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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS
DE ACERO ASISTIDO POR COMPUTADORA

DIVISION DE EDUCACION CONTINUA, UNAM
COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

Expositores:

M.l. Héctor Soto Rodriguez
M.l. Fernando Monroy Miranda
M.L Celso J. Mufioz Black

Méexico, D.F. Marzo de 2005



OBJETIVO GENERAL DEL CURSO:

Al final del curso el participante disefara estructuras de acero
tipicas de la Comision Federal de Electricidad {CFE), conforme a las
Especificaciones basadas en el disefio por factores de carga y
resistencia del American Institute of Steel Construction (AISC-
LRFD), dltima edicion; con apego al Manual de Obras Civiles de la
Comisién Federal de Electricidad (CFE) en lo referente a la
determinacion de las acciones ocasionadas por viento y sismo; y
utilizando el programa STAAD PRO (uitima versién) como
herramienta de trabajo. ‘



CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
ASISTIDO POR COMPUTADORA

Fecha: 14 al 18 de marzo de 2005
Horarios: 9:00-14:00 h y 15:00: 19:00 h

Expositores:
M.l. Celso J. Mufioz Black

M.I. Fernando Monroy Miranda
M. I Héclor Soto Rodriguez

CONTENIDO

Lunes 14 de marzo de 2005.

M. |. Celso J. Mufioz Black

Aspectos relevantes del disefio por sismo

Bases en que se apoyan las disposiciones de anaiisis por sismo

Criterios de analisis por sismo

Aplicaciones del Manual de Obras Civiles para la evaluacion de las acciones por sismo

Aspectos generales del disefio por sismo

Bases en que se apoyan las disposiciones de analisis por viento

Criterios de analisis por viento

Aplicaciones del Manual de Obras Civiles para ia evaluacidn de las acciones por viento

-Martes 15 de marzo de 2005.

M.1. Héctor Soto Rodriguez
Diferencias funfamentales entre disefio elastico y plastico
Meétodos de disefio en estructuras de acero
Propiedades geométricas. Definiciones de area total, drea neta y area neta efectiva
Estabilidad y relaciones de esbeitez
Pandeo local y pandeo general
Miembros en tension
Tipos de miembros en tension:
¢ Perfiles laminados
o Placas
e Barras
Caracteristicas de miembros en tension
Usos y comportamiento
Ejemplos de disefic

M. . Fernando Monroy Miranda
Marco tedrico de estructuras hiperestaticas para el disefio de vigas, columnas, armaduras

y conexiones, incluyendo el comportamiento sismico
Ejemplos con el programa STAAD-PRO



Miércoles 16 de marzo de 2005

M.I. Héctor Soto Rodriguez

Miembros en compresion (la columna aislada)
Introduccién

Tipos, usos y comportamiento

Esfuerzos residuales

Comportamiento y disefio de miembros comprimidos
Ejemplos de disefio

M. I. Fernando Monroy Miranda
Planteamiento del problema y ejemplo de modelacion geométrica de estructuras de acero
en STAAD- PRO. Asignacion de propiedades, cargas, combinaciones y parametros de

disefio en acero.

Jueves 17 de marzo de 2005 (mafiana)

M.l. Héctor Soto Rodriguez

Miembros en flexién (vigas)
Introduccion

Tipos y usos de miembros en flexion
Comportamiento

Disefio por flexién

Disefio por cortante

Disenc plastico

Revision de deflexiones

Ejemplos

M.l. Fernando Monroy Miranda
Ejemplo completo de un edjificio tipico CFE de 2 niveles

Viernes 18 de marzo de 2005

M. I. Héctor Soto Rodriguez

Flexocompresion (miembros flexocomprimidos)
Introduccidn

Comportamiento y disefio

Ejemplos de disefio

M. I. Fernando Monroy Miranda

Ejemplo de torre de comunicacion
Ejemplo de marco de estructuras mayores en S.E.



CARACTERISTICAS DEL CURSO:
+ Practico y de utilidad para los ingenieros de la CFE

e Dinamico
e Actualizado

Referencias principales:

Disefio de estructuras Metélicas, Tomos | y lI, 2002, Héctor Soto Rodriguez
Disefio de miembros estructurales de acero conforme las especificaciones AISC-
LRFD-1999, Héctor Soto Rodriguez y Michael D. Engelhardf, 2003
Manual de construccién en Acero IMCA, Tomos I y Il
Manual of steel construction, Allowable Stress Design, 1989, American institute of
Steel Construction ‘

o Manual of steel construction, Load and Resistance Factor Design, 2001, American
Institute of Steel Construction
Programa Acero Facil, M.I. Carlos Cincunégui Vergara
Programa STAAD-PRO, dltima version.
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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

ASPECTOS RELEVANTES DEL DISENO POR SISMO
TEORIA Y APLICACIONES

M.I. CELSO J. MUNOZ BLACK

Division de Educacién Continua, UNAM Marzo de 2005



CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

ASPECTOS RELEVANTES DEL DISENO POR VIENTO
TEORIA Y APLICACIONES

M.I. CELSO J. MUNOZ BLACK

Divisién de Educacion Continua, UNAM Marzo de 2005



OBJETIVOS:

Presentar las bases generales y fundamentos en que se apoyan las
recomendaciones de los Manuales de Obras Civiles de la Comisién
Federal de Electricidad para la determinaciéon de las acciones
producidas por la accién del viento y sismo en estructuras tipicas de
la C.F.E.

Mostrar mediante ejemplos tipicos, la interpretacién y aplicacion
correcta de las disposiciones de andlisis por viento y sismo
contenidas en los manuales indicados.
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B A

Definition
Area of directly connectedelements . . .. .. ... ... ....
Loaded area of concrete, in2(mm?). . . .. ... .. .. ... ..
Nominal unthreaded body area of bolt or threaded
par, inf(mm®) . . ...
Areaof concrete, in2(mm?) . . . . .. ... ...
Area of concrete slab within effective width, in.? (mm?) . . . . .
Area of an upset rod based on the major thread diameter,
inAmmd) . ... e
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Effective tension flange area, in.> (mm? . . . .. ... ......
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Grossarea,in. (mm®). . . . . .. e
Gross area subject to tensjon, in2 {mm? . . . ... ... ... ..
Gross area subject to shear, in>(mm?® . . . . ...........
Netarea, in> (mm®) . . . . . . . . vt
Net area subject to tension, in>(mm® . .. ... .........
Net area subject to shear, in>(mm% .. ..............
Projected bearing area, in*(mm?). . .. .. ... ... .. ....
Area of reinforcing bars, in.> (mm®. . . ... .. ... ...
Area of steel cross section, in.2 (mm? . ... ... ... ... ..
Cross-sectional area of stud shear connector, in.*(mm?% . . . . . .
Shear area on the failure path, in* (mm?%. . . ... ... ... ..
Net tensile area, in2(mm?) . . . .. .. . ... ... . ...
Webarea,in2(mm?% .. .. ... .. ... ... .
Area of steel concentrically bearing on a concrete support,
Mmoo
Total cross-sectional area of a concrete support, in.? (mm?) . . .
Factor for bending stress in tees and double angles . , , ., . . . .
Factor for bending stress in web-tapered members, in. (mmy),
defined by Equations A-F3-8 through A-F3-11. . . . . . ... ..
Factors used in determining M, for combined bending and axial
forces when first-order analysis isemployed . . . . . ... .. ..
Plate-girder coefficient . . . . . . . .. ... ... ... ...,
Bending coefficient dependent on moment gradient . . . . . . . .
Constant based on stress category, given in Table A-K3.1 . . . . .
Coefficient applied to bending term in interaction formula
for prismatic members and dependent on column curvature
caused by applied moments . . . . ., ... ... ...
Coefficient applied to bending term in interaction formula
for tapered members and dependent on axial stress at the
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smallendofthemember . . . .. . .. .. .. . ... .. ...

Ponding flexibility coefficient for primary member in a flat

e

Ponding flexibility coefficient for secondary member in a

flatroof . . . . . . . e e e e e e e e e e

Ratio of “critical” web stress, according to linear buckling

theory, to the shear yield stress of web material . . . . . .. ..
Warping constant, in.(mm®) . . . ... ... ... . ... ...
Outside diameter of circular hollow section, in. (mm) . . . . . .

Dead load due to the weight of the structural elements and

permanent features on the structure; nominal dead load . . . . .

Factor used in Equation A-G4-2, dependent on the type of

transverse stiffenersused inaplategirder . . . .. . ... ...

Modulus of elasticity of steel, E = 29,000 ksi (200 000 MPa)
Earthquake load

Modulus of elasticity of concrete, ksi(MPa) . . . . . . ... ..
Modified modulus of elasticity, ksi (MPa) . . . ... ... ...
Nominal strength of the base material to be welded, ksi (MPa) . .

Classification number of weld metal (minimum specified

strength), ksi(MPa) .. ... ... .. ... ... .. .....
Smaller of (Fy—F)or E, ksi(MPa} . . .. ... ........
Design stressrange, ksi(MPa) . . . . . ... ... ... ...

Threshold fatigue stress range, maximum stress range for

indefinite design life, ksi (MPa} . . .. ... ... ... ...,

Flexural stress for tapered members defined by Equations

A-F34and A-F3-5 . . . . . . . . e e
Critical stress, ksi(MPa) . . . ... .. ... ... .......

Flexural-torsional buckling stresses for double-angle

and tee-shaped compression members, ksi (MPa) . . . . .. ..
Elastic buckling stress, ksi{MPa) . . ... _ .. ........
Flastic flexural buckling stress about the major axis, ksi (MPa) . .
Elastic flexural buckling stress about the minor axis, ksi (MPa) . .
Elastic torsional buckling stress, ksi (MPa). . . . .. ... ...
Modified vield stress for composite columns, ksi (MPa). . . . .
Nominal shear rupture strength, ksi (MPa) . . . . . ... .. ..

Compressive residual stress in flange [10 ksi (69 MPa) for

rolled shapes; 16.5 ksi (114 MPa) for welded built-up shapes]. . .

Stress for tapered members defined by Equation A-F3-6,

ksi(MPa) . . . .. e e

Specified minimum tensile strength of the type of steel

beingused, ksi(MPa}. . . ... ... ... ..., ... .. ..
Nominal strength of the weld electrode material, ksi (MPa) . . . .

Stress for wpered members defined by Equation A-F3-7,

ksi(MPa) . . . . e e e e e

Specified minimum yield stress of the type of steel being
used, ksi (MPa). As used in this Specification, “yield
stress” denotes either the specified minimum yield point
(for those steels that have a yield point) or specified yield
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strength (for those steels that do not have a yield point) . . . . . . AS
Specified minimum yield stress of the flange, ksi (MPa). . . . . . B5.1
Specified minimum yield stress of reinforcing bars,

ksi(MPa) . . ... ..o 12.2
Specified minimum yield stress of the stiffener matenial,

ksitMPa) . . . . . e e e App. G4
Specified minimum yield stress of the web, ksi(MPa) . .. ... B5.1
Shear modulus of elasticity of steel, G = 11,200 ksi

(77200MPa). . . .. .. F1.2
Horizontal force, kips(N). . . . . .. .. . . . .. ... .. ... Cl1
Flexuralconstant . . . . . . .. . .. . . .. . ... E3
Length of stud connector after welding, in. (mm) . . .. ..... 13.5
Moment of inertia, in* (mm*). . . .. .. .. ... ..., .... F1.2
Mement of inertia of the steel deck supported on secondary

members, in*(mm* . ... L L Lo K2
Moment of inertia of primary members, in.*(mm®). . . . ... .. K2
Moment of inertia of secondary members, in.* (mm* . . . .. .. K2
Moment of inertia of a transverse stiffener, in.* (mm* . . . .. .. App. G4

Moment of inertia about y-axis referred to compression flange, or if
reverse curvature bending referred to smaller flange, in.* (mm*). . App. F1

Torsional constant for a section, in.* (mm*). . . . ... ... ... F1.2
Effective length factor for prismatic member. . . . . . ... ... B7
Effective length factor for torsional buckling . . . . . ... .. .. App. E3
Effective length factor for a tapered member . . . . . ., . .. .. App. F3
Story height or panel spacing, in. (mm). . . . . ... ... .. .. C1
Length of connection in the direction of loading, in. (mm). . . . . B3

Live load due to occupancy and moveable equipment . . . . . . . N4

Laterally unbraced length; length between points which are either
braced against lateral displacement of compression flange or braced

against twist of the cross section, in. (mm} . . . . . ... ... .. Fl1.2
Length of channel shear connector, in. (mm}) . . . . . .. ... .. 154
Edge distance, in.{mm}. . . . . . .. ... .. ... ... .. J3.10
Limiting laterally unbraced length for full piastic bending capacity,
uniform moment case (C,=1.0),in. (mm) . . . ... ... . ... F1.2
Column spacing in direction of girder, ft (m}. . . . . ... .. .. K2
Limiting laterally unbraced length for plastic analysis,

() . L e e e e e e Fl1.2
Maximum unbraced length for the required column force with
Kequaltoone,in.{mm) . ... .. ... ... ... ....... C3
Limiting laterally unbraced length for inelastic lateral-

torsional buckling, in. fmm)}. . . . . .. .. .. ... F1.2
Roofliveload . . . . . . .. ..., ... .. ........... N4
Column spacing perpendicular to direction of girder, ft(m) . . . . K2
Absolute value of moment at quarter point of the unbraced

beam segment, kip-in. (N-mm) . . . . ... .. .. .. ... ... F1.2
Absolute value of moment at centerline of the unbraced

beam segment, kip-in. (N-mm) . . . .. .. .. ... ... .. .. F1.2
Absolute value of moment at three-quarter point of the

unbraced beam segment, kip-in. (N-mm) . . . . . .. ... .. .. Fi.2

Elastic buckling moment, kip-in. (N-mm) . . . . ... ... ... F1.2
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Required flexural strength in member due to lateral frame

translation only, kip-in. N-mm) . . . . ... .. ... .. ..., C1
Absolute value of maximum moment in the unbraced

beam segment, kip-in. (N-mm) . . . . .. ... .. ... L. L. F1.2
Nominal flexural strength, kip-in. (N-mm) ., . . . . ... .. ... Fi1.1

Flexural strength defined in Equations A-H3-7 and A-H3-8 for use
in alternate interaction equations for combined bending and axial

force, Kip-in. N-mm}. . . . . .. . ... ... . ... . ..., App. H3
Required flexural strength in member assuming there is no lateral
translation of the frame, kip-in. N-mm} . . . . .. ... ... .. C1
Plastic bending moment, kip-in. (N-mm). . . . . ... ... ... F1.1

Moment defined in Equations A-H3-5 and A-H3-6, for use in
alternate interaction equations for combined bending and axial

force, kip-in.(N-mmm) . . . . . .. ... .. ... ... ... ... App. H3
Limiting buckling moment, M,,, when A = A, and C, = 1.0, kip-in.

N-mm) . ... e e e Fl1.2
Required flexural strength, kip-in. (N-mm). . . . . ... .. ... C1

Moment corresponding to onset of yielding at the extreme fiber
from an elastic stress distribution (= F, S for homogeneous

sections), kip-in. (N-mm) . . . . .. ... . ............ Fl1.1
Smaller moment at end of unbraced length of beam or

beam-column, kip-in. (N-mm) . . . ... ... ... ....... F1.2
Larger moment at end of unbraced length of beam or

beam-column, kip-in. N-mm} . . . ... ... ... ....... F1.2
Length of bearing, in.{mm). . . . . ... ... ... ....... K1.3
Number of stress range fluctuations in designlife . . . . . . . .. App. K33
Number of stud connectors in one rib at a beam intersection. . . . 13.5
Required story or panel bracing shear force, kip (N). . . . . . .. C3
Elastic Euler buckling icad for braced and unbraced frame,

respectively, kips (N} . . . . . . . . . .. ... . ... ... .. C1
Nominal axial strength (tension or compression), kips (N), . . . . D1
Bearing loadon concrete, kips (IN) . . . .. ... ... ... ... J9
Required axial strength (tension or compression}, kips (N) . . . . B5.1
Yieldstrength, kips (N) . . . . . .. . .. ... . .. ... B5.1
Full reduction factor for slender compression élements . . . . . . App. E3
Reduction factor for slender stiffened compression elements . . . App. B5
Nominal strength of one stud shear connector, kips (N) . . . . . . I5

Reduction factor for slender unstiffened compression elements . . App. B5.3

Nominal load due to mitial rainwater or ice exclusive of the

ponding contribution . . . .. ... .. L L N4
Plate girder bending strength reduction factor . . . . .. ... .. App. G
Hybrid girder factor . . . .. ... ... ..o Lo L App. F1
Nominalstrength . . . . .. .. ... ... ... .. ... .... AS.3
Web shear strength, kips (N) . . . .. ... .. ... ... ... .. K1.7
Elastic section modulus,in* (mm®. . . . ... .. .. ... ... F1.2
Spacing of secondary members, ft(m) . . . . .. ... .. ..., K2
Smowload. . . . .. .. ... ... N4
Elastic section modulus of larger end of tapered member about its
major axis, in  (mm®) . . ... App. F3
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Effective section modulus about major axis, in*(mm®) . . . . . . App. Fl
Elastic section modulus referred to tension and compression

flanges, respectively, in>(mm®. . . .. .. ... ... . ... .. App. F1
Tension force due to service loads, kips(N} . . ... ... .. .. J3.9
Specified pretension load in high-strength bolt, kips (N), . . . . . J3.9
Required tensile strength due to factored loads, kips (N). . . . . . JI3.9
Reduction coefficient, used in calculating effective net area . . . . B3
Nominal shear strength, kips (N} . . . . .. .. ... ... . ... F2.2
Required shear strength, kips (N). . . . .. .. ... .. .. ... App. G4
Windload. . . . .. ... ... L oo o Comm. Ad
Beam buckling factor defined by Equation F1-8 . . . ... .. .. F1.2
Beam buckling factor defined by EquationF1-9 . . . . . . . . ., Fl1.2
Plastic section modulus, in> (mm®». . . . . ... ... ... ... F1.1
Clear distance between transverse stiffeners, in. (mm). . . . . . . App. F2.2
Distance between connectors in a built-up member, in. {mm) . . . E4
Shortest distance from edge of pin hole to edge of member

measured paralle! to direction of force, in. {mm). . . . . . .. .. D3

Ratio of web area to compression flange area . . . . ... .. .. App. G2
Weld length, in. (mm). . . . ... ... ... ... . .. ... .. B10
Compression element width, in. (mm) . . . .. .. ... ... .. B5.1
Reduced effective width for slender compression elements,

m(mm). . .. e e e App. B5.3
Effective edge distance, in. (mm}. . . . .. .. ... ... .. .. D3
Flange width, in. (mm) . . . . ... .. .. ... ......... B5.1
Stiffener width for one-sided stiffeners, in. (mm) . . ... .. .. C34
Numerical coefficients . . . . . .. ... ... ... ....... 12.2
Nominal fastener diameter, in. (mm) . . .. . . ... .. ... .. 3.3
Overall depth of member, in. {mm). .. .. ... ... .. ..., B5.1

Pin diameter,in.(mm) ... ....................D3
Roller diameter,in. (mm) . . . . . . .. .. ... ... ... ... J8.2
Depth at larger end of unbraced tapered segment, in. (mm) . . . . App. F3
Beamdepth,in.(mm}). . . .. ... .. ... . ... ... K1.7
Nominal diameter (body or shank diameter), in. {mm), . . . . . . App- K3.3
Columndepth, in. (mm). . . . ... .. .. ... ... ... K1.7
Depth at smaller end of unbraced tapered segment, in. (mm) . . . App. F3
Base of natural logarithm =2.71828. .. . . . ... ... .. ... Comm. E2

