281

-0.02015
0.00116
0.00777
0.00028

-0.00278

Gx
(rad)

0.00121
-0.00157

0.00004
-0.00005
-0.00147

-0.00137
-0.00128
0.00004
-0.00003
-0.00121

-0.00467
0.00029
0.00175
0.00007
-0.00060

- -0.00481
0.00023
0.00174
0.00007

-0.00065

-0.00425
¢ 20051
0.00165
-0 70006
-(..00037

-0.00425
0.00053
0.00165
0.00006

-0.00035

Gy
(rad)

-0.00004
-0.00028
0.00025
0.00048
0.00001

-0.00004
-0.00007
0.00082
-0.00007
0.00001

-0.00014
-0.00018
0.00016
0.00402
0.00005

-0.00017
-0.00020

* 0.00012

0.00564
0.00006

-0.00024

0.00077

0.00067
0.20901
0.00014

-0.00026
-0.00103
0.00093
0.00992
0.00017

.
(rad)

-0.00000
-0.00012
-0.00013
-0.00025

0.00002

0.00005
0.00003
-0.00018
-0.00175
-0.00001

0.00001
-0.00017
0.00006
-0.00110
0.00000

0.00008

0.00000
-0.00002
-0.00429
-0.00004

0.00001
-0.00019
0.00016
-0.00100
-0.00000

0.00005

0.00030
-0.00033
-0.00261
-0.00004



NUD: 870
870
870
870
870
870

NEGN

-8
878 1
878 2
878 3
878 4
878 5

NUD:
886
886
886
886
886

b WN2m

NUD:
894
894
854
834
894

£

M hWN g

NUD:
S06
906
906
806
906

b WA

NUD:
914
914
914
914
914

thbewN - g

NUD: 922
922 1
922 2
922 3
922 4
922 §

-0.00C25
-0.01350
0.01482
0.03916
0.00055

- -0.00060

-0.01556
0.01880
0.05095
0.00074

-0.00021
-0.01254
0.01373
0.03687
0.00049

-0.00061
-0.01518
0.01634
0.04318
0.00057

- -0.00013

-0.01124
0.01222
0.03328
0.00040

-0.00054
-0.01240
0.01331
0.03241
0.00035

-0.00002
-0.00992
0.01066
0.02859
0.00032

-0.00450
0.04219
0.00344
0.00200
0.03789

-0.00166
0.04186
0.00243
0.00201
0.03814

-0.00414
0.04231
0.00341
0.00205
0.03806

-0.00284
0.04202
0.00297
0.00210
0.03806

-0.00313
0.04223
0.00310
0.00208
0.03816

-0.00380
0.04214
0.00340
0.00217
0.03799

-0.00193
0.04211
0.00273
0.00209
0.03825

-0.02885 -0.00346
0.00262 0.00068
0.01125 0.00140
0.00044  0:00007

-0.00318 -0.00008

-0.02915 -0.00336
0.00272  0.00065
0.01138  0.00136
0.00045  0.00007

-0.00316 -0.00008

-0.03471 -0.00161
0.00402  0.00045
0.01365 0.00059
0.00056 -0.00002
-0.00309  0:00009

-0.03482 -0.00158
0.00405 0.00043
0.01370 0.00058
0.00056 -0.00002

-0.00309 0.00008

-0.03608 0.00053-

0.00467 0.00011
0.01383 -0.00032
0.00039 -0.00008
-0.00274 0.00022

-0.03610 0.00040
0.00467 0.00012
0.01395 -0.00027
0.00038 --0.00009

-0.00276  0.00020

-0.03280 0.00266
0.00452 -0.00027
0.01242 -0.001:2
0.00027 -0.00005

-0.00214  0.00031

10

-0.00028
-0.00161
0.00153
0.01003
0.00017

-0.00029
-0.00182
0.00176
0.00852
0.00015

-0.00033
-0.00203
0.00201
0.00491
0.00006

-0.00033
-0.00225
0.00224
0.00546
0.00007

-0.00034
-0.00078

0.00073
-0.00073
-0.00005

-0.00033
-0.00118

0.00108
-0.00042
-0.00004

-0.00035
-0.00015
0.00017
0.00128
-0.00003

0.00000
-0.00027
'0.00031
0.00003

0.00001

0.00003
0.00020
-0.00018
0.00134
0.00004

-0.00001
-0.00048
0.00054
0.00138
0.00004

0.00000
-0.00070
0.00078
0.00501
0.00010

-0.00003
-0.00062
0.00073
0.00179
0.00004

~ -0.00002
-0.001-3
0.001- 1
0.00312
0.00008

-0.00004
-0.00058
0.00069
0.00168
0.00004



5.1.4. REVISION DE LAS CONDICIONES DE SERVICIOQ.

En el Articulo 184 Fracc. | del Reglamento se indica que la flecha vertical, incluidos los efectos
a largo plazo, debe ser maxima de: el claro entre 240, mas 0.5 cm. En elementos que afecten
a elementos no estructurales que no sean capaces de soportar deformaciones apreciables
debe ser maximo de el claro entre 480, mas 0.3 cm. En este caso de acuerdo a {os tipos de
materiales que componen la cubierta, con una flecha que no supere en dimension al claro
entre 480, mas 0.3 cm. se cumple con esta condicion de servicio.

Revision de los desplazamiantos verticales en el nudo 894 (Figura 5.3)

NUD: 854
Nud. C&/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
-(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)

854 1 - -0.00061 -0.00284 -0.03482 -0.00158 -0.00033 0.00000
894 2 -0.01516  0.04202 0.00405 0.00043 -0.00225 -0.00070
894 3 0.01634 0.00297 0.01370 0.00058 0.00224 0.00078
894 4 0.04318 0.00210 0.00056 -0.00002 0.00546 0.00501
894 5 0.00057 0.03806 -0.00308 0.00008 0.00007 0.00010

Por carga vertical, de! listado (numero subrayado).

Ax=348cm. - -

Desplazamiento permisibie:

Ax per = (L/480) + 0.3 = (1900/480) + 0.3 = 4.26 cm. pasa.

Por otro lado, en el Articulo 209 de! Reglamento se indica que el desplazamiento fateral no
debe exceder el valor de 0.006 veces la altura, saivo gue los elementos ir capaces dr. soportar
deforrmaciones apreciables estén separados de la estructura principas de manera que no
sufran danos por las deformaciones de ésta. En ese caso, €l limite en cuestion sera de 0.012.
En este proyecto, los muros laterales estaran desiigados de ia estructura principal por o que
se adoptd el valor maximo de 0.012 veces la altura total. En los elementos verticales de ja
estructura se revisaron los desplazamientos iaterales de la siguiente forma: Del analisis
estructural se obtienen los desplazamientos producidos por la accidn del sismo y el viento
sobre el nudo en cuestion. El desplazamiento se multiplica por el factor de comportamiento
sismico Q, (Q = 3.0 para sismo y Q = 1.0 para viento).

kk!



Revision de desplazamientos horizontales del nudo 1042 (Figura 5.3}

NUD:1042 _
Nud. Ce/Cm  Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m} (m) (m) (rad) (rad) (rad)

1042 1 0.00032 -0.00527 -0.00054 0.00550 0.00002 -0.00020
1042 2 -0.00800 0.04251 0.00018 -0.00083 -0.00035 0.00012
1042 3 0.00834 0.00386 0.00029 -0.00231 0.00038 -0.00001
1042 4 0.01951 0.00218 -0.00003 -0.00007 0.00083 0.00182
1042 5 0.00001 0.03806 -0.00002 0.90043 -0.00001 0.00013

Por Sismo en direccion Y, del listado (numero subrayado):

Asy = 3.81 cm.
QAsy =3 x 3.81=11.43 cm.

Altura del nudo:
h=1020m.

QAsy/h=11.43/1020=0.0112 <0.012 pasa.

5:1.5. REVISION DE LA CAPATIDAD DE ELEMENTOS SECUNDARIOS.

LARGUEROS.

Los largueros que soportan directamente las laminas del sistema de cubierta se obtuvieron del
catalogo VULCRAFT, par- u - *sejaiacion entre largueros de 2.11 m. y con la carga muena
especificada para la cubierta de 34 kg/m? y carga viva de 40 kg/m?. Las cargas distribuidas
uniformemente en el larguero s )n: wm =211 x 34 = 7174 kg/mywv = 2.11 x 40 = 84 .4 kg/m,
para cargas muerta y viva respectivamente en una longitud de 11.00 m. (38 pies)

Se propusieron las siguientes altemnativas: Serie K 18-K3 de 9.83 kg/m y Serie LH 18-LH-02 de
14.89 kg/m., que son los menores largueros en las tablas. Las capacidades de los elementos a
flexion, estan en funcion de las cargas distnbuidas y son:

De acuerdo al catalogo, un elemento 18-K3 para este claro de 11.00 m. soporta de una carga

wrnr = 209.84 kg/m y una carga wvr = 104.18 kg/m. Para el elemento 18-LH-02, las cargas
resistentes son: wmr = 364.62 kg/m y una carga wvr = 165.66 kg/m.
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CONTRAVENTEOS.

Se presentan ios siguientes resultados del andlisis para el elemento 2057, que resultd ser el
mas esforzado para los de su misma seccion. El numero subrayado marca la carga axial
mayor, que es correspondiente a tension, producida por el efecto de un sismo paralelo al eje
*X" de acuerdo con el sistema de referencia de la Figura 5.2.

| os elementos mecanicos son los siguientes:

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax Fay : Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby . Mbz
{ton) {ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP:2057 Na:914 Nb:1036 Mat1 Sec:8 Lon:18 Rot9
Seccién.:8 CIRCULAR MACIZA ¢:0.025 m.

2057 1 0.00000 0.00006 0.5861¢ -0.00040 -0.00000 0.00000
-0.00000 -0.00006 -0.58619 -0.00036 0.00002 -0.00000

2057 2 0.00001 0.00001 1.47753 -0.00007 0.00008 -0.00001
-0.00001 -0.00001 -1.47753 -0.00005 0.00001 0.00001

2057 3 -0.00001 -0.00004 -1.94506 0.00026 -0.00011 0.00001
0.00001 0.00004 1.84506 0.00023 -0.00003 -0.00001

2057 4 -0.00004 -0.00001 -5.00751 0.00003 -0.00030 ~-0.00002
0.00004 0.00001 5.00751 0.00013 -0.00021 0.00002

2057 5 -0.00001 0.00000 0.09036 -0.00002 -0.00004 -0.00000

0.00001 -0.00000 -0.08036 -0.00003 -0.00008 0.00000

Existe el probiema de que el contraventeo en el otro sentido trabaja a compresion, por estar
nmodelado como una barra rigida. Este comportamiento no es real, puesto que Cuando se
presenta la acgidén en compresidn el elemento se pandea y no presenta ninguna reaccié.a a
esta fuerza. Como una altermnativa para solucionar este problema se plantea lo siguiente: Se
locaiizan en el modelo matematico los elementos del contraventeo que se encuentran en
compresion, se eliminan y se realiza otro analisis altemo. Como resultado se obtendra la
tension real que tomaran los elementos, ya que no habrd contribucion de elementos a
compresion.

A continuacion se presentan los resultados del analisis aitemo para este mismo elemento:
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm Fax . Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby Mbz
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP:2057 Na:914 Nb:1036 Mat1 Sec:8 Lon:20 Rot:7
Seccion.:8 CIRCULAR MACIZA d:0.025 m.

2057 1 -0.00000 0.00005 -0.22083  -0.00040 -0.00003 0.00000
0.00000 -0.00005 0.22083  -0.00036 0.00001 -0.00000

2057 2 0.00001 0.00002 3.78139  -0.00014 0.00011 -0.00002
-0.00001 -0.00002 -3.76139  -0.00009 0.00001 0.00002

2057 3 -0.00001 -0.00005 -3.69259 0.00035 -0.00012 0.00003
0.00001 0.00005 3.69259 0.00029 -0.00003 -0.00003

2057 4 -0.00004 -0.00003 -10.05127 0.00023 -0.00032 0.00001
0.00004 0.00003 10.05127 0.00025 -0.00019 -0.00001
2057 5 .~0.00001 0.00000 0.06463  -0.00004 -0.00005 -0.00001
0.00001 -0.00000 -0.06463  -0.00003 -0.00008 0.00001

Se puede notar que el valor de ia tension del elemento es aproximadamente el doble que el
presentado en el listado anterior.

Como rige el sismo en direccion “X", se utiliza la siguiente combinacién de cargas:
P=11CV+1.18ismo X-0.33SismoY
De donde la carga total es:

P = 11.32064 ton. (Tensién)

Para una varilla lisa de 25 mm (1), donde el diametro se reduce en las roscas de los
extremos, que se usan para el procesc de tensado por medio de templadores, el &rea se
reduce del total At = 5.07 cm? a el area neta An = 3.55 cm*. Es con estos valores con los que

se revisa la Resistencia de diserio (Rt) del elemento.

Resistencia de diseflo de elementos a teasi.y, Ariwilo 3.1.2. Nommas Técnicas
Complementarias del Reglamento de Construcciones vigente. Ecs. 5.1y 5.2.

a) Estado limite de fiujo plastico en la seccion tetal:

Rt = FR ( At Fy) Ec. 5.1.
FR=09

Fy = 2530 kg/cm? (Acero A-36)

Rt=0.9 x 5.07 x 2530 = 11544.39 kg. > 11320.64 kg. pasa.
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b) Estado limite de fractura en la seccién neta:

Rt = FR {An Fu) . Ec. 5.2.
FR = 0.75

Fu = 4080 kg/em? (Acero A-36)

Rt=0.75 x 3.55 x 4300 = 11448.75 kg. > 11320.64 kg. pasa justo.

(E) vator de Fu varia de 4080 a 5620 kg/cm?®)

ELEMENTOS EN FACHADAS.

La fachada de la estructura en uno de los ejes exteriores paralelo al eje “X", de acuerdo con la
Figura 5.2, es de lamina, la cual estd apoyada sobre largueros de lamina doblada que tienen
una separacion entre si de 1.85 m. en promedio.

Sobre el analisis de la fachada es importante distinguir los efectos que actuan en forma
independiente sobre la misma. En primer lugar el peso propio, que aparece en la Condicién de
carga 1 como Carga Vertical, y el efecto del viento perpendicular a la fachada, que produce un
empuje sobre la misma. ‘

Especificacion de carga para largueros de fachada:

Lamina pintro - 6.0 kg/m? -
Aistante - 30 ¢
Larguero 105 -

Total 19.0 kg/m?

Presion transversal del viento sobre la fachada;
P. (0.75+0.63) x 0.0055 x 100* = 78.65 kg/m? (Presién + Succion) A
La '-ondicion 1aas desfavorable es por viento.

El elemento divide la fachada en claros constantes de 1.823 m., por lo que lé carga distribuida
sobre el iarguero debida a Ia presion de! viento queda:

W = 78.65 x 0.92 = 72.36 kg/m

Del manual IMCA (Instituto Mexicano de la Construccién en Acero, A. C.), se propone el
siguiente perfil: CF 305x12.

- 15



Debido a la fuerte presic'm,- se coloca el larguero doble, cada larguero cubre la mitad del drea
tributaria.

Revision por flexion:

Efecto de Carga vertical mas viento.

Por Carga vertical (momento alrededor del eje “y” de la sec:_:ibn):

M=WL2/10=17.48 x 3.672/ 10 = 23.54 kg-m

Por viento (momento alrededor del eje “X” de la seccion):

M=WL2/8=7236 x 11.0?/ 8 = 1094.45 kg-m

Fe=M/S | Para perfiles CF, Fb = 2310 kg/cm? (IMCA)

Sumando los esfuerzos:

| Mx / Sx = 109445/ 119.43 = 916.39 kg/cm?
My / Sy = 2354 / 19.05 = 123.58 kg/cm?

fo = 1039.97 kg/cm? < 2310 kg/cm? pasa.

Revision por flecha:

Flecha hornzontal:

L /360 es un valor promediode L / 240 y L / 480

smax = SWL' _ 5x07236 x 1100 _ .
384 E| 384 x 2039000 x 1820 _ /1 em
) _ 1100 ) .
A per = 360 + 05 = 360 + 0.5 = 3.56 cm:
A per = A max -
Fiecha vertical
5w L 5 x 0.1748 x 387
A max = = =
X T 3B4E! - 384 x 2039000 x 12659 ~ °2-16¢cm.
Aper = 1,51 ecm < A max ' pasa
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5.1.6. REVISION DE ELEMENTOS PRINCIPALES.

ARMADURAS.

Para el analisis se modetaron las condiciones de frontera de los nudos que unen los
elementos de ia amadura como juntas continuas. El criterio para proponer estas condiciones
de frontera estd basado en lo siguiente: Las juntas soldadas en elementos del tipo cajon,
como son los usados en diagonales y montantes de la amadura, no funcionan como una
articuiacion real; esto es, la longitud de soldadura colocada de manera paralela al elemento
provoca transmisiéon de momentos, que en aigunos casos produce una importante reduccion
en la capacidad de!l elemento en compresion o tension.

Tomando los elementos mecdnicos del listado; correspondientes a los elementos de ia
armadura que aparece en la figura 5.3., se hara una revisidon por fiexotension de acuerdo con
el Reglamento.

Combinaciones de carga usadas:

Nombre: Cm+Cv VientoX VientoY SismoX SismoY
Tipo: Estatica Estatica Estatica Din. Equiv.  Din. Equiv.
Cond. de carga: 1 2 3 1 2
Comb. 1 - 1.4 0 - 0 0 0
Comb. 2 1.4 0 o} 1.1 0.33
Comb. 3 1.1 0 0 1.1 -0.33
Comb. 4 1.1 0 0 -11 0.33
Comb. 5 1.1 0 0 -1.1 -0.33
Comb. 6 1.1 0 0 0.33 11
Comb. 7 1.1 0 0 -0.33 1.1
Comb. 8 1.1 0 0 0.33 -1:1
Comb. 9 1 0 0 -0.33 -1.1
Comb. 10 7.1 1.4 .0 0 0
Comb. 11 - 1.1 2 11 0 0

Como no se realizd un analisis de segundo orden que cumpla con lo requerido en el inciso
3.4.1 de la Nomnas Tecnicas Complementanas, se procede a revisar los elementos mas
esforzados con las formulas de disefio para un andiisis de primer orden. Como ejemplo se
desarrolla la revision del elemento 1808. (Ver Figura 5.2). Este elemento esta formado por dos
anguios LI 64 x 10 en cajén, como se muestra en la siguiente figura.
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Geohwetria de la seccion: _ y

8.4 cm.

=
0.95 cm.

6.4 cm. .
Figura 5.4.
Propiedades geométricas:
Area transversal At=216cm? Modulo de seccion  Sx = 33.93 cm?
Momentos de inercia Ix = 108.58 cm* Elastico Sy = 33.93 cm®
ly = 108.58 cm* Médulo de secciébn  Zx = 44.00 cm?
Cte. de torsion J = 160.0 em® Plastico Zy = 44.00 cm?

La combinacién de carga mas desfavorable es la numero 1, que tiene los siguientes elementos
mecanicos:

Extremo a:

fx (ton.) fy (ton.) fz {ton.) mx{t-m} my(t-m) mz(t-m)
Comb. 1 0.000 -0.041 -44 532 0.092 -0.001 0.001
Extremo b:

fx (ton.) ty (ton.) fz (ton.) mx(t-m) my(t-m) mz(t-m)
Comb. 1 -0.000 0.041 44 532 0.010 0.001 -0.001

Disefio por flexotensién de acuerdo con fas Normas Técnica Complementarias.
Momentos resistentes elasticos y plasticos:
Momento elastico. Me = SFy Momento plastico:. Mp = ZFy

Mex = Mey = 0.86 t-m Mpx = Mpy = 1,12 t-m

18
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5.2. EDIFICIO URBANO.

5.2.1. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA.

E! edificio se localiza en la ciudad de México D. F., dentro del complejo Santa Fe, en la
Delegacion Alvaro Obregon. Se trata de un conjunto de edificaciones, que se dividen en dos
cuerpos principales que son: un edificio en forma cubica de 9 niveles y otro de forma piramidal.
El conjunto ocupa un lote iregular en planta y de grandes dimensiones, el cual esta ocupado
en su totalidad por un estacionamiento subterraneo de 3 niveles, sin juntas constructivas.

La estructuracidén se definié con marcos rigidos de trabes y columnas metalicas en dos
direcciones ortogonales. Se especifico acero grade 50, nacional, adquirido en Monclova,
Coahuila. El sisterna de entrepisos esta estructurado con trabes metélicas y losacero con una
capa de compresion de concreto reforzado. Todos los muros interiores son divisorios de
tabique comun, por io que no contribuirdn a la resistencia estructural del conjunto. Ei muro
perimetral en los sotanos es de concreto reforzado.

El edificio de 9 niveles cuenta en sétanos con muros de rigidez de concreto amado en el
nucieo central y en la azotea tiene forma de boveda esférica formada con trabes metdlicas y
losa maciza Cuenta ademas con cuatro cuerpos laterales que forman la fachada y que estan
figados en algunos entrepisos con e! edificio pnncipal.

El edificio piramidal se resolvié formando marcos rigidos con trabes y columnas metdlicas y la .
cubierta es a bas: d¢ precolados y - 'dr'" En el interior se encuentra una estructura para
cficinas en forma de copa. con una coulumna central.y trabes concéntricas donde se utiliza el
sistema de piso descrito anteriormente .

En la figura 5.18 se presenta la grifica del modelo matematico de la estructura. En el
desarrollo del ejemplo nos ocuparemos sélo del edificio de 9 niveles, que se presenta con mas
detalle en la figura 5.19.



PROYECCION AXONOMETRICA DEL EDiF. IO DE 8 NIVELES.
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- - ’ : Figura 5.18,

5.2.2. COMENTARIOS SOBRE LA ESTRUCTURACION.

El Conjunto Calakmul en Santa Fe, cuya construccion se encuentra a punto de
terminar, se disefié en 1992. Desde los pnmeros estudios fue evidente que, por los grandes
claros que requerian cubrirse tanto en los dos sétanos para sta“‘onamientos como en las
fhantas tipo de oficinas, los volados en las esquinas, las cunas we algunos elementos y el
edificio con forma de prramide, la soiucidn estructural debia enfocars< al emplec de estructura
de acero. Ademas, se regqueria eliminar juntas constructivas en .os sétanos, ya que era
importante el poder transmitir los empujes de tierra en los dos sétanos de lado a lado. Por las
dimensiones en planta del conjunto, supenores a 90m por lado, con cualguier estructura de
concreto hubiera side necesario dividifa en sacciones. Asi, 1a solucidn ideal era el acero.

En ese entonces era posible, por facilidades de importacion y precio competitivo, la
utilzacidn de acero importado grado 5C, en vez del acero mexicang A-38, unico disponible en
el mercado. Sin embargo, a través de investigaciones hechzs por el propietario, se encontré
que existia la posibiiidad de fabricacién de acero mexicano en la planta de Monciova de



AHMSA, de grado 50, tanto en vigas laminadas hasta de 18" como en placas de hasta 2°. Asi,
la solucién se enfocd al empleo de esos productos,ademas de proponer que las juntas fueran
atornilladas, con tomillos de alta resistencia calidad A-325 trabajando a friccion.

El edificio de oficinas tiene una forma arquitecténica especial, con forma cuadrada en
pianta y cuatro elementos extemnos con forma trapecial, forrados con precolados de concreto,
y que tienen un gran circuio central para dar profundidad a las fachadas de cristal. Después de
varios estudios se enconird necesaric ligar estos cuerpos con el edificio cada dos niveles.
Ademas, en una arista se proyecté una escalera de emergencia, de acero aparente. La
piramide se proyecté con grandes marcos formados por secciones de cuatro placas soldadas,
apoyados sobre vigas que se colocaron en las aristas. Al estar montada casi toda la
estructura, y para mejorar &) aspecto visual del edificio, se estudid ia posibilidad de eliminar
algunas de esas trabes. Se encontrd que eso era posible y se definio un procedimiento
constructivo para hacero. Las deformaciones medidas comrespondiercn con lo calculado.

Ante la necesidad de utilizar las Normas Técnicas Complementarias para Estructuras
de Acero, del reglamento del D.F., y gque son diferantes a los criterios establecidos en
reglamentos de los EUA, se desarroliaron programas de computadora en esta oficina para
poder revisar la capacidad de las diferentes secciones, siguiendo los lineamientos del método
de carga ultima. De igual manera se utifizaron programas para revision de capacidad y
determinacion de la cantidad de tomillos en las juntas.

Debido a las diferentes formas geomeétricas de la estructura fue necesaria la
elaboracidon de una gran cantidad de detalles de juntas, que sirvieron como base para la
generacion de planos de taller por parte del fabricante, que fue la empresa_ La Sierrita S.A. de
Monctova, Coahuila. Ellos desarmollaron una cantidad aproximada de 450 planos de taller, que
fueron revisados por nosotros, antes de la fabricacién. -

La calidad del trabajo de taller fue excelente, ya que solo en un par de casos fue
necesano realizar ajustes en campo. '

En conclusion, en el conjunto Calakniul en Santa Fe se ancontrd que la utilizacidon de
acero estructural nacional, grado 50, produciCo en Monclova, Co~huila fue determinante para
poderto construir de manera economica y eficiente, siendo uno Je los pocos edificios en los
que no se tuvo la necesidad de utilizar acero de importacion. La forma escultérica, el manejo
de los espacios y la combinacion de materiales en los edificios son una muestra impresionante
de la calidad en proyectos y construccion que se puede lograr en México.



ELEVACION FRONTAL DEL EDIFICIO DE NUEVE NIVELES.

T
N

!‘ l ._Planta bap

- - : : Figura 5.19.

5.2.3. DEFINICION DE ESPECIFICACIONES DE CARGAS Y
PARAMETROS DE ANALISIS.

Especificaciones de cargas de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para e! Distrito
Federal de 1995.

Carga Vertical Sismo

SOTANOS.
Losacero QL-99 Cal 20 cc 16 em.
de concreto y malla 66/66 220.00 kg/m*
Acabado de piso 12000 *
Falso plafén 20.00 °*
Adicional por Reglamento . 40.00 -

Carga Muerta 400.00 kg/m?

Carga Viva 25000 -

Carga Total 650.00 kg/m?



Carga Vertical

PLANTA DE 1er. NIVEL N +'1.50 (PLAZA).