Computed compressive stress in the stiffened element, ksi (MPa) . App. B5.3
Smallest computed bending stress at one end of a tapered

segment, ksi(MPa) . . . .. .. ... ... ... ... ... ... App. F3
Largest computed bending stress at one end of a tapered

segment, ksi(MPa) . . . .. ... ... ... ... ... ... App. F3
Specified compressive strength of concrete, ksi (MPa). . . . . . . 12.2
Stressducto 12D+ 1.2R ksi(MPa) . . . .. ... ... ..... App. K2
Required normal stress, ksi(MPa) . . . .. .. ... ....... H2
Required shearstress, ksi (MPa) , . .. .. ... ... ...... H2
Required shear stress due to factored loads in bolts or rivets,

ksi{MPa) . . . .. e 3.7
Transverse center-to-center spacing (gage) between fastener

gagelines, in.{mm). . . . . .. .. .. ... L oL B2

Clear distance between flanges less the fillet or comer radius for
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rolled shapes; and for built-up sections, the distance between
adjacent lines of fasteners or the clear distance between flanges

whenweldsareused, in. (mm) . . . . ... .. ... ....... B5.1
Distance between centroids of individual components perpendicular
to the member axis of buckling, in, (mm). . . . ., ... ... .. E4

Twice the distance from the centroid to the following: the inside
face of the compression flange less the fillet or corner radius, for
roiled shapes; the nearest line of fasteners at the compression flange
or the inside faces of the compression flange when welds are used,

for built-up sections, in. (mm) . ., .. ... ... ........ B5.1
Distance between flange centroids, in. mm) . . . . . ... .. .. C3
Nominal rib beight,in. (mm) . . . .. .. .. ... ........ 3.5
Factor used in Equation A-F3-6 for web-tapered members. . . . . App. F3
Factor used in Equation A-F3-7 for web-tapered members. . . . . App. F3
Factor defined by Equation A-F2-4 for minimum moment of

inertia for a transverse stiffener. . . . . . . ... oo oL App.F23
Distance from outer face of flange to web toe of fillet, in, {mm). . K1.3
‘Web plate buckling coefficient . , . ., . .. ..o, App.F2.2
Laterally unbraced length of member at the point of lead, in. {(mm) B7
Length of bearing, in. (mm). . . . . .. ... ... .. ...... Jg.2
Length of connection in the direction of loading, in. (mm). . . . . B3
Lengthof weld,in. (mm) . . . . .. .. ... ... .. ...... B3

Ratio of web to flange yield stress or critical stress in hybrid

beams . . . . .. . L e App. G2
Number of nodal braced points withinthespan . . . . ... ... C3
Threads perinch(permm) . . . . . ., . .. ... .. ...... App.K3.4
Governing radius of gyration, in. (mm). . . . ... ... ... .. B7

For the smaller end of a tapered member, the radius of gyration,
considering only the compression flange plus one-third of the
compression web area, taken about an axis in the plane of the web,

£+ ) App.F3.4
Minimum radius of gyration of individual component in a built-up
member,in. fmm) . . . .. . .. ... e e e e e E4
Radius of gyration of individual component relative to centroidal

axis paralle] to member axis of buckling, in. (mm). . . . . .. .. E4

Radius of gyration of the steel shape, pipe, or tubing in composite
columns. For stee] shapes it may not be less than 0.3 times the

overall thickness of the composite section, in. (mm) . . . . . . .. 12

Polar radius of gyration about the shear center, in. (mm). . . . . . E3
Radius of gyration about x and y axes at the smaller end of a

tapered member, respectively, in. {mm). . . . . ... ... .. .. App. F3.3
Radius of gyration about x and y axes, respectively, in. {(mm) . . . E3

Radius of gyration about y axis referred to compression flange, or
if reverse curvature bending, referred to smaller flange, in. (mm) . App. F1
Longitudinal center-to-center spacing (pitch) of any two consecutive

holes,in. (mm) . . . . .. ... .. ... ... ... ... B2

Thickness of element, in.{mm). . . . .. ... ... .. ..... B5.1
HSS design wall thickness, in. (mm) . . . . . ... ... ... .. B5.1
Flange thickness,in.{mm) . . . . ... .. ... ... ..., .. B5.1
Flange thickness of channel shear connector, in. {(mm). . . . , . . 154
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Web stiffener thickness, in. (mm), . . ..., .. .......... C34
‘Web thickness of channel shear connector, in. {mm). . . . .. . . 154
Web thickness, in. {mm) . ... .... ... . ... ..... B5.3
Leg size of the fillet weld, in. (mm). . . . . .. ... ... .. .. J2.2
Plate width; distance between welds, in. (mm}. . . . .. ... .. B3
Unit weight of concrete, Ibs/cu ft. (kg/m®) . . . . .. ... .. .. 12
Average width of concrete rib or haunch, in. (mm). . ., . . .. .. 13.5

Subscript relating symbol to member strong axis

Coordinates of the shear center with respect to the centroid,

ILMM) . . L L e e e e e E3
Connection eccentricity, in. {mm). . . . .. .. ... ... .... B3
Subscript relating symbol to member weak axis

Distance from the smaller end of tapered member used in

Equation A-F3-1 for the variation in depth, in. (mm). . . . . . .. App. F3
Subscript relating symbol to member longitudinal axis

Separation ratio for built-up compression members=h/2r, . . . E4
Reduction factor given by Equation J2-1 . . . . ... ... .. .. J2
Brace stiffness requirement when there is no web

distortion . . .. . ... . e C3.4
Required nodal torsional bracing stiffness . . . . . ... ... .. C3.4
Required story or panel shear stiffness . . . . .. ... ... ... C3

Web distortional stiffness, including the effect of web transverse

stiffeners, ifany . . . .. . . ... ... . oL oL, C34
Transiation deflection of the story under consideration,

IL(mMMY. .. .. L e e e e e e e e C1
Depthtaperingratio . . .. ... ... .. ... ... ...... App. F3
Subscript for tapered members . . . .. ... oL oL App. F3
Exponent for alternate beam-column interaction equation . . . . . App. H3
Exponent for alternate beam-column interaction equation . . . . . App. H3
Column slenderness parameter . . . .. .. ... ... .. .... Cl
Equivalent slenderness parameter. . .. .. ... ......... App. E3
Effective slendemess ratio defined by Equation A-F3-2 . . . . . . App. F3
Limiting slenderness parameter for compact element . . . . . . . B5.1
Limiting slenderness parameter for noncompact element . . . . . B5.1
Resistance factor . . . . . .. .. ... . ... 0. AS53
Resistance factor for flexure . . . . .. . . ... ... ... ... F1
Resistance factor for compression . .. .. .. ... ... .. .. A5
Resistance factor for axially loaded composite columns . . . . . . 2.2
Resistance factor for shear on the failure path . . ... .. . ... D3
Resistance factor fortension . . . . .. .. ... . ..., D1
Resistance factor forshear . . .. . .. .. ... ... ... ... F2.2
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CHAPTER A

GENERAL PROVISIONS

SCOPE

The Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel Build-
ings shall govern the design, fabrication, and erection of steel-framed buildings. As
an aliernative, the AISC Specification for Structural Steel Buildings, Allowable
Stress Design and Plastic Design is permitied.

This Specification includes the list of symbols, the glossary, and the appendices.
The tables of numerical values are provided for design convenience.

Seismic design of buildings shail comply with the AISC Seismic Provisions for
Structural Sieel Buildings, Seismic Provisions Supplement No. I, and with this
Specification.

Single angle members shall comply with the Specification for Load and Resistance
Factor Design of Single-Angle Members and with this Specification.

Hollow stnuctural sections (HSS) shall comply with the Specification for the
Design of Steel Hollow Structural Sections and with this Specification.

Design of nuclear structures shall comply with the Specification for the Design,
Fabrication and Erection of Steel Safety Related Structures for Nuclear Facilities
and with this Specification.

As used in this Specification, the term structural steel refers to the steel elements of
the structural steel frame essential to the support of the required loads. Such ele-
ments are enumerated in Section 2.1 of the AISC Code of Standard Practice for
Steel Buildings and Bridges. For the design of cold-formed sieel structural mem-
bers, whose profiles contain rounded corners and slender flat elements, the provi-
sions of the American Iron and Steel Institute Specification for the Design of
Cold-Formed Steel Structural Members are recommended.

TYPES OF CONSTRUCTION

Two basic types of construction and associated design assumptions shall be permit-
ted under the conditions stated herein, and each will govern in a specific manner the
strength of members and the types and strength of their connections.

Type FR {fully restrained), commonly designated as “rigid-frame” (continuous
frame), assumes that connections have sufficient stiffness to maintain the angles
between intersecting members.

Type PR (partially restrained) assumes that connections have insufficient stiffness
to maintain the angles between intersecting members. When connection restraint is
considered, use of Type PR construction under this Specification requires that the
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TYPES OF CONSTRUCTION [Sect. A2,

strength, stiffness and ductility characteristics of the connections be incorporated
in the analysis and design. These characteristics shall be documented in the techni-
cal literature or established by analytical or experimental means.

When connection restraint is ignored, commonly designated “simple framing,” it is
assumed that for the transmission of gravity loads the ends of the beams and girders
are connected for shear only and are free to rotate. For “simple framing” the follow-
ing requirements apply: :

(13 The connections and connected members shall be adequate to resist the
factored gravity loads as “simple beams.”

(2) The connections and connected members shall be adequate to resist the
factored lateral loads.

(3) The connections shall have sufficient inelastic rotation capacity to avoid over-
load of fasteners or welds under combined factored gravity and lateral loading.

The type of construction assumed in the design shall be indicated on the design doc-
uments. The design of all connections shall be consistent with the assumption.

MATERIAL
Structural Steel
ASTM Designations

Materiai conforming to one of the following standard specifications is approved for
use under this Specification:

Carbon Structural Stee], ASTM A36/A36M

Pipe, Steel, Black and Hot-Dipped, Zinc-Coated Welded and Seamiess ASTM
AS53/A53M, Gr. B

High-Strength Low-Alloy Structural Steel, ASTM A242/A242M

Cold-Formed Welded and Seamless Carbon Steel Structural Tubing in Rounds
and Shapes, ASTM AS00

Hot-Formed Welded and Seamless Carbon Steel Structural Tubing, ASTM 501

High-Yield-Strength, Quenched and Tempered Alloy Steel Plate, Suitable for
Welding, ASTM A514/A514M

High-Strength Carbon-Manganese Steel of Structural Quality, ASTM A529/
AS529M

Steel, Sheet and Strip, Carbon, Hot-Rolled, Structural Quality, ASTM A570/
AS5T0M, Gr. 40 (275), 45 (310), and 50 (345)

High-Strength Low-Alloy Columbium-Vanadium Steels of Structural Quality,
ASTM AS572/A57TZIM

High-Strength Low-Alloy Structural Steel with 50 ksi (345 MPa) Minimum
Yield Point to 4-in. (100 mm) Thick, ASTM A588/A588M

Steel, Sheet and Strip, High-Strength, Low-Alloy, Hot-Rolled and Cold-Rolled,
with Improved Atmospheric Corrosion Resistance, ASTM A600

Steel, Sheet and Strip, High-Strength, Low-Alloy, Columbium or Vanadium, or
Both, Hot-Rolled and Cold-Rolled, ASTM A6Q7

Hot-Formed Welded and Seamless High-Strength Low-Alloy Structural Tubing,
ASTM A613

Carbon and High-Strength Low-Alloy Structural Steel Shapes, Plates and Bars
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and Quenched-and-Tempered Alloy Structurai Steel Plates for Bridges,
ASTM AT09/A709M

Quenched and Tempered Low-Alloy Structural Steel Plate with 70 ksi (485 MPa)
Minimum Yield Strength to 4 in. (100 mm) Thick, ASTM A852/A852M

High-Strength Low-Alloy Steel Shapes of Structural Quality, Produced by
Quenching and Self-Tempering Process (QST), ASTM A913/A913M

Steel for Structural Shapes for Use in Building Framing, ASTM A992/A992M

Certified mill test reports or certified reports of tests made by the fabricator or a test-
ing laboratory in accordance with ASTM A6/A6M, Standard Specification for
General Requirements for Rolled Structural Steel Bars, Plates, Shapes, and Sheet
Piling or A568/A568M, Standard Specification for Steel, Sheet, Carbon, and
High-Strength, Low-Alloy, Hot-Rolled and Cold-Rolled, General Requirements
for, as applicable, shall constitute sufficient evidence of conformity with one of the
above ASTM standards. If requested, the fabricator shall provide an affidavit stat-
ing that the structural steel furnished meets the requirements of the grade specified.

Unidentified Steel

Unidentified steel, if surface conditions are acceptable according to criteria con-
tained in ASTM AG6/AGM, is permitted to be used for unimportant members or
details, where the precise physical properties and weldability of the steel would not
affect the strength of the structure.

Heavy Shapes

For ASTM A6/A6M Group 4 and 5 rolled shapes to be used as members subject to
primary tensile stresses due to tension or flexure, toughness need not be specified if -
splices are made by bolting. 1f such members are spliced using complete-joint-pen-
etration groove welds, the steel shall be specified in the contract documents to be
supplied with Charpy V-notch (CVN) impact testing in accordance with ASTM
AG6/AGM, Supplementary Requirement S5. The impact test shall meet a minimum
average value of 20 ft-lbs. (27 J) absorbed energy at +70°F (+21°C) and shall be
conducted in accordance with ASTM A673/A073M, with the following
exceptions:

(1) The center longitudinal axis of the specimens shall be located as near as practi-
cal to midway between the inner flange surface and the center of the flange
thickness at the intersection with the web mid-thickness.

(2) Tests shall be conducted by the producer on material selected from a location
representing the top of each ingot or part of an ingot used to produce the prod-
uct represented by these tests,

For plates exceeding two-in. (50 mm) thick used for built-up cross-sections with
bolted splices and subject to primary tensile stresses due to tension or fiexure, mate-
rial toughness need not be specified. If such cross-sections are spliced using com-
plete-joint-penetration welds, the steel shall be specified in the contract documents
to be supplied with Charpy V-notch testing in accordance with ASTM A6/A6M,
Supplementary Requirement S5. The impact test shall be conducted by the pro-
ducer in accordance with ASTM A673/A673M, Frequency P, and shall meet a min-
imum average value of 20 ft-1bs. (27 J) absorbed energy at +70°F (+21°C).

The above supplementary requirements also apply when complete-joint-penetra-
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ion welded joints through the thickness of ASTM A6/A6M Group 4 and 5 shapes
and built-up cross sections with thickness exceeding two in. (50 mm) are used in
connections subjected to primary tensile stress due to tension or flexure of such
members. The requirements need not apply to ASTM A6/A6M Group 4 and 5
shapes and built-up members with thickness exceeding two in. (50 mm) to which
members other than ASTM A6/A6M Group 4 and 5 shapes and built-up members
are connected by complete-joint- penetration welded joints through the thickness
of the thinner material to the face of the heavy material.

Additionai requirements for joints in heavy rolled and built-up members are given
in Sections J1.5, J1.6, J2.6, J2.8 and M2.2.

Steel Castings and Forgings
Cast steel shall conform 1o one of the following standard specifications:

Steel Castings, Carbon, for General Application, ASTM A27/A27M, Gr. 65-35
(450-240)

Steel Castings, High Strength, for Structural Purposes, ASTM A148/148M Gr.
80-50 (550-345)

Steel forgings shall conform to the following standard specification:

Steel Forgings Carbon and Alloy, for General Industrial Use, ASTM A668/
A668M

Certified test reports shall constitute sufficient evidence of conformity with
standards.

Bolts, Washers, and Nuts

Steel bolts, washers, and nuts shall conform to one of the following standard
specifications:

Carbon and Alloy Steel Nuts for Bolts for High-Pressure or High-Temperature
Service, or Both, ASTM A194/A194M

Carbon Sieel Bolts and Studs, 60,000 PSI Tensile Strength, ASTM A307

Structural Bolts, Steel, Heat Treated, 120/105 ksi Minimum Tensile Strength,
ASTM A325

High-Strength Bolts for Structural Steel Joints [Metric], ASTM A325M

Quenched and Tempered Steel Bolts and Studs, ASTM A449

Heat-Treated Steel Structural Bolts, 150 ksi Minimum Tensile Strength, ASTM
A490

High-Strength Steel Bolts, Classes 10.9 and 10.9.3, for Structural Steel Joints
[Metric], ASTM A490M ‘

Carbon and Alloy Steel Nuts, ASTM A563

Carbon and Alloy Steel Nuts [Metric}, ASTM AS563M

Hardened Stecl Washers, ASTM F436

Hardened Steel Washers [Metric], ASTM F436M

Compressible-Washer-Type Direct Tension Indicators for Use with Structural
Fasteners, ASTM F959

Compressible-Washer-Type Direct Tension Indicators for Use with Structural
Fasteners [Metric], ASTM F959M

“Twist Off" Type Tension Control Siructural Bolt/Nut/Washer Assemblies,
Steel, Heat Treated, 120/105 ksi Minimum Tensile Strength, ASTM F1852
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Sect. A3] MATERIAL 5

ASTM A449 bolts are permitted to be used only in connections requiring bolt diam-
eters greater than 14-in. (38 mm) and shall not be used in slip-critical connections.

Manufacturer's certification shall constitute sufficient evidence of conformity with
the standards.

4, Apchor Rods and Threaded Rods

Anchor rods and threaded rod steel shall conform to one of the following standard
specifications:

Carbon Structural Steel, ASTM A36/A36M

Alloy Stee! and Stainless Steel Bolting Materials for High-Temperature Service,
ASTM A193/A193M

Quenched and Tempered Alloy Steel Bolts Studs and Other Externally Threaded

~ Fasteners, ASTM A354

High-Strength Low-Alloy Columbium-Vanadium Structural Steel, ASTM
ASTUAST2IM

High-Strength Low-Alloy Structural Steel with 50 ksi [345 MPa} Minimum
Yield Point to 4-in. {100 mm] Thick, ASTM AS588/A588M

Anchor Bolts, Steel, 36, 55, and 105-ksi Yield Strength, ASTM F1554

Threads on anchor rods and threaded rods shall conform to the Unified Standard
Series of ASME B18.2.6 and shall have Class 2A tolerances.

Steel bolts conforming to other provisions of Section A3.3 are permitted as anchor
rods. A449 material is acceptable for high-strength anchor rods and threaded rods
of any diameter.

Manufacturer’s certification shall constitute sufficient evidence of conformity with
the standards.

5.  Filler Metal and Flux for Welding

Filler metals and fluxes shall conform to one of the following specifications of the
American Welding Society:

Specification for Carbon Steel Electrodes for Shielded Metal Arc Welding, AWS
AS51

Specification for Low-Alloy Steel Electrodes for Shielded Metal Arc Welding,
AWS A55

Specification for Carbon Steel Electrodes and Fluxes for Submerged Arc
‘Welding, AWS A5.17/A5.17TM

Specification for Carbon Stee! Electrodes and Rods for Gas Shielded Arc
Welding, AWS AS5.18

Specification for Carbon Steel Electrodes for Flux Cored Arc Welding, AWS
A5.20

Specification for Low-Alloy Steel Electrodes and Fluxes for Submerged Arc
Welding, AWS A5.23/A5.23M

Specification for Carbon and Low-Alloy Steel Electrodes and Fluxes for
Eleciroslag Welding, AWS AS.25/A5.25M

Specification for Carbon and Low-Alloy Steel Electrodes for Electrogas
Welding, AWS A5.26/A5.26M

Specification for Low-Alloy Steel Electrodes and Rods for Gas Shielded Arc
Welding, AWS A5.28

LRFD Specification for Structural S1eel Buildings, December 27, 1999
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Specification for Low-Alloy Steel Electrodes for Flux Cored Arc Welding, AWS
A5.29
Specification for Welding Shielding Gases, AWS A5.32/A5.32M

Manufacturer’s certification shall constitute sufficient evidence of conforrhity with
the standards. Filler metals and fluxes that are suitable for the intended application
shall be selected.

Stud Shear Connectors

Steel stud shear connectors shall conform to the requirements of Structural Welding
Code—Steel, AWS D1.1.

Manufacturer’s certification shall constitute sufficient evidence of conformity with
the code.

LOADS AND LOAD COMBINATIONS

The nominal loads and factored load combinations shall be as stipulated by the
applicable code under which the structure is designed or dictated by the conditions
involved, In the absence of a code, the loads and factored load combinations,
including impact and crane loads, shall be those stipulated in ASCE 7. For design
purposes, the loads stipulated by the applicable code or ASCE 7 shall be taken as
nominal loads.

DESIGN BASIS
Required Strength at Factored Loads

The required strength of structural members and connections shall be determined
by structural analysis for the appropriate factored load combinations as stipulated
in Section A4.

Design by either elastic or plastic analysis is permitted, except that design by plastic
analysis is permitied only for sieels with specified minimum yield stresses not
exceeding 65 ksi (450 MPa) and is subject to provisions of Sections B5.2, C1.1,
C2.1a,C2.24, E1.2, F1.3, H1, and 11.

Beams and girders composed of compact sections, as defined in Section B5.1, and
satisfying the unbraced length requirements of Section F1.3 (including composite
members} which are continuous over supports or are rigidly framed to columns
may be proportioned for nine-tenths of the negative moments produced by the fac-
tored gravity loading at points of support, provided that the maximum positive
momentis increased by one-tenth of the average negative moments. This reduction
is not permitted for hybrid beams, members of A514/A514M steel, or moments
produced by loading on cantilevers. If the negative moment is resisted by a column
rigidly framed to the beam or girder, the one-tenth reduction may be used in propor-
tioning the column for combined axial force and flexure, provided that the axial
tforce does not exceed ¢, times 0.154,F,,

where

A,= gross area, in.*(mm?)
F,= specified minimum yield stress, ksi (MPa)
&, = resistance factor for compression

LRFD Specificanon for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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Sect. A6.] REFERENCED CODES AND STANDARDS 7

A6.

Limit States

LRFD is a method of proportioning structures so that no applicable limit state is
exceeded when the structure is subjected to all appropriate factored load
combinations.

Strength limit states are related to safety and concern maximum load carrying
capacity. Serviceability limit states are related to performance under normal service
conditions. The term “resistance” includes both strength limit states and service-
ability limit states.

Design for Strength

The required strength shall be determined for each applicable load combination as
stipulated in Section A4,

The design strength of each structural component or assemblage shall equal or
exceed the required strength based on the factored loads. The design strength ¢R,
for each applicable limit state is calculated as the nominal strength R, multiplied by
a resistance factor ¢. Nominal strengths R, and remstance factors ¢ are given in
Chapters D through K.

Design for Serviceability and Other Considerations

The overall structure and the individual members, connections. and connectors
shail be checked for serviceability. Provisions for design for serviceability are
given in Chapter L.

REFERENCED CODES AND STANDARDS
The following documents are referenced in this Specification:

ACT International (ACI)
Building Code Reguirements for Structural Concrete and Commentary, ACI
318-99

Metric Building Code Requiremenis for Structural Concrete and Commentary,
ACI 318M-99

American Institute of Steel Construction, Inc. (AISC)

Code of Standard Practice for Steel Buildings and Bridges, 2000

Seismic Provisions for Struciural Sieel Buildings, 1997

Seismic Provisions for Structural Steel Buildings Supplement No. 1, 1999

Specification for Structural Steel Buildings-Allowable Stress Design and Plastic
Design, 1989

Specification for Load and Resistance Factor Design of Single-Angle Members,
1993

Specification for the Design of Steel Hollow Structural Sections, 1997

Specification for the Design, Fabrication and Erection of Steel Safety Related
Structures for Nuclear Facilities, 1994

American Iron and Steel Institute (AISI)
Specification for the Design of Cold- Formed Sieel Structural Members, 1996

Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural Members, Supple-
ment No. I, 1999

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1959
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American Society of Civil Engineers (ASCE)
Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures, ASCE 7-98

American Society of Mechanical Engineers (ASME)
Fasteners for Use in Structural Applications, ASME B18.2.6-96
Surface Texture, Surface Roughness, Waviness, and Lay, ASME B46,1-85

American Society for Testing and Materials (ASTM)

ASTM A6/A6M-2000
ASTM A36/A36M-97a
ASTM A148/A148M-93b
ASTM A194/A194M-98b
ASTM A307-97

ASTM A325M-97
ASTM A370-97a

ASTM A490-97

ASTM AS500-99

ASTM A502-93

ASTM A529/A529M-96
ASTM A563M-97
ASTM AS570/A5T70M-98
ASTM AS588/A588M-97a
ASTM A607-96

ASTM A668/A668M-96
ASTM A709/AT09M-97b
ASTM AB47-99a

ASTM A913/A913M-97
ASTM C33-97

ASTM F436-93

ASTM F606-98

ASTM F959-96

ASTM F1554-99

ASTM A27/A2TM-95
ASTM A53/A53M-9%b
ASTM A193/A193M-99
ASTM A242/A242M-98
ASTM A325-97

ASTM A354-98

ASTM A449-93

ASTM A450M-93
ASTM A501-95

ASTM A514/A514M-94a
ASTM A563-97

ASTM AS568/568M-98
ASTM A572/A572M-99
ASTM A606-98

ASTM A618-99

ASTM A673/A673M-95
ASTM A751-96

ASTM AB52/A852M-97
ASTM A992/A992M-98
ASTM C330-97

ASTM F436M-93

" ASTM F606M-95b

ASTM F959M-97
ASTM Fi852-98

American Weiding Society (AWS)

AWS D1.1:2000

AWS A5 17/A5.17TM-98
AWS A5.23/A5.23M-97
AWS A5.28-96

AWS A5.1-91

AWS A518-93

AWS AS5.25/A5.25M-97
AWS A5.29-98

AWS A5.5-96

AWS A5.20-95

AWS AS5.26/A5.26M-97
AWS AS5.32/A5.32M-97

Research Council on Structural Connections (RCSC)

Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Joints Using
ASTM A325 or A490 Bolts, 1994

DESIGN DOCUMENTS

The design drawings shall show a complete design with sizes, sections, and relative
locations of all members. Floor levels, column centers and offsets shall be
dimensioned. Drawings shall be drawn to a scale large enough to show the informa-
tion clearly.

Design documents shall indicate the type or types of construction as defined in Sec-
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tion A2 and include the required strengths (moments and forces) 1f necessary for
preparation of shop drawings.

Where joints are to be assembled with high-strength bolts, the design documents
shall indicate the connection type (i.e., snug-tightened, pretensioned, or
slip-critical).

Camber of trusses, beams, and girders, if required, shall be specified in the design
documents.

The requirements for stiffeners and bracing shall be shown in the design
documents.

Welding and inspection symbols used on design and shop drawings shall be the
American Welding Society symbols, Welding symbols for special requirernents not
covered by AWS are permitted to be used provided complete explanations thereof
are shown in the design documents. :

‘Weld lengths called for in the design documents and on the shop drawings shall be
the net effective lengths.

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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CHAPTERB

DESIGN REQUIREMENTS

This chapter contains provisions which are common to the Specification as a whole.

Bl.

B2.

B3.

GROSS AREA

The gross area A, of a member at any point is the sum of the products of the thick-
ness and the gross width of each element measured normal to the axis of the
member, For angles, the gross width is the sum of the widths of the legs less the
thickness.

NET AREA

The net area A, of a member is the sum of the products of the thickness and the net
width of each element computed as follows:

In computing net area for tension and shear, the width of a bolt hole shall be taken as
Y-in. (2 mm) greater than the nominal dimension of the hole.

For a chain of holes extending across a part in any diagonal or zigzag line, the net
width of the part shall be obtained by deducting from the gross width the sum of the
diameters or siot dimensions as provided in Section J3.2, of all holes in the chain,
and adding, for each gage space in the chain, the quantity 5%/ 4g

where

5 = longidinal center-to-center spacing {pitch) of any two consecutive holes,
in. (mm)

g = transverse center-lo-center spacing (gage) between fastener gage lines, in.
(mm) '

For angles, the gage for holes in opposite adjacent legs shall be the sum of the gages
from the back of the angles less the thickness.

In determining the net area across plug or slot welds, the filler metal shall not be
considered as adding to the net area.

EFFECTIVE AREA OF TENSION MEMBERS

The effective area of tension members shall be determined as follows:

(1) When tension load is transmitted directly to each of the cross-sectional ele-
ments by fasteners or welds, the effective area A, is equal to the net area A,

(2) When the tension load is transmitted by fasteners or welds through some but
not all of the cross-sectional elements of the member, the effective area A, shall
be computed as follows:

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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‘When the tension load is transmitted only by fasteners
A, =AU (B3-1)
where

U =reduoction coefficient
=1-(x/1)<09
connection eccentricity, in. {mm)

X =
{ =length of the connection in the direction of loading, in. (mm)

‘When the tension load is transmitted only by longitudinal welds to other than a
plate member or by longitudinal welds in combination with transverse welds

A =AU (B3-2)
where

U= 1-(F/1)<09
A= gross area of member, in.? (mm?)

When the tension load is transmitted only by transverse welds
A, =AU (B3-3)
where

A = area of directly connected elements, in.2 (mm?)
Uu=1.0

When the tension load is transmitted to a plate only by longitudinal welds
along both edges at the end of the plate

A =AU (B3-4)
where
Forlz2w . . . . . . . e e e e e e U=1.00
For2w>I215w . . . .. . . e e e e e e e U=0.87
ForlSw>lzw . . . . . o e e e e e e e U=0.75
where

! = length of weld, in. (mm)
w = plate width (distance between welds), in. (mm)

Larger values of U are peritted 1o be used when justified by tests o1 other rational
criteria.

For effective area of connecting elements, see Section J5.2.

B4. STABILITY

General stability shall be provided for the structure as a whole and for each of its
elements.

Consideration shal] be given tothe significant effects of the loads on the deflected
shape of the structure and its individual elements.

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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B5.
1.

LOCAL BUCKLING {Sect. BS.

LOCAL BUCKLING
Classification of Steel Sections

Steel sections are classified as compact, noncompact, or slender-element sections.
For a section to qualify as compact, its flanges must be continuously connected 1o
the web or webs and the width-thickness ratios of its compression elements must
not exceed the limiting width-thickness ratios A, from Table B5.1. If the
width-thickness ratio of one or more compression elements exceeds A, but does not
exceed A,, the section is noncompact. If the width-thickness ratio of any element
exceeds A, from Table B5.1, the section is referred to as a slender-element compres-
sion section.

For unstiffened elements which are supported along only one edge parallel to the
direction of the compression force, the width shall be taken as follows:

(a) For flanges of I-shaped members and tees, the width b is half the full-flange
width, by

(b} Forlegsofanglesand flanges of channels and zees, the width b is the full nomi-
nal dimension.

(c) For plates, the width b is the distance from the free edge to the first row of fas-
teners or line of welds.

(d) For stems of tees, d is taken as the full nominal depth,

For stiffened elements which are supported along two edges paraliel to the direction
of the compression force, the width shall be taken as follows:

{a) For webs of rolled or formed sections, 4 is the clear distance between flanges
less the fillet or corner radius at each flange; k. is twice the distance from the
centroid to the inside face of the compression flange less the fillet or corner
radius.

(b} Forwebs of built-up sections, & is the distance between adjacent lines of fasten-
ers or the clear distance between flanges when welds are used, and A, is twice
the distance from the centroid to the nearest line of fasteners at the compression
flange or the inside face of the compression flange when welds are used; h, is
twice the distance from the plastic neutral axis to the nearest line of fasteners at
the compression flange or the inside face of the compression flange when
welds are used.

(c) For flange or diaphragm plates in built-up sections, the width & is the distance
between adjacent lines of fasteners or lines of welds.

{d) For flanges of rectangular hollow structural sections, the width & is the clear
distance between webs less the inside comer radius on each side. If the corner
radius is not known, the width may be taken as the total section width minus
three times the thickness. - The thickness r shall be taken as the design wall
thickness. When the design wall thickness is not known, it is permitted to be
taken as 0.93 times the nominal wall thickness.

For tapered flanges of rolled sections, the thickness is the nominal value halfway
between the free edge and the corresponding face of the web.

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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B6.

B7.

BS.

BY.

B10.

Design by Plastic Analysis

Design by plastic analysis is permitted, as limited in Section A5.1, when flanges
subject to compression involving hinge rotation and all webs have a
width-thickness ratio less than or equal to the limiting A, from Table BS5.1. For cir-
cular hollow sections see Footnote d of Table B5.1.

Slender-Element Compression Sections

For the flexural design of I-shaped sections, channels and rectangular or circular sec-
tions with slender flange elements, see Appendix F1. For other shapes in flexure or
members in axial compression that have slender compression elements, see Appendix
B5.3. For plate girders with slender web elements, see Appendix G.

BRACING AT SUPPORTS

At points of support for beams, girders and trusses, restraint against rotation about
their longitudinal axis shall be provided.

LIMITING SLENDERNESS RATIOS

For members in which the design is based on compression, the slenderness ratio
Kl1/r preferably should not exceed 200, :

For members in which the designis based on tension, the slendemess ratio {/r pref-
erably should not exceed 300. The above limitation does not apply to rods in ten-
sion. Members in which the design is dictated by tension loading, but which may be
subject to some compression under other load conditions, need not satisfy the com-
pression slenderness limit.

SIMPLE SPANS

Beams, girders and trusses designed on the basis of simple spans shall have an
effective length equal to the distance between centers of gravity of the members to
which they deliver their end reactions.

END RESTRAINT

Beams, girders, and trusses designed on the assumptions of full or partial end
restraint, as well as the sections of the members to which they connect, shall have
design strengths, as prescribed in Chapters ID through K, equal to or exceeding the
effect of factored forces and moments except that some inelastic but sclf—hrmtmg
deformation of a part of the connection is permitted.

PROPORTIONS OF BEAMS AND GIRDERS

When rolled or welded shapes, plate girders and cover-plated bcarns are propor-
tioned on the basis of flexural strength of the gross section:

(a) If
0.75F, A;, 2 0.9F, 4, " (B10-1)
no deduction shall be made for bolt or rivet holes in either flange,

where
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14 PROPORTIONS OF BEAMS AND GIRDERS [Sect. B10.
TABLE B5.1
Limiting Width-Thickness Ratios for
Compression Elements
Limiting Width-
Width Thickness Ratios
Thick-
ness 2 Ar
Description of Element Ratic (compact) (noncompact)
Flanges of [-shaped rolled b/t 038.JE/F, [d] 083JE/F, [e]
beams and channels in
fiexure
Flanges of 1-shaped hybridor | &/t 0.38./E7 Fyr 0.95JEI(F 1 ko) [l
welded beams in flexure I
2]
$ | Flanges projecting fram b/t NA 064,/ EV(F, Tke) M)
£ | buill-up compression
g | members
]
2 | Flanges of I-shaped sections | &/¢ NA 056./ETF,
& | in pure compression, plates
2 | projecting from compression
g alements; outstanding legs of
pairs of angles in continuocus
contact; flanges of channels
in pure compression
Legs of single angle struts; b/t NA 045 [E/F,
legs of double angle struts
with separators; unstiffened
elements, i.e., supported
along one edge
Stems of tees dast NA 075.JEIF,

Aj, = gross flange area, in.? (mm?)

n

A;

Sections B1 and B2, in.? (mm?)
F, = specified minimum tensile strength, ksi (MPa)

(b) If

the member flexural properties shall be based on an effective tension flange area

A

0.75F,

A

[

Apm<0.9F, Ag

=__"_A
6 F,

"

=net tension flange area calculated in accordance with the provisions of

(B10-2)

(B10-3)

and the maximum flexural strength shall be based on the elastic section modulus.

Hybrid girders shall be proportioned by the flexural strength of their gross sectien,
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Sect. B10.] PROPORTIONS OF BEAMS AND GIRDERS 15

TABLE B5.1 (cont.)
Limiting Width-Thickness Ratios for
Compression Elements

. . Limiting Width-
Width Thickness Ratios
Thick-
ness Ao A
Description of Element Ratio (compact) (noncompact)
Flanges of rectanguiar box brst
and hollow structural sections
of uniform thickness subject
1o bending or compression;
flange cover plates and dia-
phragm piates between lines
w | of fasteners or welds
=
Q . .
for uniform comprassion
5 P 112,JEiF, 1.40,JE/F,
w
E for plastic analysis 0938 JEIF, -
& | Unsupported width of cover b/t NA 1.86JE 1F,
= | plates perforated with a suc-
7]
cession of access holes [b]
Wabs in flexural h/t ’
compression [a] el 3T8JEIF, e} (g} 5.70,/E/F, [h]
Webs in combined fiexural k71, | for Pu/ 4P, s 0125 [cllg) [h]
and axial compression £ 2.75P,
376 |—]1-
AN £ ,,u
570 |—([1-0.74
for P, /P, > 0.125 [c]ig) £, 9,8,

I3 B )
112 | = | 233
Fy 7 )
E
2140 F
Fy

All other uniformly compres-

b/t NA 1.49,[EF,

sed stiffened elements, i.e., h/t,

supported along two edges

Circular hollow sections D/t Id)
In axial compression NA 0.11E!F,
in flexure B.O7E/F, 0.3E/Fy

[a] For hybrid beams, use the yield
strength of the flange £, instead
of £,

{b] Assumes net area of plate at
widest hole.

fe] Assumes an inefastic rotation
capacity of 3 radians. For structures
in zones of high seismicity, a greater

ratation capacity may be required,
m For plastic design use 0.0455F,.

[ej Fi=smalier of (4; ~F) or Ay, ksi {(MPa)
F, = compressive residual stress in flange
= 10 ksi {69 MPa) for rolled shapes
= 16.54ksi (114 MPa) for welded shapes
M . N ang 0.35 < k, < 0.763
fg] For members with unequal flanges, use /1, instead
of hwhen comparing to A,
[h) Far members with unequal flanges, see Appendix B5.1.
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PROPORTIONS OF BEAMS AND GIRDERS l [Sect. B10.

subject to the applicable provisions in Appendix G1, provided they are not required
to resist an axial force greater than ¢, times 0.15Fy A,, where F,; is the specified
minimum yield stress of the flange material and A, is the gross area. No limit is
placed on the web stresses produced by the applied bending moment for which a
hybrid girder is designed, except as provided in Section K3 and Appendix K3. To
qualify as hybrid girders, the flanges at any given section shall have the same
cross-sectional area and be made of the same grade of steel.

Flanges of welded beams or girders may be varied in thickness or width by splicing
a series of plates or by the use of cover plates.

The total cross-sectional area of cover plates of bolted or riveted girders shall not
exceed 70 percent of the total flange area.