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.
de concreto y malla 66/66
Acabado de piso

Falso plafén

Adicional por Reglamento

Carga Muerta
Carga Viva

Carga Total

PLANTAS TIPO.

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.
de concreto y malla 66/66
Acabado de piso

Falso plaféon

Adicional por Reglamento

Carga Muena
Carga Viva

Carga Total

AZOTEA PLANA.

Losacero QL-99 Cal 20 con 6 cm.
de concreto y malla 66/66
Relleno para dar pendiente
Entadnillado y entortado

Falso plafon

Adicional por Reglamento

Carga Muerta
Carga Viva

Carga Total

220.00 kg/m?
120.00 *
2000 "
40.00 *

400.00 kg/m?

350.00 -

750.00 kg/m?

220.00 kg/m?
120.00
2000 °
40.00 *

400.00 kg/m?

25000 *

650.00 kg/m?

220.00 kg/nr?
160.00 -
70.00 °
2000 °
4000 °

510.00 kg/nv?
100.00 *

610.00 kg/m?

Sismo

404 .00 kg/m?
180.00 *

580.00 kg/m?

510.00 kg/m?
7000 -

580.00 kg/m?



Carga Vertical Sismo

AZOTEA ESFERICA. -

Losaplanah=12 - 275.00‘kglh’

Acabado superior 12000 *

Faiso ptafén 20.00 *©

Adicional por Reglamento 40.00 *
Carga Muerta 456.00 kg/m? 456.00 kg/m?
Carga Viva 40.00, * 2000 -
Carga Total 496.00 kg/m? . 476.00 kg/m?

Con estas especificaciones de carga y la estructuracion descrita, se procede a la obtencion de
los ptanos de cargas de la estructura, que serviran para obtener una solucion estatica por
medio de un anadlisis tridimensional lineal. :

Parametros de anaiisis sismico.

Se realizd un analisis sismico estatico y dindmico de cada estructura en dos direcciones
ortogonales. Segun el Reglamento empleado, comesponde a esa zona un coeficiente sismico
de C = 0.32 ya que se trata de suelo tipo Il o transicion y un factor de comportamiento sismico
de Q = 3.0 en dos direcciones ortogonales, debido al sistema estructural empleado.

Se empled el espectro de respuesta indicado en el Reglamento para este t:po de estructura
con el tipo de suelo indicado anteriormente. -

5.2.4. RESULTADOS DE LOS ANALISIS POR CARGAS VERTICALES
Y SISMO

Se realizé un analisis tridimensional lineal para la estructura tomando en cuenta todos los
elementos estructurales, asi como aquellos que limitan los espacios. Este anadlisis se realizd
con el programa CADSE Tridimensional, desarnollado por la empresa ).O.1.S. S.A., que estéd
basado en el Método de Rigideces Elasticas y que toma en cuenta ios efectos de carga axial,
flexidn, cortante y torsion,

El analsis sismico estitico y dinamico se realizé también con el programa CADSE
Tridimensional, que esta basado en el Método de Vectores de Ritz, considerando las masas
localizadas en su lu~ar preciso y empleando el espectro de respuesta mencionado en los
parametros de anz - sismico. Para obtener la reduccién de carga se utiliza un factor
respecto a la carg-  -ical, que en esta ocasion fue ce f = 0.90. La repuesta sismica se
obtuvo como la raiz .  rada de la suma de los cuadrados de la respuesta modal.



Los resultados del analisis se presentan en tres condiciones de carga independientes:

Cond. 1: Carga Vertical.
Cond. 2. Sismo paralelo al eje "X".
Cond. 3. Sismo paralelo al eje "Y™.

Estos resultados aparecen en el mismo formate que se presenta en el ejemplo anterior.
£.2.5. REVISION DE LAS CONDICIONES DE SERVICIO.
Se hace referencia al Articulo 206 del Reglamento, donde se indican los pa_lrémetros maximos
para los desplazamiantos horizontales.
Revisién de los desplazamientos horizontales en los nudos: 1229 y 1334, commespondientes a

los mayores desplazamientos de los pi1sos 8 y 9 respectivamente. ,

NUDOS, DESPLAZAMIENTQOS (Coord. Globales)

Nud. Ce/Cm Dx Dy Dz Gx Gy Gz
(m) (m) (m) (rad) (rad) (rad)

NUD:1229

1229 1 0.00014 0.00030 -0.01041 0.00001 -0.00044 -0.00007
1229 2 0.07954 0.01989 0.00199 -0.00027 0.00085 -0.00166
1229 3 0.02755 0.08097 0.00034 -0.00096 0.00027 -0.00497
NUD:1334

1334 1 -0.00006 0.0001% -0.01064 0.00021- -0.00121 -0.00007
1334 2 0.08297 0.02086 0.00198 -0.00012 0.00052 -0.00172
1334 3 0.02842 0.08467 0.00036 -0.00061 0.00008 -0.00512
Nudo 1229

Asx = 7.954 cm.

QAsx =3 x 7.954 = 23 862 cm.

Altura del nudo:

H=31.20m.

QAsx/h=23.862 /3120 = 0.0076 < 0.012

-t .

Por Sismo en direccién X, del listado (numero subrayadd)-:“

-

pasa.
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Por Sismo en direccion Y:

Asy = 9.097 cm.
QAsy = 3 x 9.097 = 27.291 cm.

QAsy /h =27.291/3120 = 0.0087 < 0.012 pasa.

Nudo 1334

Por Sismo en direccion X, del listado (numero subrayado):

Asx = 8.30 cm.
QAsx =3 x 830=24.90cm.

Altura del nudo:

H=3510m.

QAsx/h=24.90/3510=0.0071 <0.012 pasa.

Por Sismo en direccién Y:

Asy = 9.467 cm.
QAsy = 3 x 9.467 = 28.401 cm,

QAsy/h=28.401/3510=0.0081 < 0.012 pasa.

Despiazamientos relativos:

Nudo 1229 Nudo 1334
QAsx = 23.862 cm. QAsx = 24.80 cm.
QAsy = 27.291 cm. QAsy = 28 40 cm.

AQAsx =24 90- 23.862 = 1.038 cm.
AQAsy = 28.40-27.281 =1.109 cm.

Ah=3510-3120=3.90m.

AQAsx 1h = 1.038 /390 = 0.0026
AQAsy / Ah = 1,109 / 390 = 0.0028



Por carga vertical, (maximo vator).

Ax=3.48 cm.
Desplazamiento permisible:

Ax per = (L/480) + 0.3 = (1900/480) + 0.3 = 4.26 cm. pasa.

5.2.6. REVISION DE CAPACIDAD DE TRABES SECUNDARIAS.
SECCION COMPUESTA.

PO 9GP PP 4000 G20 © O
O e S H/ c@n:
) SINBOLOGIA
TRABE
PRINCIPAL
~— - TRABE
SECUNDARIA
o COLUMMA
PLANTA BAJA, LOCALRZACION DE ELEMENTOS DISERADOS EN EJEMPLOS
Figura 5.20

En la figura 5.20 se indican los elementos a disedar que son: una trabe secundaria, dos
trabes pnncipales dos columnas y una junta, pertenecientes a la planta baja del edificio.



Para una . 1 secundaria c: planta caja, se tienen los siguientes datos:

- Distancia entre ejes de ias vigas secundarias: c=250m.

- Claro total que cubre la trabe secundaria: I=11.04m.

- Peralte de la losacero: d = 9.0 cm. {(Valor promedio).
- Carga en el entrepiso: W =750 kg/m?.

Con los datos anteriores se procedié al disefo de la trabe secundaria de acuerdo al
Reglamento. -

De acuerdo con el inciso 3.6.a de las Normas Técnicas Complementarias, cuando la losa, que
esta ligada a la viga de acero por medio de conectores de cortante, forma parte del patin
compnrimido de la seccion compuesta, se supone que el esfuerzo de compresion en el concreto
tiene un valor de: ' '

0.85fcsi ¢ < 250 kg/em?
6  (1.05-fc/1250)f'e, si  f*c > 250 kg/em?

Este vaior de! esfuerzo se considera uniforme en toda la zona comprimida, y se desprecia se
resistencia a la tension.

En el inciso 3.6.-2.2. se dan los parametros pa;a obtener el anchb efectivo de la losa, medido a
cada lado del eje de la viga. El ancho de la losa no debe ser mayor que:

a) Un octavo de! claro de la viga: 1104 /8 = 138 cm.
b) La mitad de la distancia a la viga adyacente: 250/2=125cm.
c¢) La distancia al borde de la losa: Es trabe centrai.
d) Ocho veces el grueso de la losa: B8Bx9=72cm.

De ios valores antes descritos, se toma el n° :nor de ellos:

b = Ancho a cada lado de la losa mas el ancho del patin de la viga metalica.

b=(72+72+15)= 159 cm.

- 10



En el inciso 3.6.2.3. se marcan ios requisitos de resistencia de disefio, que deben cumplir las
vigas de seccion compuesta cuando la losa forma parte del patin comprimido.

a) .h/ta < 5366/ Fy , FR = 0.85,

y Mn se determina utilizando la distribucién de esfuerzos en secciones compuestas
compietamente plastificadas.

b) h/ta > 5366 / /Fy , FR =0.90,

y Mn se determina por superposicién de esfuerzos elasticos.
h: peraite del! alma del perfil de acero.

ta: grueso de! alma de! perfil de acero.

Mn: Momento resistente nominal de la seccion compuesta.

De los datos presentados se plantea la siguiente viga simplemente apoyada:

w
VTV YTY YTV Y TYTY TV TYTY Y Y TVY Y
a ra
L | J
I ' "

Figura 5.21

Donde:

wi=W=x¢c=.75x25=1875torvm

y=11.04m.

wi: peso de la lcsa.

wpp: peso propio de la trabe.

Suponiendo un peso de la trabe de wpp = 75 kg/m

w=wl +wpp= 1875+ 0.075=1.95ton/m
Resolviendo bor estatica la viga mostrada.

M=wl/8=195x11.042/8 = 29.709 ton-m
V=wl|/2=195x11.04/2=10.764 ton.

"



Proponiendo un IR de 553 x 74.4 kg/m (De acuerdo cc la clasificacién del IMCA), se tiene la
siguiente seccion compuesta.

L 159 cm _|
[ M
l
[ ] ] _I_ Scem
53 cm
IR533x74.4
[ _J v
Figura 5.12
h/ta=53/0.97 =54.64
5366 / 4/ 3515 = 90.50 Entonces h/ta < 90.50
FR=0.85

De acuerdo con la relacién de modulos de elasticidad de los materiales se tiene:

Ea = 2039000 kg/cm?* (Acero)
Ec= 221360 - (Concreto f'c = 250 kg/cm?)

Relacion modular n = Ea / Ec = 2039000/ 221360 = 9.21
Adecuacion del ancho del patin de concreto de acuerdo con n

B=b/n=159/9.21=17.26 cm.

9.0

[_
||
e -
!

Figura 5.23.
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Propiedades geométricas:

A =25185cm? Sxi = 2156.0 em?®

Ix = £2615.50 cm4 Sxs =6102.4 cm?
ly = 5005.79 cm4 Zxi = 2679.84 cm®
J=2872.4cm4 Zxs = 450.78 cm?®

El momento total de plastificacién de la seccion compuesta es de:
Mp = 110.04 ton-m.

Entonces et momento resistente es:

Mr=FR Mp = 0.85 x 110.04 = 93.53 ton-m

El momento de disefo es:

Mu = 1.4 x 29.71 = 41.594 ton-m

Mu < Mr pasa.

Revision por desplazamientos:

Desplazamiento actuante.

(5wl /(384 El) - Eec. 5.33
Desplazamiento permmisible.

(1/480) + 0.3 Ec. 5.34
Sustituyendo:

Aact= (5 x 18.75 x 1104%) / (384 = 203890C x 98615.5) = - 80 =m.

Aper = (1104 / 480) + 0.3 = 2.60 cm. " pasa.

-

Si se hace una revision dentro del rango elastico.

Mu = 41.584 ton-m

Mu/ (FR Fy) = 4158400/ (0.85 3515) = 1382.15 em®

13



Revisando el esfuerzo en el concreto:

Mr = FR Sxs Fy

Mu = 41.554 ton-m

4158400 = 0.85 « 21520 x fc
fc = 1352.15 kg/em?

fc/n=1382.15/9.21= 151.16
Esfuerzo resistente:

Como f'¢ = 250 kg/cm?

f*'c = 0.8 x 250 = 200 kg/cm? < 250

f'c=0.85 x 200 = 170 kg/cm?

f e >fc pasa.

Conectores de cortante.
Fuerza cortante horizontal.

Exceptuando las vigas ahogadas en concreto, toda ia fuerza horizontal que se desarrolla en |a
superficie de contacto entre la viga de acero y la losa de concreto debe ser transmitida por
conectores de cortante. Cuando el conector trabaja en compresion producida por flexion, la
fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre el punto de momento positivo maximo y
el punto donde el momento es nulo se tomara igual al menor de los valores siguientes:

Vh = 0.85 f'c Ac

Vh = As Fy
"Vh=2XQn

Vh =0.85x= 200 x 159 x § = 243 .27 ton.
Vh =948 x 3515 = 333.22 ton.

Se toma Vh = 243.2 tor.

Capacidad de los conectces de acuerdo con 3.6.5.4;
Conector de canal CE 76 x 6.1 de 15 cm.

Qn = 1814 x 15= 27217.04 kg

Numero de conectores:

N=Vh/Qn=243270/27217..4 = 8.94 = 9 conectores

14



Divididos entre la longitud entre la seccion de momento maxmo, positivo © negativo y la
seccion de momento nulo.

De acuerdo con el diagrama para una viga simplemente apoyada Lm = 1104 /2 =552 It:t'n.
distancia entre conectores dc = 552/9=61.33 cm.

Entonces se coloca un conector CE 76 x 6.1 @ 40 cm. {Separacion minima)

Como alternativa se pueden usar como conectores de cortante barras o vastagos con cabeza
Capacidad de los conectores de acuerdo con 6.6.5.3.

Conector de vastago o bama @=19 mm de 76 mm de aitura con cabeza.

Qn=0.5 x 2.85 x 6654.32 = 9482.41 kg/cm

Numero de conectores:

N = 243270/ 9482.41 = 25.65 = 26 conectores

distancia entre conectores dc = 552/26 = 21.23 cm.

Entonces se coloca un conector de vastage @=19 de 76 con cabeza @ 20 cm.
© un par de conectores @ 40 cm.

5.2.7. REVISION DE CAPACIDAD DE ELEMENTOS PRINCIPALES.

a) TRABES.

Las trabes se revisan de acuerdo con el inciso 3.3. de las Nonr.as Técnicas Comrlem~niarias,
y que se refiere a todos aquelios eiementos que trabajen a flexs6n, producidi po. cargas
transversaies o por momentos aplicados en sus extremos; la flexion e presenta, casi siempre,
acompafnada de fuerzas conantes. '

En el disefio de miembros a flexidn deben considerarse los estados limite dei falla siguientes:

- Formacion de un mecanismo con arucutaciones plasticas.

- Agotamiento de |a resistencia a 1a flexion en la seccion critica, en miembros que no admiten
redistnbucion de momentos. |

- Imciacion del flujo plastico en {a seccion critica.

- Pandeo local dei patin compnmido.

- Pandeo locat del alma, producido por flexion.

15



- Plastificacion det alma por cortante
- Pandeo local de. aima por cortante. R
- Tensién diagonal en el aima.
- Pandeo lateral por flexotorsion.

- Flexién y fuerza cortante combinados.
- Otras formas de pandeo del alma por fuerzas transversaies.
- Fatiga.
- Estados limite de servicio, deformaciones y vibraciones excesivas.

A}

La resistencia de disefio en fiexién Mr, de una viga o trabe de eje recto y seccion transversal
constante se determina como se indica a continuacion.

Se disenaran dos trabes de la planta baja, de acuerdo con los diagramas de momento y
cortante que se presentan en las caginas 26 y 27 que muestran la envolvente de las
combinaciones de carga usadas en e::e proyecto:

Elemento 855. .

1.9 cm
*
C ]
*
X 76.2 cm
o e 1.3cm
19cm
= -
| 305em |
r —
Figura 5.24.
Propiedades geométricas:
Area Transversal: - At= 210.02 em?
Momento de inercia alrededor de X: Ix = 201103.93 cm*
Momento de inercia alrededor de Y: ly= 8997.92 cm*
Modulo de seccion eldstico alrededor de X: Sx= 527832 cm*
Modulo de seccidn elastico alrededor de Y: Sy= 590.03cm*
Médulo de seccion plastico alrededor de X Ix = 6009.26 cm?®
Modulo de seccidn plastico alrededor de Y: Zy= 91433 cm?

16



Clasificacion de la seccion:

Patines: b/2tp=302/(2% 1.9)=7.94
. 460 / [Fy = 460 / /3515 = 7.75
Seccion tipo Il
Aima: ' dc/ta=686/13=5276
3500 / Fy = 3500 / 3515 = 59.23
Seccion tipo |. !

Como el sistema de piso proporciona un soporte lateral continuo al patin superior, el pandeo
lateral no es critico en las zonas de momento positivo. Los estados limité que deben revisarse
son el agotamiento de la resistencia a la flexiéh en la seccion critica y |a resistencia de! alma al
cortante.

Entonces el momento resistente se obtiene de la siguiente expresion, para secciones tipo | y Il
de acuerdo con el inciso 3.3.2.1.

Mr=FR ZFy=FR Mp Ec. 5.35
Momentos elasticos y plasticos para la seccién:

Mex = 185.53 ton-m Mpx = 211.23 ton-m
Mey = 20.73 ton-m Mpy = 32.14 ton-m

Momentos resistenetes:

Mrx = 0.9 x 211,23 = 180.11 ton-m
Mry = 0.9 x 32.14 = 28.93 ton-m

Los elementos mecanicos para cada combinacion de carga son los siguientes:

ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm  Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby kb
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) {ton-m)
EVP: 855 Na:441 Nb:463 Mat1 Sec:19 Lon232 Rot.9
855 1 0.00282 -16.83607 -1.96389 30.25753 0.05038 0.00004
-0.00282 -16.58193 1.96389 -28.85978 -0.01938 =-0.00004
855 2 -0.29541 -7.93153 7.54117 -5.43773 -1.57714 -0.00024
0.29541 -18.32548 -7.54117 -51.72898 -1.67241 0.00024
855 3 -0.26369 -8.57136 0.82447 -1.80143 -1.40166 -0.00006

: 0.26369 -17.68564 -0.82447  -48.32709  -1.498%4 0.00006
855 4 0.26812 -17.88532 -3.91058 49.34897 1.48082 0.00013
-0.26812 -8.37169 3.91058 2.97601 1.46849 -0.00013
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855 0.29584 -18.52515  -10.62728 52.98528 1.65630
-0.29984 -7.73185 10.62728 6.37790 1.84195

855 -0.13519 -10.66888 11.36921 949526 -0.71158
0.13519 -15.58812  -11.38821  -36.55111  -0.77546

855 0.03387 -13.65501 7.93368 25.93127 0.20581
-0.03387 -12.60199 -7.93368  -20.13961 0.16680

855 -0.02845 -12.80167  -11.01980 2161628  -0.12664
0.02945 -13.45534 11.01980 -25.21147 -0.18726

835 0.13961 -15.78780  -14.45532 38.05229 0.79075
-0.13961 -10.46920 14.45532 -8.79997 0.74501

0.00031
-0.00031
-0.00032

0.00032
-0.00021

0.00021

0.00028
-0.00028

0.00039
-0.00039

Para un momento maximo Mux = 52.985 ton-m y su correspondiente Muy = 1.656 ton-m, se
tienen los siguientes factores de utilizacién: .

Mux /Mmx = 52.885/190.11 =0.27

Muy / Mry = 1.656 / 28.93 = 0.05

Para la zona de momento negativo, donde el sistema de piso no proporciona el soporte lateral
continuo al patin inferior, el pandeo lateral puede ser critico,

Con la misma combinacién de carga, de acuerdo con el inciso 3.3.2.2, se calicula Lu, para

saber si el pandeo lateral es o no critico.

Lu = ‘fu" EGCJ"’ i+ ST+ X2 Ec. 5.36
Donde: -

Xu = 4.293C Z; Zy \/%—? Ec. 5.37
C = 0.60 - 0.40 (M1/M2) = 0.60 - 0.40 (6.378 / 52.985) = 0.55
Ca=ly(d-tp)/4 Ec. 5.38

Ca=8997.92x74.32 /4 = 12418231.85 cm®

6009.26 x 3515 [12418231.85

Xu = 4.293 x 0.55 =12.28
Y x 784000 x 192561 ¥ 8997.92
V2 n \/2039000 x 12418231.85 '
Lu = J = 540, cm.
| 12.28 784000 x 192.51 Vie Jieazoe 88

Para secciones | laminadas o hechas con placas soldadas, de proporciones de semejantes a

las laminadas, pueden utilizarse las expresiones simplificadas siguientes:

18



Ly =' 6.55 dtl‘y J‘i + 41 + Xu? Ec. 5.39
. P :

Xu
Donde:
dY F
. 7‘7C[—] Fy Ec. 540
tp; E
Sustituyendo:
76.2Y 3515
i = 11.74

6.55 76.2 x 6.55 . \ﬁ "

Lu = 3772 1.9

J1 + 11.74* = 523.99cm.

Los resultados son aproximadamente iguales:
Como!=375¢cm,I<Lu
Ei pandeo lateral por flexotorsién no es critico.

Para un momento maximo Mux = 52.985 ton-m y su comrespondiente Muy = 1.656 ton-m, se
tiene que los factores de utilizacién son los mismos.

Revision por cortante:

Resistencia de disefio por cortante segun el inciso 3.3.3. de las Normas Técnicas:
Vr=FR Vn Ec 5.41
FR=089

h/t=762/13=58.62

Nos encontramos en e! caso b) del inaso 3.3.3-

|k h ' ’ [
1400 i — < — 1600 | —
Fy t s Fy

El valor de k se obtiene de la ecuacién;

k=50+50/(a/hy : Ec. 5.42
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a: Separacion entre atiesadores transversales. Como en este caso no hay atiesadores la

distancia a = L, por lo que:
a/h=1104/762=1449>3.0

Entonces el valorde k= 5.0

1400 LY = 52.80
V Fy
K

1600 | — = 60.35
V Fy

Entonces el cortante nominal se calcula con la siguiente férmula:

922 ,/E

VR = =T

Sustituyendo valores:

wn = 322 7’62“5, ’; :515 (76.2 x 1.3) = 206568.8 kg

De donde:
Vr=0.9 x 206568.8 / 1000 = 185.91 ton.
Obteniendo el factor de utilizacién:

Vu/Vr=18.525/18591=0.10

Ec. 543

Esfuerzos por carga axial (tension o compresién), causados por fuerzas horizontales.

Carga axial actuante:

Pu = -10.627 ton (tensién)

De acuerdo con el articulo 3.1.2. |a resistencia df diseno es:
Rt=210.02 x 3515 x 0.9/ 1000 = 664.40 ton.

El tactor de utilizacion es:

fu= 10627 /664.4 =0.02
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Resumen de esfuerzos por cuadrante de la seccién:

Cuadrante 1 | J Cuadrante 2

Cuadrante 3 [ J Cuadrante 4

Figura 5.25.
Factor de utilizacion combinado en cada cuadrante (Esfuerzos a tension ocompresion)

Flexion y cortante combinados:

Cuadrante 1 fu = 0.27 + 0.05 - 0.02 = 0.30 (Compresién)
Cuadrante 2 fu = 0.27 - 0.05 - 0.02 = 0.20 (Compresicn)
Cuadrante 3 fu=-0.27 + 0.05-0.02 = -0.24 (Tension)
Cuadrante 4 fu=-027-0.05-0.02 =-0.34 (Tensién) °
Maximo fu = 0.34 Tensién

Maximo en cortante fu = 0.10

St se realiza una revision dentro del rango eldstico:

Mrx = 0.9 x 185.53 = 163.98 ton-m
Muy = 0.9 x 20.73 = 18.66 ton-m

Entonces los factores de utilizacion guedan:
Mux / Mrx = 52.985/185.53=0.29 Muy / Mry = 1.656/ 18.66 = 0.09

fu=040<1.0 pasa.
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- Elementos 908 y 946.

76.2cm

1Lx

- = 1.3CM

g

g

J
30.5 cm J
,

-

Figura 5.26.

La trabe tiene una longitud de 13.79 m. y en ella se apoyan cuatro trabes secundanas que
estan distribuidas a distancias de 2.76 m aproximadamente

Propiedades geomeétricas:

Area Transversal: At= 28594 cm?
Momento de inercia alrededor de X: - Ix=297062.51 cm*
Momento de inercia alrededor de Y: ly= 15144.85cm*
Modulo de seccion elastico alrededor de X: Sx= 7796.92 cn?®
Médulo de seccidn elastico alrededor de Y: Sy= 993.10cm®
Moduio de seccion plastico alrededor de X: Zx= B8708.21 cm?
Médulo de seccidn plastico alrededor de Y- Zy= 151789 cm?®

(' asificacion de la secgion:

Petines: b/2tp=302/(2x32)=4.71

460 / fFy = 460 / J/3515 = 7.75
Seccion tipo 1.
Atma: dc/ta=634/13=4877

3500 / (Fy = 3500/ /3515 = 59.23
Seccién tipo |



Ahora se tiene una trabe en ia que la combinacién mas desfavorable es la que incluye solo la
carga vertical, ver diagrama en pagina 27. Debera revisarse si el pandec lateral en ia zona de
momento negativo es critico. El pandeo lateral solo sera limitado por trabes que se hagan
interseccion con la trabe en estudio.

De acuerdo con el inciso 3.3.2.2, se calcula Lu, para saber si el pandeo lateral es o no critico
en la longitud donde actua el momento negativo o la distancia entre trabes secundarias. De las
ecuaciones 5.36 a 5.40.

Ca = 1514485 x 732/ 4 = 20176726.41 cm®
8708.21 x 3515 [20176726
J =8.33
Xu = 4.283 x 098 oo et 719.74 \V15144.85

Ly = V2 n \/2039000 » 20176726 1
Y~ B33 V" 784000 x 719.74

+ 1 + B.332 =441.30cm.

Como la distancia entre trabes secundarias | < Lu, entonces el pandeo lateral no es critico. .