High-strength bolts, rivets, or welds connecting flange to web, or cover plate to
flange, shall be propontioned to resist the total horizontal shear resulting from the
bending forces on the girder. The longitudinal distribution of these bolts, rivets, or
intermittent welds shall be in proportion to the intensity of the shear. However, the
longitudinal spacing shall not exceed the maximum permitted for compression or
tension members in Section E4 or D2, respectively. Bolts, rivets, or welds connect-
ing flange to web shall also be proportioned to transmit to the web any loads applied
directly to the flange, unless provision is made to transmit such loads by direct
bearing.

Partial length cover plates shall be extended beyond the theoretical cutoff point
and the extended portion shall be attached to the beam or girder by high-sirength
bolts in a slip-critical connection, rivets, or fillet welds. The attachment shall be
adequate, at the applicable design strength given in Sections J2.2, J3.8, or K3 to
develop the cover plate’s portion of the flexural design strength in the beam or
girder at the theoretical cutoff point.

For welded cover plates, the welds connecting the cover plate termination to the
beam or girder shall have continuous welds along both edges of the cover plate in
the length o', defined below, and shall be adequate, at the applicable design
strength, to develop the cover plate’s portion of the design strength in the beam or
girder at the distance ¢ from the end of the cover plate.

(a) When there is a continuous weld equal to or larger than three-fourths of the
plate thickness across the end of the plate

ad=w {B10-4)
where
w = width of cover plate, in. {(mm)

(b) When there is a continuous weld smaller than three-fourths of the plate thick-
ness across the end of the plate

a =15w (B10-5)
(¢} When there is no weld across the end of the plate
a =2w (B10-6)
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CHAPTERC

FRAMES AND OTHER STRUCTURES

This chapter contains general requirements for stability of the structure as a whole.

ClL.

SECOND ORDER EFFECTS
Second order (PA) effects shall be considered in the design of frames.
Design by Plastic Analysis

In structures designed on the basis of plastic analysis, as limited in Section A5.1,
the required flexural strength M, shall be determined from a second-order plastic
analysis that satisfies the requirements of Section C2.

Design by Elastic Analysis

In structures designed on the basis of elastic analysis, M, for beam-columns, con-
nections, and connected members shall be determined from a second-order elastic
analysis or from the following approximate second-order analysis procedure:

M,= BM, + B.M, (C1-1)
where

M,, =required flexural strength in member assuming there is no lateral transla-
tion of the frame, kip-in. (N-mm)

M, =required flexural strength in member as a result of Jateral translation of the
frame only, kip-in. (N-mm)

R P (€1-2)
(1-P, /P.)
2

P, = b EI2
(KL)
where I is the moment of inertia in the plane of bending and X is the effec-
tive length factor in the plane of bending determined in accordance with
Section C2.1, for the braced frame.

P, =required axial compressive strength for the member under consideration,

kips (N)
C,, =acoefficient based on elastic first-order analysis assuming no lateral trans-
lation of the frame whose value shall be taken as follows:

{a) For compress1on members not subject to transverse loadmg between
their supports in the plane of bending,

Cn=0.6 ~ 04(M, /M) (C1-3)
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C2.

SECOND ORDER EFFECTS [Sect. C1.

where M, /M, is the ratio of the smailer 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.

(b) For compression members subjected to transverse loading between
their supports, the value of C, shall be determined either by rational
analysis or by the use of the following values:

For members whose ends are restrained. . . . . . . .. C,=0.85
For members whose ends are unrestrained . . . . . . . C,.=1.00
B, = _——i?_ (C1-4)
] _EPu oh
ILHL
or
B, =— 1 (C1-5)
2 1-. P,
EP:Z

ZP, = required axial strength of all columns in a story, kips (N)
A, = lateral inter-story deflection, in. {mm)

ZH =sum of all story horizontal forces producing A, kips (N)

L =story height, in. (mm) .

n® El

Py = = kips (N)
where [ is the moment of inertia in the plane of bending and K is the effec-
tive length factor in the plane of bending determined in accordance with
Section C2.2, for the unbraced frame:
FRAME STABILITY

Braced Frames

In trusses and frames where lateral stability is provided by diagonal bracing,
shear walls, or equivalent means, the effective length factor X for compression
members shall be taken as unity, unless structural analysis shows that a smaller
value may be used.

The vertical bracing system for a braced multistory frame shall be determined by
structural analysis to be adequate to prevent buckling of the structure and to main-
tain the lateral stability of the structure, including the overturning effects of drift,
under the factored load combinations stipulated in Section A4.

The vertical bracing system for a braced multistory frame may be considered to
function together with in-plane shear-resisting exterior and interior walls, floor
slabs, and roof decks, which are properly secured to the structural frames. The col-
umns, girders, beams, and diagonal members, when used as the vertical bracing
system, may be considered to comprise a vertically cantilevered simply connected
truss in the analyses for frame buckling and lateral stability. Axial deformation of
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Sect. C3.] STABILITY BRACING 19

1a.

2a.

C3.

all members in the vertical bracing system shall be included in the lateral stability
analysis.

Design by Plastic Analysis

In braced frames designed on the basis of plastic analysis, as limited in Section
AS.1, the axial force in these members caused by factored gravity plus factored hor-
izontal loads shall not exceed 0.85¢, times A,F,.

Unbraced Frames

In frames where lateral stability depends upon the bending stiffness of rigidly con-
nected beams and columns, the effective length factor K of compression members
shall be determined by structural analysis. The destabilizing effects of gravity
loaded columns whose simple connections to the frame do not provide resistance to
lateral loads shall be included in the design of the moment-frame columns. Stiff-
ness reduction adjustment due to column inelasticity is permitted.

Analysis of the required strength of unbraced multistory frames shall include the
effects of frame instability and column axial deformation under the factored load
combinations stipulated in Section A4,

Design by Plastic Analysis

In unbraced frames designed on the basis of plastic analysis, as limited in Section
AS5.1, the axial force in the columns caused by factored gravity plus factored hori-
zontal loads shall not exceed 0.75¢, times A.F,.

STABILITY BRACING
Scope

These requirements address the minimurn brace strength and stiffness necessary to -

ensure member design strengths based on the unbraced length between braces with
an effective length factor K equal to unity. Bracing is assumed to be perpendicular
to the member(s) to be braced; for inclined or diagonal bracing, the brace strength
(force or mement) and stiffness (force per unit displacement or moment per unit
rotation) must be adjusted for the angle of inclination. The evaluation of the stiff-
ness furnished by a brace shall include its member and geometric properties, as well
as the effects of connections and anchoring details.

Two general types of bracing systems are considered, relative and nodal. A relative
brace controls the movement of the brace point with respect to adjacent braced

" points. A nodal brace controls the movement at the braced point without direct

interaction with adjacent braced points. The strength and stiffness furnished by the
stability bracing shall not be less than the required limits. A second order analysis
that includes an initial out-of-plumbness of the structure or out-of-straightness of
the member to obtain brace strength and stiffness can be used in lieu of the require-
ments of this section.

Frames

In braced frames where lateral stability is provided by diagonal bracing, shear
walls, or other equivalent means, the required story or panel bracing shear force is:

P,= 0.004EP, (C3-1y
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STABILITY BRACING [Sect. C3.

The required story or panel shear stiffness is:

2P .
B, = v (C3-2)

oL

where

o =075

ZP, = summation of the factored column axial loads in the story or panel sup-
ported by the bracing, kips (N)

L = story height or panel spacing, in. {mm)

These story stability requirements shall be combined with the lateral forces and
drift requirements from other sources, such as wind or seismic loading.

Columns

An individual column can be braced at intermediate points along its length by rela-
tive or nodal bracing systems. It is assumed that nodal braces are equally spaced
along the column.

(a) Relarive Bracing

The required brace strength is:

Py, = 0.004P, (C3-3)
The required brace stiffness is:
2P,
Bor - (C3-4)
oL,
where
¢ =075
B, = required compressive strength, kips (N)
L, = distance between braces, in. (mm)
(b) Nodal Bracing
The required brace strength is: '
P, =001P, \ (C3-5)
The required brace stiffness is:
By = (C3-6)
oL,
where
¢ =075

When the actual spacing of braced points is less than L, where L,, is the maximum
unbraced length for the required column force with X equal to one, then L, in Equa-
tions C3-4 and C3-6 is permitted to be taken equal to L.
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Sect. C3.] STABILITY BRACING 21

4a.

4b.

Beams

Beam bracing must prevent the relative displacement of the top and bottom flanges,
i.e. twist of the section. Lateral stability of beams shall be provided by lateral brac-
ing, torsional bracing, or a combination of the two. In members subjected to double
curvature bending, the inflection point shall not be considered a brace point.

Lateral Bracing

Bracing shall be attached near the compression flange, except for a cantilevered
member, where an end brace shall be aitached near the top (tension) flange. Lateral
bracing shall be attached to both flanges at the brace point near the inflection point
for beams subjected to double curvature bending along the length to be braced.

(a} Relative Bracing
The required brace strength is:
P, =0.008M,C,/ h, “ (C3-1
The required brace stiffness is:

B, = 4M . C, (C3-8)

where

¢ =075

M, =required flexural strength, kip-in. (N-mm)

h, = distance between flange centroids, in, (mm)

C. = 1.0 for bending in single curvature; 2.0 for double curvature; C;= 2.0
onty applies to the brace closest to the inflection point.

L, = distance between braces, in. (mm)

(b) Nodal Bracing
The required brace strength is:
P, =0.02M,C,/ h, (C3-9)

The required brace stiffness is:

Bb 10M C (C3-10)
"Lk,

where
o =075

When the actual spacing of braced points is less than L,, the maximum unbraced
length for M,, then L, in Equations C3-8 and C3-10 shall be permitted to be taken
equal to L.

Torsional Bracing

Torsional bracing can be nodal or continuous along the beam length. The bracing
can be attached at any cross-sectional Jocation and need not be attached near the

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION

!

x“i



22 ’ STABILITY BRACING [Sect. C3.

compression flange. The connection between a torsional brace and the beam must
be able to support the required moment given below.

(a) Nodal Bracing

The required bracing moment is:

br nC,L,

The required cross-frame or diaphragm bracing stiffness is:

B
Br =L
[l—B—T) (C3-12)

where

_24LM!

= (C3-13)
onEl,Ci

Br

h 12 12

3 3
B = 3.313(1.5@:, LB } (C3-14)

=075

= span length, in. {(mmj}

number of nodal braced points within the span

29,000 ksi (200 000 MPa)

= out-of-plane moment of inertia, in.* (mm®)

» = is a modification factor defined in Chapter F

1, = beam web thickness, in. (mm)

1, = web stiffener thickness, in. (mm)

b, = stiffener width for one-sided stiffeners (use twice the individual stiff-
ener width for pairs of stiffeners), in. (mm}

Br =brace stiffness excluding web distortion, kip-in/fradian (N-mm/radian)

(3...= web distortional stiffness, including the effect of web transverse stiff-

eners, if any, kip-in/radian (N-mm/radian)

O M3 o
nu

If B.ec < 7, Equation C3-12 is negative, which indicates that torsional beam brac-
ing will not be effective due to inadequate web distortional stiffness.

‘When required, the web stiffener shall extend the full depth of the braced member
and shall be attached to the flange if the torsional brace is also attached to the
flange. Alternatively, it shall be permissible to stop the stiffener short by a dis-
tance equal to 41, from any beam flange that is not directly attached to the tor-
sional brace. When the actual spacing of braced points is less than L, then L in
Equation C3-11 shall be permitted to be taken equal to L.

(b) Continuous Torsional Bracing

For continuous bracing, use Equations C3-11,C3-12 and C3-13 with L/n taken as
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Sect. C3.] STABILITY BRACING 23

1.0; the bracing moment and stiffness are given per unit span length. The
distortional stifiness for an unstiffened web is

B = 3.3Et, (C3-15)
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CHAPTERD

TENSION MEMBERS

This chapter applies to prismatic members subject to axial tension caused by static forces
acting through the centroidal axis. For members subject to combined axial tension and
flexure, see Section H1.1. For threaded rods, see Section J3, For block shear rupture
strength at end connections of tension members, see Section J4.3. For the design tensile
strength of connecting elements, see Section J5.2. For members subject to fatigue, see
Section K3.

D1.

D2.

DESIGN TENSILE STRENGTH

The design strength of tension members, §,P,, shall be the lower value obtained
according to the limit states of yielding in the gross section and fracture in the net
section.

(a) For yielding in the gross section:

¢, =0.90
P,=F,A, D1-1)
(b} For fracture in the net section: )
9,=0.75
P,=F,A, (D1-2)

where

A,= effective net area, in.2 (mm?)

A,= gross area of member, in.? (mm?

F,= specified minimum yield stress, ksi (MPa)
F, = specified minimum tensile strength, ksi (MPa}

‘When members without holes are fully connected by welds, the effective net sec-
tion used in Equation I}1-2 shall be as defined in Section B3. When holes are pres-
ent in 2 member with welded-end connections, or at the welded connection in the
case of plug or slot welds, the net section through the holes shall be used in Equation
D1-2.

BUILT-UP MEMBERS

For limitations on the longitudinal spacing of connectors between elements in
continuous contact consisting of a plate and a shape ortwo plates, see Section J3.5.

The longitudinat spacing of connectors between components should preferably
limit the slenderness ratio in any component between the connectors to 300,
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Sect. D3] PIN-CONNECTED MEMBERS AND EYEBARS 23

D3.

1a.

1b.

Either perforated cover plates or tie plates without lacing are permitted to be used
on the open sides of built-up tension members. Tie plates shall have a length not less
than two-thirds the distance between the lines of welds or fasteners connecting
thern to the components of the member, The thickness of such tie plates shall not be
less than one-fiftieth of the distance between these lines. The longitudinal spacing
of intermittent welds or fasteners at tie plates shall not exceed six in. (150 mm). The
spacing of tie plates shall be such that the siendemness ratio of any component in the
length between tie plates should preferably not exceed 300.

PIN-CONNECTED MEMBERS AND EYEBARS
Pin-Connected Members

Design Strength

The design strength of a pin-connected member, ¢P,, shall be the lowest value of the
following limit states:

(a) Tension on the net effective area:

b=, =0.75 D3-1)
P, = Uby F,
(b) Shear on the effective area:
‘ d=0,=0.75 (D3-2)
P, = 0.6AF,

{c)} For bearing on the projected area of the pin, see Section I8.
(d) For yielding in the pross section, use Equation D1-1.
where

Ag=2ta+d/2),in?(mm?)

a =shortest distance from edge of the pin hole to the edge of the member mea-
sured paralle! (o the direction of the force, in. (mm)

by=2t+0.63, in. (= 2t + 16, mm) but not more than the actual distance from the
edge of the hole to the edge of the part measured in the direction normal to
the applied force

d =pin diameter, in. (mm)

t = thickness of plate, in. {mm)

Detailing Requirements

The pin hole shall be located midway between the edges of the member in the direc-
tion normal to the applied force. When the pin is expected to provide for relative
movement between connected parts while under full load, the diameter of the pin
hole shall not be more than }4;-in. (1 mm) greater than the diameter of the pin.

The width of the plate beyond the pin hole shall not be less than 2b,5+ d and the min-
imum extension, a, beyond the bearing end of the pin hole, parallel to the axis of the
member, shall not be less than 1.33 x b,

The corners beyond the pin hole are permitted to be cut at 45° to the axis of the
member, provided the net area beyond the pin hole, on a plane perpendicular to the
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N

2b.

PIN-CONNECTED MEMBERS AND EYEBARS [Sect. D3.

cut, is not less than that required beyond.the pin hole parallel to the axis of the
member.

Eyebars
Design Strength

The design strength of eyebars shall be determined in accordance with Section D1,
with A, taken as the cross-sectional area of the body.

For calculation purposes, the width of the body of the eyebars shall not exceed eight
times its thickness.

Detailing Requirements ‘

Eyebars shall be of uniform thickness, without reinforcement at the pin holes, and
have circular heads whose periphery is concentric with the pin hole.

The radius of transition between the circular head and the eyebar body shall not be
less than the head diameter.

The pin diameter shall not be less than seven-eighths times the eyebar body width,
and the pin hole diameter shall not be more than };,-in (1 mm) greater than the pin
diameter.

For steels having F, greater than 70 ksi (485 MPa), the hole diameter shall not
exceed five times the plate thickness and the width of the eyebar body shall be
reduced accordingly.

A thickness of less than ¥%-in. {13 mm) is permissible only if external nuts are

" provided to tighten pin plates and filler plates into snug contact. The width from the

hole edge to the plate edge perpendicular to the direction of applied load shall be
greater than two-thirds and, for the purpose of calculation, not more than
three-fourths times the eyebar body width.
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CHAPTERE

COLUMNS AND OTHER COMPRESSION MEMBERS

This chapter applies to compact and non-compact prismatic members subject to axial
compression through the centroidal axis. For members subject to combined axial com-
pression and flexure, see Section H1.2. For members with slender compression elements,
see Appendix B5.3. For tapered members, see Appendix F3.
El. EFFECTIVE LENGTH AND SLENDERNESS LIMITATIONS
1. Effective Length
The effective length factor K shall be determined in accordance with Section C2.
2.  Design by Plastic Analysis
Design by plastic analysis, as limited in Section AJ.1, is permitted if the column
slenderness parameter A, does not exceed 1.5K.

E2. DESIGN COMPRESSIVE STRENGTH FOR FLEXURAL BUCKLING

The design strength for flexural buckling of compression members whose elements
have width-thickness ratios less than A, from Section B5.1 is ¢.P.:

¢.=0.85
) P,=A,F, (E2-1}
(a) ForA. <15 '
F.. =(0658% )F, (E2-2)
{b) Fori.,> 1.5
0877
F., =[ v ]Fy (E2-3)

where

e = ﬁ/i (E2-4)
myY E '

A, = gross area of member, in.2 (mm?)

F, = specified minimum yield stress, ksi (MPa)

E = modulus of elasticity, ksi (MPa)

K = effective length factor

{ =laterally unbraced length of member, in. (mm)

r = governing radius of gyration about the axis of buckling, in. (mm)
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E3.

E4.

DESIGN COMPRESSIVE STRENGTH FOR FLEXURAL BUCKLING [Sect. E2.

For members whose elements do not meet the requirements of Section B5.1, see
Appendix B5.3.

DESIGN COMPRESSIVE STRENGTH FOR
FLEXURAL-TORSIONAL BUCKLING

The design strength for flexural-torsional buckling of double-angle and tee-shaped
compression members whose elements have width-thickness ratios less than A,
from Section B3.1 is ¢.P,:

where
¢, =0.85
Po=AgFey (E3-1)
Fcrv + Fcrz 4P::r)F;:nH
Fp=l—m— 1" 1" (E3-2)
2H (F,+F.)
F GJ
cre AFDJ
7, = polar radius of gyration about shear center, in. (mm) (see Equation
A-E3-8)
2
yﬂ
H = i

v, = distance between shear center and centroid, in. (mm)

F., is determined according to Section E2 for flexural buckling about the y-axis of
F.
symmetry for A, = K L
ry U E

For double-angle and tee-shaped members whose elements do not meet the require-
ments of Section B5.1, see Appendix B5.3 to determine F,,, for use in Equation
E3-1.

Other singly symmelric and unsymmetric columns, and doubly symmetric col-
umns, such as cruciform or built-up columns, with very thin walls shall be designed
for the limit states of flexural-torsional and torsional buckling in accordance with
Appendix E3.

BUILT-UP MEMBERS
Design Strength

The design strength of built-up members composed of two or more shapes shall be
determined in accordance with Section E2 and Section E3 subject to the following
modification. If the buckling mode involves relative deformations that produce
shear forces in the connectors between individual shapes, Ki/r is replaced by
(KI/r), determined as follows:
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Sect. E4.] BUILT-UP MEMBERS 29

(a) Forintermediate connectors that are snug-tight bolted:

i 2
BT e
L ¥ Jo ti

(b} For intermediate connectors that are welded or fully tensioned bolted:
z 3 2
Yy _[® +0'82"_£"£“ £ (E4-2)
r m r e (I—HI ) iy

Ki . . .
[—] = column slenderness of built-up member acting as a unit
o

where

r

[ﬂ] = modified column slenderness of built-up member
rJm

a = distance between connectors, in. (mm}

7, = minimum radius of gyration of individual component, in. (mm)

r; = radius of gyration of individual component relative to ils cenwroidal axis
parallel to member axis of buckling, in. (mm)

o = separation ratio = h / 2r,

h = distance between centroids of individual components perpendicular to

the member axis of buckling, in. {(mm)}
Detailing Requirements

At the ends of built-up compression members bearing on base plates or milled sur-
faces, all components in contact with one another shall be connected by a weld hav-
ing alength not less than the maximum width of the member or by bolts spaced lon-
gitudinally not more than four diameters apart for a distance equal to 1% times the
maximum width of the member.

Along the length of buili-up compression members between the end connections
required above, longitudinal spacing for intermittent welds, bolts, or rivets shall be
adequate to provide for the transfer of the required forces. For limitations on the
longitudinal spacing of connectors between elements in continuous contact con-
sisting of a plate and a shape or two plates, see Section J3.5. Where a component of
a built-up compression member consists of an outside plate, the maximum spacing
shall not exceed the thickness of the thinner outside plate times 0.75.,/E/ F, ,nor 12
in. (305 mm), when intermittent welds are provided along the edges of the compo-
nents or when fasteners are provided on all gage lines at each section. When fasten-
ers are staggered, the maximum spacing on each gage line shall not exceed the
thickness of the thinner outside plate times 112./E/ F, nor 18 in. (460 mm).

Individual components of compression members composed of two or more shapes
shall be connected 1o one another at intervals, 4, such that the effective slenderness
ratio Ka / r; of each of the component shapes, between the connectors, does not
exceed three-fourths times 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 end connection shall be welded or fully tensioned bolted
with clean mill scale or blast-cieaned faying surfaces with Class A coatings.
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ES.

BUILT-UP MEMBERS {Sect. EA.

Open sides of compression metmnbers built up from plates or shapes shall be pro-
vided with continuous cover plates perforated with a succession of access holes.
The unsupported width of such plates at access holes, as defined in Section B5.1, is
assumed to contribute to the design strength provided that;

(1) The width-thickness ratio conforms to the limitations of Section BS.1.
(2) Theratic of length (in direction of stress) to widthof hole shall not exceed two.

{3) The clear distance between holes in the direction of stress shall be not less than
the ransverse distance between nearest lines of connecting fasteners or welds.

(4) The periphery of the holes at all points shall have a minimum radius of 1}4-in.
(38 mm).

As an alternative to perforated cover plates, lacing with tie plates is permitted at
each end and at intermediate points if the lacing 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 lines of fasteners
or welds connecting them to the components of the member. Intermediate tie plates
shall have a length not less than one-half of this distance, The thickness of tie plates
shall be not less than one-fiftieth of the distance between lines of welds or fasteners
connecting them to the segments of the members. In welded construction, the weld-
ing on each line connecting a tie plate shall aggregate not less than one-third the
length of the plate. In bolted and riveted 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 lacing,
shall be so spaced that !/ r of the flange included between their connections shall not
exceed the governing slenderness ratio for the member as a whole. Lacing shall be
proportioned to provide a shearing strength normal to the axis of the member equal
to two percent of the compressive design strength of the member. The {/ r ratio for
lacing bars arranged in single systemns shall not exceed 140. For double lacing this
ratio shall not exceed 200. Double lacing bars shall be joined at the intersections.
For lacing bars in compression, / is permitted to 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 percent of that distance for double 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. (380 mm), the lacing
shall preferably be double or be made of angles.

For additional spacing requirements, see Section J3.

CONNECTIONS FOR PIN-CONNECTED COMFPRESSION MEMBERS

Pin connections of pin-connected compression members shall conform to the
requirements of Sections D3.1 and D3.2, except Equations D3-1 and D3-2 do not

apply.
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CHAPTERF

BEAMS AND OTHER FLEXURAL MEMBERS

This chapter applies to compact and noncompact prismatic members subject to flexure
and shear. For members subject to combined flexure and axial force, see Section H1. For
members subject to fatigue, see Section K3. For members with slender compression ele-
ments, see Appendix BS. For web-tapered members, see Appendix F3. For members with
stender web elements (plate girders), see Appendix G.

F1.

DESIGN FOR FLEXURE

The nominal fiexural strength M, is the lowest value obtained according to the limit
states of: (a) yielding; (b) lateral-torsional buckling; (c) flange local buckling; and
(d) web local buckling. For laterally braced compact beams with L, < L, only the
limit state of yielding is applicable. For unbraced compact beams and noncompact
tees and double angles, only the limit states of yielding and lateral-torsional buck-
ling are applicable. The lateral-torsional buckling limit state is not applicable 1o
members subject to bending about the minor axis, or to square or circular shapes.

This section applies to homogeneous and hybrid shapes with at least one axis of
symmetry and which are subject to simple bending about one principal axis. For
simple bending, the beam is loaded in a plane parallel to a principal axis that passes
through the shear center or the beam is restrained against twisting at load points and
supports. Only the limit states of yielding and laterai-torsional buckling are consid-
ered in this section. The lateral-torsional buckling provisions are limited to doubly
symmetric shapes, channels, double angles, and tees. For lateral-torsional buckling
of other singly symmetric shapes and for the limit states of flange local buckling
and web local buckling of noncompact or slender-element sections, see Appendix
F1. For unsymmetric shapes and beams subject to torsion combined with flexure,
see Section HZ. For biaxial bending, see Section HI1. -

Yielding
The flexural design strength of beams, determined by the limit state of yielding, is
Guy:

¢, =0.90

M, =M, (F1-1)
where

M, = plastic moment (= F, Z< 1.5M, for homogeneous sections), kip-in. (N-mm)

M, = moment corresponding to onset of yielding at the exwreme fiber from an
elastic stress distribution (= F.§ for homogeneous section and F;S for hy-
brid sections), kip-in. (N-mm)
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2a.

DESIGN FOR FLEXURE [Sect. F1,

See Section B10 for further lirmitations on M, where there are holes in the tension
flange.

Lateral-Torsional Buckling

This limit state is only applicable to members subject to major axis bending. The
flexural design strength, determined by the limit state of lateral-torsional buckling,

1s M,

¢b = 090
M, =nominal flexural strength determined as follows

Doubly Symmetric Shapes and Channels with L, < L,

The nominal flexural strength is:

Mo=C M- - N |lcm 1-2
n T b p_( p- r Lr—Lp = r ’ (F')

where

L, = distance between points braced against lateral displacement of the com-
pression flange, or between points braced to prevent twist of the cross
section, in. {mm}

L, = limiting laterally unbraced length as defined below, in. {rnm)

L, = limiting laterally unbraced length as defined below, in, {(mm)

M, = limiting buckling moment as defined below, kip-in. (N-mm)

In the above equation, C, is a modification factor for non-uniform moment dia-
grams where, when both ends of the beam segment are braced:

25M, +3M, +4M, +3M,

G

where

Mmy = absolute value of maximum moment in the unbraced segment, kip-in.

"(N-mm) ,

M, = absolute value of moment at quarter point of the unbraced segment,
kip-in. (N-mm)

Mg = absolute value of moment at centerline of the unbraced beam segment,
kip-in. (N-mm)

Mg = absolute value of moment at three-quarter point of the unbraced beam
segment, kip-in. (N-mm)

C, is permitted to be conservatively taken as 1.0 for all cases. Equations F1-4 and
F1-6 are conservatively based on C, = 1.0. For cantilevers or overhangs where the
free end is unbraced, C, = 1.0.

The limiting unbraced length, L,, shall be deterrnined as follows.

(a) For I-shaped members including hybrid sections and channels:

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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Sect.

Fi.] DESIGN FOR FLEXURE 33

L, =165, | £ S B
FJH'

(b) For solid rectangular bars and box sections:

0.13rE
L= M‘ JIA , < (F1-5)

]

where

A = cross-sectional area, in.? (mmz)
J = torsional constant, in.* (mm®)

The limiting laterally unbraced length L, and the corresponding buckling moment
M, shall be determined as follows.

(a) For doubly symmetric I-shaped members and channels:

rX
L =~”F—’,/1+,/1+ X,F? (F1-6)

L

M, = F,S, , , (F1-7)
where
x =T [EG/A (F1-8)
s Y 2
2
Xy =aSnf 5 (F1-9)
1, \GJ

S. = section modulus about major axis, in.” (mm?*)

E = modulus of elasticity of steel, 29,000 ksi (200 000 MPa)

G = shear modulus of elasticity of steel, 11,200 ksi (77 200 MPa)

Fy = smaller of (Fy - F,)or F,,,, ksi (MPa)

F, =compressive residual stress in flange; 10 ksi (69 MPa} for-rolled
shapes, 16.5 ksi (114 MPa) for welded built-up shapes

Fyr = yield stress of flange, ksi (MPa)

F,.= yield stress of web, ksi (MPa)

I, =moment of inertia about y-axis, in.* (mm*)

C., = warping constant, in.* (mm®)

(b) For solid rectangular bars and box sections:

[ = 2r,ENIA (F1-10)
r Mr
M,=FyS, (F1-11)

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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2b.

2c.

DESIGN FOR FLEXURE

Doubly Symmetric Shapes anq Channels with L, > L,
The nomina! flexural strength is:
M.=M,< M,
where M., is the critical elastic moment, determined as follows.

{a) For doubly symmetric I-shaped members and channels:

2
M. =Cy -~ [E1GI+[ZE ) 1,C.
L, L,

=C¢,S,X1'\/§ 1+ X12X2
Ly/ry 2Ly 17, )?

(b) For solid rectangular bars and symmetric box sections:

o _ 57000C,\JA
or Lb/r)’

Tees and Double Angles

For tees and double-angie beams loaded in the plane of symmetry:

1[EI GJ
M=M =1cL—’[B+\/1+BZi|

L3 cr
]

where

M, <1.5M, for stems in tension
M, < 1.0M, for stems in compression

B =x23(d/L) I, 1]

[Sect. F1.

(F1-12)

(F1-13)

(F1-14)

(F1-15)

(F1-16)

The plus sign for B applies when the stemn is in tension and the minus sign applies
when the stem is in compression, If the tip of the stem is in compression anywhere

along the unbraced length, use the negative value of B.

Design by Plastic Analysis

Design by plastic analysis, as limited in Section AS.1, is permitted for a compact
section member bent about the major axis when the laterally unbraced length L, of
the compression flange adjacent to plastic hinge locations associated with the fail-

ure mechanism does not exceed L,,, determined as follows,

(a) For doubly symmetric and singly symmetric I-shaped members with the com-
pression flange equal to or larger than the tension flange (including hybrid

members) loaded in the plane of the web:

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION

A



Sect. F2.] DESIGN FOR SHEAR 35

F2,

L,= [0.12+ 0.076{—”4—‘]][5]5 (F1-17)
M, || F,

F, = specified minimurn yield stress of the compression flange, ksi (MPa)
M= smaller moment at end of unbraced length of beam, kip-in. (N-mm)
M= larger moment at end of unbraced length of beam, kip-in. (N-mm)

r, =radius of gyration about minor axis, in. (mm)

where

(M, / M) is positive when moments cause reverse curvature and negative for
single curvature

(b) For solid rectangular bars and symmetric box beams:

L,,=1017+0.10 ME r.z20.10 £ r, (F1-18)
7% G e v

There is no limit on L, for members with circular or square cross sections nor for
any beam bent about ils miner axis.

In the region of the last hinge to form, and in regions not adjacent 1o a plastic hinge,
the flexural design strength shall be determined in accordance with Section F1.2.
DESIGN FOR SHEAR

This section applies to unstiffened webs of singly or doubly symmetric beams,
including hybrid beams, and channels subject to shear in the plane of the web. For
the design shear strength of webs with stiffeners, see Appendix F2 or Appendix G3.
For shear in the weak direction of the shapes above, pipes, and unsymmetric sec-
tions, see Section H2. For web panels subject to high shear, see Section K1.7. For
shear strength at connections, see Sections J4 and J5.

‘Web Area Determination

The web area A, shall be taken as the overall depth d times the web thickness ¢,.
Design Shear Strength

The design shear strength of unstiffened webs, with 2/1,, € 260, is §.V,,

where

¢, =0.90
V,= nominal shear strength defined as follows.

(@) Forh/1,<245ET F,,
V, = 0.6F,, A, (F2-1)

(b) For245/E7 Fy, <h/1,$3.07./ET Fp

LRFD Specification for Structural Sreel Buildings, December 27, 1999
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Fa.

F4.

DESIGN FOR SHEAR [Sect. F2.
{
245 [E/F,,
V, =06F,A,| — > (F2-2)
uz

() For307JE/ Fy <h/1, 5260

[ 4.52E (P IE S "
V=4 3 [—P—'
Aw-(hffw)z (F2-3) (6’/5“%

The general design shear strength of webs with or without stiffeners is given in
Appendix F2.2 and an alternative method utilizing tension field action is given in
Appendix G3.

Transverse Stiffeners
See Appendix F2.3.

WEB-TAPERED MEMBERS
See Appendix F3.

BEAMS AND GIRDERS WITH WEB OPENINGS

The effect of all web openings on the design strength of stee] and composite beams
shall be determined. Adequate reinforcement shall be provided when the required
strength exceeds the design strength of the member at the opening.

LRFD Specification for Structural Steel Butldings, December 27, 1999
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CHAPTER G

PLATE GIRDERS

I-shaped plate girders shall be distinguished from l-shaped beams on the basis of the web
slenderness ratio ki /1, When this valueis greater than A, the provisions of Appendices G1
and G2 shall apply for design flexural strength. For h /¢, < A,, the provisions of Chapter F
or Appendix F shall apply for design flexural strength. For girders with unequal flanges,
see Appendix B5.1.

The design shear strength and transverse stiffener design shall be based on either Section
F2 (without tension-field action} or Appendix G3 (with tension-field action). For girders
with unequal flanges, see Appendix B5.1.

LRFD Specification for Structural Steel Buildings, December 27, 1999
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CHAPTERH

MEMBERS UNDER COMBINED FORCES AND TORSION

This chapter applies to prismatic members subject 1o axial force and flexure about one or
both axes of symmetry, with or without torsion, and torsion only, For web-tapered mem-
bers, see Appendix F3.

H1l. SYMMETRIC MEMBERS SUBJECT TO BENDING AND AXIAL

1.

FORCE
Doubly and Singly Symmetric Members in Flexure and Tension

The interaction of flexure and tension in symmetric shapes shall be limited by
Equations H1-1a and H1-1b.

P
(a) For =202

OF,
RS Me Mo |y (H1-1a)
¢Pn 9 q)eru ¢erry

P

(b) For ——<02

bF,
B Me Mo g (HI-1b)
2¢Pu ¢an.t q)any

where

P, =required tensile strength, kips (N)
P, =nominal tensile strength determined in accordance with Section D1, kips

(N)

M, =required flexura! strength determined in accordance with Section Cl1,
kip-in. (N-mm)

M, =nominal fiexural strength determined in accordance with Section F1,
kip-in. (N-mm)

x = subscript relating symbol to strong axis bending

y = subscript relating symbol to weak axis bending *

¢ = ¢, =resistance factor for tension (see Section D1)

¢, = resistance factor for flexure =0.90

A more detailed analysis of the interaction of flexure and tension is permitted in lieu
of Equations H1-1a and H1-1b.
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Sect. H3.] ALTERNATIVE INTERACTION EQUATIONS 39

H3.

Doubly and Singly Symmetric Members in Flexure and Compression

The interaction of flexure and compression in symmetric shapes shall be limited by
Equations H1-1a and H1-1b

where

P, =required compressive strength, kips (N)

P, =nominal compressive strength determined in accordance with Section E2,
kips (N)

¢ = ¢.=resistance factor for compression = 0.85 (see Section E2)

¢, = resistance factor for flexure = 0.90

UNSYMMETRIC MEMBERS AND MEMBERS UNDER TORSION AND
COMBINED TORSION, FLEXURE, SHEAR, 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 elas-
tic analysis for the factored loads:

(a) For the limit state of yielding under normal stress;
fun SOF, (H2-1}
o =0.90
{b) For the limit state of yielding under shear stress:
fu = 0.60F, (H2-2)
¢ =0.90
(c) For the limit state of buckling:
Smor fu, < 9F,,, as applicable (H2-3)
.= 0.85

Some constrained local yielding is permitted adjacent 1o areas which remain
elastic.

ALTERNATIVE INTERACTION EQUATIONS FOR MEMBERS UNDER
COMBINED STRESS

See Appendix H3,

LRFD Specification for Siructural Steel Buildings, December 27, 1992
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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

METODOS DE DISENO EN ESTRUCTURAS DE ACERO
PROPIEDADES GEOMETRICAS
' MODOS DE PANDEO
MIEMBROS EN TENSION

M. I. HECTOR SOTO RODRIGUEZ

Divisién de Educacién Continua, UNAM Marzo de 2005

6%



OBJETIVOS:

Presentar los métodos de disefio que se.utilizan en México para el
disefio de estructuras de acero y establecer sus principales
diferencias.

Mostrar el contenido general de las especificaciones AISC-LRFD -
1999 para el disefic de estructuras de acero, que seran la base del
curso.

llustrar los conceptos generales de las especificaciones referidas
para el disefio de miembros estructurales.

Comentar las aplicaciones de los miembros en tension en
estructuras de acero, su comportamiento y disefo.

o



METODOS DE DISENO PARA ESTRUCTURAS DE ACERO

1. Disefio por esfuerzos permisibles (DEP), disefio elastico (DE) ¢ disefio

por esfuerzos de trabajo (DET). AISC-ASD-1989 (M-IMCA-2003).

Esfuerzo actuante s Esfuerzo permisible

( Tension )
Compresion
 r ES j r
£ < Elexion >Ft= sfuerzo de fluencia, de falla
Factor de seguridad
Cortante

\ Flexocompresion

0.40

0.60
fs%F,s ) 0.66 Fy

0.90

etc.

Factor de seguridad (F.S.) .

Para evitar una falla estructural, las cargas que una estructura es capaza de
soportar deben ser mayores que las cargas a las que estara sometida durante
su vida (Otil. La resistencia verdadera de una estructura debe exceder la

resistencia requerida.

FS = Resistencia verdadera >10

Resistencia reguerida

En estructuras de acero F.S. puede variar desde 1.0 hasta 10, o en otras
condiciones este factor se puede reducir por un disefio pobre, una construccion
deficiente, fabricacion inadecuada, etc.

Por ejemplo, para un miembro en tension, FS vale 1.67. Es decir.

; F
FS = Esfuerzo de fluencia  _ Yy =167
Esfuerzo permisible 0.60F,

Los esfuerzos actuantes se determinan con las solicitaciones de trabajo
{(nominales o de servicio). Acciones no factorizadas.