Como tambien la zona de momento negative no se extiende a una destancia mayor a Lu, el
pandeo lateral por momento negativo tampoco es critico.

Entonces el momento resistente se obtiene con la expresion 5.35, para secciones tipo | y il, de
acuerdo con el inciso 3.3.2.1.

Momentos elasticos y plasticos de ja seccion:

Mex = 274 .06 ton-m Mpx = 306.09 ton-m
Mey = 34.91 ton-m Mpy = 53.35 ton-m

El momento resistente es:

Mrx = 0.9 x 306.09 = 275.48 ton-m
Mry = 0.9 = 53.35 = 48.02 ton-m

De acuerdo con el diagrama de momentos comespondiente, tenemos los siguientes elementos
mecanicos para la combinacion de carga 1.

El elemento esta dividido en 2 subtramos, por lo que se tomaran los elementos subrayados
como las acciones ultimas,
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. C¢/Cm Fax Fay Faz Max May Maz
Fbx Fby Fbz Mbx Mby . Mbz
(ton) (ton) (ton) (ton-m) (ton-m) (ton-m)

EVP: 808 Na:461 Nb:479 Mat1 Sec:17 Lon:186 Rot:9
s08 1 -0.18455 -50.18154 3289777  130.24252 -0.67517 -0.00478
0.18455 2178954  -32.89777 68.39766  -0.34355 0.00478

EVP: 946 Na:479 Nb:497 Mat:1 Sec:17 Lon:220 Rot9
946 1 0.07879 -3.06753 32.89982 -88.39527 0.34355 -0.00476

.0.07879 4886897  -32.89982  -120.99368 _0.30804 0.00476

Para un momento maximo Mux = 130.243 ton-m y su correspondiente Muy = 0.£ 75 ton-m, se
tienen los siguientes factores de utilizacion:

Mux /Mrx = 130.243/275.48 = 0.47 Muy /Mry = 0.675/48.02 = 0.01

Revisién por cortante:

Resistencia de disefio por cortante segun el inciso 3.3.3. de las Normas Técnicas. Segun la ec.
5.41, y de la relacion entre el peraite total y el espesor del alma: - .
h/t=762/1.3=5862 N

Nos encontramos en el caso b) del inciso 3.3.3.

Kk h K
1400 } — - ﬂ —
Fy < n s 1600 Fy

El valor de k se obtiene ¢.: la ecuacion 5.42:
a/h=276/762=362>30

Entonces el valorde k = 5.0
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1400 LI 52.80
V Fy
K

1600 -— = 60.35
V Fy

Entonces el cortante nominal se calcula con la ecuacion 5.43:

522 x /5 x 3515 (76.2 x 1.3) = 206568.8 kg

Vn = 262713

Vr=0.9 x 206568.8 / 1000 = 185.91 ton.

Factor de utilizacion:

Vu/Vr=50.182/18591=027

Esfuerzos por carga axial (tensién o compresion), causaaos por fuerzas horizontaies.
Pu = 30.90 ton (compresion)
De acuerdo con el articulo 3.2.2. |a resistencia de disefio es:

Para secciones 1, H o rectanguiar hueca, las Normas Técrmicas en su inciso 3.2.2.1 marcan que
la resistencia al pandeo por flexidn estd dada por ia ecuacion 5.20

K=1.0
L=276.0cm.
/'y

= = =728 .

r' ~ cm
-,
Entonces: KL/r=10x276/728=3792
De donde: A = 0.501
Se adopta el valor de n = 1.4 por ser seccion I hecha de tres placas soldadas.
3515

Re = 285.94 x 0.9 = B24030.5 kg. < 904571.2 kg.

{1 + 0.501** - 0.152%)""""
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El factor de utilizacion es:

fu=32.90/824.03=0.04

Resumen de esfuerzos por cuadrante de la seccion, segun figura 5.25:

Factor de utilizacion combinado en cada cuadrante {Esfuerzos a tension ocompresion)

Flexién y carga axial combinados:

Cuadrante 1 fu = 0.47 + 0.01 + 0.04 = 0.52 (Compresion)
Cuadrante 2 fu = 0.47 - 0.01 + 0.04 = 0.50 (Compresién)
Cuadrante 3 fu=-0.47 + 0.01 + 0.04 = -0.42 (Tension)
Cuadrante 4 fu = - 0.47 - 0.01 + 0.04 = -0.44 (Tension)
Maximo fu = 0.52 Tensién

Maximo en cortante fu = 0.27

Si se realiza una revisién dentro del rango elastico:

Mrx = 0.9 x 274.06 = 246.65 ton-m
Muy = 0.9 x 34.91 = 31.42 ton-m

Entonces los factores de utilizaciéon quedan:
Mux / Mrx = 130.243 / 246 .65 = 0.53 Muy /Mry=0.675/3142 =002

fu=055<10 pasa.
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b) COLUMNAS INDIVIDUALES Y EN CONJUNTO.

La estructura del edificio de 9 niveles se clasifica como estructura regular. La estructura esta
formada por un conjunto de marcos planocs, paralelos, ligados entre si en la parte superior e
inferior por un sistema de piso de resistencia y rigidez suficiente para obligar a que todos los
marcos trabajen en conjunto para soportar ias fuerzas laterales. Los estados limite de falla a
considerar son los mismos que en el ejemplio de la nave industrial.

4
b.1) Revision del pandeo del conjunto de columnas ante cargas verticales y honzontales.

Desplazamientos promedio de cada nivel y desplazamientos relativos:

Nivel +0.00 (pianta baja) Ax = 0.00287 m. Ay = 0.00390 m.

Nivel +3.90 {primer nivel) Ax=001102 m. Ay=0.01240 m.
Desplazamiento relativo Arelx = 0.00815 m. Arely = 0.00850 m.

Cortantes del entrepiso en cada diraccion y suma de las fuerzas axiaies de todas tas columnas
del entrepiso. o

Vx = 1202.86 ton.
Vy = 1202.65 ton.
ZPu = 14918.08 ton. (Condicion de carga 1)

QObtencion de las cargas criticas de acuerdo con el inciso 3.4.3.4 de las Normas Técnicas
segun las ecuaciones 5.23 y 5.24:

Rigidez del entrepiso:

Rx =V / Arelx = 1202.86 / 0.00815 = 147590.2 ton/m
Ry =V / Arely = 1202.65 / 0.00850 = 141488.2 torvm

En el entrepiso son un total de 77 columnas, todas de seccidn cajon con las siguintes
caracteristicas de seccion. 19 columnas de 45 x 45 cm y de 1.9 ¢cm de espesor, 32 columnas
de 30.5x 3C5: .y 1.6 cm de espesor, 16 de 61 x 61 ¢m por 3.2 ¢m de espesor y 5 columnas
de 40 = 40 cm por 1.9 cm de espesor. Usando las caracteristicas anteriores, obtenemos Y Py.

TPy =Y AtFy = 95134 88 ton. .

Cargas criticas Pcr para cada direccion, ec. 5.23.

Pene= 0.9 x 147590.2 x 3.9/ 1.2 =431701.34 ton.
Pcrx= 0.9 x 1414882 x 3.9/1.2 = 413852.99 ton.

2Py/2=95134.88/2 = 47567 44 ton.
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Como Pcrx y Pcry son mayores que TPy / 2, entonces Pcr se calcula con la ec. 5.24.

0.3 x 95134.88

0.9 x 95134.88 (1 . J = 81375.97 ton.

Perx = 1475902 x 3.9
0.3 x 95134.88]

= - = 81192.87 ton.
Pery = 0.9 x 95134.88 (1 7474882 £ 3.9

De acuerdo con las Normas Técnicas del Regiamento, el pandeo de conjunto de un entrepiso
no es critico cuando el cociente Per/ ZPu2 2.5 .

Perx / Y Pu=8137597/14918.08=545> 25 bien.

Pery / YPu=81192.87/14918.08 =544 > 25 bien.

Revision de columnas individuales.

Para una columna en esquina se tienen las siguientes combinaciones de carga:

Elemento 712

Elementos mecanicos para combinaciones de carga

Extremo a '
(fx) (fy) (f2) (mx) (my) -~ (m2)
CM 1 6.632 -1.911 175.146 5078 14,509 0.928
CM 2 -26.501 £5.577 £.312 30.708 -86.120 1.259
CM 3 -22.510 -0.814 4 383 12.365 -54.599 2.203
CM 4 32.932 -2.189 27C 347 --4.385 77.400 -0.745
CM 5 36.922 3.574 275.542 -22.728 88.921 0.199
CM 6 -10.355 -11.765 88.357 39.826 -29.330 -0.544
CM 7 7.475 -10.448 169.555 29.298 13.726 -1.145
CM B 2.847 7.445 105.675 -21.318 9.074 2.603
CM 9 20.776 B.7681 186.872 -31.848 52.130 2.002
Extremo b
(fx) (fy) ') (mx) (my) {mz)

CM 1 £.632 1.911 -175.146 2.376 11.355 -0.928
cm 2 26.501 8577 0.312 -5.057 -37.232 -1.259
CM 3 22.510 0814 -4 883 -8.180 -33.191 -2.203
CM 4 -32.932 2.189 -270.347 128923 51.034 0.745
CM 5 -36.922 -3.574 -275.542 B.791 55.076 ~_+0.199
CM 6 10.355 11.765 -88.357 6.057 -11.054 0.544
CM 7 -7.475 10.448 -169.555 11.451 15.425 1.145
CM 8 -2.947 -7.445 -105.675 -7.717 2.418 -2.603
CM 9 -20.776 -8.761 -186.872 -2.323 28.898 -2.002
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La seccion transversal de la columna se muestra en la figura 5.27

4+ y
1.9cm
+ )
[ ¥
45 ¢cm X
- - N .
1.9cm 19cm
%
— - )
L 45 em _|
r- '] Figura 5.27
Propiedades geomeétricas:
Area transversal At = 327.56 cm? Médulo de seccion  Sx = 4516 cm?®
Momentos de inercia Ix=101610.2 cm*  Elastico Sy = 4516 cm®
ly = 101610.2 cm* Moddulo de seccion Zx = 5298 cm*
Constante de torsion Jz=171436.7ecm!  Plastico Zy = 5298 crm?

Se hara una revision de acuerdo con el Reglamento para la combinacion de carga 5, que son
los elementos subrayados.

a). Revision de secciones extremas:

Para la ecuacién 5.7, Mptx v Mpty sun los momentos resistentes de diselo de la seccion
flexionada alrededor rle cada uno de l0s ejes centroidales principaies, calculados teniendo en
cuenta la presencia 12 la fuerza de dise’ .o de compresion.

Py = 327.56 x 3515/ 10°* = 1151.37 ton.

p=275542/(0.9 x 1151.37) = 0.27

El exponente a tiene el valor siguiente de acuerdo con la ecuacion 5.8:

a=170-027/2xIn0.27=1.80
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Pu, Muox y Muoy son fa fuerza axial de disefio y los momentos de disefio en el extremo
considerado, calculados de acuerdo con el Articulo 3.4.3.3.a.

Mpx = Zx Fy y Mpy = Zy Fy son los momentos plastico resistentes nominales de la seccidn.
Mpx = Mpy = 5298 x 3515/ 1x10° = 186.22 ton-m.

Sustituyendo los valores en la ecuacion 5.7;

Mpex = Mpcy = 1.18 x 0.9 x 186.22 = (1 - 0.27) = 144.37 < 0.9 x 186.22 = 167.6 ton-m
Entonces: |

Mpcx = Mpcy = 144,37 ton-m.

- Calculo de los momentos de disedio:

En marcos que forman parte de estructuras regulares, como es este caso, de acuerdo con el
inciso 2.2.2.b, de las Normas Técnicas Complementarias, desaparece el término B2 Mtp en las

ecuaciones 513 y 5.14, y los momentos Mti son |la suma de los producidos por las cargas
verticales y las horizontales.

Obteniendo los cortantes y el peso de la estructura por encima del conjunto de columnas que
componen el piso, se tiene que:

Vx = 1202.86 ton Vy = 1202.65 ton P =14918.08 ton
Vx /P =0.0806 Vy /P =0.0806

También de los resultados del analisis obtenemos los desplazamientos relativos para cada
direccidon, multiplicados por el factor de comportamiento sismico Q:

arx=25cm Ary=24.cm

< la altura de entrepisoes h=3.90 m.

Arx/h=0.025/3.9 =0.00641 Ary/h= 0.0.24 /3.8 =0.00615

El coeficiente obtenido de la relacion entre desplazamiento horizontal relativo del nivel superior
con respecto al infenor dividido entre la altura del entrepiso y la relacion de la fuerza conante

en el entrepiso y el peso de la construccion por encima de él es el siguiente:

(Ar/h)/(V/P)=0.00641/0.0806 = 0.00795 < 0.008
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Por lo tanto de acuerdo con 2.2.2.b, se desprecian los efectos de esbeitez y el termino B2 Mtp
desaparece.

El factor de amplificacion B1 se caicula como y se indicd en la ec. 5.12:
La carga critica de pandeo elastico se calcuta con la ecuacion 5.15.

Pex = Pey = 13443.9 ton.

Cy=0.6-0.4x(55.076/88.921) =0.35 B Cx=0.6+0.4x(8.791/22.728) = 0.75
Kx=Ky=1.0
Bix = 0.7 = 0.76 Entonces: Bi1x=1.0
1 . 275.542 ..
0.9 x 13443.9
0.35 : . =
= = = 0.36 Entonces: B1ly=1.0
Bly 275.542 _ y
T 0.9 x:13443.9
Muox = 22.728 ton-m Muoy = 88.921 ton-m " Extremo a
Muox = 8.791 ton-m. Muoy = 55.076 ton-m Extrermo b

Sustituyendo los valores en{a ec. 5.6 -

I'd 18 18 ~
L22.728J . [88.921] C 045< 1 Extremo a
144.37 144.37

18 14
(8.791J . (55.076) - 018 < 1 Extremo b
144 .37 144 .37

La solucibn anterior se toma como no _conservadora. La soluviébn conservadora consiste en
tomar a = 1.0 de donde quedan las siguientes ecuaciones;

Sustituyendo los valores en la ec. 5.16

27554 0.85 x 88.921 0.60 x 22.728
09 x 115137 * 09 = 14437 & 09 x 1aa37 - 09 <1 Extremo a
275.54 085 x 55.076 | 060 x B791 _ - Extremo b

08 x 1151.37 & 09 x 14437 = 09 x 14437

33



b). Revisidon de la columna completa:

Mucx y Mucy son los momentos resistentes de diserio de la columna flexionada en cada uno
de sus planos de simetria, reducidos por la presencia de la fuerza de compresién y por posibte
pandeo lateral; se calcula con las siguientes ecuaciones 5.18 y 5.19:

Donde;
B=13+1000p/(L2At/1)=1.3+055=1.85 Entoncesp=1.85
Resistencia a la compresion Rc: )

K L/ r es la relacion de esbeltez de efectiva maxima de la columna:

K=1.0
L=3900cm -
r = ‘}—-l— = 17.61cm.
A
Entonces: KL/r=10x350/1761=22.14
De donde: A=0.293

Se adopta el valor de n = 1.4 por la incertidumbre a cerca de la fabricacion de las columnas.

Rc = 3515 327.56 x 0.9 = 1016546.59 kg. < 1036236.06 kg.
(1 + 0.293%% . g.1528)'"""

El momento resistente de disefio Mm para flexion se calcula de acuerdo al articuio 3.3.2.

Clasificacion de la seccion;

Patines: b/tp=412/19=2168
1600 / JFy = 1600 / 3515 = 26.99

Seccion tipo .
Aima: _ h/ta=45/19=2368 ~

3500 / JFy = 3500 / J/3515 = 59.23
Seccion tipo [



Para miembros de seccion transversal rectangular, maciza o hueca de acuerdo con el articuio
3.3.2.2 :

. E .
= ) Ec. 5.44
Lu 0.91 CZFy JJ

Sustituyendo valores:

2039000
= 7 = 175.33 m.
Lu = 0.91 575 » 5298 » 351E J101610.2 x 171436.7

L<lu

Entonces el momento resistente es:

Mm = 0.9 x 5289 x 3515 = 167.6 ton-m

Sustituyendo er‘1 las ecuaciones 5.18 y5.19

Mucx = 167.60 x (1 - 275.54 / 1016.55) = 122.17 ton-m.

Mucy = 0.9 x 167.60 x { 1-275.54/1016.55 ) = 109.95 ton-m.

g‘lonlegtos de disefio: Son los momentos mayores de los “extremos muitiplicados por B1,
1=1.0. ’

M*uox = 22.728 ton-m. M*uoy = 88.921 ton-m.

Finalmente sustituyendo en la ec. 5.17:

(22.728]’“ . (33_921

145
= 3 1. ien.
122.17 122.17) 060 <1.0 bien

En los casos en que B > 1.0, se torna como un valor conservador $ = 1.0, aunque se conozca
el valor de este parametro, como se marca en el inciso 3.4.3.2.a. Para este caro |2 solucién
conservadora es la que se marca en la ecuacion 5.22:

Sustituyendo valores: o

275.542 22.728 88.921

101655 * 1676 © 09 - 1862z - 0¥ <10 pasa.
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Elemento 767 N

Elementos mecanicos para la combinaciones de carga critica:

Extremo a

(fx) (fy) (fz) {mx) (my) (mz2)
CM 9 51.372 59.795 B896.139 -151.529 122.382 17.873
Extremo b

(™) (fy) (f2) (mx) (my) (mz)
CM 9 -51.372 -59.795 -896.139 -81.673 77.971 -17.873

La seccion transversal de la columna se muestra en la figura 5.28

& y
32cm
C * —]
f
81 cm X
- - - W
32cm 3.2cm
+
' : ¥
’_ 61cm _l
] 1 _Figura 5.28.
Propiedades geométncas.
Area transversal At = 73984 cn? Modulo de seccibn  Sx = 13547.9 cm®
Momentos de inercia Ix=413210.5cm®  Elastico Sy = 135479 cm?
ly = 413210.5 cm’ - Modulo de seccion  2x = 16052.4 cm?
Constante de torsion Jz=617921.8 cm®  Plastico Zy = 16052 .4 em?®

a). Revision de secciones extremas:
Caiculo de Mpcx y Mpcy de acuerdo con la ecuacion 5.7.

Py = 735.84 x 3515/ 10* = 2600.54 ton.



p=896.139/ (0.9 x 2600.54) = 0.38

a=170-038/2x1In0.38=1.90

Momentos plasticos de la seccion:

Mpx = Mpy = 16052 .4 x 3515/ 1x10° = 564.24 to:n-m.

Sustituyendo los valores en la ecuacié 5.7:

Mpex = Mpey = 1.18 x 0.9 x 564.24 x (1 - 0.38) = 371.52 < 0.9 x 564.24 = 507.82 ton-m
Entonces:

Mpcx = Mpcy = 371.52 ton-m.

Calculo de tos momentos de disefo:

Se desprecian los efectos de esbeltez y el término B2 Mtp desaparece, por la discusion hecha
del articulo 2.2.1.b. en el ejemplo anterior.

Factor de amplificacion B1:
Carga critica de pandeo elastico segin 12 ecuacion 5.15.

Pex = Pey = 54671.3 ton. -

Cx=0.6-04x(77.971/122.382) = 0.35 Cy=0.6-04x(81673/151.529)=0.38
Kx=Ky=1.0
0.35 . )
= = O 7 . =71.
B1x ) 595 T35 3 Entonces . Bix= 1.0
0.9 x 54671.3
0.38 ' ‘ |
= = 0.41 . = 1.
B1y 1 255735 . Entonces Biy=1.0
0.9 x 54671.3
Muox = 151.529 ton-m Muoy = 122,382 ton-m Extremo a
Muox = B81.673 ton-m Muoy = 77.971 ton-m Extremo b
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Sustituyendo los valores en Ia ec. 5.6:

151.529\'* [122.382)“ Extre
———— — = mo a
(371.52) * (37182 0.30<1 1
81.673)'° [71.971)“
= Extremo b
[371.52J * \37152 0.11 <1

La solucion anterior se toma como la no conservadora. La solucién conservadora consiste en
tomara = 1.0.

Sustituyendo los valores en la ec. 5.16:

886.139 0.85 x 151.529 0.60 x 122.382
+ + = 0.78 < 1 Extremo a

0.9 x 2600.4 0.8 x 564.24 0.8 x 564.24
896.139 0.85 x 81673 . 080 x 77.871 _ 061 <1 Extremo b

08 x 26004 00 x 56424 0.9 x 564.24

b). Revision de la columna completa:

B=13+1000p/(L2At/1)=13+14=27 . EntoncesPf=2.7

Resistencia a la compresién Rc:

K=1.0
L=390.0cm.
{
r= ,J— = 2363cm.
A
Entonces: KL/r=10x390/2363=18650
De donde: A=0.218

Se adopta el valorden=14

Re = 3519 - 730.84 x 0.9 = 2325359.27 kg. < 2340483.84 kg.
(1 + 0.2187* - 0.157%)

Re = 2325.4 ton.
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Momento resistente de disefio Mm para fiexién:

Clasificacion de la seccidn:

Patines: b/tp=546/32=17.08

1600 / Fy = 1600 / 3515 = 26.99
Seccioén tipo 1.
Alma: h/ta=61/32=19.06

3500 / fFy = 3500 / J/3515 = 59.23
Seccion tipo |. -

Sustituyendo valores en la ec. 5.44:

lu = 091 . 2039000

) 578 = 437.29m.
038 x 16050 x 3575 V413210.5x 6178

L<lu

Entonces el momento resistente es:

Mm = 0.9 x 16052 x 3515 = 507.8 ton-m
Entonces sustituyendo en la ecuacion 5.18

Mucx = Mucy = 507.8 x (1 - 896.139 / 2325.36) = 312.11 ton-m.

Momentos de disefio; Son los momentos mayores de los extremos multiplicades por B1,
B1=1.0.

M*uox = 122.382 ton-m. M*uoy = 151.528 ton-m.

T

Finaimente sustituyendo en la ec. 5.17;

[151.529]” . (122.332)” _

022<10 - bien.
312.11 312.11 2 < 'en

La cual se toma como una solucidbn no conservadora. Para este caso la solucién conservadora
es igual a:

896.139 . 122.382 . 151.529
2325.4 507.81 0.9 x 564.24

= 0.88 pasa.
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= 1.8. DISENO DE JUNTAS.

" a) PLACAS BASE.

De acuerdo con el inciso 5.7.1. de las Normas Técnicas Complementarias, deben tomarse las
medidas necesanas para asegurar una transmision correcta de cargas y momentos de las
columnas a los cimientos de concreto en los que se apoyan. .

La carga de disefio por aplastamiento en el concreto estd marcada en la ec. 5.3 y 5.4 del
capitulo antenior.

Para el disefno de la placa base de una columna exterior, tenemos los siguientes datos:

P'=665.88 ton. .
M= 176.38 ton-m

Que son causados por una combinacion para sismo.

La columna tiene una seccion rectangular hueca de 61 x 61 cm con espesores de 3.2 cm., Se
utiliza acero A-50 que tiene un esfuerzo de fluencia de 3515 kg/crm?

La geometria de la columna con la placa es la indicada en Ia figura 5.29.

120 cm J
JO @] O O l 29.5cm
Ancia ,-/ [ -
o O
120 cm | 61em
© 2.0cm -« O
- |
O ®] O O 285 cm
—
| 7.5cm 315 |cm

Figura 5.29
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Diagrama de cuerpo libre de el mecanismo formado en ia junta:

[, 80 e 80 J
MM !
T P
...... M
g2 \
O3 |0y
: 16
: G x iMN.w. W
7.5 Kd
-~ + »
Figura 5.30
Area de la placa: Apl = 14400 cm?
Médulo de seccion elastico Spt = 288000 cm*
o = 665880 / 14400 £ 17638000 / 288000 $1 = 107 .48 kg/em?

s2 = -15.00 kg/em?

Por esfuerzos permisibles (condicion de sismo):

Fp=035x2580x .33=116.381} 4t '<0.7 x250= 175 kg/cm?

Resolviendo el equilibno del cﬁagrama de cuerpo iibre de la figura 5.18.
TFY=0

T+P-C=0
T+665880-%Kdo, 120=0

T = 6448.8 Kd - 665880 1
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SM=0

TG+CX-M=0

52.5T + 6448.8 Kd (60 - Kd /3) - 17638000 =0

52.5T + 386928 Kd - 2149.6 Kd*- 17638000=0 2
T+ 7370.06 Kd - 40.54 Kd?- 335961.9=0

Sustituyendo 1 en 2

6448.8 Kd - 665880 + 7370.06 Kd - 40.94 Kﬂ’ -335961.9=0
40.94 Kd*- 13818.86 Kd + 1001841.9=0

Resolviendo la ec. de segundo grado:

Kd1= 32.11cm
Kd2= J543cm<120cm. Se toma este valor.

Entonces.” T =6448.8 x 105.43 - 665880 = 14016.98 kg.
Kd-J=105.43-31.5=7393cm.

oy = (107.48 / 105.43) x 73.93 = 75.37 kg/cn?

o« = 107.48 - 75.37 = 32.11 kg/en?

El momento que actua en la placa, suponiendo que estd empotrada a la columna se calcula
con la siguiente expresion: ’

Mp! = (o3 J%) /2 + (04 J7) / 3 = 4B013.32 kg-cm
El espesor se obtiene de |a siguiente formuta de la ecuacion 5.31:

Sustituyendo:

| = 6 x 48013.32 = 906cm.

0.75 x 3515 x 1.33

+-or ser muy alto el valor del espesor, se usan atiesadores ¢.n . fin de reducir los esfuerzos
de flexion producidos en la placa.

La zona mas esforzada es el doble cantiiiver localizado en ia esquina.
Mpl=0500,4*/2
Mpl=0.5x 107.48 x 29.5*/ 2 = 23384.62 kg-cm

Sustituyendo el nuevo valor de Mpl en la ec. 5.31.
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¢ = J 6 x 23383.62 _ 6.32 cm.
0.75 x 3515 x 1.33

Por lo tanto e! espesor de la placa queda de 84 mm.

ANCLAS.

De acuerdo con los resultados anteriores, la tensién que tomarian las anclas es de T = 14 ton.
gue no es la condicion mas desfavorable. Se debe reaiizar una revision de las cargas
transmitidas a la cimentacion y localizar cuales son las mas desfavorables para el disefio de
las ancias. Esta condicién seria también regida por sismo, en donde ia tension que toman las

ancias sea la maxima.