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO qo
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2. Disefio por factores de carga y resistencia (DFCR). AISC-LRFD-2001.
Acciones de disefio < Resistencia de disefio
(Factor de carga)}{Acciones nominales) < (Factor de reduccién)(Resistencia nominal)

Acciones

‘/z;; < ¢ Resistencia nominal

Factor de reduccion < 1.0

Factor de carga> 1.0

Zy; Q) = accién de diseiio ¢ Ry = resistencia de disefio
Los factores de carga se estipulan en la norma ASCE7-02 y en el M-AISC-

LRFD-1999-2001. Los factores de reduccion de la resistencia y las resistencias
nominales se definen en las especificaciones AISC-LRFD, ultima edicién.

Combinaciones de cargas (ASCE7-02):

14D (A4-1)
1.2D+16L+05(L;oSoR) (A4-2)
1.2D +16{(L;o SoR) + (0.5L 0 0.8W) (A4-3)
12D +1.6W+ 05 +0.5(L;,o SoR) (A4-4)
12D +1.0E+05L+ 028 (A4-5)
09D+ {(1.6W0 1.0E) (A4-6)
donde:

D = carga muerta

L. = carga viva (ocupacion)
Lr = carga viva de techo

S = carga de nieve

R = carga de lluvia

E = carga sismica

W = carga de viento

3. Disefio por estados limite de falla y de servicio (DEL). NTC-RDF-2004

Acciones de disefio < Resistencia de disefio

Solicitaciones

/ ] - .
‘/ZFCS s Fr Resistencia hominal

MANUAL DE DISENC DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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Factor de carga >1.0 Factor de Reduccién < 1.0
I F. S = accién de diseio Fr R, = resistencia de disefo

Los factores de carga se estipulan en la norma “Criterios y Acciones para el
Disefio Estructural de las Edificaciones” del Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal, 2004. Los factores de reduccion de la resistencia y las
resistencias nominales se definen en las normas NTC-RDF-2004. En México,
tas combinaciones de carga usuales en el andlisis estructural son:

1.4 (CM + CV) (1)
1.1 (CM + CV + 8) (2)

La segunda combinacion incluye:

1.1 (CM + CV+ 1.0S,+ 0.30 S,) 3)
1.1 (CM + CV+ 0.30S, + 1.0 S,) (4)

CM = Carga Muerta

CV = Carga Viva

S = Sismo

Sy = Sismo en la direccion X

Sy = Sismo en la direccion Y

Notese que en México se utiliza un factor de carga comun para las cargas
muertas y vivas, mientras que en Estados Unidos se emplean factores
diferentes para cada una de ellas.

Las estructuras se analizan en dos direcciones ortogonales y se toma en
cuenta simultaneamente el efecto del sismo en la ofra direccién (30% Sx 6
30%S,). Las acciones y las combinaciones de carga son independientes del
material con que esta hecha la estructura.

Los factores de carga se aplican a las acciones o cargas externas. En México
se ha adoptado un factor de carga comun para las acciones gravitacionales
_(carga muerta y viva).

Las resistencias nominales y de disefio dependen de las caracteristicas de
cada material de construccién y de su forma de trabajo.

Los factores de reduccién toman en cuenta la importancia del elemento
estructural y su modo de falla para reducir la resistencia nominal.

Las resistencias nominales son formulas que aparecen en las normas para
cada condicion especifica de un miembro estructural. -
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6Ta ={ 0.90 Fy A, Flujo plastico en la seccién total
0.75 F, Aq Fractura en la seccién neta

Al aplicar la primera ecuacién de ¢Tp:
¢Tﬂ = 090 FyAg > Tu = 12 D + 16 L
0.90F,bt=1.2D+1.6L

_ 1.2D+1.6L
0.90b F,

3. Disefio por estados limite. NTC-RDF-2004.

La condicién que debe satisfacerse es:

. z Fc S < FR Rn
donde:
S=CM+CV
Fc = 1.4 (factor comdn cuando se combinan CM y CV)
Fr Rn =] 0.90F,A Flujo plastico en la seccion total
0.75 FAs Fractura en la seccidén neta
Por 1o tanto.

1.4 (CM + CV) = 0.90 AF,
1.4 (CM + CV) =0.90 bt F,

_ 14(CM +CV)
0.90b F,

CONCLUSIONES:

1. Con LRFD (AISC-1999) y DEL (NTC-RDF-2004) se obtiene un pequefio
ahorro en placas en tension (alrededor de un 3%):

2. Las diferencias de resultados al utilizar LRFD y DEL estriba en los valores
de los factores de carga: 1.2, 1.6 para LRFDy 1.4 para DEL. ‘

3. Cuando se disefian miembros en compresion, flexiébn y columnas con las
normas AISC-LRFD y NTC-RDF-2004, se obtiene una mayor economia
respecto al DEP, debido a que las ecuaciones utilizadas incluyen terminos que
se basan en el comportamiento plastico del acero.

2
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APLICACION DE LOS METODOS DE DISENO A UNA BARRA SUJETA A
TENSION AXIAL

Se desea diseriar una placa de acero soldada de una conexidn rigida, sometida
a tensién axial, que tiene un esfuerzo de fluencia F, y un esfuerzo de ruptura en
tension F,. lLas dimensiones de la seccion transversal de la barra no se
conocen y se designan como b y t. Las Unicas solicitaciones actuantes en la
placa son carga muerta y viva, y corresponden a acciones de servicio
(nominales o de trabajo}, no estan factorizadas por los correspondiente

factores de carga. '

1. Disefio por esfuerzos permisibles, disefio por esfuerzos de trabajo o
disefio elastico (DEP o ASD)

TR -

Z
V4
Placa en tension

La condicién que debe cumplirse para miembros en tension, segun DEP(ASD)
es: :

fi< Ft
P/A <060 F,

@.ﬁig':_cﬂ > 0.60 Fy

Como el ancho de fa placa se puede establecer de acuerdo con las
dimensiones de la viga (ancho de patin), el grueso de la placa vale:

(= (CM+CV)
0.60bF,

2. Diseiio por factores de carga y resistencia (L RFD-AISC-1999)

La condicién que debe cumplirse es:

0Ty 2Ty
donde;
Tu=12D+16L

1.2 y 1.6 son los factores de carga

)
—l,
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. DIFERENCIAS FUNDAMENTALES ENTRE EL DISENO ELASTICO Y
PLASTICO EN ESTRUCTURAS DE ACERO

Las dos teorfas fundamentales utilizadas ampliamente en el disefio estructural
en acero son: leoria elastica y pléstica. Estas hipotesis suponen que el acero

tiene un comportamiento elastico y pléstico como se indica en las siguientes
figuras.

ELASTICO PLASTICO
Fb Fy
—
. . . Fb=C I.=y l .
é Mx= Fb Sx Mp= Fy 2
——
Fb Fy

Teorfas de disefio

Para entender las diferencias entre el disefio elastico (disefio por esfuerzos
permnisibles o disefio por esfuerzos de trabajo) y disefio plastico, se considera
la grafica esfuerzo deformacién del acero estructural ordinario, en la que se

indican los rangos de comportamiento: elastico, plastico y endurecimiento por
deformacién.

G’ \
‘ Falla
0w |
o S
ESFUERZO l I
(Kg/cm’) Rango | Rango | Endurecimiento por deformacion
elastico | | Plastico l
| |
| |
| |
! | - E
& Est-15Ey DEFORMACION UNITARIA Ru-150 By

(cmicm)

Gréifica esfuerzo-deformacion acero al carbono

Los dos métodos de disefio descritos se basan en la suposicién de una
distribucién lineal de deformaciones como se muestra en la siguiente figura.

£



Eb Ey Ey
15 Ey
— -
ELASTICO PLASTICO
Mx= Fb Sx Mp= Fy Zx

Teorias de disefio
Distribuciones de deformaciones en una viga de acero,

DISENO ELASTICO

En el disefio elastico (DEP, DET), se utiliza exclusivamente el rango de
comportamiento elastico lineal de la curva anterior. Los esfuerzos son
directamente proporcionales a las deformaciones unitarias y se cumple
cabaimente la Ley de Hooke, de acuerdo con sus suposiciones
correspondientes.

“
/

ESFUERZO
Fy

(Kgiem’) Ty Esfuerzo de fluencia
Limite elastico de utilidad estructural

T b — b

Ey
DEFORMACION UNITARIA
{cmicm}
Limite eldstico

Este método es Util para predecir el comportamiento de las estructuras en
"condiciones de servicio, pero en muchos casos no permite estudiarlas en las
cercanias del colapso, ya que éste se presenta frecuentemente fuera del
intervalo elastico. Se dice que se aicanza el limite de utilidad estructural
cundo fa estructura completa, o una parte de ella, deja de cumplir
satisfactoriamente alguna de las funciones para las que fue disefiada y
construida.

16



DISENO PLASTICO

En disefio plastico (DP) se utilizan los dos intervalos de comportamiento

elastico y plastico de la grafica esfuerzo-deformacion.

«

Ty

ESFUERZO
(Kglem®)

A

1

Fy

RANGO PLASTICO

|
|
|

}—— Limite plastico de utilidad estructural
|
I

Ey

DEFORMACION UNITARIA
(cmicmy) )

Limite plastico
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Formacion de un mecanismo
con articulaciones plasticas

De todos los materiales de construccion el acero el que presenta un comportamiento
elasto-plastico que permite que se formen articulaciones plasticas en mayor escala;
siendo por otra parte la estructura capaz de abscrber mayor cantidad de energia de
deformacion y permitiendo una redistribucion de esfuerzos derivados de la flexion.
Cuando el momento flexionante en una seccion critica, es menor o igual al momento
correspondiente a la aparicién del esfuerzo de fluencia M,, el comportamiento inicial es
elastico; no hay ninguna zona plastificada. La curvatura del eje deformado (deflexion)
de una viga es continua y suave.

(o

Cuando el momento flexionante derivado de las cargas de disefio es igual al momento
plastico, se forma un numero de articulaciones plasticas suficientes para que la
estructura en conjunto o una parte de esta, se convierta en un mecanismo de colapso.
La curvatura del eje deformado muestra un cambio brusco en la seccion en ia que el
momento alcanza el valor M.

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERC
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Fy Fy
Metodo plastico

Este método consiste en determinar los elementos mecanicos que se desarrollan en
las secciones criticas de una estructura bajo la accién de las cargas de disefio o
factorizadas, considerando un comportamiento elastico. Las cargas factorizadas se
obtienen multiplicando las acciones de servicio por un factor de carga.

Con base en el conocimiento de ias caracteristicas del acero, permite estudiar el
comportamiento de las estructuras mas alla del intervalo elastico tradicional y predecir
con gran precision su comportamiento hasta la falla, con lo que se obtienen estructuras
mas econdmicas, y con un coeficiente  de seguridad mas homogéneo que las
disefiadas con los métodos convencionales.

Ventajas del método plastico

1. Permite determinar la resistencia maxima de la estructura; su comportamiento
normal hasta la falla.

| 2. Se obtienen soluciones mas econdmicas por la mejor distribucion del material de la
estructura.

3. El coeficiente de seguridad real es mas alto y homogéneo.

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO .
eHéctor Soto Rodriguez :l 7




MIEMBROS EN TENSION

P-—<( oo ool )—P

Angulo en tension
Definicion:

Son secciones laminadas o formadas por placas, o barras (redondas, cuadradas o
planas), de eje longitudinal recto y seccidn transversal constante (miembros
prismaticos), sujetos a cargas que actian a lo largo de sus ejes centroidales, que
producen en cualquier seccion, perpendicular a su eje longitudinal fuerzas axiales de
tension. : S

La magnitud del esfuerzo de tensidn en cualquier seccién es uniforme y en miembros
perfectos no hay flexion, cortante ni torsion.

Un miembro en tension es el elemento mas simple y eficiente de un sistema estructural.
Son elementos muy eficientes, por o que seria ideal tener en una estructura muchos
-miembros en esas condiciones. Su eficiencia se debe fundamentalmente a que toda la
seccion ftransversal trabaja a esfuerzos constantes y el material se aprovecha
optimamente. Para ello, se requieren condiciones especiales, relativas, sobre todo, a las
conexiones, para garantizar que las distintas secciones transversales estan sujetas
anicamente a tension.

Referencias de las Especificaciones AISC-LRFD-1999 (#M-AISC-LRFD-2 001)

.« Capitulo D. Miembros en tensién

« Capitulo B. Secciones B1 a B3 (Reglas para calcular el area total, area neta y areas
netas efectivas).

» Capitulo J. Seccion J4.3 (Reglas para determinar la resistencia a la ruptura por
cortante y tension combinadas (“Block shear rupture").

Criterios de disefo

A primera vista, el criterio de disefio Gnico para un miembro en tension parece ser la
resistencia ante fuerza axial, de sus secciones transversales. El comportamiento de los
miembros en tension, depende, en gran parte, de cémo se conectan a otros elementos
de la estructura o a otros componentes en un sistema de contraventeo verticat de un
edificio, 0 en una armadura.

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC-UMSNH se Michael Engethardt, University of Texas at Austin
’ 87
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Pandeo local de miembros an compresion

Su eficiencia se debe a qus la fuerza axial produce esfuerzos constantes an todo-e!
material que [o compone y trabaja al esfuerzo maximo permisible.

SN

—_ -

a=P/A

Barra en tensldﬂ

El disefio de miembros en tensién consiste en comparar el esfuerzo actuante con el
parmisible o la resistencia con la accién factorizada de disefio.

ALGUNAS COMPLICACIONES DE DISENO DE MIEMBROS EN TENSION

+ | as conexionas con el rasto de la estructura introducen excentricidades en las

cargas
Views AA

+ Imperfecciones geométricas de los elementos estructurales
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Disefio de miembros estructurales de acero conforme AISC-LRFD-2001

1. Flujo plastico en el area total

En este modo de falla, se presenta la fluencia del area total. La longitud total del
miembro fluye y la falla es por deformacion excesiva.

i I .
¢ ol oSS LI f

1/

7

Fig. Flujo plastico en la seccién total
(Yield of Gross Section)

2. Fractura en la seccion neta

e — . v
*“—"OOE | q ——

Fig. Fractura en la seccion neta
(Fracture of Net Seccion)

3. Ruptira por cortante y tension combinadas

‘:,_.,,_ ' "‘U“U\g o P

_Fig. Ruptura por cortante y tension combinadas
(Block Shear Rupture)

» Hactor Soto Rodriguez, FIC-UMSNH
» Michael Engelhardt, University of Texas at Austin



2 PROPIEDADES GEOMETRICAS
2.1 Areas de las secciones transversales
Definiciones

Area total, A;;
Area completa de la seccién transversal de un miembro

=

-
= /'/AI:::
g

Seccion total

Area total

A= 2 Productos del grueso x Ancho de los elementos de la seccién, medidos
en un plano perpendicular ai gje def miembro.

Eje del elemento
S

111

i

tita ta A= bt

Ar=byti+ botat bats
Area neta, A,
Area deducida por la presencia de un agujero para sujetadores (torniltos o
remaches). Es igual al area total de la seccion menos la que se pierde por los
agujeros,

Seccion neta

Seccion neta

Seccion total
Area neta 92

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez



= Z Productos del grueso de cada una de las partes que lo componen x
Ancho neto

Ancho neto

a) En el calculo de A, de placas en tension, el ancho neto de cada parte de la
seccidén se obtienen restando al ancho total la suma de los anchos de los
agujeros.

A

?,/\@'” 6/@’" < 66"'9

7 /
@,?g ag Oag Oag
b ) b |

b neto= b-Bag b neto= b-2&ag b neto= b-3@ag
Ancho neto de placas en tensién

b} Si existen varios agujeros en una ftrayectoria normal al eje de la pieza, el
ancho neto vale:

N Tornillos s S
| l en la trayectoria ——‘ l 1
D
i Y o - —_—
4 Y— L_ o : T T —
Jf = Erril— - _
! A _ —ca—:t - [ —_—
% e S s ‘ —
Trayectoria de falla
bn = b - N
Area neta, A,
An = At_ Nt

c) Si los agujeres estan colocados en una linea diagonal o en zigzag, deben
estudiarse todas las trayectorias de falla posibles.

Tornillos N2 — @ - ~ |
TomillosNe_ —3 4 ;

> \ :. —#B - T
T‘__ 1 w;\}[_é:_\_,%__lj e
L

g

g

A
X
A
A

g

DISENQ DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez t"ﬁ ?}



Cadena 2 Cadena 3’
- 2
A, = A, = Nyt d A,,=Ag—Nzr¢+z(zf§)

Placa con agujeros dispuestos en diagonal o en zig zag

Definicion de paso y gramil

-
FERE
-~ Ik EREEE -~
’——r——?—+—— %
\- Aggjeros para tornillos
L = s —_ T

4# L

$ = paso = separacion longitudinal centro a centro entre dos agu1eros
consecutivos, en la direccidn en que se transmiten las fuerzas, cm

g = gramil = separacién transversal centro a centro entre agujeros, cm

Ancho de los agujeros

En la determinacion del area neta se considera que los agujeros tienen un
diametro 3 mm (1/8") mayor que el de los tornillos.

@

2 @=Diametro del
'"é tornillo

\

= Dlametro del
remache

@ag=Diametro de agujero para remacheptornillo

Ancho de los agujeros

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez
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Angulos .
Su ancho se toma como la suma de los dos anchos de las dos alas menos el
grueso.

g - Ancho total = 2b-g

Definicién de ancho en angulos

El gramil para agujeros en alas adyacentes opuestas es la suma de los dos
gramites medidos desde los bordes de los angulos, menos el grueso de éstos.

g ‘ '
O O O .
[ L
. Gramil = 2G-g -—=5
Rl

0 O O T | %

Gramiles

En el calculo del 4rea neta a través de soldaduras de tapén o de ranura de no
se considera el metal de aportacién.

Filling may
be partial or
complete as
specified

Area neta en soldaduras de tapén o de ranura

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERQ
Héctor Soto Rodriguez q‘ S



FIGURAS ILUSTRATIVAS

 Medio espesor

Trayectoria de falla 2: Ar = Ag—-2¢t
Trayectoria de falla 3 : An = Ag—t( 3¢~ sY4ga-st/ag) .

Fig. Trayectorias de falla,

El ancho total de angulos sera la suma de los anchos de las alas, menos su grueso.

El gramil (distancia transversal ) para agujeros situados en alas opuestas serd la suma de los dos
gramiles, medidos desde la esquina exterior de los dngulos, menos el grueso de éste.

GUiA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERD
. eHactor Solo Redrigusz

16



FIGURAS ILUSTRATIVAS

Y
!

Se trata como
Un perfil te

@

\
=.

_

(b)

Se trata la mitad del patin y &l alma
hasta el primer agujero como un angulo
Se utiliza la x mas grande

X

—

(c)

En un perfil determinado, unido al resto de la estructura de una manera dada, x es igual a la distancia
entre el plano de conexion, que es una cara del miembro, y el centroide de éste. En casos parhculares el
miembro puede ser una porcion de la seccion transversal.

Fig. Definicion de'x p’ara calcular el coeficiente de reduccién U
Miembros en tension. Area neta efectiva

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
e Héclor Soto RodriglieZ
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Tres 0 mds ‘]" ¢ o/ | o ' Tres o mds 1~ | ® o . o
conectores en o | o d|. . _ - conectores . I . x
cada Wnea |4 | o | -/_._9_ -+ encada linea] o l N d»
: I T S I I B | o Mosfodos las
20 R oLy, 1 1, sectclo?es
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FACTORES PRINCIPALES DE LOS QUE DEPENDE LA
EFICIENCIA DE LA SECCION NETA

Ductilidad del metal

Método empleado para hacer los agujeros

Cociente g//d

Relacion entre el area neta y el area de apoyo sobre el

sujetador

o Distribucién del material de la seccién transversal de la barra,
con respecto a las placas de unidn, u otros elementos que se
utilicen para conectarla.

» Posicion de los planos de corte de los tornillos o remaches

respecto a la seccién fransversal del miembro. '

] Parte del 4ngulo unida
a la placa (con remaches

/ tornillos o soldadura).

4

l—— — Placa de conexion

]

Superficie de falla
Fig. 1.12 Angulo conectado en una sola ala.

Placa de conexidn

: 1 1 -I
- L"_ 1 1 1
\k__,_—_’
Material que .z_’
no trabaja /__} .
e , -
| N { ) 1 Ix
s I A A T
i A,

L= Longitud de
la conexion

Placa de conexién -

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



Ejemplo. La estructura que se muestra en la siguiente figura consiste de tres
barras verticales de acero estructural que soportan una carga P aplicada en
éstas a través de otra barra horizontal rigida. Las dos barras laterales tienen
una longitud Lq vy la central una longitud L,. Describir el proceso de carga al ir
aumentando de forma lenta y progresiva la carga P calculando los valores de
los esfuerzos normales, deformaciones y alargamientos en cada una de las
barras verticales, hasta el momento inmediatamente antes de que se produzca
la plastificacion de éstas. Las tres barras tienen la misma seccién transversal,
de area A y se supone que la capacidad de deformacidn del acero es ilimitada.
El diagrama esfuerzo deformacion para el acero esta idealizado como se
muestra en la figura y su médulo de elasticidad en el intervalo elastico lineal es
E = ofe,.

0
Fq F1
W F2 L
Barra
Barra
Iatera!_\ / fateral 6!! _____
I
L1
Lq |
Ly ‘ |
Barra Pendiente = E
central |
1 | ||
Bama _/ P ' II
horizontal O
rigida &

F;, F; son las fuerzas de tension axial en las tres barras verticales de la
estructura.

Estructura del ejemplo

SOLUCION:

Ecuaciones de equilibrio

Se tiene una sola ecuacion de equilibrio para la barra horizontal en la direccion
vertical;

Fy,=0
2F,+F;=P (1)
Ecuacion de compatibilidad de deformaciones

Como la barra rigida se mueve hacia abajo como un cuerpo rigido cuando se
aplica la carga, la ecuacion de compatibilidad es:

Alargamientos de las barras

il
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8, =3, (2)
81y 8= alargamientos,' respectivos, de las barras laterales y central.

Cuando ia carga exterior P es pequefia, los esfuerzos de tension en las barras
son menores que el esfuerzo de fluencia del acero oy y el material trabaja
elasticamente (intervalo eldstico lineal). Por lo tanto, de acuerdo con la Ley de
Hooke las relaciones carga-desplazamiento entre las fuerzas aplicadas en las
barras y sus alargamientos son: :

5, =ikt
' EA
62 — |':2|'~2
EA
De acuerdo con la ecuacion (2)
81 =3, (2)
Fl, _Fals
EA  EA
Es decir: .
F.L,=F,L,
F.L
F=—22 (3)
1 L1

Las ecuaciones (1) y (3) constituyen un sistema de dos ecuaciones con dos
incognitas. Se sustituye Ft en la ecuacion (1) y se obtiene F,.

FoL
2{ i1.2J‘+F,_:P
2L
Fof =2+1(=P
(T

F,(2L, +L,)=PL,

PL,

L L) “

Se sustituye el valor de Fz en la ecuacion (3) y se obtiene la fuerza F,

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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F e PL, L,
"TlRL, +L,) (L,

PL,

Fr= @, +L,) ©)

Por lo tanto, los esfuerzos correspondientes en las barras son:

£ PL,

= — e ——— 6

STATRLG LA ®)
£, PL

(7)

02 = — =

A (2L, +L,)A

Las ecuaciones anteriores son vdlidas siempre y cuando, los esfuerzos
actuantes de tensién axial sean menores que oy. De este resultado se confirma
que la primera barra que se plastificaria es la central, en ella el esfuerzo de
tension es mayor, ya que Ly> L, :

Conforme aumenta la carga P, los esfuerzos en las barras se incrementan
hasta alcanzar el esfuerzo de fluencia en la barra central. En este momento:

F,=c,A (8)
La magnitud de la carga P que ocasiona la aparicidon del esfuerzo de fluencia
por primera vez en la barra central, se denomina Py, El calculo de esta carga
requiere siempre de un andlisis estaticamente indeterminado, lo cual implica la
solucibn de ecuaciones de equilibrio, compatibilidad y de fuerza-
desplazamiento. P, se determina igualando las ecuaciones (4} y (8).

PL
F, = 4
27 (2, +Ly) “)
F,=c,A (8)

P.L
A=_—Y1
AT

PLy=c,AQL, +L,)

Se despeja Py

P, = oyA[—— + 1) 9)
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Siempre y cuando P sea menor que Py. la estructura tiene un comportamiento
elastico lineal y las fuerzas en las barras pueden determinarse con las
ecuaciocnes (4) y (5).

El desplazamiento de la barra rigida hacia abajo correspondiente a P, se llama
“desplazamiento de fluencia ¢, y es igual al alargamiento de la barra central
cuando aparece por primera vez el esfuerzo de fluencia oy.

Y"EA E E

(o

Con un aumento adicional de la carga exterior se incrementan las fuerzas en
las barras laterales (F.), pero la fuerza F; en la barra central permanece con ia
fuerza Fz = oA, debido a que se ha plastificado.

(8)

Cuando la carga exterior aumenta progresivamente y las fuerzas Fy alcanzan el
valor de Acy , se plastifican y ya no pueden soportar carga adicional. Las tres
barras se alargan plasticamente para esta carga constante, que se denomina
carga ultima P,. Esta carga se puede determinar a partir del equilibrio estatico
sabiendo que las tres barras se han plastificado completamente.

A

Pu

Fuerzas en las barras en el sistema plastificado

$F,=0
2Acr + Ao, =P,

Pu =3As,

El alargamiento total §, en el instante-en que la carga exterior P alcanza la
carga ulttima P, es igual al alargamiento de las barras laterales en el instante en
que éstas alcanzan el esfuerzo de fluencia, por lo tanto:

_Bby oy oyl

5, = =
“ EA E E
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B

Al comparar 8, con 8y, se observa que la relacion del desplazamiento total con
el correspondiente de fluencia es:

8,L,
8_11 E L
E
Adicionalmente, el cociente de ia carga Gltima con la carga de fluencia es:
P_u _ 3Ac, B 3
P, cyA[—ZL—2+ J (2L2 +L1J
L, L,
P, 3L,

P, (2L, +L,)

Todo el proceso de carga del sistema estaticamente indeterminado se
representa en la grafica carga desplazamiento indicado en la figura.

Comentarios

La recta OA representa el comportamiento elastico lineal (respuesta
elastica) de la estructura hasta que se alcanza la carga de fluencia P

En general, la relacion de los desplazamientos 8,/8, siempre es mayor que el
cociente de las cargas correspondientes P,/Py y, por lo tanto, el intervalo
parcialmente plastico AB (flujo plastico restringido) en el diagrama carga-
desplazamiento siempre tiene una pendiente menor que la del intervalo
elastico OA. Esto se debe a que las barras laterales en el intervalo
parcialmente plastico, las barras aun se comportan elasticamente; por lo tanto,
su alargamiento es funcién lineal de la carga. La barra central se ha
plastificado y las barras laterales soportan el incremento de carga.

El punto B del diagrama representa la carga ultima y la linea horizontal BC
representa el intervalo de deformacion plastica continua sin incremento de
carga.

Después de que se ha alcanzado la carga Ultima P, la estructura continua
deformandose como lo muestra la recta BC, y entonces, la estructura ya no es
capaz de soportar cargas adicionales. La presencia de desplazamientos muy
grandes significa que se ha alcanzado el limite de utilidad estructural, por lo
que la carga Ultima P, se considera la carga de colapso o de falla de la
estructura.

DISERNO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez

[EELY



El intervalo totalmente plastico BC (flujo plastico ilimitado o no
restringido) tiene una pendiente minima (cero).

1. Comportamiento elastico (respuesta elastica lineal de la
estructura)

2. Comportamiento parcialmente plastico (Flujo plastico
restringido).

3. Flujo plastico ilimitado {no restringido).

Carga —desplazamiento

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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Ejemplo. La estructura estaticamente indeterminada que se muestra en la
figura esta formada por una barra horizontal rigida y dos barras verticales
hechas con el mismo tipo de acero. Las barras verticales tienen una longitud L
= 2.0 my area transversal A = 10 cm? el material tiene un esfuerzo de fluencia
F, = 2 530 Kg/em? (250 MPa, 36 ksi) y un modulo de elasticidad E = 2.039x10°
Kg/cm2. La barra horizontal tiene una longitud de 4.5 m y soporta una carga P
= 5 Ton en el extremo libre B. Determinar la carga de fluencia Py y el
desplazamiento de fiuencia en el punto B. Calcular la carga ultima Py y su
desplazamiento correspondiente -en el mismo punto. Trace el diagrama carga —
desplazamiento que relacione la carga P con el desplazamiento del punto B.
Se supone que la capacidad de deformacién del acero es ilimitada.

|F1 l Fp
L

® @ L=2m

§ A B
@
b b b /

" 18m 15m 15m

' P=5 Ton

Estructura estdticamente indeterminada del ejemplo.

SOLUCION:

Determinacién de las fuerzas internas F1 y F2

En virtud de que la estructura es hiperestatica de primer grado, para determlnar
las fuerzas actuantes Fq y F; en las dos barras verticales, se requiere
establecer una ecuacidn de equilibric y oftra de compatibilidad de
deformaciones de la estfructura.

Ecuacion de equilibrio
Las ecuaciones de equilibrio relacionan las cargas que actian sobre la
estructura con las fuerzas desconocidas (fuerzas internas).

Se toman momentos respecto al punto A:

1.5Fi+ 3F,—4.5x20=0

Fi y F2 son las fuerzas de tension axial en las barras verticales 1 y 2,
respectivamente.

F, +2F;=15 (1)
Ecuacion de compatibilidad.

Esta ecuacion se basa en la geometria de la estructura, y expresa el hecho de
‘que el cambio de longitud de la barra horizontal debe ser compatibie con las
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condiciones de los apoyos. Debido a la carga de 5 Ton, la barra horizontal gira
respecto el punto A y consecuentemente, el desplazamiento hacia abajo en
cada punto de la barra horizontal es directamente proporcional a su distancia
medida desde el punto A.

A B
(5A=0\
61\6 )
I 2\68
15m 15m | 15m
4.5m

Diagrama de desplazamientos en la barra AB

De esta manera, la ecuacion de compatibilidad es:

5, &

22 _ 1
3 15
Por lo tanto:

8, =25, (2)

3, = alargamiento de la barra 2
8, =Alargamiento de la barra 1

Carga de fluencia y desplazamiento correspondiente.

.Se supone que los esfuerzos actuantes en el acero estan en el intervalo
elastico lineal. De acuerdo con la Ley de Hooke, las relaciones carga-
desplazamiento para las dos barras son:

FL

_ 3

% =EA (3)
F,L

== 4

Estas expresiones utilizan las dimensiones de la estructura y las propiedades
mecanicas del material con que estan hechas las barras.

Se sustituye la ecuacién (2) en la expresion (4), se iguala con la ecuacién (3) y
se despeja la fuerza Fa.

5, =25,
5

5, =2
172
_FL

' 7 2EA

DISENQ DE ESTRUCTURAS DE ACERQ
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Al igualar las dos expresiones, se eliminan L, E y A, ya que las dos barras
verticales tienen las mismas caracteristicas geométricas y son del mismo
material.

FL_FL
2EA EA
F,=2F, (5

Se sustituye el valor de la fuerza F; en la ecuacion (1) y se determina el valor
de F1

F1 + 2(F2) = 15
5F, =15
Fy=3 Ton = 0.6P (6)

Luego:

F,=6 Ton =1.2P (N
La barra 2, que soporta una fuerza mayor (el doble que la barra 1), sera la
primera en plastificarse, en ella aparece por primera vez el esfuerzo de fluencia
al aumentar la carga aplicada. En este instante, la fuerza en esta barra es:
F2= Aoy =6x253x10°% =152 Ton
F, =253 Ton (8)

Al igualar las ecuaciones (7) y (8) y se obtiene la carga de fluencia P,.

1.2Py =283
Py =211 Ton

E! alargamiento correspondiente de la barra 2 es:

_FL ol ol 2530x200

Y EA E E  2.039x10°

=0.248 cm=25 mm

Por lo tanto, el desplazamiento de fluencia en el punto B es:

5 _30, 3oL 3x2530x200

y = = =0.37 cm= 3.7 mm
2 2E  2x2.039x10
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2. Carga que ocasiona |la plastificacion de |a barra 1 y desplazamiento total.
Cuando se incrementa la carga exterior y alcanza el valor de Py = Aoy = 26.3
Ton en la barra 1, en ese momento las dos barras soportan la misca fuerza de
tension y la barra 1 se plastifica.

Por lo tanto el alargamiento de la barra 1 es el mismo que el de la barra 2:

_ oyl 2530x200

y = == =0.248 cm=2.5mm
E ) 039x10

Y el desplazamiento total en el puntd B es:
1

A B
\5
1

1 \6u

15m
45m

Desplazamiento total en el punto B
Las dos barras se han plastificado

5 _ %% -8y =201 55,
15 45 5795

Por lo tanto:

dg =38, =3x0.248 =0.744 cm =7.4 mm

La relacion de la carga ultima entre la carga de fluencia Py es:

/ i _ 25.3 _12
P, 211
Es decir,
B
Pu :gpy

5, 0.744
LIRS sy X0
5, 037

5, =2.08

Diagrama carga-desplazamiento.
En la siguiente figura se muestran el comportamiento completo carga-
desplazamiento de la estructura estaticamente indeterminada del ejemplo. E!
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comportamiento es elastico lineal en la zona de OA, parcialmente plastico en
el intervaio A B y totalmente plastico en la recta BC.

P
p=6P} _________
Pms YT B C
P
yr———-— I
| A I
| |
| I
| |
| f
| ]
| |
| i
| l
O 6,=37 6p=3.76,=74 dg
Carga-desplazamiento

Comentarios:

El andiisis de una estructura estiticamente indeterminada implica plantear y
resolver ecuaciones de equilibrio, de compatibilidad de deformaciones y
relaciones carga-desplazamientos.

El aumento de resistencia fuera del intervalo elastico se debe a la
redistribucion de fuerzas que se presenta en las barras, pues el alargamiento
bajo fuerza constante de la que se plastifica primero permite que la otra, que
trabaja elasticamente, resista incrementos de cargas adicionales.
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Ejemplo. Determinar la carga ultima que puede soportar la estructura formada
por las tres barras de acero que se indican en la siguiente figura. Las barras
laterales tienen un area A = 10 cm? y la central 13 cm®. El acero es NOM-B-254
(ASTM A 36, F, = 2 530 Kg/cm?, 250 MPa, 36 ksi).

0i= Tg 4/3 = 36.9°
0:= Tg™ 4/3 = 53.1°

Esfructura en tensién del efemplo

SOLUCION:

Se traza el diagrama de cuerpo libre de la estructura, su falla ocurre cuando

las tres barras se plastifican bajo el sistema de fuerzas que se indica.

Asz
Ai Fy ﬁ A1Fy

$53.1°=6; 0:=36.9°

Pu

Diagrama de cuerpo libre
Las tres barras se han plastificado

Como se conocen las fuerzas en las tres barras, P, se determina utilizando
solamente la ecuacién de equilibrio de suma de fuerzas en la direccién vertical,
sin que se requiera plantear la ecuacion de compatibilidad de deformaciones
de la estructura.

A; Fysen 53.1° + Ay Fy + Ag Fy sen 36.9°- P,=0

DISENG DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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P.=AFy (sen 53.1° + sen 36.9%) + A Fy = AF, (0.80+0.60) + A, Fy

Py =Fy (1.40A; + Ay) = 2 .53(1.40x10 + 13) = 68.3 Ton
P, = 68.3 Ton

CONCLUSION:
La carga de colapso de ia estructura del ejemplo es 68.3 Ton.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez

V12



Ejemplo. Calcular el area neta efectiva A para cada uno de los casos que se
muestra en la siguiente figura.

125 125
(5

w Barra de 125 x18
L} 127X16 (5x3")
(5"}
1
(E) iciach v

SouTaars

&
S
S
I
l

' __. =0 50 50 50

T — barrade 125x18 (5x%7

-
'@@@@@J——*

1///:;&“05 de 22mm
(

. (4™ de diametro

—]
‘

Acotaciones en mm

SOLUCION:
Para conexiones soldadas, el area neta efectiva es:

Ao = UA,
donde:
U = coeficiente de reduccién del area total, adimensional
Aq = area total, cm?

Tabla. Valores del coeficiente de reduccién U para barras tensién

Si Factor de reduccién
U (adimensional)
L>2w 1.0
2w >L > 1.5w 0.87
15w>L>w 0.75

donde:
L = longitud de la soldadura, cm
w = ancho de la placa( distancia entre soldaduras_de filete longitudinales ), cm

DISENO DE CONEXJONES DE ACERQ ESTRUCTURAL
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En juntas soldadas . es la longitud del miembro que se este soldando, medida
paralelamente a la linea de accién de la fuerza de tension. Su valor no cambia si se
coloca una soldadura transversal ademas de las longitudinales.

Cuando se colocan soldaduras de filete Iongitﬁdinales de distinto tamado, L se toma
como el promedio de éstas.

1. Angulo de lados iguales 127x 16 mm (5x5x5/8").
125

T

u 12716 (5x§")

Ag=37.81 cm?
x =376 cm
=1- x/L
U=1-3.76/125=0.70
Ao = 0.70x37.81= 26.47 cm?®
Ao = 26. 47 cm? (4.10 in%)
2. Barra plana de 127x16 mm (5x5/8").
125

Barra de 125 x16

(5x3") Ag= 20.00 cm?
x=t2=0.8cm

—

Como: {b) Seldsdera

15w=16x125=188cm>L=125cm=w=12.5cm:

L = longitud de 1a soldadura, cm
w = ancho de la placa (distancia entre cordones de soldaduras de filete), cm

U=075

Ae= 0.75x20.00 = 15.00 cm?
A, = 15.00 cm? (2.33 in?)
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3. Barra plana de 125x16 mm (5x5/87).

300

Barra de 125x16 (5x5") Ag= 20.00 cm?
x=t2=08cm

B e

Como: ©) sokmans
L=30cm>2w= 2x 12.5=25.00 cm
u=1.0

A, = 1.0x 20.00 cm®= 20.00 cm?
A, =20.00 cm (3.10 in?)

4. Barra 125x1.6 (5x 5/8")
El 4rea neta efectiva en conexiones atornilladas es:

A.= UA,
donde:
U=1-x/1.50.90

x = distancia entre el plano de cortante y el eje centroidal del elemento conectado ¢
excentricidad de la conexién, cm
L = longitud de la junta en la direccién de ia carga aplicada, cm

La longitud L depende del nimero de sujetadores (tornillos o remaches) que se
requieran para transmitir {a fuerza de tensién. En conexiones o juntas atornilladas o
remachadas L es la distancia, paralela a la linea de accidn de la fuerza, entre el
primero y el ultimo de los sujetadores colocados en hilera que tenga el nimero
mayor de tornillos o remaches. Cuando los sujetadores estén dispuestos en
trebolillo, se toma la dimensidn exterior.