De ia revision realizada a los elementos mecanicos que se transmiten a la cimentacion, la
combinacion de carga y momento mas desfavorable resulté ser:

P = 44972 ton.
M= 176.38 ton-m

Para una combinacién regida por sismo.

Realizando el proceso de calculo indicado en el inciso anterior y usando el dlagrama de cuerpo
libre de la figura 5.18, se obtuvo el valor a tensidn siguiente:

T = 50.65 ton. -

Existe también una fuerza cortante asociada a la misma condicion de sismo que actua al
mismo tiempo que |a tension, y de acuerdo con los resultados del analisis es el siguiente:

V =25127 ton.

Haremos la aclaracion de que el acero de las anclas es A-36, diferente al acero A-50 usado en
todos los elementos metalicos de ia estructura.

Si fueran 6 anclas de @ = 38 mm -
as=6x835=501cm?

Donde as es el area neta de acero comespondiente a las 6 anclas que soportan ia tension.
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El esfuerzo a tension actuante es:

ft = 50650/ 50.1 = 1011.0 kg/ecm?

El esfuerzo actuante en cortante toma en cuenta todas las anclas de la placa base que son 20
distribuidas come se indica en la figura 5.19.

fv = 51270/ (20 = 8.35) = 307.0 kg/cm?
Los esfuerzos a tension y cortante permisibles son:

Ft= 0.6 Fy = 0.6 x 2530 = 2518 kg/cm?*
Fv=04 Fy=04x 2530 = 1012 kg/cm*

Si realizamos una interaccion del esfuerzo a tension con el esfuerzo cortante con la ec. 5.32:

Sustituyendo valores:

307.0 : ( 1041.0 J’
—_ | +]———————] = 0.55 <1.0 asa.
\/[1012 X 1.33) 1518 x 1.33 0.5 P
7515; 25
o o o o|.$.7°
/ Ol . %. 15
2 s l/
Anclas 25
O v
Placa
o]
Columna 4
z i e 1
Q
o 0o o 0
AUesadores/
Figura 5.31

Nota: La figura 5.31 es esquematica y no esta a escala.



b) JUNTAS ENTRE TRABES.

Las juntas que unen unas trabes con otras son generalimente juntas a cortante, producidas por
la transmision de esta fuerza de una trabe secundaria a una trabe principal.

Tomando para el ejemplo la trabes secundaria revisada en el inciso 5.6 de este capitulo
tenemos:

V = 10.764 ton.
Vd = 10.764 x 1.4 = 15.07 ton.

Donde V y Vd son el cortante nominal y el cortante de disefio respectivamente.

La junta se disefara por aplastamiento, segun la clasificacién de Ia tabla 5.3.2 de las Normas
Técnicas Complementarias. Se usan tomilios de alta resistencia A325 de acuerdo a la
clasificacion de |a A.S.T.M., que tienen una capacidad al cortante de: Rn = 3800 kg/cm?, para
cuando la rosca.no esta fuera de los plancs de conte. '

La resistencia de disefio segun ef inciso 5.3.3 de la Normas Técnicas se obtiene del producto
de factor de resistencia por el drea nominal de! la seccion transversal de la parte de! vastago

no roscada y por la resistencia nominal que corresponde a esa parte del vastago El factor de
resistencia segun la tabla 5.3.2 de ias Normas Teécnicas es FR = 0.65

Resistencia a! cortante por tomillo:

Rect = FR At Rne Ec 545

Donde At y Rnc son el area de la seccion tm_nsversal de la pane del véstago no roscada y la
resistencia nominai a cortante en juntas por aplastamiento respectivamente, para un tomillc de
@=222mm.

Sustituyendo:

Rct = 0.65 x 3.88 » 3800 = 9583.6 kg.

La resistencia al aplastamiento por agujero de tomillo de acuerdo con el articu.o 5.4.3 es la
siguiente: -

Rat=FR Rna=FR3dtFu . Ec. 5.46

Donde Rna es la resistencia nominal al aptastamiento, d es el diametro nominal del tomillo, t el
espesor de |a pane conectada y Fu el esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension del
matenal de la pane conectada. El factor de resistencia es FR = 0.85

Rat=0.85x 3 x 2.22 x 1.0 x 4822 = 23085.56 kg.

El disefio de los tomillos queda regido pbr su resistencia al cortante.
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Numerc necesario de tomillos:

N=1507/958=157 Se requieren 2 tomilios, aunque en el proyecto real se-
' " usaon3

Ubicacién de tos tomillos en la figura siguiente:

10.5
Trabe pnncipél v 1

1

+ +

105

e—

Atiesador e=1 cm// \Trabe secundaria

Las acotaciones estan en centimetros -
Figura 5.32

c) JUNTAS DE TRABES CON COLUMNAS.

Las conexiones viga columna en marcos rigidos de edificios transmiten ios momentos
flexionantes, fuerzas cortantesy fuerzas normales entre vigas y columnas, con lo gue se logra
que todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto.

El analisis de estructuras que se componen de marcos rigidos se basa en ta suposicidn de que
hay contnuidad completa en las juntas entre vigas y columnas, ias que transmiten los
elementos mecanicos integros, sin desplazamientos lineales o angulares relativos entre los



extremos de las bamas que concurren en cada nudo. Para que el comportamiento de la
estructura real corresponda al supuesto, no basta con analizar y disefiar.vigas y columnas con
gran exactitud, sino que también se requiere que ias uniones entre ellas se disefien y
construyan de manera que se satisfaga esa supocision. El comportamiento de los marcos
rigidos depende en buena medida del de sus juntas; si su rigidez es insuficiente pueden
permitir rotaciones elasticas y comportarse como uniones semirigidas, lo que hace que los
momentos en otras zonas de la estructura sean mayores que los determinados en el analisis.
Si su resistencia es baja, pueden ser incapaces de reisistir las solicitacioenes gque obran sobre
eilas, o de aicanzar y mantener, durante rotaciones importantes, los momentos necesarios
para que se forme el mecanismo de colapso, lo que ocasiona una disminucion de la
resistencia dei marco.

i

Tenemos dos casos en las conexiones de viga columna para elementos intenores en un
edificio:

i

Vev 1l vev

¥ —_—
Vs

Caso l. Casolll.
Figura 5.33.
El pnmer caso mostrado en la figura 5 19 contempla una combinacion de carga donde nge la

carga vertical, el segundo caso se muestra un comportamiento regido por una combinacion de
cargas sismicas.

Como ejemplo se disefara la conexion de una viga T - 1 del primer nive! con una columna de
la planta baja, las cuales tienen ios siguientes elementos mecanicos:

Los elementos mecanicos que se presentan son de todos los elementos que convergen en el
nudo donde se disenara la junta:
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ELEMENTOS PRISMATICOS, ELEMENTOS MECANICOS (Coord. Locales)

Ele. Cc/Cm  Fax
Fbx
{ton)

?ay
Fby
(ton)

Faz
Fbz
(ton)

Max
Mbx
(ton-m)

EVP: 811 Na 463 Nb:481 Mat1 Sec:19 Lon:179 Rot9
Seccion.:19'T MACIZA b:0.305 h:0.760 tb:0.019 th:0.013

811 1 -0.04317
0.04317
911 2 -0.42323
0.42323
811 3 -0.20471
0.20471

-3.85444
-16.41306
9.04525
-9.04525
3.04819
-3.04819

0.44681
-0.44681
56.82120
-56.82120
17.92048
-17.92048

-5.86861
-28.73042
-33.58984
-16.24950

-9.40467

-7.39086

May
Mby

~ (ton~m)

-0.16306
-0.07478
-1.68169
-0.65032
-0.65143
-0.47652

Maz
Mbz
(ton-m)

0.00167
-0.00167
-0.00032

0.00032
-0.00311

0.00311

De donde se obtuvieron los diagramas de momentos y cortantes para las combunaciones de
carga usadas en este proyecto, figura 5.20.

Los elementos mecanicos maximos obtenidos de la envolvente de los diagramas son:

(fx)y (fy) (f2) (mx) (my) (mz)
{ton) (ton) {ton) (ton-m) (ton-m) (tor-m)
0.581 15.196 69.909 45.508 2.083 0.003

Estos elementos deben ser transmitidos a la columna con placas horizontales y verticaies
untdas por medio de tomillos de alta resistencia A325 con & = 22.2 mm.

A esta columna convergen ademas otras tres vigas metalicas, que mds a continuacion se
describen. )

' T.1Elem 910
I Junta a disedar

T-2Elem 8585 —=-—- .4 - ._. — T-1Eiem. 911

' T.4Elem. 909

Figura 5.34.
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Propiedades geométricas:

Columna:

Seccion cajon de 61 x 61 cm y espesor de patines y almas de 3.2 cm.

Area transversal
Momentos de inercia

Constante de torsion

Trabes:

At = 739.84 cm?
Ix = 413210.5 cm*
ly = 413210.5 cm*

Jz=617921.8 cm*

Médulo de seccion
Elastico
Modulo de seccidn
Plastico

Seccion | de dimensiones de acuerdo con la tabla siguiente:

T-1

Area transversal
Momentos de inercia

Constante de torsion

T-2:

Area transversal
Momentos de inercia

Constante de torsion

T-4

Area transversa.
Momentos de inercia

Constante de torsién

At= 1368 cm?
Ix = 124395.8 cm*
ly = 3391.6 cm*
Jz =61.58 cm*

At= 153.0cm?

Ix = 143736.4 cm*
iy = 4172.8 cm*
Jz=93.1cm’

At = 2858 cm?

Ix = 297062.5 cm* -
ly = 15144.8 cm*
Jz=719.7 cm*

Modulo de seccion
Elastico
Modulo de seccidn
Plastico

Médulo de seccion
Elastico
Médulo de saeccion
Piastico

Modulo de seccion
Elastico
Modulo de seccion
Plastico

Sx = 13547.9cm?
Sy = 13547.9 cm®
Zx = 16052 .4 cm?
Zy = 16052.4 cm®

Sx = 3265.0 cm?®
Sy=2713cm?
Zx = 3788.5 cm®
Zy = 4247 cm?®

Sx=3772.7 em®
Sy=333.8cm*
Zx = 4316.3 cm?*

Zy =5183 cm®

Sx=779.9 cm?
Sy = 993.1 cm®

Zx = B708.2 cm?
2y = 1517.9 cm?®

La nomenciatura de las trabes es de acuerdo a como se manejd en el proyecto original.
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’
Tabla de secciones segun nomenclatura.
Trabe b h tp ta (cm)
T-1 250 762 13 1.0
ta h T-2 250 762 16 1.0
T-3 305 462 32 13
Py
— ]
)
. ' b 1 .
Figura §.35.

Como el andlisis sismico se hizo con un coeficiente sismico Q = 3.0, debe satisfacerse la
condicion dada por la siguiente expresion

T Zc (Fyc-fay> S 2vFyv.parafa20 Ec. 5.47.

fa: Esfuerzo normal en cada una de las columnas, producido por fuerza axial de disefo.

Zc y 2Zv: Mdduios de seccidonplasticos de las columnas y vigas que concurren en ia junta en el
piano del marco en estudio

P = 843.895 ton. (Valor obtenido del anadlisis para el elementc 570).

fa = 843895/ 739.84 = 1140.65 kg/cm*

Fyc - fa=3515- 1140.65 = 2374.35 kg/cm?

fa/Fyc = 1140.85/3515= 0.32 < 0.4

De acuerdo con el inciso 5.8.5.b.1, de las Normas Técnicas no es necesario cumplir con la

condicion que marca la ec. 5.31. Esta ecuacién es importante porque, cuando se cumpe, de
ella se conoce el comportamiento de “columnas resistentes, vigas débiies”,

Fuerza cortante en la junta:
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Fuerza en cada patin.

Las Normas Técnicas marcan en su inciso 5.8.2 que la resistencia de la conexién de cada
viga debe ser suficiente para trensmitir 1.25 veces los elementos mecanicos de dlseﬁo que
haya en el extremo de ia viga, por lo que el momento de disefo queda:

Md = 46.509 = 1.25 = 56.886 ton-m.

T=C=Mu/(0.95d) : Ec. 5.48.

Donde;

d: Peraite total de la trabe.

Sustituyendo:

T=C=56.886/(0.95x.762) = 78.583 ton.

Para una combinacion regida por sismo como es nuestro caso, también se presentan cargas
axiales a lo largo de la columna que interactuan con el momento de flexion.

P = 69.909 ton.
La carga se divide entre las dos placas:

P/2=69.909/2 = 34955 ton.

‘E

Finaimente !a carga de disefo queda: -
Pd = 34.955 x 1.25 = 43.693
Esta carga debe aumentarse a la carga de tension o compresion actuante:

Pd = 122.276 ton.

Cargas actuantes y resistentes en .a placa supenor o infenor.

Si proponemos una placa de 1.9 cm d. espesor por 34 ¢cm de ancho, su;eta por dos filas de
tornilics de diametro @ = 22 mm, en agujercs seran de @ = 25 mm.

Area total: At=19x34 =646 cm?
Area neta AnN=646-2x25x19=5851cm?

Resistencia de la placa.
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La longitud efectiva entre la junta soldada del patin con la columna a los primeros tomillos de
las dos filas es lo sufucientemente pequefa para despreciar los efectos del padeo, por lo que
es suficiente con solo encontrar la resistencia a la tension de ia placa.

' De acuardo con el articuto 3.1.2. la resistencia a la tension es el menor de los éiguientes
valores, ecs. 52y 5.3.

Rt=0.9 x 64.6 x 3515/ 1000 = 204.36 ton.
Rt =0.75 x 55.1 x 4822 = 203.32 ton. '

Tomando el menor de los valores:
Rt = 203.32 ton.

Rt> Pd pasa.

Numero de tomillos.

Resistencia al cortante por tomillo, ec. 5.29:
Ret = 0.65 x 3.88 x 3800 = 9.583 kg.
Resistencia al aplastamiento, ec. 5.30.

Rat=085x3x222 x 1.9 x 4922 /1000 = 52,941 ton.

El disefio de los tornillos queda regido por su resistencia al cortante directo,
Numero de tomillos necesano.

N=122276/9.583=1275 Entonces se usan 14 tomillos.

Placa de cortante:

Cortante de disefo:

Vd=15.192 x 1.25 = 18.99 ton.

Resistencia de la placa al cortante:
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Si proponemos una placa de cortante de h = 20 cm de altura por un ancho b= 14 cm y un
espesor de t = 1.27 cm, tenemos: i

De la ec 5.26, tenemos que:
FR=0.9
h/t=20/1.3=15.38

i
Nos encontramos en el caso a) del inciso 3.3.3. de las Nomas Técnicqs.

h ’ k
— < 1400 | —
t Fy

Como no hay atiesadores transversales en toda la longitud de la viga el valor de k = 5.0

1400 L = 5280
V Fy

Entonces el cortante nominal se calcula con ia siguiente férmula:

Vn = 0.66 Fy Aa Ec. 5.33
Sustituyendo vaiores;

Vn=0.66 x 3515 x 20 x 1.3 =60317.4 kg.
De donde: -

Vr=0.9x60317.4/ 100b = 54.29 ton.

Vr > Vd pasa.

Numero de tomillos.

Resistencia al cortante por tomillo, ec. 5.29° .
Ret = 0.65 = 3.88 x 3800 = 9583 kg.
Resistencia al aplastamiento, ec. 5.30

Rat=0.85x3x 222 x 1.9 x 4922/ 1000 = 52.541 ton,
El disefio de los tomillos queda regido por su resistencia al cortante directo.
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Numero de tornillos necesario:
N=18.990/9.583=1.98 Entonces se usan 2 tomillos.

En el proyecto final se utilizaron 3 tomillos, pbrque en glgunas trabes secundarias se
incremento la carga debido a instalaciones eléctricas especiales y de aire acondicionado.

e) DETALLES TIiPICOS DE JUNTAS.
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CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION.
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CAPITULO 1. MIEMBROS EN TENSION.

1.1 INTRODUCCION.

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

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

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

La eleccion de las conexiones constituye uno de los aspectos mas importantes en el
disefio de estructuras de acero, puesto que definen ¢cdmo se transmitiran las acciones
de unos miembros a otros, 10 que influye de manera decisiva en su forma de trabajo y
en las dimensiones que se requieren para acomodar los elementos de unidn,
soldaduras o tornillos. Los detalles de las conexiones gobiernan, con frecuencia, el
disefio de los miembros en tension, por lo que son uno de los criterios mas importantes
en la eleccion del tipo de secciéon adecuada.

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

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

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



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 seccidn transversal circular maciza que, por su gran esbeltez, no
tienen resistencia en compresion, por lo que cuando las fuerzas en los contraventeos
pueden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre
haya uno que trabaje en tension.

(1). Marcos rigidos

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

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

(4). Columnas de fachada. .

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

(1)

{3}

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial.

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

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

. 7 7 mr r

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

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



edificios urbanos (Fig. 1.5), asi como en torres de transmision de energia eléctrica (Fig.
1.6). En armmaduras ligeras es comin el uso de angulos, generalmente en pares, pero
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier seccidn transversal.
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Fig. 1.5 Armaduras para puentes Fig. 1.6 Torres de transmision de
y edificios urbanos o mdustrlales energia eléctrica y de comunicaciones.

También se usan elementos en ten5|on con frecuencia cables, en puentes colgantes y
atirantados, en cubiertas colgantes, y para resistir los coceos de arcos y marcos ngldos
(Fig. 1.7).

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados.
1.3 SECCIONES.

Para un acero dado, |a resistencia de una barra en tension axial depende sélo del area
de sus secciones transversales, las propiedades geométricas restantes carecen de
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importancia. Los criterios que determinan la eleccion del perfil son la magnitud de las
fuerzas que ha de resistir y ia mayor o menor facilidad con que pueda unirse al resto de
la estructura.

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

I S,

Barra Barra Angulo Anguio Angulos Te
redonda plana doble en estrella
Dos canales Canales Séccién H Secciones Tubo
con celosia en cajon

Fig. 1.8 Secciones transversales de miembros en tension.

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

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSION.

El comportamiento de una barra en tensién se describe con una grafica accidn-
deformacion, que relaciona la accidon mas significativa con un parametro representativo
de las deformaciones; la grafica se traza para cargas crecientes, hasta la falla. La
curva de interés relaciona los esfuerzos (0 las fuerzas) con los alargamientos.

La grafica esfuerzo (o fuerza)-alargamiento de un miembro en tensién es parecida a {a
de una probeta; sin embargo, hay diferencias importantes entre las dos. Enla Fig. 1.9
se muestra la grafica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones
pequefas, la respuesta es elastica: si el miembro se descarga recupera la forma y
dimensiones iniciales. El flujo plastico en zonas localizadas se inicia antes de que se
alcance el limite de fiuencia 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 laminacién o creados durante la fabricaciéon de la estructura;



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

Carga P

|

P
4 . FyA
Flujo plastico no restringido
Comportamiento
elastico -
Endurecimiento por
deformacion
} e
P
F|u10 plastlco restnngldo
0 L ] ! J 0 |
0 25 50 75 100 1. 0 3 0 4.0
Elongacion, por ciento EIongacton. por ciento.
a) Probeta. b) Miembro completo.

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

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

Si la barra esta atorniliada 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 estatica y a temperaturas ordinarias, las
concentraciones desaparecen, por redistribucion plastica de esfuerzos, antes de que se
alcance la resistencia ultima, el efecto de los agujeros se reduce a la pérdida de area
que ocasionan en algunas secciones transversales.

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



15 ESTADOS LIMITE.

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

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

soldada.

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

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

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

a) Estado limite de flujo plastico en la seccién total:
Fr =090 S

R, = A F . Fp (1.1)

FR 3075 '
R = A,F,Fy (1.2)
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4, es el area total de la seccion transversal dei miembro, 4, el area neta efectiva, F,
el esfuerzo de fluencia minimo garantizado del material y F, su esfuerzo minimo de
ruptura en tension. Tomando 4, y 4, en cm? y F,y F, en kg/cmz,‘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 disefio de estructuras, de contar con factores de
seguridad mayores contra las fallas de tipo fragil que contra las dictiles.

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

la condicién 0.904,F, =0.754,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias
correspondientes a los dos estados limite, ecs. 1.1y 1.2). Cuando 4,/4, 21.2F,/F, ,1a

falla es por flujo plastico general, mientras que si 4,/4, <1.2F,/F, el estado limite es el
de fractura en la seccion neta.

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

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

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

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

Area total: 4,=2
Area neta: 1
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Fig. E1.1-1 Placa en tension.

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

El érea neta efectiva A, es iguala A, en este caso (sec. 1.8.2).

a) Estado limite de flujo plastico en la seccion total (ec. 1.1):
R =A4F,F, =50.0x2530x0.9x107 =113.9 Ton
b) Estado limite de fractura en la seccion neta (ec. 1.2).
R =AFF,=374x4100x0.75x107 =115.0 Ton
La resistencia de disefio es de 113.9 Ton; es critico el estado limite de flujo
plastico en la seccién total.

Como primer paso en la solucion del problerna podria determinarse el modo de
falla, y después se utilizaria solo la ecuacion correspondiente:

A,/ 4,=37.4/50.0=0.75; 1.20F, /F, =1.2x2530/4100 = 0.74
Como A,/4,>120F, /F, el estado limite es el de flujo plastico en la seccioén
total.

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

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ.

La esbeltez no influye en la resistencia de los miembros en tensién por lo que, desde
ese punto de vista, no es necesario imponer ningun limite; si el elemento es una varilla
0 un cable, puede tener una esbeltez cuaiquiera. 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 'indeseabies bajo solicitaciones
variables, como las inducidas por viento, sismo o, en estructuras industriales, por el
movimiento de gruas u otros equipos.

LI

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

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

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

1.8 AREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES.

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

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

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

1.8.1 Area neta.

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



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

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

El area neta de la_seccion transversal de un elemento en tension, o, simplemente, el
"area neta", es_igual al area total de la seccidén menos la gue se pierde por los agujeros.
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho
neto, que se determina como sigue:

a) El ancho de ios ag_;eros para remaches o tornillos se toma 1.5 mm mayor que el
tamario nominal del agujero, medido io normalmente a fa direccion de los esfuerzos.

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

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

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s /4g donde_s es la separacion

longitudinal, centro a. centro, entre Ios dos -agujeros considerados (paso) y g es Ia
separacion transversal, centro a cent_rg, entre ellos {gramil).

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

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

Cuando los agujeros estan colocados sobre rectas normales al eje de ia pieza la
seccion neta critica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig.
1.10a es la seccion AB.



(a)
Fig. 1.10 Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tension.

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

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

Los métodos practicos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el
diseno de piezas en tensién son empiricos; el que se recomienda en el parrafo 1.8.1c,
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), eé un
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con los obten:dos
en pruebas de laboratorio. Se recomienda en las refs. 1.1 a 1.4,

Por las razones mencionadas arriba, suelen despreciarse las concentraciones de
esfuerzos que se originan en la vecindad de los agujeros.

El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye uno de los
aspectos criticos de las estructuras remachadas o atorniliadas; el material que rodea’a
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que
constituyen puntos potenciales de iniciacion de fallas, ese material endurecido debe
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo fragil o por fatiga bajo cargas
de servicio.

Cuando las cargas son predominantemente estaticas, el efecto mencionado en el
parrafo anterior se toma en cuenta calculando el area neta de las piezas en tensién con
la suposicion de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido
normalmente a la direccion de los esfuerzos. Por consiguiente, en el calculo de areas
netas se supone que los agujeros estandar tienen un diametro 3 mm mayor que el de
los remaches o tornillos, puesto que el diametro real de los agujeros es 1.5 mm mas
grande que el del sujetador.
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diametro del tornillo, es dificil
punzonar agujeros del tamafio necesario sin deformar excesivamente el acero que los
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diametro 5 mm menor que el
requerido, y taladrarse después al tamafio final, con las piezas que van a unirse
ensambladas. En estos casos, asi como cuando los agujeros se taladran desde un
principio, es muy poco el material que se dana, por 1o que no es necesario sustraer los

1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes. }

EJEMPLO 1.2 Determine el area neta critica de la placa de la Fig. E1.2-1. La placa es
de 2.0 cm de grueso, y.los tornillos de 1.9 cm (3/4") de diametro. Los agujeros
son punzonados.
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Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2.
Hay tres posibles trayectorias de falla: ABCD, ABCEF y ABEF.

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

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son:

ABCD: 35-2x22= 30.60 cm
ABCEF: 35-3x2.2+12*/(4x10)= 32.00 cm
ABEF: 35-2x22+127/(4-20)= 32.40 cm

La trayectonia critica es la ABCD, luego.
A, =30.60x2.0=612cm?

Por simple inspeccion se advierte que la trayectoria ABEF no es critica en
este caso, pues es mas larga que la ABCD, y en las dos se restan dos agujeros.



EJEMPLO 1.3 El angulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tomnillos
son de 2.2cm (7/8") de didmetro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el area neta critica.
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* Acotaciones en cm.

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

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

El ancho del angulo desarroliado es: 15.2 x 2~ 2.2 = 28.2 ¢m.
El diametro de cada agujero se toma iguala 2.2 +0.3=25cm.

Anchos netos:

ABCD: 28.2-2x2.5= 23.20 cm
EFBCD: 282-3x2.5+5°/ 4x6.0 = 21.74 cm
EFBGCD: 282-4x25+2x57/ 4x6.0 +5%/ 4x9.8 =20.92 cm
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La trayectoria critica es la EFBGCD:
A4, =20.92x2.2=46.03cm’

1.8.2 Area neta efectiva.

No todos los miembros que trabajan en tension pueden desarrollar un esfuerzo medio
en la seccion neta igual a la resistencia a la ruptura del acero. Las reducciones en
resistencia pueden expresarse en términos de la eficiencia de ia seccidn neta, definida
como la relacion 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 seccién neta son la
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del
gramil, g, entre el diametro, 4, del tornillo 0 remache, la relacién entre el area neta y el
area de apoyo scbre el sujetador y, sobre todo, la distribucién del material de la seccién
transversal de la barra, con respecto a las placas de union, u otros elementos que se
utilicen para conectaria (ref. 1.5).

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

El ditimo factor, que es el mas importante, si se considera explicitamente en las
especificaciones para disefio (refs. 1.1 a 1.4); la posicion de los planos de corte de los
tornilios o remaches respecto a la seccidn transversal del miembro influye
-significativamente en la eficiencia.

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

Placa de conexidn
Fig. 1.11 Distribucion de esfuerzos en una seccioén “H”
conectada por los patines.

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

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

Un fendmeno semejante se presenta en angulos atornillados a una placa (Fig. 1.12).
Hasta ahora sélo se han mencionado conexiones remachadas o atornilladas; sin
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos estan distribuidos de manera no
uniforme cuando la transmisién de fuerzas se efectua a través de algunas de las partes
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones esta en los
agujeros, que no existen en las soldadas.

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



-
Parte del angulo unida
a la placa (con remaches

/ tornillos o soidadura)

4

A

Placa de conexién

Superficie de falla
Fig. 1.12 Angulo conectado en una sola ala.

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

tenga en cuenta reduciéndola a una seccion neta efectiva, cuya area sé déeterifina con
la expresion empirica;

Area neta efectiva = 4, = An(l.-g

A, es el area neta del miembro, L la longitud de la junta y
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado.

la distancia entre el plano

el

El factor de reduccion del area neta es;:
U=1—5L-so.9 (1.3)

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

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

De acuerdo con lo anterior, el area neta efectlva A,, de los mnembros en tension se

kit el ==
calcula como sigue:

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

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

miembro, pero no de todos, el area neta efectiva 4, es: '

A, =AU (1.4)
En &sta expresion, _ i
A4 =Area que se define mas adelante. :
U =Coeficiente de reduccién =1-(%/L)<0.9, 0 como se indicaenc 6 d.

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

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

a) Cuando la fuerza de tension se transmite con remaches o tornillos:

A=A, =area neta del miembro.

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

A = A, =area total del miembro.
c) Cuando la transmision se hace s6lo con soldaduras transversales:
A =area de los elementos conectados directamente.
U=1.0
Esta condicién sélo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetracion
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se
empleen filetes del mayor tamano posible (el grueso de la placa), cualquiera que
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9).

d) Cuando la fuerza de tension se transmite a una placa por medio de soldaduras

~ longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si

Lzw:
A =area de la placa.
Si L=22w U=1.00
Si2ws>L215w U =087 ’
Siliw>Lzw U=075

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

En un perfil dado, conectado de una manera determinada, ¥ es una propiedad
geomeétrica; es igual a la distancia entre el plano de conexién, que es una cara del
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el “miembro” puede
ser una porcion de la seccion transversal. La longitud de la conexién, L, depende del
numero de sujetadores mecanicos, 0 de la longitud de la soldadura, que se requieran
para transmitir la fuerza de tensidon. En uniones remachadas o atornilladas L es la
distancia, paralela a la linea de accion de la fuerza, entre el primero y el ditimo de los
sujetadores colocados en la hilera que tenga el nimero mayor de remaches o tornillos;
cuando estén en tresbolillo, se toma la dimension exterior (Fig. 1.14). En conexiones
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la
linea de accién de la fuerza: su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal
ademas de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica

substancialmente (Fig. 1.15).

Se yatacomouna T

-t
— Ft
! X Setratacomo

1
: I un angulo

b

-
'

Se trata la nutad
del patin y el alma
hasta el pnmer
agujero como un
=zl== angulo

Se emplea la X mas grande

Fig. 1.13 Determinacién de .

|

T

/

4 %‘ﬂ r T
[ L 1 {ID

Se emplea la X mas grande

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

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

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

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

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



soldadas, conectadas por los patines, con tres 0 mas conectores en cada linea en la
direccién de la fuerza: U =0.90. -

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

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

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

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

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

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

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

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

Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al
mismo tiempo, uno en cortante y el otro en tension, pues esto sucede s610 en casos
excepcionales. Se obtlene un modelo anahtlco mas conservador, y que | concuerda de.

en un planc con ia de ruptura en_el_otro_(refs. 1.3, 111 y 1. 12) “se calculan dos

resistencias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el area neta en
tensién y al flujo plastico por cortante en el area total del plano o planos en cortante, y
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el area o areas netas en cortante y al
flujo plastico en el area total en tensién.

La resistencia de disefio a la ruptura por cortante y tensidon combinadas, se determina
con las expresiones (ref. 1.3):
a) Cuando F A4, 206F A4,

Fr(06F, 4, +F,4,,) (1.5)
b) Cuando 0.6F A4, >F A,:
Folo6F, 4, +F 4;,) : (1.6)
Fp=0.75

= Area total que trabaja en cortante =br (Fig. 1.16b).
;, = Area total que trabaja en tension = s (Fig. 1.16b).

=Area neta en cortante.

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

v, =F,/J3=058F,~06F, Se supone, ademas, que el esfuerzo de ruptura en

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

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

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

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

; -

Fuerza de 1/
tensién Fuerza de
pequena _— Tension
grande
| v
Fuerza cortante l Fo Fuerza
grande cortante
lF’o pequefa

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

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

L=24.0 l i

-~ 6
1016 ‘ K:]\
S o | &
Tl o— 5 /
= 4+ ¥

| 4//E
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4 = 6x4=24
=2 39 . 28 »

/.
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|
I

S

U
|

Acotaciones en cm

Fig. E.1.4-1 Angulo en tension del ejemplo 1.4.

Area total: 4 =23.29c¢m’

1

Calculo del area neta efectiva: A, =UA, Ec. 1.4
Delaec. 1.3: U=1-x/L=1-2.39/240=0.90

Enlaref. 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 Comentanio de la ref. 1.3,
puede tomarse U =0.85 en vez de calculario con ja ec. 1.4.

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

El diametro del agufero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 +

0.15; para calcular el area neta, ese diametro se aumenta en 0.15 cm
adicionales.
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Trayectoria ABC: Ancho neto =(15.24+10.16—0.95)-2.52=24.45-2.52
=2193cm

Trayectoria ABDE: Ancho neto =2445-2.52x2+6.0?/(4x6.0)=20.91cm
La trayectoria critica es la ABDE. Area neta: A,=2091x095=1986cm*

Area neta efectiva: A, =0.90x19 86=17.87 cm? | Ec 14

Resistencia de diserio

Estado limite de flujo plastico en la seccion total:
R =09%2329%x253=53.03ton : Ec. 1.1

Estado fimite de fractura en la seccion neta:
R =075x17.87x4.10=54.95ton Ec 1.2

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

Deben revisarse los tres casos que se muestranenla Fig. E1.4-2.

W 1 YRR T W T

(a) (b) {c)
Fig. E.1.4-2 Revision por cortante y tensiéon combinados.

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

Casoa. A,=(60+32-05<252)095=7.54cm?. Este caso no es critico, pues .

el area neta en tension es mayor que en el caso b, y las areas restantes son
iguales

n=(60+32+607/(4<60)0.95=10.17 cm?
.. =28.0<0.95 = 26.60 cm’
F.A,=41x657=2694Ton<06F,A_=06x4.1x2062=5073 Ton

Se aplica la ec. 1.6.
Fo0.6F,4, +F,4,)=075(0.6x4.120.62+2.53x10 17)= 57.34 Ton



Casoc. A,=657cm" ,
A_=(060-15x252095=11.6lcm’
A, =1017cm*

A =16.0%095=1520cm’
F A, =41x637=2694cm” <06F,4, =06x4.1x1161=2856cm?

Rige laec 16.

FA06F A, +F.A4,)=0750.6%41%1161+253x10 17)=40 72 Ton

Para comparar esta resistencia con /as de los casos a) y b) debe multiplicarse
por 5/4: 40 72~ 5/4= 5090 Ton

La resistencia es I, =50 90 Ton, queda regida por el caso c) de falla por cortante
y tension combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede
incrementarse la resistencia aumentando la separacién entre agujeros o la
distancia al borde def primero.

EJEMPLO 1.5 Escoa una seccion “H", soldada unicamente en los patines, con

cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas de
tension siguientes’

Por cargas muertas y vivas: 100ton. Por sismo: 30ton. Los esfuerzos de
. fluencia y de ruptura en tension del acero, f, y F,, son 2530 Kg!c:m2 y

4100 Kglcmz. respectivamente  El miembro en estudio forma parte de la
estructura de un edificio de departamentos. Utilice los factores de carga de la
ref. 1 19.

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

Acciones de disefio. F,=14x100=140.0Ton
2 =1.1(100+30)=143.0 Ton
Rige la combinacion de cargas que incluye los efectos de! sismo.
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Se ensayara bn perfit W12" x 35 IbAt (30.5 cm x 52.1 Kg/m), tomado de la ref.
1.16, Vol. |, cuya seccion transversal tiene un area total:

4, =66.5cm?

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

Para determinar %, la seccion se trata como dos tés (Fig. E1.5-1);
X¥=33cm,.

Delaec. 1.3: U=1-x/L=1-3. /70 0.84<0.9
A, =084x66.5=5533¢

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

R =09x66.5x2.53=151.41ton

Estado limite de fractura en la seccion neta(Ec. 1.2):
R =0.75x55.53x4.10=170.8 ton

L a resistencia de disefio es la menor de fas dos:
R =151.41t0n

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

&

Revision de la esbeltez. Supéngase que el elemento en estudio tiene 6 m de
longitud y que es un miembro principal.

. =600/3.93=1527<240. De acuerdo con la ref. 1.1, la esbeltez es
correcta.

Lir

110 PLACAS DE NUDO.

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



82T
Fﬁ 6.2/2=31T
v
3.8 v
¢ ‘l D"‘\L —"'1r'"V I
. 8.9 \Q\M,iM |
/ .. ¢ Y *No20T 178
4 N l 8.9 N T
396 T ' - - . l
-« : P\ [ 4647 23 Ta-—->
64 V_oloN140 /1 0| w38 (b)
y o~ 7

"o 82,
-
ﬂ J 62T1
—_— SN P, &
O34T 468T
(d}

Fig. 1.18 Placa de nudo: secciones criticas.

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

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

Columna
|

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

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

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



En los calculos se admite que las fuerzas se distribuyen de manera uniforme entre
todos los tornilios o remaches que conectan a cada barra con la placa.

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

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

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

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

Area total: A4, =2x24.19=4838cm"

Area neta efectiva:

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

A, =UA, =0.73x48.38 =353 cm’

Resistencia de diserio de los angqulos.

Flujo plastico en la seccion total:
R, =0.9x48.38x3.515=153.051ton Ec. 1.1

Fractura en la seccién neta: :
R =0.75x353x4.9=129.73 ton Ec. 1.2
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La soldadura es de filete,
de 1.1 cm (71167

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

3

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

Cortante y tension combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla esta
limitado por el borde exterior de los cordones de soldadura. Se escogera el
grueso 1 de la placa de manera que la resistencia por cortante y tension
combinadas no sea menorde 129.73 ton.

F,A,=41x1241=508t <06F,A_=06x4.1018.0+4.5) =554

Ec 1.6 F,(06F, A, +F,4,)=075(0.6x4.1(18 0+4.5) +2.53x12.4r)= 65.041

El valor minimo de t necesano para que la placa no falle por cortante y tensién
combinadas se obtiene de la igualdad 129.75=6304r ....1=199cm. Se
utilizaria una placa de 2.22 cm (7/8").

Tension en la seccion de Whitmore. La resistencia en la seccion de Whitmore,

Jgual al producto de su area por el esfuerzo de fluencia de la placa, no debe ser

menor que la resistencia de diseno de los angulos.

09x253x25.4t=129.73 .. r=224cm

- Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tensién combinadas, de

manera que el disefio de la placa queda regido por flujo plastico en la seccion de



Whitmore. Sin embargo, siqgue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grueso
escogida armba.

111 RESISTENCIA DE DISENO DE ELEMENTOS DE CONEXION.

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

a)

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

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

1. Flujo plastico en tensién del elemento de conexién:
F,=09
R,=4F, (1.7)
En el disefio de piacas de nudo, 4, se toma igual al area de la seccion de
Whitmore. Este aspecto se ilustra en el ejemplo 1.6.

2. Ruptura en tensiéon del elemento de conexién.

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

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

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

sec. 1.9.

Otros elementos de conexidén. En todos los elementos de conexidn restantes se
evaluara la resistencia de disefio, F, R, correspondiente al estado limite aplicable,
para asegurarse de que es igual o mayor que la resistencia requerida; R, es la
resistencia nominal que corresponde a la geometria y tipo de carga del elemento de
conexidon. Para fiujo plastico por cortante,

F, =09

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

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

1.12 ANGULOS AISLADOS EN TENSION.

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

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

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

Ref. 1.20: A, =0.854,

Ref. 1.21: A, =UA,
Donde:

A, =area total del angulo.

U=1-x/L<09
Estaeslaec. 1.3
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x =excentricidad de la conexion (ver sec. 1.8.2).
L =longitud de la conexidn en la direccion de la carga.

Cuando la transmision se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola
ala: :
Ref. 1.20: A, es el area del ala conectada.

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

1.13 ELEMENTOS DE LAMINA DELGADA.

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

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

2.1 INTRODUCCION

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

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

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen
tener dos ejes de simetria; cuando es asi, para que no haya flexion el material ha de
ser homogéneo e isétropo y, si no lo es, por la existencia de esfuerzos residuales,
estos tienen que ser, tambien, simétricos respecto a los dos ejes.

Las columnas reales no estan casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos
estructurales, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, de! de la
estructura en conjunto; tampoco estan sometidas a compresion pura, pues las
condiciones anteriores no se cumpien, nunca, por completo. Sin embargo, un
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente
necesario para resoiver el problema, mucho mas complejo, de la columna como
parte de una estructura, por lo que en todos los codigos modernos la columna
aislada es la base del disefio de las piezas comprimidas y flexocomprimidas.
Ademas, si los momentos flexionantes son pequefios, se ignoran, y la pieza se
~dimensiona en compresion pura, como suele hacerse al disefar los elementos
comprimidos de las armaduras.

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

En muchos problemas de disefio estructural, el equilibrio éntre las fuerzas interiores
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya
fracturas; pequerios incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos
desproporcionados de las deformaciones, los caiculos se basan en la forma y
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposicion de causas Yy
efectos. El disefio consiste en dimensionar los miembros que componen la
estructura de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elasticos, 1os esfuerzos
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maximos no sobrepasaran un cierto valor, generaimente un porcentaje del esfuerzo
de fluencia.

No es este el caso cuando el elemento estructural es una columna esbelta; el disefo
ya no se basa en el célculo de esfuerzos, sino en la investigacién de su estado de
equilibrio, que puede llegar a ser inestable, para valores quiza reducidos de las
cargas. La resistencia de una barra comprimida no depende de la magnitud de los
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado
porque pequefios incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de
las deformaciones. (El pandeo puede definirse como la pérdida repentina y total de
rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompana el
paso del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y
la aparicion de fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existian
antes de que se iniciase el fenédmeno).

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

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

Engesser, Considére y von Karman extendieron ia teoria al intervalo inelastico, en
trabajos realizados a fines del siglo XIX y principios del XX, y los ultimos puntos
dudosos fueron aclarados por Shanley, en 1947. E&n la actualidad, después de 250
anos de estudio, el problema tedrico de la columna aislada perfecta esta resuelto en
forma definitiva, pero quedan todavia muchos aspectos por resolver, relativos a
columnas reales que forman parte de estructuras.

El empleo de aceros de altas resistencias y de otros materiales, como el aluminio, y
la utilizacion de nuevas formas y sistemas constructivos, han hecho que las
estructuras modernas sean, en general, esbeltas, por, lo que los fendmenos de
inestabilidad adquieren una enorme Iimportancia que hace aumentar la
trascendencia del problema del pandeo de columnas, que puede considerarse la
base del estudio de todos los casos de inestabilidad.
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2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESION

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

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

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

—_— ——

{* U -}

— —
A s I

— —
{+ <) |} l
. v & A > L
a) Dagonales de contraventso de b) Calumnas que soportan $4k0 cargas
edficios que frabajan en compresain. verticales.

Fig. 2.1 Miembros en compresion.

Otros casos frecuentes son ias plumas de gruas y las torres atirantadas para
transmision de energia eléctrica, que suelen hacerse con angulos o tubos (Fig. 1.6},
ademas de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las
torres de transmision autosoportadas (Fig. 1.6).

Algunas columnas de edificios se disefian para resistir s6lo cargas verticales; tienen
una rigidez mucho menor que la dei resto, o estan ligadas a la estructura con
uniones que no transmiten momento; pueden considerarse en compresion axial (Fig.
2.1b). :

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

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

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

Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son dificiles
de realizar, por 10 que su uso no era frecuente hasta hace pocos arios; hasta la
fecha, no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricacion, cortes y soldaduras, y en
los metodos de disefio, en la actualidad se utlizan cada vez mas, tanto en
estructuras especiales, como las plataformas maritimas para explotacion petrolera,
como en otras mas comunes, torres de transmision 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 pintarias y
mantenerias limpias.

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

e —

N B

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

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

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

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

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

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

la resistencia maxima depende sdlo del area total, A,, de sus secciones

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

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

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elastico; los
esfuerzos totales, incluyendo los residuales de compresion, no llegan todavia al
fimite de proporcionalidad, en ningdn ‘punto, en el instante en que empieza el
pandeo. La resistencia maxima es funcion de las rigideces en flexion, £/ y £I,,y

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

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

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

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

limitada a ese caso). :

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

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

T

4 (D
P P w
H, 1;,;_\(_ ay ]
PT — - T - - T
¢ ~
‘,\Punto de bifurcacidn
i del equilibrio
)
P
AP
P
B D _—— . o’
(0 .
N P, (i)
7T _— PeeTi =
Punto de bifurcacion
h ‘ del equilibrio

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.
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Las curvas de la Fig. 2.3b corresponden a una columna de longitud intermedia: el
pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales maximos han sobrepasado el limite
de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de fluencia, es decir, en el
intervalo ineiastico. Como se verd méas adelante, el pandeoc comienza cuando la
carga alcanza el valor predicho por la teoria del médulo tangente, P, y la columna
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequefio, sin llegar
ap’r. -
¥

Por ultimo, las columnas largas se pandean en el intervalo elastico; el fenémeno
empieza bajo esfuerzos menores que el limite de proporcionalidad, y la carga critica
Pee ©s menor que P, (Fig. 2.3c). Sila columna es muy larga, la carga critica de

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

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoria, permanecer
rectas o deformarse lateraimente cuando la carga llega al valor critico; en el primer
caso los desplazamientos longitudinales w se deben ai acortamiento de la barra, y
no hay deflexiones laterales (curvas |, Figs. 2.3b y 2.3¢); en el segundo (curvas Il), la
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rapido aumento de los
desplazamientos w. La carga de colapso, P,, €5 muy poco mayor que la de

pandeo. -

En las Figs. 2.3b y 2.3¢, para columnas intermedias y largas, se han dibujado con
linea punteada las curvas carga axial-deflexion que se obtendrian si hubiese
imperfecciones iniciales (las curvas trazadas con linea 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 rapida, hasta que se produce
la falla de ia 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 flexién, en funcién de sus
relaciones de esbeltez.

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

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

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

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

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

E o | = Falla por aplastamiento
AN =5 I = Falla por pandeo ineladsbco
ey L2 B L Wl = Falla por pandeo elastico
-
__m2EA
Pys2 {ur 2

Fig. 2.4 Relacidn entre la carga de falla y la esbeltez de las
columnas. Pandeo por flexidn.

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

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

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

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

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

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

EIv" +Pv = Px,¢"=0 (2.1)
ElLu™ + Pu"+ Py,¢" =0 (2.2)
EC,4" —(GJ = Pri )"+ Pygu" - Pxy' =0 (2.3)

Yo
+ 1C0.0)

/ - I
-~ ‘
\-.

v /

!/y

-

-
-

C, centro de gravedad
T, centro de torsion

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

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

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

GJ: rigidez por torsidn de Saint Venant.

EC,: rigidez a la torsion por alabeo.

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

@ rotacion alrededor del gje longitudinal = (Fig. 2.5).
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Xos Yoo distancia entre los centros de gravedad y de torsion de la
seccion medidas paralelamente a los ejes correspondientes
(Fig. 2.5).

-

1,2 =X 4V P
r, =X, .,._1.0+(]:+]\_)/A—xo+}0+?", +r‘

I,.1 ., 4. momentos centroidales y principales y area de la seccion.

r.r radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales.
T radio polar de giro, respecto al centro de torsion.

E: modulo de elasticidad.

G: modulo de elasticidad al esfuerzo cortante.

Todas tas derivadas son.respecto a -, 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
ecuacion caracteristica siguiente, cuyas raices son las cargas criticas de pandeo
elastico (ref. 2.1):

P NP - B XP; - P.) = ¥iP}(P. - B, )- x;Pi(P,~ P, )=0 (2.4)
donde.
T EI "
) =i carga critica de Euler para pandeo por
(K.L)
) flexién alrededor de x. (2.5)
nTEl "
P =—=: carga critica de Euler para pandeo por
Tk
flexion alrededor de . (2.6)
P = 7 EC, +GJ |— . carga critica de pandeo elastico por
(KrLt) rD
torsion (alrededor del eje z). (2.7)
KL: Longitud efectiva de la columna.

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

erx ! oy y erz?
transversales asimétricas, no se pandean por flexion o torsidn puras; cualquiera de
los tres modos posibles es por flexidon y torsion combinadas. El pandeo por
flexotorsién es una combinacion de tres modos de pandeo, que soélo podrian
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada
caso se impidiesen los otros dos modos.

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

2.5.2 Secciones con un eje de simetria

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

o T SR e

1

1

Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetria.

Y

Fig. 2.7 Seccion con un eje de simetria.

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

a.
rO:(PE —Pcr:XPE _Pcr_vXPE _})rr:)_xOZPEZ(PE _Pcry)=0
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que puede escribirse en la forma:
(P - P M3 (P, - P XP; = Perz)-Pixi|=0 (2.8)

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

alrededor del eje normal ai de simetria, que en este caso es el v, lo que indica que

una de las formas de pandeo es por flexion, sin que la columna se salga del plano
de simetria, ni se retuerza {este es el problema resuelto por Euler). Si los extremes
estan articulados, la carga critica se calcula con la formula de Euler para pandeo por
flexion alrededor del eje y (Ec. 2.6):

TiEl,

Las ofras dos soluciones son las raices de la ecuacién de segundo grado que se
obtiene el igualar a cero la expresion contenida en el parentesis rectangular; son dos
cargas criticas de pandeo por flexotorsion; la menor de ellas, que es siempre mas
pequefia que P, y P,.. pero puede ser mayor 0 menor que P, , se calcula con la

ec. (2.9): "

P = (42 )- (. B -atip P | (2.9)

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

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

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

Propiedades geométricas
A=(a+2B) =(28.0+2x10)1.0 =48 cm?

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

a=280

A=

a=290
~®
|
:
i
¢
1
i
L)

:-—B——o—o—-l. =7 . Dimensiones en cm.

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

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsion:
3B" 3Ix10°

= =337cm
68 +a 6x10+29.0

m=

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

Momentos de inercia:
I 1x28°

X

+2x10.0x14.5% =6034 cm®

P

3

[, =280x1.0x188"+21.0x 1?‘? +1x 10.0(4.5—1.88)3L 402.9 cm*

-

No se han incluido los términos B't*[12 y ar’/12 porque su contribucion es
siempre muy pequera en secciones de paredes delgadas.

Constante de torsion de Saint Venant:

SN L 1.0° s
J=?(2B +a)=—3—(2x10.0+28.0):16.0 cm

Constante de torsion por alabeo:



Miembros en compresion (la columna aislada) 19

B 3% 3B'+2a _1.0x10.0°x29.0° 3x10.0+2x29.0

C, = — = 69,296 cm*
12 6B'+a 12 6x10.0+29.0
Las expresiones para m, J y C, se han tomado de la ref. 2.2.
Radios de giro: r.=J1./4=6034/48.0=1121cm
r, =1, /4=44029/48.0 =2.90cm
~ ~ - [ + ] k] b 2 1
Ty =Xg + Vg ¥ — =5.25'+O'+%=161.7cm'

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

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

L=3.0m

Carga critica de pandeo por flexion (alrededor del eje y).

P, =mEl f{k L, F =(402.97°E/(1x 300) )10 = 90.1 ton
Ec. 2.6

Carga critica de pandeo por flexotorsion.

P, =2'El[(K,L) =(60347°E/(1.0x300) J0~* =1349.2 ton

Ec. 2.5
-3

P =|ZES |- 692967 E | 787500x16.0 |- = 173.8 ton
T LKLY | (3007 161.7

)

Ec. 2.7

PFI ='i_1*{ ) \/(})crx+P _4HPNJF::H}

1

= 2083
=169.7 ton

[(1349.2 +173.8)={(1349.2 +173.8)" — 4x 0.83x 1349.2 x 173.8]

Ec. 2.9

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

P =225ton
P _=3373ton; P,.=1019ton; P, =97310n

o

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

L=1.5m

P, =360.4ton
P_=53968ton; P_=461.2Ton, P, =454.1ton

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y. Cuando la longitud
disminuye, P, se acerca a P_; las barras muy cortas fallan por pandeo por

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

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

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetria

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

L Vg 1 . Iy m q

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

(P, =P XP; =P P, -B,.)=0 (2.10)

Las tres cargas criticas son 2, =P

crx !

P,=P_ Yy P,=P_, el modo de pandeo

crld ors

queda determinado por la menor de ellas. No hay interaccion; la columna falia por
pandeo por flexion o torsion puras.

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

pero no P,_) para columnas de acero faminado en caliente, de seccién | o H, o en
cajon, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas 2 _ y

orx

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

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

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

16.5

il

Tio

16.5

Acotaciones en cm.

iy

3
1
L

16.5 16.5

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

A=650cm?®; I =1,=29974cm*; r =r,=6.79cm

x, =y, =0 (Coinciden los centros de gravedad y de torsion).
re=(I, +1,)/A=2x2997.4/65=922cm’

J =%(33.0x13 +2x16.0x1°)=21.7cm"*

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

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

iguales.

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

Pandeo por flexion: P =P, = 29_70%/1__15_ x 107’ =377.0ton.
2
Pandeo por torsion: P_= g_J_ = ZMS;;)—%LZ x107 =185.3ton.
: iy :

En la ecuacion para calcular P, desaparece el término correspondiente al

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

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

Pandeo por flexion: P =P, =123.1ton.

crr

Pandeo por torsion: P_=1853ton.
Como C, =0, P_ esindependiente de la longitud de fa columna.

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

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

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

2.6.1 Pandeo elastico

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

.
W
P

a) b)

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada.
\
En esas condiciones la forma recta corresponde a un estado de equilibrio entre las
fuerzas exteriores e interiores, puesto que en cualquier seccion transversal hay un
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la
misma intensidad y linea de accién que P.

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

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

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

En cada seccion transversal hay dos momentos, uno exterior, Pv, funcion de la
geometria del eje deformado y de la fuerza P, y otro interior, £//R, que depende
sélo de la configuracion del eje de la pieza, de manera que al llevaria a una posicion
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de
los tres casos siguientes, segun 1a magnitud de la fuerza exterior:

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

En el primer caso, el momento que trata que la cclumna 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 relacion entre los
momentos, lo que indica que la curvatura crece agn después de quitar la fuerza
lateral, condicidn caracteristica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles
configuracicnes equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
pequefia, ademas de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condicién de
equilibrio indiferente es la carga critica P, ‘

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, porque marca la terminacion de un
estado deseable y la iniciacion de un fenémeno que debe evitarse siempre: la flexion
espontanea, ¢ pandeo de la pieza.

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

Cuando empieza la flexion bastan incrementos muy pequenos de la fuerza axial para
que las deformaciones crezcan rapidamente, con el consiguiente rapido aumento de
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciacion del
fenédmeno de inestabilidad equivale a la desaparicion completa de la resistencia, 0
sea al colapso de ia columna.

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

En la Fig. 2.3¢ se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexion) de dos columnas,
una recta y cargada axialmente (representada con linea llena), la otra con
imperfecciones iniciales (linea interrumpida). La primera es una recta vertical, que
coincide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor critico se
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la
grafica sigue coincidiendo con el eje de ias ordenadas), o que se inicien las
deformaciones laterales, que aumentan rapidamente con incrementos pequenos de
P hasta llegar, poco despues, a la carga maxima que puede soportar la columna,
P,. En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en

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

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

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

_n*nElL

])cr\' - Lz

n €S8 un numero positivo cualquiera.

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

La carga critica mas pequefia es la Unica que tiene interes practico (a menos que se
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el
desplazamiento lateral de una o mas de sus secciones transversales, por medio de
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse:
P, = ;r‘l;?fr
' L
P, es la carga critica de Euler para pandeo alrededor del eje x.

cru

Como {a columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexién, si
no hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion anterior puede escribirse
en una forma mas generat:
P =22 211)
Lﬁ
donde I es el momento de inercia minimo de la seccidon transversal constante de la
columna.

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

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

v=C send,z= C,senfii:
donde :

G, =B JEL =l n EIJL)JEI = nz/L
Haciendo n =1 y tomando z =L/2 se obtiene la flecha maxima, en el centro de la
columna:

Voo = C,sen££=CIsen£=C,
L2 2

st

La deflexiéon lateral es indeterminada, pues C, es una constante arbitraria, lo que
indica que ia teoria desarroliada 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 limitaciéon anterior se origina en el empleo de la férmula 1/R =d:y/d:2 , que es
suficientemente precisa para desplazamientos pequefios, pero deja de serlo cuando
aumentan; si se desea ampliar la teoria del pandeo elastico de columnas, para que
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresion
matematica exacta de la curvatura.

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

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

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

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

2.6.1.2 Esfuerzo critico

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

iniciacion del pandeo, sustituyendo el momento de inercia / por Ar® y efectuando
simplificaciones, se obtiene la expresién:
. = I['E1
(L/ry
en la que o, es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico; el cociente L/r

recibe el nombre de relacién de esbeitez de la columna. r es el radio de giro de las
secciones transversales respecto al eje de flexion.

(2.12)

2.6.1.3 Longitud efectiva

Como la férmula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la
columna estan articulados, solo 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 sélo se
obtiene en experimentos de laboratorio muy cuidadosos; su importancia estriba en
que a partir de los resultados obtenidos para ella pueden deducirse las cargas o
esfuerzos criticos correspondientes a cualquier otra condicién de apoyo, por lo que
se le da el nombre de caso fundamental.

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

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

P, =4x EI/I* , para el modo simétrico, y P, =80.766 EI/L* , para el antisimétrico.
Puesto que la carga critica de! primer modo es menor que la del segundo, la
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columna se pandea en la forma simeétrica, a menos que se impida el desplazamiento
lateral de su punto medio, y puede escribirse:
an*El
}3" = Lz

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexion, de momento nulo,
localizados en las intersecciones de la linea de accidn de P con el eje deformado,
dividen la barra en tres secciones; la central, comprendida entre ellos, de longitud
L/2 (ref. 2.9}, se encuentra en las mismas condiciones gue el caso fundamental.

P, P
L ! r
o — - * -
; i
L4 1 i
: Y I
o et fo |
N [N H
A ‘
i)
l Co "
b lwz=kL | ) ~ +
! o .
1 . .
: ! ..’ [
il c1 w2
i 1 ' :,'
(L4 Lo 1 |
1 i i !
. = L
$0 ¢
P, Pl
» Puntos de inflexion
a) Pandeo simétnco b) Pandeo antisimétnco

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

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede
determinar utilizando la féormula deducida para la articulada en ambos extremos,
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas
condiciones gque el caso fundamental, en vez de la longitud real:
_ m'El _4x’El
0 70) Y .

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

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

n’El
= T2 (2.13)
(KLY
rE | (2.14)
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KL es la fongitud efectiva de {a columna, que se define como la longitud de una
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga
critica que la columna restringida real; es igual a ia distancia entre l0s dos puntos de
inflexion, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos
articulados y Y2 para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para
restricciones elasticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en direccién 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} (c) (d) (e) (f)

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

Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores de diseno
recomendados cuando

; - ; ; ) ) 2.1 .
se tienen condiciones 0.65 0.80 1.2 1.0 2.0
cercanas a las ideales

Rotacion impedida y traslacidén impedida

Condiciones en
los extremos

Rotacion libre y trasiacion impedida

Rotacion impedida y traslacién libre

~ § = 4

Rotacién libre y trastacion libre

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

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

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

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

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

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

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

Laec. 2.13 puede escribirse en la forma:
_x *EI “_P_Eu
&KLY K
donde P es la carga critica de Euler de una columna, articulada en los dos
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real.

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

2.6.2 Pandeo inelastico

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

La formula o, = 72E/(L/r} es valida para los valores de la relacion de esbeltez a

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

Ter 2 o
(L/r)_ LP
Despejando L/r se obtiene:

Lo E (2.15)

r Crp
o,p es el esfuerzo en ef limite de proporcionalidad.

Con la ecuacién 2.15 se calcuia la relacién de esbeltez minima para la que es
aplicable la formula de Euler; no lo es para esbelteces menores, puesto que para
ellas o, >0o,,, el limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelastico.

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

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

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

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

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

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

observd que E es funcion del esfuerzo medio P/4, pero no propuso nlngun
procedimiento para calcuiarlo.

En 1895 Engesser reconocit el error que existia en su teoria original y presenté una
nueva solucion del problema, conocida con el nombre de teoria dei mddulo reducido
0 del médulo doble.

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

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

En la discusion que se presenta en seguida se admiten las hipdtesis siguientes:

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

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

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

relacion “entre esfuerzo y deformacion en cualquiera de sus fibras
longitudinales.

4. El plano de flexion es un plano de simetria de todas las secciones
transversales.

2.6.2.1 Teoria del médulo tangente

Se basa en la suposicién de que cuando la columna tiene una relacion de esbeltez
tal que el esfuerzo critico de pandeo o,=P/A4 es mayor que el limite de
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proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente
para las que la deformacién es controlada por el modulo de elasticidad tangente £, ,
que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de compresién-deformacién del

material de la columna en el punto que corresponde al esfuerzo critico (Refs. 2.4,
2.5, 26y2.10)(Fig. 2.12).

Fig. 2.12 Teoria del modulo tangente.

La ecuacion diferencial del eje deformado es:

. P
vi+—Lv=0,
t
y, para una columna con extremos articulados; la carga y el esfuerzo critico valen:

T E [l '
R== (2.16)
o = Z L (2.17)

2.6.2.2 Teoria del modulo reducido

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

de proporcionalidad, es:

g:fﬁJ (2.18)

El esfuerzo critico correspondiente es:

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

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

E, .y de la geometria de la seccién transversal (refs. 2.4 y 2.6):
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Fig. 2.13 Teoria del méduio reducido.

A}

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

Como E, es siempre mayor que E,, la tecoria del médulo reducido proporciona
cargas criticas algo mas altas que la del modulo tangente.

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

de las secciones transversales.

Esta situacion, aparentemente ilogica, existid hasta que Shanley aclaro el
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el
intervalo inelastico.

2.6.2.3 La contribucion de Shanley

Segun la teoria del médulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la
carga vale P =x"E1/L’, y son posibles configuraciones deformadas, en equilibrio
indiferente, en las que esfuerzos y deformaciones estan relacionades por el modulo
E,, en todos los puntos.

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

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

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

En resumen, la carga que corresponde al moédulo tangente es un limite inferior de la
resistencia de una columna; al alcanzarla, la barra recta se flexiona, mientras crece
la fuerza que obra sobre ella. La predicha por la teoria del modulo reducido es el
limite superior, pues es la compresion maxima que resistiria la columna si
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia maxima se encuentra entre los
limites correspondientes a las dos teorias (Fig. 2.14).

2.6.3 Esfuerzos residuales

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

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

Como una consecuencia de los fendmenos mencionados, cuando el perfil laminado
llega a la temperatura ambiente, el material que ocupa la zona central de los patines
y el alma adyacente queda sometido a fuerzas interiores de tensién, que egjercen
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 actuen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas
interiores en equilibrio. :

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

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

En las secciones | y H los esfuerzos residuales maximos aparecen en los extremos
de Iosgatines‘.' en perfiles laminados, su valor medio en esos puntos es de unos 800

Kg/cm?, practicamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistencia,
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). En
secciones | y H hechas con placas soldadas son, en general, mas elevados; su
magnitud y distribucion dependen del tipo de placas que forman el alma y los
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamientos térmicos
(Fig. 2.15b).

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

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

{ I Antes de solcar | )

C= compresién
T= lension

Después ce depositar
la soldadura
(en la cara supenor)

(a) (b)

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

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el enfriamiento o por los
cotes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de
compresion en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con placas
laminadas, la soldadura incrementa la compresion en los bordes de los patines y
agranda la region comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la
columna; en cambio, si las placas han sido cortadas con soplete, se forman
esfuerzos residuales de tension en los extremos de los patines, y aumenta la
resistencia (Fig. 2.17).
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Los esfuerzos residuales tienen distribuciones muy parecidas en todas las secciones
en cajon, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los gue
producen las soldaduras son mucho mayores que los que habia antes (Fig. 2.18).
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una secciéon H soldada, hecha
con placas cortadas con soplete.

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

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

esfuerzo de fluencia aparece primero en el punto donde las tensiones residuales
eran maximas; si estd en compresion, se alcanza, por primera vez, en 1a zona de
esfuerzos residuales de compresién de mayor intensidad.

Como las fuerzas residuales interiores estan en equilibrio, los volumenes de
esfuerzos de tension y compresion en cada seccion transversal son iguales entre si,
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y estan distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente,
por io que no influyen en la resistencia ultima de las barras en tensién (en las zonas
en que hay tensiones residuales se llega a o, antes que si no fas hubiera, pero la
plastificacion se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por

razones analogas, en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por
aplastamiento.
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Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajon soldadas.

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

alcanza el valor o, —o,,; a partir de ese instante, las dos porciones laterales de la

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

2.6.3.2 Esfuerzo critico de columnas con esfuerzos residuales

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

constante; por consiguiente, una vez que se han plastificado algunas porciones de la
columna, al superponerse los esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los
residuales, se puede seguir utilizando la férmula de Euler, pero debe considerarse
solo la porciédn de las secciones transversales que esta aun en el intervalo elastico
(refs. 212y 2.13);
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T'El, 1
p,=Ile-lep (2.20)

cr Lz I

1, es el momento de inercia de la parte de la seccion transversal que esta en el

intervalo elastico cuando se inicia el pandeo, y 7 es la carga critica de Euler. Se
supone que los esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones
transversales de {a columna, de manera que /, es constante.
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Fig. 2.19 Columna corta Fig. 2.20 Grafica esfuerzo-deformacion de la
con esfuerzos residuales. columna de la Fig. 2,19.

E!l esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el drea total 4 los dos miembros de la
ecuacion anterior:
Py _ZEL _ %El _ T E(1,01) 2.21)

a . = — = = = 7 T = 3
A R N e N (20
o,, Se calcula con la formula de Euler, sustituyendo £ por el producto £(7,/7).

Sin la contribucion de Shanley a la teoria del pandeo inelastico no se habria pedido
liegar a este resultado, pues se esta tomando como carga critica la que ocasiona la
iniciacion de la flexion lateral de la coiumna, y admitiendo que esta empieza sin que
se descargue ninguna fibra; de no ser asi, volverian a intervenir en el momento de
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarian al campo
elastico. Se acepta que la flexién se inicia acompanada por un incremento de la
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan los
esfuerzos en ningun punto; se utiliza, pues, la teoria del modulo tangente corregida
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por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con
esfuerzos residuales dejan de ser homogeneas cuando se plastifican parciaimente.

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribucion de los esfuerzos residuales con
respecto al eje de flexion influye muy significativamente en la magnitud de o, ya

gue /. depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una

misma seccion, e igua! 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 habia una
compresion residual, estan plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna
que tiene esa seccion transversal, utilizando la grafica de la Fig. 2.20 para evaluar el
modulo tangente de la seccion compieta se llega a los resultados siguientes (ref.
2.6):

Flexion alrededor del gje x:
£, = FE

]l.’\' = —

= SO -
1o £ 7 Alny

T

-

E
— 2.22
- (2.22)

Flexion alrededor del eje y:

I, y & ’
iz(f’f_:J R a3 (5] (2.23)
1, \E :

1

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

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

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales.

. S€ calcula aplicando directamente la teoria del modulo tangente (ec. 2.22), pero
no sucede lo mismo con o, que no depende directamente de £,, sino de una

o

funcion del cociente £, /£ (ec. 2.23).

El modulo tangente de la seccion transversal completa, E,, puede determinarse
analiticamente, partiendo de una distribucion conocida de esfuerzos residuales, ©
experimentalimente, por medio de ensayes de compresion de perfiles completos, de
poca longitud (ref. 2.11).

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

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relacion de esbeltez que se
obtienen apiicando las dos ecuaciones a una columna de seccién H pandeada por
flexion alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores maximos de
0.300,, en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.30c,

es un valor experimental promedio, determinado para secciones H laminadas, de
tamano pequefic 0 mediano).
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Fig. 2.21 Curvas esfuerzo critico-relacion de esbeltez para una
columna | con esfuerzos residuales.

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensd que para simplificar el disero
convenia sustituirias por una sola, valida para pandecenxoeny.
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La resistencia de columnas que se pandean en el intervalo inelastico, por flexion
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva
de ecuacion (ref. 2.5):

O =0, _.o-_'{j:-(o-\ -O—LP{_L-] (224)
oo ’ r

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

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

Tp=0C, =0, (2.25)
La ec. 2.24 se transforma en:
T, =0, —&-(Ur _arc(éj (226)
gt E - r

Si los esfuerzos residuales maximos de compresion se toman, arbitrariamente,
iguales a a,/z, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados
intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexion en cualquiera
de los planos principales; su representacidn grafica es una curva tangente a la de
Euler en el punto en que o, =, /2.

-~

5, =0, ——2 [5) (2.27)
T odgtE\r

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

La ecuacion 2.27 puede escribirse en la forma

a a
S P N JEp S P 2.28
i G—‘( wff/(ury} ( 4ch 229

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

Al suponer que o, =0o./2,dela ec. 2.25 se obtiene, o,, =0o_/2, de manera que la
q rc ¥ L J

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

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

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

A=KL/(KL), , =(KL/r}jo, [7°E . ylas ordenadas los esfuerzos criticos, divididos
entre o, para reducirlos también a una forma adimensional, que permita comparar
los resuitados. (KL), ., es la relacidn de esbeltez para la que el esfuerzo critico

elastico es igual a o, .

08 =

a
0.6 — H .%
H oA

04 —

: Curva basica
aH o del CRC
(Ec.227)

s Seccion en ca)én soldada
- Seccion H soldada

0.2 — ¢ Seccion W laminada

a Seccion W laminada tratada térmicamente
= Seccion en cajon laminada

0! i ! ! | | !
0 50 100 150 Lir

Fig. 2.22 Comparacién de resultados experimentales con la;
ecuacion 2.27.

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

La mayoria de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su
estado normal. se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajon laminadas, estan en la curva
o0 por encima de ella. En cambio, todas las columnas compuestas por placas
soldadas estan debajo, lo que indica que tienen resistencias menores que las
predichas. )

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

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

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

2.6.4 Curvas multiples

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

Cada curva se basa en una distribucion real de esfuerzos residuales, medida
experimentalmente, y en una deformacion inicial supuesta del eje de la columna,
0, =0.001L, en la seccion media. Las resistencias no se han determinado

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

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

10+

Envotvenie supenar

Envalvente ‘nfenar

v P

1 L
j, = — ¥
TVET

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

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

Las incertidumbres pueden reducirse definiendo subgrupos, y representando cada
uno con una curva media unica, con lo que se obtiene un grupo de curvas multiples

para diseno.

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

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

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

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

2.6.5 Resistencia de disefio

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

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

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

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

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

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

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

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

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

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

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

r Curva 1

- Ancho de fa banda

| de curvas que forman

la base de la curva 1 Curva de Euier
P max - {30 curvas)

Py 05 — '

r ]

_’:/
X 1
0 ! [ ! . | : 5 ]

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

Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas
multiples son bastante compiejas (refs. 2.11, 2.15, 2.19}; por ello, se ha propuesto el
uso de expresiones simplificadas, con las que se obtienen, de manera muchoc mas
sencilla, resultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas
(refs. 2.9, 2.21, 2.22); de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas
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Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y de las
especificaciones Canadienses (ref. 2.23), para el disefio de columnas de seccion
transversal H o en cajén. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las
columnas en funcién de su esbeltez, las ecuaciones simplificadas son convenientes
cuando se emplean directamente en los calculos y cuando se incluyen en programas
de computadora.

Curva 2

Anchg de la banda de curvas
que forman ia hase
A\ delacurva 2{70 curvas)

Curva de Euler

ot e
CANET

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

\ Curva 3

Ancho de la banda de curvas
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Fig. 2.26 Curva No. 3 para columnas de acero estructural.

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs.
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es, en teoria, aplicable solamente a las
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utiliza para
columnas con secciones transversales de cualquier forma, incluyendo anguio”
sencillos o dobles.
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Fig. 2.27 Curvas multiples europeas.

Cuando se emplean varias curvas de disefio, con la tabla 2.1 se determina la que
lebe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20).
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1.0
Prmax Curva 1-P del SSRC
Py Curva 2-P del SSRC
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[ SSRC #2 Curva 3-P del SSRC
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e/t = 1/1470, valor medio medido
e/l = /1000, valor maximo permisible por especificacidn

Flg 2.28 Conjuntos de curvas muitiples para el disefio de
columnas (SSRC y SSRC-P).

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformacion

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

Aparentemente seria imposibie llevar ltos elementos comprimidos de acero
‘estructural al ‘intervalo de comportamiento plastico, en el que las deformaciones
unitarias son mayores que ¢, sin que se pandeasen, lo que invalidaria la hipotesis
principal del analisis y diserio plastico, pues los patines de las barras en flexion se
pandearian localmente cuando la compresion fuese en ellos 4,0, y no podria

plastificarse la seccion completa, ni formarse articulaciones plasticas.
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Tabla 2.1 Seleccion de curvas para el disefio de columnas™

Proceso de fabricacion Eje de Esfuerzo de fluencia minimao (Kg/c
flexion
2600 13500 [4200
a a a PB300
<2530 |3450 {4150 6250 [~
Perfiles H Perfiles H ligeros y medios |Mayor
laminados en momento
caliente de inercia 2 2 1 1 1
Menor
momento
de inercia 2 2 2 1 1
Perfiles H pesados (Patines [Mayor 3 2 2 2 2
de mas de 5 cm de grueso) |Menor 3 3 2 2 2
Secciones H Placas cortadas con soplete |[Mayor 2 2 2 1 1
hechas con placas Menor 2 .2 2 2 1
soldadas Placas laminadas Mayor 3 3 2 2 2
Menor 3 3 3 2 2
Secclones en Placas cortadas con soplete |Mayor 2 2 2 1 1
cajon soldadas o laminadas Menor 2 2 2 1 1
Formadas en frio Mavyor N/A 2 2 2 2
Menor N/A 2 2 2 2
|ITubos cuadrados |Formados en caliente o Mayor 1 1 1 1 1
o rectangulares formados en frio y tratados
térmicamente Menor 1 1 i 1 1
Tubos circulares |Formados en frio . 2 2 2 2 2
Formados en caliente 1 1 1 1 1
Todos los perfiles que hayan sido relevados de [Mayor o
esfuerzos Menor 1 1 1 1 1
Notas:

* Parausoconlascurvas 1,2 y 3 del SSRC (Cap. 3, ref. 2.11).
** Aceros tratados térmicamente.

La conclusidon anterior no concuerda ni con los resultados de gran numero de
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reaies, pues
piezas pequefas y robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten
deformaciones mayores que ¢, sin pandearse e incluso, si su relacion de esbeltez

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

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

Al llegar el esfuerzo a o, se inicia el flujo plastico, de manera brusca, sin la curva de
transicidn 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 moduio tangente £, parece reducirse a cero. Sin embargo, ¢ es una
deformacion media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la
probeta y, en realidad, no hay ningun material cuya deformacion unitaria esté
comprendida entre la iniciacion del flujo plastico ¢, y el comienzo del endurecimiento
por deformacion ¢,,, pues el acero fluye de manera discontinua en pequefas fajas
inclinadas, orientadas segun los planos de esfuerzo cortante maximo, en las que la
deformacion local pasa instantaneamente de ¢, a ¢, (refs. 2.26, 2.27,2.29). £, no

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

o, (kgicm2)
4
3000 | ,> -
lay = 2530 kgiem2 az
L - e - - —-—————
‘ /
2000 _I' :
. !
oy |
i | Tanay =€ =2 100 000 kg/em?
1000 : Tanaj = Egq = 63 000 kglem?2
| Eeg=EM .. h=33
| ted=Sey .. s=M7
!
|

10 Eag =14 20 £ (%)

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

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

Se ha demostrado experimentaimente que los esfuerzos de pandeo de piezas
comprimidas de acero A7 o0 A36, en relacion con esbeltez menor de 20, exceden el
limite de fluencia y entran en el endurecimiento por deformacién; los valores
experimentales estan entre los predichos por las teorias del mddulo tangente y del
modulo reducido (refs. 2.6, 2.30).
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2.6.7 Formulas para diseino

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

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

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

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

a) Miembros de seccidn transversal H, |, o rectangular hueca.
F, =09

F
R = 4 Fy S F 4, F (2.29)
(1+27 —0a5)" |

A, es el area totai de la seccidn transversal de la columna.

, donde KL/r es la relacién de esbeltez efectiva maxima de la

columna.

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes:

« Columnas de seccion transversal H o [, laminadas o hechas con tres
placas soldadas, obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas
anchas, y columnas de seccién transversal rectangular hueca, laminadas
o hechas con cuatro placas soldadas: n=14.

+ Columnas de seccién transversal H o |, hechas con tres placas laminadas
soldadas entre si: n=1.0.

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

En las Normas Técnicas se utilizan solo las curvas 2 y 3, es decir, n iguala 1.4 y
1.0, para aceros con limite de fluencia no mayor de 2530 Kg/cm?, pero se permiten
otros valores de n si se demuestra que su empleo esté justificado.
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias mas elevadas que los
tradicionales; asi, en Estados Unidos se emplean cada vez mas, aceros con
esfuerzo de fluencia de 50 Kips/pulg?® (3515 kg/cm?), sustituyendo al acero A36 (F, =

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

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

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

b) Miembros cuya seccidn transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en
a)
Fr, =085
. 20,120,000
Si KLjr2{KL/r} , R =——5—. (2.30)
Si KL/r <(KL/r),. R.=AF, 1—M F (2.31)
I ARLr) A

(KL/r). = 6330/ [F,

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

(KL/r), = J22° EJF, =6340/,/F_‘, es la esbeltez que separa el pandeo elastico del
inelastico. Se obtiene igualando a F, /2 el esfuerzo critico elastico, dado por la

formula de Euler y despejando KL/r.

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

2.6.7.2 Especificaciones AISC para disefio por factores de carga y resistenc-ia
(ref. 2.24)

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

- Fr =085
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P_= resistencia nominal en compresion axial = 4 F,, (2.32)

Para 7, <15, F, =0658" JF, (2.33)

Para .. >15, F_, = {0'?,?711?‘ - (2.34)
e )

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

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

exponencial:

F, = (e.\'p(— 0.4194; )JF\

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

para &L < 4. f1 £ |[ [ 0474—[E) HF (2.35)
r ¥ ) )
- !

para M s 471 ,E g S O8TITE (2.36)
r " \F. (AL;:)

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

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

La ec. 2.34 (o la 2.36) es la formula 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 férmula de Euier { F,, , calculado con cualquiera
de las ecuaciones anteriores, no es reaimente un esfuerzo critico de pandeo, puesto
que las curvas multiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no
proporcionan esfuerzos criticos, sino resistencias maximas de columnas con
imperfecciones iniciales).

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

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

El esfuerzo permisible en la seccion transversal total de miembros comprimidos
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local, en los que la relacidn de
esbeltez maxima det tramo en estudio, XL/r, no excede de C_, es:

[l_m_/rz’JF

207 7
F, = : . (2.37)
5, 3KLr (KL/rY
3 8C, 8C;

donde:
2

C, = 2n°F
F,

Cuando KL/r excede de C,, el esfuerzo permisible es:
_ 127°E

23(KL/rY

C. es la relacion de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastico e
inelastico; corresponde a la relacién de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1).

(2.38)

a

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

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

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23)

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

transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeo local), en compresién axial, se
calcula con la expresion:

C, =gar (142" (2.39)

que puede escribirse en la forma:

¢ =—tr ¢4
Ty
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las-caracteristicas de la columna cada
valor corresponde a una de |as tres curvas propuestas.

1\1_ F
r\FE
¢ = factor de resistencia = 0.9.

Las secciones que tengan s0lo un eje de simetria, o ninguno, y las cruciformes,
deben satisfacer requisitos adicionales.

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

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

2.6.7.5 Tablas de esfuerzos de diseno

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos
de disefio en funcidén de las relaciones de esbeltez de las columnas; corresponden a
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de disefio-
relacion de esbeltez para aceros Grado 50 ( F, =3515 Kg/cm?); la del Reglamento del

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

Rofh (Kgem?, NTL-ROF
50

LRFD-AISC9)
Gr 5l

0 X & & M 106 120 W0 e W 2
Relacdn de esbeltez, KLir

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

Esfuerzo de Disefio Ry/A, Fe=09, n=10, F,=2530 kg/cm’
KL/R R/A, KLR RefA KLR RJA KL/R R/
kg/em? kglem? kg/em® kg/em?
1 2277 51 1746 101 1008 151 592
2 2277 52 1728 102 996 152 587
3 2277 53 1711 103 g85 | 153 | 581
4 T2 | s | e oa T Tova |14 | 575
5 2277 55 1677 105 963 185 570
6 2277 56 1660 106 953 156 564
P N2 AN NN T N2 A =
8 2277 58 1625 108 932 158 553
9 2277 55 1609 109 921 159 548
10 2277 60 1592 110 311 180 543
11 2277 B1 1575 1 301 161 1 837
A2 2277 N 2 | %9 | iz | Tee1 | w2 | 532
137 | 2277 {7 e3x | 184z T 113 {7 882 | 183 | ma7
14 3272 64 1526 114 872 164 522
15 2264 65 1509 115 862 165 517
16 2255 86 1493 116 853 166 | 513
TR e T T R ) T HarT T 1 1 TTade ) T 1er | s0B
18 2235 68 1461 118 835 168 503
19 2276 69 1445 119 825 169 498
20 2215 70 1425 120 817 170 484
21 2208 ) 7T T 1413 ) 21 | O ) v adel
22 2153 72 1398 122 7 172 485
23 2181 73 1382 123 751 173 480
24 2169 74 1367 124 782 174 476
T% |2 N TS 1352 125 | 7774 T h7s |7 an2
26| 2143 | 76 | 337y 126 | T 7es | 78 f a7
27 2130 77 1322 127 758 177 263
28 2116 75 1307 128 750 178 459
29 2102 79 1292 129 742 179 a85
30 2088 80 1278 | T3 |73 | 1s0” 451
31 2073 81 1283 131 726 181 447
32 2088 82 1249 132 719 182 443
33 2043 83 1235 133 711 183 439
T34 | 2028 84 2217 34 | Troa ) 184 [ 435
35 2012 B85 1207 135 597 185 431
36 = 28 1194 126 685 188 | 427
I - R 137 | Tsa 187 424
N EEEEE R 575 182 1 420
3g 1043 | 22 1954 129 568 189 418
T4 ) T1e3z T Ted ) vad | e 862 190 a13
I - - R I 151 409
T4z | hEse | s2 1115 | 14z 648 182 406
43 1882 93 1103 143 842 183 TTa02
ad R 54 1090 1a4 535 194 399
45 1848 5 1078 145 529 185 3g5
46 1831 % 1066 146 623 196 382
a7 Tl 97 | 0s¢ | " dar | 86 | 197 |7 389
ag 1797 98 1042 48 610 | 198 | 388
49 1780 ) 1030 149 604 196 382
50 1763 100 1019 150 508 200 379
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TABLA 2.3 Miembros en Compresion Axial, NTC del RDF

Esfuerzo de Disefio RJA Fe=09, n=14, F,=2530kg/cm’
: KUR R/A KUR RJA KLR RJ/A KUR R/A
kgfem® kgfem? kg/em’ kg/em?
1 2277 51 1994 101 1214 151 885
2 2277 52 1 1980 102 | 1200 | 152 | €78 |
T3 T 2zrr U3 T ased ] 03 ) ii8e ) 153 | BT
T4 T 2277 T T s4 T AEs2 f dpe | 1172 | 154 564
5 2277 55 1838 105 1159 185 657
) 2277 | 56 1823 105 1145 156 650
7 2277 57 1908 W07 1132 157 643
8 2277 =8 1892 108 1118 158 837
g 2T 59 1878 |~ 1Cce 1106 18@ 530
e |22 80 1863 730 | 1093 | 80 | 823
T T er7 T T e} Tear ] A | 1080 |61 | 817
T2 2err ) T2 | 1e32 | 112 | 1088 | €2 611
13 2577 63 1816 113 1055 1823 604
14 2276 64 1800 114 1043 164 568
15 2274 65 1784 115 1031 165 592
16 2272 66 1768 116 1049 165- 585
17 2283 67 1781 117 1007 167 580
18 2257 B8 | 4735 118 | 985 | 168 | 574
g | 2284 | B9 | 719 | 118 | Tese | 189 "B68 |
TTT20 T [T2280 [T 7e | 4702 | 120 | 972 170 882
21 2257 71 1686 | 121 961 171 557
22 2253 72 1665 122 950 172 551
23 2248 73 1653 123 535 172 546
24 2244 74 1636 | 124 828 174 540
25 2240 75 1620 128 918 175 535
26 2234 76 1803 126 807 | 176 | 530
o7 ITZ229 ) T | s87 ) 127 | esr T 524
_28 | 2223 f 78 | 570 f 28 | 8é7 | 478 | 519
T2 [ T22a7 | U T7e ) 1ss2 | 429 | T BET 179 514
30 2210 80 1538 | 130 B67 180 509
31 2204 81 %2 | 137 [ est 181 504
a2 2196 82 1505 132 84T 182 499
33 2185 a3 1489 133 7 183 495
34 2181 Ba | ar3 | 134 828 184 490
35 | 273 | 85 | Tas7 | 135 | g1e | 185 485
T T 2166 ] Tes T} iaat | 138 | TBiw0 ) T8 | aBd
TT37 [T 2as5 7 e | Taa2s | 137 | 7800 | 87 | 476
38 2146 88 1409 138 782 188 472
39 2136 89 1353 139 783 189 467
40 2126 90 1378 | 140 774 150 4583
41 2115 91 1362 141 765 191 458
42 2105 g2 1347 142 757 192 454
43 | 2094 93 | 1332 143 745§ 193 | 450
T4a 72082 | Tsa | a1 ) taa | 7a0 | 404 5
45 | 2071 | o5 [T 430t | Tvas T | 732 | 195 442
45 2058 96 1287 | 146 724 196 438
47 2046 g7 1272 147 746 197 434
48 2034 98 1257 148 709 198 430
a9 2021 ) 1243 149 701 . 189 426
50 2007 100 1228 150 693 200 422
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TABLA 24 Miembros en Compresion Axdal, NTC del RDF,

Esfuerzo de Disefo RJA, Fr=09, n=14, F,=3515 kg/cm’
KUR RJA, KUR Re/Ay KL/R Ro/Ay KUR Re/A
kg/em? kg/cm? kgiem® kg/em?
1 3164 51 2585 101 1366 151 722
2 3164 52 2560 102 1348 152 713
3 3164 53 2534 | 103 1329 153 705
4 3164 54 | 2508 | 104 1311 154 697
5 3164 55 2482 105 1293 155 689
6 3164 5 2456 106 1276 156 681
7 3164 57 2429 107 1258 157 674
8 3164 58 2402 108 1242 158 665
g 3164 £9 2376 109 1225 158 650
10| 3184 60 2349 1 110 1209 160 | 652
11 3164 61 2322 111 1192 161 644
12 3162 62 2295 112 1177 162 637
13 3158 63 2268 13 1161 163 630
14 3155 [¥] 2241 114 1146 164 623
15 3150 65 2214 115 1130 [, 65 617
18 3145 &6 2187 116 1115 166 610
17 3140 67 2160 117 1101 167 603
18 3134 68 2133 118 | 1086 { 168 | 567
g | 3128 e | Tamee T 119 | 1972 | 188 | T mer
200 |7 31927 | rg T[T 2078 | 12077] esa” | 1T0 | S
23 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 174 580
25 3076 75 1849 125 992 175 554
26 3065 76 1623 128 §79 176 548
S 27 | 3s3 f 7r | ese | 127 | 67 | 7Y 543
28 | 0ar | 7 “1872 | 128 | o4 178 537
20 | 3028 |7 7o T | a7 | 128 ga2 | 79 | s32
30 3014 80 823 130 831 180 526
B 3000 81 1798 131 919 181 521 |
32 2985 82 1774 132 507 182 516
33 2969 83 1750 133 896 183 511
S 2957 84 1726 134 885 184 505
35 2935 | 85 17037 135 874~ 185 | Ts00
TTa T 207 86 1680 | 136 | es3 188 Td95
T37T 7| 2839 87 “1857 | 17 853 187 a1
38 1 Z8a g8 | 1834 138 842 1 188 488
38 | 2880 | 88 T ez | 13 | 83 (i 487
40 2840 a0 1580 140 822 190 476
A 2818 31 1568 141 812 181 | a2
47 2798 32 | 1548 | 142 803 192 467
43 | 2776 83 1525 | 143 | 793 | 183 | 483
A g4 | 1304 | 144 | 784 | o4 458
45| 2737 g5 Tasd {145 | Tria | TTgs | Tasa
48 2708 % 1463 | 146 765 196 449
47 2684 a7 1443 1a7 756 197 445
48 2660 98 1424 148 747 198 441
49 2635 ) 1404 149 739 198 437
50 2611 100 1385 150 730 200 433
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TABLA 2.5 Miembros en Compresion Axial. NTC del RDF.
Esfuerzo de Disefio RJA

F2=0.9. n=2.0, F,=3515 kg/cm’

KUR RAJA KUR RJA, KLUR RAA KUR RJA,
kg/cm’ kglem? kg/em® kg/em®
1 3164 51 2881 101 1548 151 770
2 3164 52 2861 102 1525 152 | 761 |
) 3164 83 |7 Zear | 103 | 1502 153 752
T4 | Taes | 54 | 2819 | 104 1480 154 742
g 3164 55 2798 105 1458 155 733
6 3164 56 2775 106 1436 155 724
7 3164 57 2752 107 1415 157 716
g 3162 58 2728 108 1394 158 707
g 3164 55 2704 108 1373 159 GEL)
1C 3164 80 2675 110 1353 § 80 | 690
DR TR B CT-VRN S 2653 | T 1333 1 18 682
Tz | Tmea | é2 2827 112 | 13%¢ 162 674
13 3163 63 2500 113 1254 163 666
14 3162 B4 2573 114 1275 164 659
15 3162 65 2546 115 1257 165 651
16 3161 66 2518 116 1236 166 644
17 3160 87 2490 117 1221 167 636
18 3159 68 2451 118 1203 | 188 | 829
T T 3ss | s (2433 | 11 | 1186 185 | B2z
TT20 7 U357 fTT 70 12406 |20 f 1ies | 170 | 618
23 3155 71 2375 121 1152 171 608
22 3153 72 2345 122 1136 172 507
23 3151 73 2316 123 1120 173 594
24 3128 74 2286 124 110¢ 174 588
25 3148 75 2257 198 1088 75 581
26 3142 76 2227 126 1073 176 575
37| 3139 i 2798 ) 27 [T Taose | 17 | se8
T28 Ti3ies |78 | 288 | 428 1044 178 553
26 3131 79 | 721387 " q2e ] 1029 | 179 556
) 30 3126 80 2109 130 1918 180 550
31 3121 81 2080 131 1001 181 “B45
32 3115 82 2051 132 988 182 539
a3 3108 B3 2022 133 g74 183 833
3 | 302 | s8a 1993 | 134 961 | 184 | w27
35| 3094 "85 | 1ges | 135 | oa8 | 188 | B2z
35 308 | 86 1937 | i3 ] 83s | 86 | 516
TRy 1T 3077 |7 87 | Tges |37 1T e | 187 | s
38 3068 88 1881 138 911 188 506
39 3058 8% 1853 139 89S 189 501
40 3047 90 1826 140 Ba7 190 496
a3 3036 g1 1798 141 875 191 490
47 3024 Q2 1773 142 B6& 192 485
43 | 3m | e | s 143 853 193 481
44 | 2097 | 94 | 1720 JTra4 | 842 | 194 | 476
45 2083 | es ) 695 | Ties | B3] 185 471
46 2968 % 1669 145 821 196 466
47 2957 a7 1645 147 810 197 462
48 2935 88 1620 148 800 198 457
49 2918 3] 1596 149 750 199 453
50 2500 100 1572 150 780 200 448
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TABLA 2.6 Miembros en Compresion Axial, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Disefo RJA, Fr=0.85, F,=2530 kg/cm’
KUR Re/A KLUR Ro/A KUR RJA, KL/R RJA,
ka/em® kg/om® kg/em? kgfem?
1 2150 59 1875 101 1257 151 658
2 2150 52 1865 | 102 1244 | 152 | 649 |
T3 | T21ae |83 ] tess | 103 [ 1231 | 153 | 64d
TTE T 73748V T 54 T 1eas | i0e T 1247 | 154 633
5 2148 55 1834 105 1204 155 624
6 2146 56 1823 106 1161 156 616
7 2145 57 1813 107 1177 157 809 |
8 2143 58 1802 108 1164 158 601
g 2141 59 79 109 1151 158 593
10 2139 60 1779 {410 | 1138 [ 160 | 586
Ty T 2477 Bt T T4rée [ 1 T 1125 161 575
VAR R 1757 ) T2 vy | e T wT2
13 2131 63 1745 113 1098 163 565
14 2128 B4 1734 134 1085 164 558
15 2125 5 1722 115 1072 165 551
16 2122 66 1710 116 1059 166 544
17 2118 67 1698 17 1045 167 538
_18 2114 68 | 1686 118 | 1034 168 532
19| 2110 85 | 1674 | 118 1021 ) 168 | s
20 | zi06" | 76| w2 | 120 | 1008 170 | s
21 2101 71 1649 121 895 171 513
22 2056 72 1637 122 983 172 507
23 2001 | 73 1625 123 970 173 501
24 2086 74 1612 124 958 174 455
25 2081 75 1600 125 945 175 490
26 2075 76 1587 | 126 | 933 |} 176 484
27 |Teoi0 ) U T T es7al fTs27 | 920 ) 477 ) 479
28 | P08a |77 1561 § 128 | 908 | 78 | av3
25 2057 7 1549 § Ti29 |7 &6 | 479 | T ees
30 2651 ETS) 1536 130 884 180 463
31 2044 81 | 523 | 1 872 181 458
32 2038 82 | 1510 132 850 182 453
33 2031 33 1457 f 133 848 183 448
34 2024 84 1484 134 835 184 443
35 | 2018 a5 | 1470 525 | g3 | "85 T} 438
38 2008 86 1457 (N - TR RCT-T-R L R
a7 2001 g7 1444 137 ‘799 | e TTa29
38 1663 ) e T a3t | iEE 7 188 424 |
T3 “qees )T s weie | Ti3eT ) 776 | 8% | 4%o
Tal AeT T e | 1a0e 140 T 785 190 |° 416
a1 TR Y ERSTRE IEEVTRN RS TR ET-F 411
T4z 1860 |7 =2 1378 | 142 | Taa |7 1e2 407
a3 | 1| e T i ea | qad | 734 183 403
a4 | 4842 54 1351 144 17237 F 184 ] 3ed
45 1 o1ga3 | s 1338 | 145 | 714 | 185 | Tzes T
46 | %4 | % | 1324 146 704 196 391
47 1615 |87 | i3 147 594 197 387
48 1505 ) 98 | 1267 | 148 | e85 198 383
49 1895 |~ 98 1284 149 676 199 379
50 1885 |~ 100 1271 | 180 667 200 375 |
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TABLA 2.7 Miembros en Compresion Axat, LRFD-AISCS3

Esfuerzo de Diseio Ry/A Fr=085, F,=3515 kg/cm’
KL/R ReiA KL/R R/A KR Re/A, KL/R Ro/A
kg/em? kg/em’ kglem? kg/em?
1 2988 51 2470 101 1417 154 658
2| 257 52 2452 | 102 1396 152 649
! 2988 53 2433 103 | 1376 153 6541
TTETTT| 2984 | 54 | 243 ] 1047|1385 154 633
g 2982 g5 2395 105 1334 155 624
B 2980 %5 2376 106 1314 156 616
7 25377 57 2355 107 1284 157 609
8 2574 58 2336 108 1274 158 601
E 2570 59 2316 1069 1254 159 £G3
10 | _2%55 €0 2295 110 | 1234 ] 160 | o886
L 2061 | er | 227 | a1 | dza |81 579
T2 | T2ess T ez | 2zms 1 112 | 11as 162 572
13 2651 63 2235 113 1175 163 565
14 2645 64 2215 114 1154 1654 558
15 2535 €5 2154 145 1134 165 581
16 2532 66 2173 116 1115 166 544
17 2825 67 2152 117 109% 167 538
16 | 2918 68 2131 118 | 1077 | 18 | 532 |
Tg | zewe | ee | 2110 | 119 | wse | 189 525
T 20 | 292 | 7o | 2088 [ 120 | 42 | 170 | 519
21 2863 71 2067 121 1025 171 513
22 2834 72 2045 122 1008 172 507
23 2674 73 2024 123 9a2 173 501
24 2855 74 2002 124 976 174 495
25 2854 75 1980 125 960 175 490
25 | 2844 75 1959 126 945 | 76 484
i 2833 | 77} 1937 | 127 i 930 )} 177 | 4719
28 | 282i 78| 1918 128 e | aTE |7 473
29 2810 | 79 | 1893 129 901 7e
30 2797 80 1871 130 888 180 463
31 2785 81 1849 131 874 181 458
32 2772 82 1828 132 861 182 453
33 2759 83 1806 133 848 183 448
34 2745 § 84 1784 | 134 835 184 443
35 | 27737 85 1762 | 135 823 | 188 433
2718 | 8 | 1740 136 | 7811 ) TH8s 434
37 | T2ro3 ) e7 | 4718 37 )T 7ee 187 429
38 2688 88 1896 138 788 188 424
39 2673 89 1674 139 776 189 420
40 2658 a0 1653 140 765 190 418
41 2642 a1 1631 141 755 191 411
42 2626 g2 1609 142 744 192 407
.43 ] 2610 | 93 } 1588 } 143 | 734 ¥ 193 | 403
44 | 2583 1566 144 723 154 399
45 2577 95 1545 | 145 | 714§ 195 | 305
45 2550 96 1523 146 704 198 391
47 2542 57 1502 147 694 197 387
48 2525 o8 1481 148 685 198 383
49 2507 ) 1459 148 676 199 379
50 2489 100 1438 50 667 200 375
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud, con extremos articulados (K =
1.0), debe resistir una compresion, producida por cargas muertas y vivas de
trabajo, de 130 ton. La columna forma parte de una construccion de! grupo B
(ref. 2.37). Escoja una seccion H formada por tres placas soldadas. El acero

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

—a _
pc=181_ | . J

11 -
h=2158 .-_._.-—-—I-\-I--—~x-0 d—25.4

-1
191 t : i

Pig=i Acolacienes, en cm

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

Se ensayara una seccion H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kg/m, que tiene las
dimensiones ' que se muestran en la fig. E.2.3-1, y las propiedades
geométricas siguientes: A,=120.77 cm®, r, =r, = 6.57 cm.

Accién de disefio: P,= 130 x 1.4 = 182.0 ton.

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

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

Clasificacion de fa seccion {tabla 2.3.1. ref. 2.2).

Patines: b/ =254 (2x1.91)=6.65 <830/4/2530 =16.5

Alma: hft. =21.58/1.11=19.44 < 2100/y2530 =41.8

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

* En este ejemplo, y en los que siguen, al estudiar columnas de paredes delgadas se hace referencia
a tablas y ecuaciones de laref. 2.2. Su origen se estudia en el capitulc 3
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Resistencia de disefio

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

- F s Y
LKL F_10x500 [ 2530 oo,

5

r XoE 657 Y 203900051

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

F AF, 30%120.77x0.90x 10

25
7= - =193.5
1+ 27 —015" " (1+0853F 015} wen

R =

F, A4,F, =2530x120.77x0.9x107 =275.0ton > 193.5

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

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

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

KL/r =1.0x500/6.57 = 76

‘:r =1.603 ton/cm®, R, =1.603x120.77 =193.6 ton

!

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

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

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R /4 =1337 kglcm? R, =1337x120.77x10™ -
=161.5ton).

x120.77x0.90x107° =161.5 ton

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

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

Normas AISC-LRFD 93 (ref 2.24).

Clasificacion de la seccion,

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

Alma: hft, =19.44 < i =2121/V2530 =422
La seccion es ‘no compacta’; no hay pandeo focal prematuro.

Resistencia de disefrio.

J =0853<15 R =4.40655% |F, =085%120.77x0.658° x2.53
=191.5ton > P =182.01on

La seccion ensayada es correcta.

¢. =0.85 es ef factor de resistencia.

L.a resistencia de diseno es casi igual a la que se obtiene con las normas de
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxigeno. Esto
es asi porque la ecuacion de la ref. 2.2 con n= 1.4 proviene de la curva 2 del
SSRC, y las ecuaciones de 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 las columnas hechas con placas cortadas con
oxigeno que las formadas por placas laminadas.

Normas AISC-ASD 89 (ref 2.3).

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

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

C = [2""E= [2H_E=126.1
"V F Y 2530

1

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

S P T
F. = —“‘L"\) IF, =|1——-’6——,I2530=zo70kgemf
200 T L 2x126.1°
L J -
< b T - ,: > - 7 =3
CS=_>_+3(AL1)_(AL.:T:3+ 337676 g
8C, 8C; 3 8x126.1 8x126.1

F_ =2070/1.87=1107 kgicm®. Este valor puede obtenerse directamente de
unatabla F, - L/r (ref 2.3).

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

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

- P, =AF_ =120.77x2.07=250.0ton
Esta carga critica es bastante mayor que las resistencias de disefo
determinadas con los otros dos metodos, porque la curva correspondiente a
la ec. 2.37, sin coeficiente de seguridad, se acerca a la curva 1 del SSRC.

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

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

Este es un ejemplo de como la curva tnica de las normas AISC para disefio
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que estan claramente del
fado de la inseguridad.

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

b (1) 2) (3 {4)
: A SR S i i
Al e—r— a7 T
| TiToss !
20 3cm g[ 17 76 | {=a0m
_l_ T 1.27
. 20 3 em . o )
i
A=6573cm? T
rx = B.77 cm CASO 1 2 i 3 4
fy =520 cm i 1
[ “reom | 10 07 {20 o5 |
i
| Kpecom| 10 o8 1‘ 21 065 |
{ !
| K, 77 62 i 182 | s0 ,

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

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

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

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

Ref 22 Ref 2.24
Caso A3 Gr. 50 A36 Gr 50
Lam Solg. * Lam.’ Solg *
1 104 3 869 124.7 1113 103.5 127.3
2 120.4 102.5 150.9 124 6 1155 148 3
3 402 350 418 69 5 376 376
4 1320 1159 1716 137 6 124 0 163.6
Notas:

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

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

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

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de disefo en compresién axial de una
columna de 6.00 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la fig.
£2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para
flexion alrededor del eje "y" y empotrados respecto at eje “x". El esfuerzo de
fluencia del acero es F, = 3500 kgicm?.,

! h2=281 }
| S |
IR
t=0.95 i : |
% i . 1
i E | 1
EI
Lol i
" I i i :
hy =581 i‘:"-‘—; '''''' X d=60
P
! |
- :
095 |
085 0.95 Acolaciones, en cm
b=30

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

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

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

Placas horizontales: h, /1 =28.1/0.95=29.6 < 2100/,[F, =35.5
Placas verticales: h [1 =58.1/0.95=61.2 > 35.5
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Como no se sabe como es la soldadura utilizada para formar la seccién, los
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las
dimensiones libres tedricas.

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

Las caracteristicas geométricas de la seccion transversal total son:
A, =16739cm’, / =80,745cm*, [ =27573cm’, r,=220cm, r, =128cm

Modo de pandeo. El pandeo es por flexidn o torsidn puras,; no hay interaccion
(art. 2.5.3).

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

447t 3(29.05%59.05)(0.95)
S 2(29.05 +59.05)

J= =63.460cm’

La contnbuc:on de la resistencia al alabeo es despreciable en secciones en
cajon.

T El 807437°F

EC' 25 R’H = - = O“ =18.0551on
(K.LY (05x600)
TTEIL 27373~ o p 10 15
Ec. 2.6: P, = =373 .’rxlo'-‘=1541m,, o P _167.39x3500
(K LT (1x600) 3 S
x10™ = 292.9 10n
M5 . X .
Ec.27 P = L P R < __ 63460xGx167.39x10
' L(K..L' Jrr U +1 )4 80745+ 27573
= 76908 ton

Es critico el pandeo por flexion alrededor del eje y. Como se esperaba, P,_
es mucho mayor que P_ y P
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Las pargas criticas calculadas son de pandeo elastico.

Relacion de esbeltez critica

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

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

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

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA DE DISENO

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

Obtencion_del factor de pandeo local Q. La seccion esta compuesta
exclusivamente por elementos planos atiesados, por consiguiente, 0, =1.0y

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

Anchos efectivos

Placas horizontales. Su relacion ancho/grueso no excede de la
correspondiente a las secciones tipo 3, de maneraque b, =b=281cm.

p o
, 2734r) 544
Placas verticales. b, = ——=!1- ]

JI U bieWT)

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

<h

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en
compresion axial, para revisar el estado fimite de pandeo local y pandeo por
flexion combinados, el esfuerzo f de la ecuacién anterior se sustituye por el
esfuerzo de fluencia F, del material.
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b =

e

2734x0.95[1' 544

3500 | 61.243500

=4 - (b-5,)r=1673-2(58.1-37.3)x0.95=127 87 cm’

J =373cm < 58.1

Q, =4, /4, =12787/167.39 =0.764, Q=Q, =0.764

(KL/r). = 6340/ JOF, =6340/7/0.764x 3500 =122.6

(KL/r),m =47 < (KLjr). =122.6 .. La resistencia de disefio se determina con
laec. 247, art. 2.8.1:

R = O4F “‘L i
AI_,'r
—0.764x167. 39x3>oo[ ——}0.75“0"‘
?xl')') 6'

=311.0ton

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

b) Disefo con las especificaciones AISI 91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3).

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

TE o F
Fo_TE - 5_9110/\0 tem® > -
(KL.r) 47 2

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

A B TN .
F = = — = 9200 ke em
h A 167,39

La diferencia proviene del redondeo de los resultados’.

F, = F 1= F /4F )= 33001 -3500/4x 9110)= 3164 Kg . cm’

El area efectiva es la correspondiente a una compresion f = 3164 kg/cm2.

* En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuacion siguiente ha sido sustituida por la ec. 2 33, art.
2672
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'
Placas horizontales: 7 = 1052 (bj f 1052 316

x29.6 =0.613 < 0.673.
N " Ja0 , f

Las placas horizontales son completamente efect:vas.

‘)
Placas verticales: /7 = 1.052 x61.2 L;A; =1.268 > 0.673.

4.0

1-0.22/2 1-0.22/1.268
i 1.268
h, = ph=0.652x58.1=37.87 cm

=0.652

p:

4, =167.39-2(58.1-37.87)0.95=128.95 cm"

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

3.

P =AF =12895x3164x107 = 408.0 Ton
R = F,P =0.75x408.0 = 306.0 ton

Se ha tomado F,=0.75 para comparar 10s resultados con el obtenido con la
ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia ¢ =0.85).

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de disefioc muy
parecidos (306/311=0.984).



78 : Miembros en compresion (la columna aislada}

2.7 PANDEO POR FLEXOTORSION

2.7.1 Resistencia de Disefo

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

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

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

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

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

El esfuerzo critico nominal F_ se determina como sigue:

a)Para 7,0 <15, F, =00.65s% . (2.41)
b) Para A, Q>L5,F;=(O§ﬂyﬁ (2.42)
A ’

En las expresiones anteriores,

.= JF.JF. ' (2.43)

0 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.

Ei esfuerzo critico de pandeo elastico por torsion o flexotorsion, £,, se determina
con las ecuaciones:

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

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

c) Secciones asimétricas: el esfuerzo critico de pandeo elastico por flexotorsion,
F,, esigual a la menor de las raices de la ecuacion cubica:
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-

(F,-F.\F,-F XF.-F.)-F:(F.-F, ("—j —RZ(F,—FH)[&] =0 (244)
' ry 7

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 o se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos.
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2.8 DISENO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS*

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una columna tienen una
relacion ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es razonable basar el
disefio en la iniciacion del pandeo local que se presenta, en general, bajo cargas
menores que la critica de la columna y la de colapso de las placas, por lo que para
obtener disefios econdmicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al
pandeo de los elementos pltanos esbeltos. La interaccidn del'pandeo local de las
placas y el de conjunto de la columna ocasiona una reduccion de la resistencia de la
barra comprimida.

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

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

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

relacién de esbeltez muy pequeria, puede expresarse como Qg , donde Q es un

coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo
local; depende del esfuerzo de fluencia del material, de las relaciones 6/ de las
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo.

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

L/r =0, y es tangente a la hiperbola de Euler en e! punto cuya ordenada es la mitad
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en:

(0o F (1Y
0.0 -2l =

El esfuerzo de fluencia o se ha sustituido por Qo .

Haciendo o, igual a Qo /2 y despejando la relacion de esbeltez, se obtiene la
abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo elastico:

L L 21°E 6340 |
—_—= e - = 2-46
r ( r Jr V Qo, VJQO'} ( )

* Atgunos aspeclos de este articulo requiren informacion contenida en el Capitule 3, en el que se trata
el diseno de piacas esbeltas comprimidas basado en la resistencia posterior a la iniciacion del
pandeo.
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La ec. 2.12 no se modifica, pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que
se pandean en el intervalo elastico bajo esfuerzos suficientemente pequefos para
gue no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lamina
delgada.

2.81 Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras Metdlicas (ref. 2.2)

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

. ) 20,120,000
Si KL/r2(KL/r), R.=Z222 4 F 2.30)
/ ( /)‘- (KLI/.’-)' 4 (
Si KL/r <(KL/r)., R, =QAF, 1_&’4'_"):_1 F, (2.47)
AKLir)’

(KL/r), = 6340/ JOF, : F,=0.75.

El &rea 4., y el radio de giro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la seccidn

transversal completa de la columna; (KL/r). es la relacidon de esbeltez que separa el
pandeo elastico del inelastico (ec. 2.46).

2.8.1.1 Calculo del coeficiente @

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

(a) Todas las placas son atiesadas

En la Fig. 2.31a se muestra la seccidn transversal de una columna en cajon,
formada exciusivamente por elementos planos apoyados en los dos bordes.

Una pieza muy corta formada por placas compactas, comprimida axiaimente, falla
tuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de
uencia, o, su capacidad maxima de carga es:

P =4o,
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(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 %ue el de fluencia; introduciendo el factor QO, su resistencia
maxima se expresa como”: ‘

Pma: = Q‘-{ O'__ (2'48)

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

P.=d,0 (2.49)

MLy

donde 4, es la suma de las areas electivas de todas las placas que componen la
seccion,

Igualando ios sequndos miembros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene:

A,
L0=0, =" (2.50)

Q. depende de las caracteristicas geométricas de la seccion de paredes delgadas,
por lo que recibe el nombre de factor de forma.

OAdo, =40

v

® La ecuacién 2.48 es valida para cualgquer columna corta de paredes delgadas, independientemente
de que los elementos planos que la forman estén atiesados o not lo que varia de un caso a otro es la
manera como se Caicula el factor Q.
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(b)  Ninguna placa es atiesada

La falla por pandeo local de columnas cortas formadas Unicamente por elementos’_
planos no atiesados (secciones transversales en angulo o en T, Fig. 2.31b) se
presenta bajo una carga axial de intensidad:

P

mat

=g, 4

donde o, es el esfuerzo de pandeo del elemento de relacion ancho/grueso mas
elevada.

lgualando el segundo miembro de la ecuacion anterior con el de la 2.48 se llega a:

Ao, =Qdo, ~0=0, == (2.51)
' a

3

o, se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capitulo 3.

(c) Unas placas estan atiesadas y otras no

La capacidad maxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente
(ver ejemplos en la Fig. 2.31¢c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no
atiesada mas debil, bajo un esfuerzo o, . En ese instante, el area efectiva 4, esla

suma de las areas totales de todos los elementos no atiesados, mas las areas
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la
placa no atiesada mas debil, es decir, con o, .

La carga maxima que pueden soportar las columnas de este tipo es:
P,=0c_4

crttel
Dividiendo sus dos miembros entre el area total 4, y multiplicando y dividiendo el
segundo por o, la ecuacion anterior toma la forma:

man

L I U

A 4 "o, Ao,

|}

Introduciendo Q, y Q,V {ecs. 2.60 y 2.51) se obtiene, finalmente,

Pmm = Qn Q: ‘4 O—) = QA O‘“

donde

0=0,0, (2.52)

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

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q
se obtiene dividiendo el area efectiva de disefio, determinada con los anchos
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efectivos de disefio de esos elementos, entre el area de la seccion
transversal. E| area efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia
o.. Los anchos efectivos se calculan como se indica en el Capitulo 3. Q se

designa, en este caso, J,.
2. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos no

atiesados, Q se calcula dividiendo el esfuerzo critico en compresion, o,,, del

elemento mas deébil de la seccion transversal (el que tiene la relacion
ancho/grueso mayor), entre el esfuerzo de fluencia o . Los calculos se

hacen de acuerdo con el Capitulo 3. Al coeficiente Q se le llama Q,. (En el
art. 2.9 se presentan expresiones de Q, para el disefio de angulos aislados
comprimidos).

3. En miembros que contienen algunos eiementos planos atiesados y otros no
atiesados, el coeficiente O es el producto de un factor de esfuerzo, Q,.
calculado como se indica en 2, multiplicado por un factor de area, (,.
obtenido como en 1, pero utilizando, en lugar de o, el esfuerzo con el que se
determiné Q, e incluyendo en el area efectiva el area total de todos los
elementos no atiesados. |

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24)

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

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

(a) Para £ JO =15: F. =0lo.6ss™ |r (2.53)
{ ==

(b) Para 2\JQ >1.5: F, =| O‘f:” I3 (2.54)
LA

La ec. 2.53, para pandeo inelastico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha
introducido el factor O; la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parametro 2,
que separa las dos formas de pandeo.

Para determinar la resistencia de disefio se utilizan el area total de la seccion
transversal de la columna y las propiedades geometricas correspondientes a ella.
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Las recomendaciones de las refs. 2.2, 2.3 y 2.24 son adecuadas para disefiar
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexién; sin embargo,
cuando el estado limite es el de pandeo por torsion o por flexotorsion (columnas con
dos ejes de simetria de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningun eje
de simetria) es preferible emplear las especificaciones del AlSI que se reproducen,
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicable el
meétodo del art. 2.7. .

2.8.3 Especificaciones AlSI (ref. 2.39)

Aungue el método basado en el factor O se ha utilizado con éxito para disefar
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento mas preciso (ref. 2.34).
Partiendo de resultados analiticos y experimentales, se ha demostrado que el
empleo de O puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relacion de esbeltez de la
columna esta cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones | con
patines no atiesados, en columnas de relacidn de esbeltez pequefa. Esto ha heche
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AlSI.

Para tener en cuenta la interaccion pandeo de conjunto-pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue:

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

2. Se calcula el area neta efectiva de la seccion, utilizando el esfuerzo obtenido
en 1.

3. Se determina la resistencia de disefio multiplicando el esfuerzo del paso 1 por

el area neta calculada en 2.

Cuando el disefio se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino analogo.

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

A continuacién se reproducen, con algunos comentarios, los aspectos principales del
disefo de columnas de lamina 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 compresion axial que pasa por el centroide de la seccidn
efectiva, determinada con el esfuerzo F, que se define mas adelante.

La resistencia de disefio en compresion axial, ¢,
¢. =0.85
P, =AF, (2.55)

P, se calcula como sigue:
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donde:
¢. = factor de disminucion de la resistencia.

A, = area efectiva correspondiente al esfuerzo F,.

F, esigual a°

Si 4 <15, F,=[0658%)F, (2.56)
\
Si A >15. F,,{O'fzqa ‘ (2.57)
F
PRy il 2.58
=7 (2.58)

F, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo elastico por flexion, torsion o
flexotorsion, determinados como se indica méas adelante.

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsién o flexotorsién

En columnas de seccion transversal cerrada, o con dos ejes de simetria, o con otra
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no estan sujetas a pandeo por
torsion o flexotorsion, el esfuerzo critico de pandeo elastico, F,, se calcula con la

expresion:
T E

== 25
(KLir) (2.:59)

€

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

Columnas de seccion transversal con dos o un eje de simetria, sujetas a
pandeo por torsion o flexotorsién

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

17 , . )
= __l + - - - I
Fe :’.H IL(O.:.:\' ! O-I) '\/(Gﬂ ’ 0.‘ ) 4HG;JO-.' _.! . (260)
Alternativamente, puede obtenerse una estimaciéon conservadora de F con la
ecuacion:
F=Ze% (2.61)

¢
g, t0,

® En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AlSI adoptd las férmulas del AISC (ref. 2.24) para
calcular los esfuerzos criticos de pandeo de columnas.
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En las ecuaciones anteriores:

-

radio polar de giro de la seccion transversal alrededor del centro de

1.

Ty

ST . A
torsion, elevado al cuadrado = r +r  +x; = y +X;
x, = distancia entre los centros de gravedad y de torsion, medida a lo largo
del eje principal x
H= 1=(x, /1)
R — (2.62)
LKL
o, = ——|Gu+ L (2.63)
Ar(‘- (KrLr )—

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

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

Si la seccion tiene dos ejes de simetria el pandeo es por flexion alrededor de alguno
de los ejes centroidales y principales, o por torsion. En ese caso, x,=0, =1,y la
ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo por
torsién.

Las ecuaciones antertores (excepto fa 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en
terminos de esfuerzos criticos, en lugar de cargas criticas.

En el inciso 3.10.1.2.3 del Capitulo 3, se indica como calcular las areas netas
efectivas.
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2.9 ANGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS

En las refs. 2.35 y 2.367 se dan recomendaciones para el disefio de angulos aislados
en compresion. Aqui se reproducen las de la segunda referencia. -

La resistencia de disefio es ¢_P,, donde:

4, =0.90
P =AF

1% cr

a) Para }.(@s 1.5
F, = 0l0.653% JF, (2.64)

b) Para ,lr\/a >1.5:

F, = \:0'?7—‘}?} (2.65)

or
[a

KL |F.

A =

" ra VE

F, es el esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero, y QO el factor de

v

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

si 2 <0446 | £ 0=10 (2.66)
t F
F
Si 0.446 £<§<09io/— 0=1340- 076121, (2.67)
F.o1 V E

si 20910 r 0= (2.68)
F (bit)y

b es el ancho total del ala mas grande del angulo y ¢ su grueso.

Con las expresiones anteriores para el calculo del esfuerzo critico de compresion se
revisan los tres estados limite que pueden regir el disefio de angulos comprimidos:
pandeo por flexion general de la columna, pandeo local de alas delgadas o panhdeo
general por flexotorsion.

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

" En el art. 1.12, Capitulo 1. se hace referencia a las normas para disefio de &nguios aislados.
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En angulos de alas esbeltas, el estado limite de pandeo por flexotorsién se aproxima
con el factor de reduccion O, y aunque en columnas relativamente cortas de seccion
no esbelta, en las que 0=1.0, ese estado limite puede ser critico, se ha demostrado
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no:
se incluye en las recomendaciones para disefio de angulos sencillos. '

Ei criterio para disefiar angulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 2.64 y 265 sonta 241y 242,y
también son iguales las expresiones para calcular el factor Q.

EJEMPLO 2.6 Caicule la resistencia de diseio en compreston del angulo de 10.2 x
0.95cm (4" x 3/8"), que se muestra en la Fig. £2.6.1, para dos longitudes, 4 m
y 2 m. Suponga que las fuerzas estan aplicadas en los centros de gravedad
de las secciones extremas. El acero es A36 (F, = 2530 kg/cm?). La barra

esta articulada en los dos extremaos.

2.89
e A = 18.45 cm?
1 4
vy lx=288.5¢cm
y 7 ! )
! ly=74.5cm
I x -
: ry=3.95cm
\ : ry =2.01 cm
1
I = 4
! Ca=435cm
. : G Xo=342cm’
i .
! X
1ss - ) 095
y e T

Acotaciones en cm.

Fig. E2.6-1 Seccion transversal y propiedades
geomeétricas de la columna del ejemplo 2.6.

Clasificacion de fa seccion
bjt =10.16/0.95=10.7 < 640/\[F, =12.7
La seccion es tipo 3; no hay problemas de pandeo local.
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a) Ly=L,=L,=4.00m

Como la seccidn tiene un solo eje de simetria (el x), el esfuerzo critico de
pandeo eldstico, F,, es el menor de los esfuerzos criticos de pandeo por

flexién alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsion.

ro = Jxi 412 +r} =4/3.427+3.95° +2.01° =5.60 cm

2 n 2
H=1-|2 =1-(3‘4—“J = 0.627
7, 5.60

KL[r, =400/3.95=101, KL/r, =400/2.01=199

7 E 7 E

Ec. 2.62: o, = =" =1973 kg/em’
(KL/ry 1or g
o =L s08kgem®
(KL/r‘)'
r : b 2
Ec 263  o,=—iG/+2L |- L | 784200x5.87 + 227 £
Aro | TKLY | T 1845 x5.60° (1 400

= 7965 kg/cm”
La contribucién de la resistencia a la torsién por alabeo es muy pequenia; si no
se tuviese en cuenta, se obtendria o, = 7956 kg/cm”.

Ec. 2.60:

1 :
o, = T[_'[—l:(ggt + 0, )- 'J(Un +0, ) - 4]1(O'HO" iI

! ;
= ———J (1973~ 7965) - (1973 + 7965)° —4x0.627x1973x7965:l
2%0.627 L

=1782 kg/em®

Es critico el pandeo por flexion alrededor del gje y.

Ref 2.24:

. F ")—
;.r=£ : IO”OOJ’D =2231 > 1.5
r, 201x

‘. =[0-$77‘]F‘ (987

}530 446 kg/em’ Ec. 2.34

Resistencia de disefio = ¢, AF, =085x18.45x446x107 = 6.99 ton

=
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51

Ref. 2.2
(KL/r), = 6340/ JF, =126 < KL/r, =199

Resistencia de diseno (ec. 2.30):

2012 2
g = 20120000 . _ 20120000
KL/rf 199°

b}  L,=L,=1,=200m

x18.45x0.85x107° = 7.97 Ton

KL/r, =200/3.95=51; KL/r, =200/2.01=100
O, = ;:E = 7737 kg'cm
51°
o, = -Ji = 2012 kg/cm
100°
o =t [784200x5.87+ X301 _ 9994 kerem?
18.45x 5.60° 200°
o, = —-‘———[(7737 +7994) = (7737 + 7994) — 4% 0.627 x 7737 7994J
2x0.627

4881 kg/cm’

Sigue siendo critico el pandeo por flexion alrededor de y.

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m, el esfuerzo o, se

multiplica por cuatro, y o_ por 2.7, el incremento en resistencia al pandeo por

flexotorsion es menor que al pandeo por flexion.

Ref. 2.24:
F
2 =199 00 oy <18
r E
F,, ={0.658% JF, =(0.658""" p530 = 1495 kgiem’

¢, AF., =0.85x18.45x1495x107 = 23.45 ton

Ref. 2.2:
KL[r, =100 < (KL/r) =126

" Rr=.4F| I—M FR
' 2(KLjr);

18.45 x 2530{1 - mo“ﬁg }0.85 x107 = 27.18 ton

2x1

Ec. 2.33

Ec. 2.31
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E! pandeo por flexotorsion puede ser critico en columnas de angulo muy
cortas, pero aun en esos casos no es significativo el error que se comete al
ignorarfo. Por esta razén, en las especificaciones de disefio de angulos en
compresién, que no sean de paredes delgadas, no se considera
explicitamente ese efecto (ref. 2.36).

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de disefio de una columna biarticulada

(K,=K,=1.0) de 2 m de longitud, cuya seccion transversal se muestra en la

Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm®. Utilice las
especificaciones AlSI para disefio por factores de carga y resistencia (ref.
2.39) y las del AlSC para disefio de angulos aislados (ref 2.36).

_‘_] =027
N
1 "
a ~
; i A=352cméd
! ! I, =37 30 em?
! ly =878 cm*
K i ry=308cm
xg A1 ry=150cm
o {765 J- 0003 ém
N ! j‘ Ca=0
A ' i Xg=-2443cm
1 [ }=207
| |
1
4oas )
AT N
| f
"o 75 687 L

' { Acolaciones encm

Fig. E2.7-1 Seccion transversal y propiedades
geometricas de la columna del ejemplo 2.7.

Ref. 2.39:

Determinacion de F,

Como la seccion tiene un solo eje de simetria (el x), F, es el menor de los
esfuerzos criticos de pandeo por flexion alrededor de y o de pandeo por
flexotorsion, que se calculan, respectivamente, con la formula de Euler y con
la ec. 2.60.

-

H=1-(x,/r,) =1-(2.443/4.21) =0.663
KL/r =200/3.08 =65; KL/r, =100/1.5=133



Miembros en compresion (la columna aislada) 93

o =L __TE_ t163vgiem’ Ec. 2.62
(KL/rY  65°
o = FE __TE | 13gkgiem?
T A
o, = GJ, = 0.093¢ ~=1050 Kg /em® Ec. 2.63

Ary  2.6x392x421

La ec. 2.63 se simplifica porque C, =0.

o, = '?}H [(o +0,)- \/(oﬁ +0,) -—4Hcrﬂcr,}

= ——1-—[(4763 +1050)- J(4763 + 1050): - 4x0.663x4763x IOSO}
2x0.663

=967 kg/cm’ Ec. 2.60

Puesto que o, (ec. 2.60) es menor que o , la forma critica de pandeo es por

nt

flexotorsion, y F,=967 kg/cm’.

= .
;o= }—L: 1213 1907515
VE Vo967

" F =(O'877]F‘ (087 )3 15 = 848 kg/em’ Ec. 2.57

i A 1.907

¢

Area efectiva. Es la que corresponde a F =848 kg/cm?.

57 2
3 =.'&[QNZ _ 1052 (6'87] 848 0832 >0673; b, = pb
Ve U NE Joa3i 027V E

p=(1-022/1)/4=(1~0.22/0.832)/0.832 = 0.884
Ancho efectivo de cada ala: b, =0.884x6.87=6.07cm .

Area efectiva:
A=A - (b-b)=392-2(687-6.07)0.27 =3.49 cm’

Resistencia nominal. :
P, =AF =349x848x10" =2.96 ton Ec. 2.56

Resistencia de disefio: ¢.P, =0.85x2.96=2.52 ton.
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Ref. 2.36.

5 887 254 > 09105 =219
t 027 F,

Q se determina con la ec. 2.68:

_0534E _ 0.534E
F, (b1} 3515x25.4°

F )
KR 20 PSS g,
7V E 1.507

r es el radio de giro minimo del angulo (Fig. E2.6.1).

A J' 1221 < 1.5
- 0(0.6589% JF, = 0.480{0.6580 1+ )51 5
=904 kg/cm’ Ec. 2.64
Resistencia de disefio: ¢ 4, =0.90x3.92x904x107> =3.191on.

cr

= 0.480

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.19/2.52=1.27).

EJEMPLO 2.8 Caicular la resistencia de disefio de la columna de la Fig. E2.8.1%. El

acero tiene un limite de fiuencia F, = 3515 kg/cm®. La columna puede

considerarse articulada en los dos extremos, para flexién alrededor de los
gjes x, y, y para torsion.

el

e

(=]

€

o

(=)

=

IN oh

< by

e e

I
k=

A=512¢em?
li=5:01cm'

ly= 2558 cm®

) rm e

E re=748cm
1 ry=1?09m
Ca= 2586 om®

J S

e .
93 0389 S 550

-

4
1015 Azotaconesencm  4*2071em

Fig. E2.8-1 Seccion transversal y propiedades
geométricas de la columna del ejemplo 2.8.

® En estructuras reales no se utilizan secciones como la de la figura para trabajar en compresion; se
emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del disefio de columnas de paredes delgadas.
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Clasificacion de la seccion (tabla 2.3.1, ref. 2.2)

Patines: bft = 4.69/0.152=30.86 > 830/,[F, =14.0
Alma: h [t =19.54/0.152=128.55 > 2100/ [F, =35.42

La seccion es tipo 4, tanto en los patines como en el alma se excede la
relacion ancho/grueso correspondiente a las tipo 3.

a) Especificaciones AlS! para disefio por factores de carga y resistencia
(ref. 2.39)
Determinacion de F,. La relacion de esbeltez critica para pandeo por flexion
es:
K L 1
, _ 1x150 ~878
r 1.709

1}

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetria,
el esfuerzo critico de pandeo elastico es el menor de los valores dados por las

ecs. 2.59, con KL/r=K L [r ,y 2.63.

Pandeo por flexion:

o TE L 61 kgem? Ec. 2.59
Ty oS
Pandeo por torsion:
F.=|GJ+ zr‘EC,ﬂ 1
) L (K:L:)- ]I+IJ
- { 748000% 0,071+ 22527 £ 1
| (1x150) [510.1+26.68
= 4418 kg/em’ Ec. 2.63

El pandeo por torsién no es critico.

F,=F_ =26l1kg/cm’

F
A= e BB 160 <15
F, V2611
+ F, =(0658% JF, = (0.658"¢ B515 = 2001 kgfem? Ec. 2.56

Anchos efectivos

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el
Capitulo 3.
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Almas
Se tratan como dos placas independientes, pues sélo estan unidas entre si en
los bordes superior e inferior.

1.052(6Y [f 1.052(19.54Y [2001
A=—2| 2L = =2.118
Je \e NE Jaoloas2 )V E

Se toma k = 4.0, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por
F. = 2001 kg/cm’.

Como A =2.118 > 0.673, b, = pb.
p=(1-022/1)/1 =(1-022/2.218)/2.218 = 0.423
b, =0423%x19.54=827cm

Patines

2 2 i
A= 1.052 ( 4.69 )11_00] =1.551 > 0.673
4/0.4310.152 E

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde.

p=(1-0.22/1.551)/1.551=0.553
b,=0.553x4.69=2.60cm

Area efectiva
4,=4->(b-b)
=9.12-[2(19.54 -8.27)+ 4(4.69 - 2.60)p.152
=9.12-442=470cm’
Resistencia nominal:
P, =A4F, =470x2001x107" =9.40 ton ‘ Ec. 2.55

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexion de la columna.

Resistencia de diseno:
¢.P, =0.85x940=7.99 ton

b) Normas Técnicas Complementanias del Reglamento del D.F. (ref. 2.2)

Como la falla es por pandeo por flexidon y pandeo local combinados (no hay
pandeo por torsion) la resistencia de disefio puede determinarse también
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace a
continuacion.
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Factor de pandeo local O

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2.

Q,. Se determina para los pafines, que son elementos plahos no atiesados.
bjt = 4.69/0.152 =30.86 > 1470/ ,[F, =24.79

1,400,000 1,400,000
— = ~=0.418
F.(b/t)  3515x30.86° -

.0, =

Q.. El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el
esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F,, = Q.F. = 0.418x3515 =
1470 kglcm?. | '
_2730x0.152 480
*" 1470 [ 1285541470
4,=9.12-2(19.54-9.77)0.152 = 6.15 cm’
0, =6:15/9.12 = 0.674

] =977 cm

0=0,0, =0.418x0.674 = 0.282
(KL/r); < 6340/ JOF, = 6340/4/0.282x3515 = 201.4
(KL/r) =878 < 201.4

k- QA,F,@ M}F
) 2(KLfr)

.l
4

2x201

=0.282x9.12x3515 1—%}0.75

= 6136 kg = 6.14 ton Ec. 2.47

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC
(6.14/7.99=0.769); si se ulilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el
metodo de la ref. 2.2 arrojaria un valor solo 13 por ciento menor que el de la
ref. 2.39 (6.14x0.85/(0.75x7.99)=5.22/5.99=0.87).
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