Sin embargo, cuando la carga se transmite directamente a cada una de las partes
que componen la seccidon transversal del miembro, por medio de tornillos, en
proporcidn a sus areas transversales, el area neta efectiva A, es igual al area neta
A, en miembros en tension. -

A=A,

\l//._ Barra de 125X 16 (5 X §")

2 @ @ L“‘“““’

|

!

_______,_____--

50 50 (@
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En este caso:
L =100 mm

U=1-0.8/10=0.92>0.90

U=0.90
Area neta efectiva:

A=A, =[ 125 - (2.22 + 0.3) ]1.6 = 15.97 cm?
A.=0.90x 15.97 = 14.37 cm? (2. 23 in?)

5. Lamisma plaéa, pero con una longitud de conexién mayor.

50 50 50 50

I———
T —t—

— ,— barra de 125x16 (5x%")

rd

————il

D 2 D

%‘nillos de 22mm

{7%") de diametro
(e)

t =200 mm
A, = 15.97 cm?

U=1-x/L=1~0.80/20 =0.96 >0.90
Por lo tanto:
U=0.90

Ae =0.90x15.97= 14.37 cm?
A, = 14.37 cm? ( 2.23 in?)

(Igual que en el inciso anterior)
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Ejemplo. Revisar con las NTC-RDF- 2004 si ia placa de acero NOM-B8-254
(ASTM A 36), de 254 mm (1") de grueso que se muestra en la figura, es
adecuada para resistir las siguientes fuerzas de tensién: carga muerta 80 Ton,
y carga viva 120 Ton. Los tornillos son de 25.4 mm (1 in) de diametro y los
agujeros son punzonados. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensién
del acero, Fy y F, son 2 530 Kg/cm? (250 MPa, 36 ksi) y 4 080 Kg/cm? (400
MPa, 58 ksi), respectivamente.

100 200 200 100
bt B Bl
N4 N A 20
S ‘ G
o
BO
- e . _""';'
’-—\-_/-_-.\_—/

i

600.00

Placa del ejemplo.
Acotaciones en mm

SOLUCION:

En este ejemplo se muestra el disefio de placas en tensién de conexiones
atornilladas trabe-columna, ho se revisa la resistencia de los tornillos utilizados
como elementos de unién.

Acciones de disefio
Las cargas de disefio se obtienen multiplicando las cargas de servicio o de
trabajo por los correspondientes factores de carga.

Puy=14D+ 1.6L = 1.4x80 + 1.6x120 = 304 Ton
Puy1 =304 Ton

Calculo del area neta

Hay tres posibles frayectorias de falla: ABCD, ABFCGDE y ABFGDE.

Los agujeros deben considerarse de un diametro igual a 25.4 + 0.3 mm = 28.4
mm

Los anchos netos correspondientes a ios dos casos son los que se indican en
la siguiente figura. Todas las dimensiones se expresan en mm.
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Trayectoria ABCD:

100

200

200

100

ne —

O —

o9 1—

Ancho total - 60.00
Se descuentan tres agujeros -3x2.84 = - 8.52
Ancho neto 51.48cm

Trayectoria ABFCGDE:

A 2 r
——W A
S

| £00.00 |

| |
Se afiade la cantidad s/4g para los espacios BF, FC, CG y GD. Es decir;

4s?/4g = s?/g

Ancho total 60.00
Se descuentan 5 agujeros -5x2.84=-14.2
Se adiciona el término s%/g +8%110= + 6.4
Ancho neto 52.2cm
Trayectoria ABFGDE:
100 200 \ 200 , 100
[ [ !
A —] . . S 1.
F G ___8‘2
——"’"_“\_____/—"\\_/

A00 00

]

Se afiade la cantidad s%/4g para los espacios BF y GD, es decir: 2s%/4g = s*/2g

Ancho total 60.00
Se descuentan 4 agujeros -4x2.84= -11.36
Se adiciona el término s%/2g +8%/2x10 = + 3.2
Ancho neto 51.84 cm
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La trayectoria critica es la primera, tuego:

A, = 51.48x 2.54 = 130.76 cm?
A, = 130.76 cm?

Resistencia de diseiio
Estado iimite de flujo plastico en la seccién total

oPn = § Ay Fy = 0.90x60x2.54x 2 530x10° = 347 Ton
$P, = 347 Ton

Estado limite de fracfura en la seccion neta

OPn = dAe Fy = 0.75x130.76x 4 100x1 03 = 402.0 Ton
oPn =402 Ton

La falla de la placa es por flujo piastico en la seccién total. Por lo tanto, la
resistencia de disefio es de ¢P, = 347 Ton; es critico el estado limite de flujo
plastico en la seccion total.

CONCLUSION:
La placa es correcta, ya que:

oP, =347 Ton > P, = 304 Ton
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Ejemplo. Calcular, de acuerdo con NTC-RDF-2004, el 4rea neta critica de la
canal CPS, CE 6 C 10x15.30 (254x22.76) que se muestra en la figura. Los
agujeros son punzonados y los tornillos son de 19 mm (3/4 in) de diametro.

i [
r ]
F B
% e e o 0
7 G |
o o o 75 g=254 Ar=2897 cm?
& HoC tw=6.10 mm
® ¢ ¢ O 5
= .Y !
D
501501 501 50 L
Canal CPS, CE 6 C 254x22.76 (10x15.30)
Acofaciones en mm
SOLUCION:

Hay tres posibles trayectorias de falla: ABCD, ABGCD y EFGHI. Todas las
demas trayectorias son repeticiones de las indicadas.

Trayectoria ABCDE

A ‘ 28.97 cm?
Se descuentan dos agujeros 2(1.91 +0.3)0.61=-2.70
26.27 cm?

Trayectoria ABGCD

A 28.97 cm?

Se descuentan tres agujeros 3(1.91 + 0.3) 0.61 =-4.04

Se aftade s°/4Q para ios espacios BGy GC, s =5mm,g=75mm  2(5%4x7.5) 0.61 = + 1.02
25.95 cm?

Trayectoria EFGHI

Ay 28.97 cm?

Se descuentan tres agujeros 3(1.891 + 0.3)0.61 = 4.04
24.93 cm?

Notese que en el calculo de las areas netas, debido a la presencia de los
agujeros, los términos entre paréntesis incluyen el diametro de los tornillos mas
3 mm (1/8"), que es la recomendacion estipulada en las normas de disefio.

La trayectoria de falla ABGCD no puede ser critica, porque en ella se
descuentan tres agujeros, y s mas larga que la EFGHI, en la que también se
descuentan tres agujeros.

La trayectoria critica es la EFGH/:

A, = 24.93 cm?

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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Ejemplo. Igual que el ejemplo anterior, sblo que la canal estad conectada a una
placa de conexion y a dos angulos como se muestra en la figura. Los agujeros
son punzonados Y los tornillos son de 19 mm (3/4 in) de diametro.

APSo0 Li—
Placa

52

f 75 A= 28.97 cm?

52

Rl

t,=6.10 mm
APSobLI—~" l

75 tr=11.07 mm
Canal CPS, CE 6 C 254x22.76 (10x15.30)

50 50 50

SOLUCION:

Hay tres posibles trayectorias de falla: ABCD, ABGCD y EFGHI. Todas las
demas trayectorias de falla son repeticiones de las indicadas. En la figura
siguiente se muestran las trayectorias posibles.

Trayectoria ABCD

Ay 28.97 cm?

Se descuentan dos agujeros en los patines 2(1.91+0.3)1.11= - 491

Se descuentan dos agujercs en el aima ) 2(1 91+ 0.3)0.61=-2. 70
21.36 cm?

Trayectoria ABGCD

Ay 28.97 cm?

Se descuentan 2 agujeros en los patines 2(1.91 +0.3) .11 =-4.90

Se descuentan 3 agu;eros en el alma 3(1.91 + 0.3)0.61 =-4.04

Se afiade 2 veces s*/4g para los espacios

BGyGC,s=5mmyg=7.5mm 2(5%/4x7.5) 0.61 = + 1.02
21.05 cm?

Trayectoria EFGHI

Ay 28.97 cm?

Se descuentan 2 agujeros en los patines 2(1.91 +0.3)1.11 =-4.90

Se descuentan 3 agujeros en el alma 3(1.91 + 0.3)0.61= - 4. 04
20.04 cm?

De acuerdo con las NTC-RDF-2004, se estudian todas las trayectorias posibies
para determinar el area neta critica, restando en cada caso los diametros d e
todos los agujeros que estan en la trayectoria y sumando para cada espacio
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entre ellos la cantidad s2/4g. Al hacer este calculo se considera el diametro de
los agujeros 3 mm {1/8") mayor que el de los tornilios.

La trayectoria ABGCD no puede ser critica, porque en ella se descuentan tres
agujeros, y es mas larga que la EFGHI, en la que también se descuentan fres
agujeros.

La trayectoria critica es la EFGH!:

An = 20.04 cmz
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Ejemplo. Como se muestra en la figura siguiente, el miembro AB se usa como
diagonal de contraventeo en la estructura articulada para resistir las cargas laterales.
Selecciona una barra circular de acero NOM-B-254 (ASTM A36). La carga horizontal
de 45 Ton es de disefio (estd ya factorizada por los factores de carga
correspondientes).

4.5 Ton B

—-——-—-ﬁ‘

6m

12 m

Contraventeo en tension del ejemplo.
SOLUCION:

Calculo de la fuerza de tension en el contraventeo:

o =26.6°

a =Tg. 6/12 = 26.6°

Cos 26.60 = 229
7
Luego
1500 - 5060 Kg
cos 26.60

Flujo plastico en la seccidn total

¢ P, = 0.90 Ay F, = 50860
0.90 Agx 2530 = 5060

DISENO DE CONEXIONES DE ACERO ESTRUCTURAL
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5060

g= —— =222cm?® Rige
0.90%x2 530
Fractura enla seccién neta
& Py =0.75 Ag Fy, = 5060
0.75A.F, = 5060

Agz__{_% =1.65<:.m2
0.75%x 4100
2

A= % = 222 om?

Se despeja el diametro de la varilla .

d=#4 - |#x222 _ 4 e8em
Vx =\ 31416

d=19mm (3/4in)

Revision de la relacidn de esbeltez:
I/r <300

r = radio de giro de la varilla = 0.25d
r=0.25x1.91=048cm

Luego:

Ur= % =2 792 »>>>>> 300

Las normas de disefio sefialan que si el miembro en tensién es una varilla no se
pone limite a su relacién de esbeltez, pero se recomienda pretensionarla para evitar
vibraciones o deformaciones transversales excesivas.
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Ejemplo. Calcular el area neta A, de un perfil IR 686 x 125.6 (27x84) que tiene dos
agujeros en cada patin y dos en el alma para tomilios de 25.4 mm (1”) de diametro.

bA
1 N
0
180 o o +B 8
!
518 [E] : 518| 678
|
|
9

— e o C
80 | 80
. | ‘ 1

| | D
140 N D I,

Diametro maximo de [os tornillos en el - A 16,3
patin:

28.6mm (1 1/8 ") 17

Veéanse fablas de dim.ensiones y
propiedades de perfiles, M-IMCA-2003,
pagina 70. X 678

A = 160 cm?
Diametro de los agujeros en el alma
$=25mm(1")

e

253

Perfil IR 0 W 686x125.6(27x84)
Dimensiones en mm

El diametro de cada agujero se toma igual al diametro del sujetador mas 3 mm
(1/87)
$ g =25.4 + 3=28.40 mm = 2.84 cm

Separacion minima entre agujeros

La distancia entre centros de agujeros para tornillos, sean estandar,
sobredimensionados o alargados, no sera, en general, menor que tres veces el
diametro nominal del conector.
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Hay tres posibles trayectorias de falla son 1-3, 1-2-3 é 1-2-4. El diametro de
cada agujero para tornillo se tomard 3 mm mayor que el diametro de los
tornillos.

Trayectoria 1-3

b= 24.1 = 2(2.2+0.3) = 19.1 ¢m

Trayectoria 1-2-3 6 1-2-4

Estas trayectorias de falla no pueden ser criticas, porque en éstas se
descuentan tres agujeros, y son mas largas que la trayectoria 1-3, en la que se
descontaron dos agujeros.

an=24.1-3(2.2 +0.3) =+ 7.52/(4x6.4) + 7.52/ (4x10.9) = 20.1 cm
El ancho minimo corresponde a la trayectoria 1-3

Area neta critica
A, =19.1x1.3 = 24.83 cm?

Calculo de la resistencia de disefio en tension
La resistencia de disefo Ry de un miembro en tensidén es el menor de los
vaiores correspondientes a los estados limite de flujo plastico en la seccién
total y de fractura en el area neta.
1. Estado limite de flujo plastico en la seccidn total:

Ri= Al Fy Fr= 30.65x2 530x0.90x10° = 69.8 Ton
2. Estado limite de fractura en la seccion neta:

R; = Ae F, Fr= 24.83x 4 080x0.75x 102 = 76.0 Ton

De acuerdo con la Seccién 2.1.3 el area neta efectiva A, es igual al area neta
An.

La resistencia de disefio de 69.8 Ton; es critico el estado limite de flujo plastico
en la seccidn total.

Como primer paso en la determinacion de la resistencia de disefio podria
investigarse el mode de falla, y después se utilizaria sélo la ecuacién
correspondiente:

AJAs= 24.83/30.65 = 0.81; 1.20 Fy/F,=1.2x2530/4080=0.74

Como Ag/A; = 0.81 > 1.20F,/F, = 0.74 el estado limite es de flujo plastico en la
seccion total.

En problemas de disefio se deben determinar las dos resistencias, y se toma la
menor de ellas como resistencia de disefio en tension.

DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO .
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Smin = 3¢
Smin=3(254)=762—> 8cm
Trayectorias de falla

Se analizara la trayectoria ABCD, que es normal a la direccién de la carga. Se
descuentan 4 agujeros en el patin y dos en el alma.

. A,=160-4x163x284-2x1.17x2.84
A,=160-2x2.84 (2 x1.63 + 1.17) = 134. 84 cm?

An=13483 cm?  (20.90in?)

PISENO DE CONEXIONES DE ACERC ESTRUCTURAL
Héctor Soto Rodriguez, CRDIC WMichae! D. Engeifiardt, University of Texas at Austin

V2t



Ejemplo. Determinar, utilizando las NTC-2004, la resistencia de disefio a tensién de
un perfil IR 553 x 181.80 (21x122), de acero NOM-B-254 (ASTMA- A36, F, = 2 530
Kg/cmz, 250 MPa, 36 ksi y F, = 4 100 Kg/cr?, 400 MPa, 58 ksi) si tiene dos lineas de
tornillos de 19 mm (3/4") en cada patin (tres tornillos en cada linea). Ignore la
resistencia del bloque de cortante.

g =19mmEs"

Pu—{ o Pu

r

W S | —

SOLUCION:

Y 244

15.2

m 551

A =231.60 cm”
™MC=112 2

u

I

1 . |
|
315 !
Propiedades Geométricas de Ia seccién
Acotaclones en mm
Estado-limite de flujo plastico en la seccion total
p=19+3=22mm
Ry = 0.90x 2 530x231.60 x10*
Ri= 527.4 Ton

Estado limite de fractura en el area neta efectiva
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Ri=FrFy Ae
A= U A,
A= [231.60 — 4 x2.2x 2.44] = 210.13 cm?
Determinacion del coeficiente de reduccion U
En vez de calcular U con la ecuacion (2.4), puede utilizarse los valores alternos
indicados en los incisos 1 a 4 del articulo 2.1.3 de las NTC-RDF-2004.
Cuando:
bfz%d, U=090
bs=315mm £ 0.67x55.1 =369 mm

Como no se cumple la condicién anterior, se toma U= 0.85

Luego:
A.= 0.85x210.13=178.61 cm*®

Ri= 0.75x4 100x178.61x10°
R: = 549.2 Ton
Rige la menor resistencia de las obtenidas anteriormente.

Ry =527.4 Ton (1 162 kib)
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Ejemplo. Disenar, con las especificaciones AISC-LRFD-1999 y por carga
vertical exclusivamente, 10s miembros en tensién de una armadura libremente
apoyada tipo Praft que salva un claro - de 9.0 y que soporta dos vigas
secundarias de un sistema de piso compuesto acero-concreto como se
muestra en la figura. El acero es NOM-B-254 (ASTM A 36), los esfuerzos de
tensién y de ruptura son respectivamente, F, = 2 530 Kg/cm? (250 MPa 6 36
ksi) y F, = 4 080 Kg/cm? (400 MPa 6 58 ksi). Seleccionar dos angulos de lados
iguales APS ¢ L/ en espalda para los miembros de la armadura. Suponga que
las conexiones son soldadas. No revisar las relaciones de esbeltez.

Al Jespacios de 3.0m=9.0m

|
1
—+ 5 = =3

]

o

i

1
afan

! 12m ] 12m

Galvadeck 25
calibre 22 con Gem
de concreto reforzado
con malla electrosoldada

Planta tipica de un sistema de piso de un edificio de acero

SOLUCION:
Analisis de cargas

Carga muerta
Las cargas muertas verticales que se consideraran para el disefio de la
armadura son las siguientes

Galvadeck 25, lamina acanalada cal. 22 y concreto de 6 cm de grueso 220 Kg/m?

Piso teminado 60
Instalaciones 40

Muros divisorios no estructurales (Tablaroca o similar) 45

Carga adicional por reglamento 4 40

Peso propio de la armadura 16

Carga muerta total ' 420 Kg/m?
Carga viva

De aguerdo con el uso de la cubierta, se considerara una carga viva de 250
Kg/m

Carga total de servicio o de trabajo 670 Kg/m?

DISENQ DE ESTRUCTURAS DE ACERD
Héctor Soto Rodriguez

t20



Cargas sobre la armadura.

La armadura soporta dos cargas concentradas P, que son las reacciones de
las vigas secundarias que se apoyan en los tercios de su claro. Son dos vigas
libremente apoyadas a cada lado de la armadura A-1, como se muestra en la
planta del sistema de piso. El ancho tributario de las vigas secundarias es 3.0
m, que corresponde a la separacion centro a centro de éstas, y tienen un claro
de 12.0 m.

Determinacion d elas cargas en la armadura
Carga muerta:
P = (Carga de servicio){Area tributaria)
Area tributaria = Ancho tributario x Claro de Ias vigas secundarias

P p=0.42x3.0x12.0 = 15.12 Ton
Carga viva:

PL=0.25x3.0x12.0=9.0 Ton
Combinaciones de cargas:

P.=1.2p+ 1.6P_=1.2x 1512 + 1.6x 9= 32.54 Ton
P, = 32.54 Ton

Se aplicaron los factores de carga 1.2 y 1.6, que incluyen cargas muerta y viva.
Geometria de la armadura

De acuerdo con el enunciado del problema,se propone una armadura tipo Pratf.
Peralte de la armadura:

H = Claro/12 =9.0/12=0.75m

Se proponen 12 tableros de 75° mm cada uno = 12x0.75 = 9.0 m, por lo que las
diagonales de la armadura quedan dispuestas a 45°.

P =2412 Ton _ P=24.12 Ton

/ 750

12 espacios de 750mm = 5000mm

Armadura tipo Pratf
Cargas y dimensiones

Determinacion de las fuerzas intemas en la armadura.
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Por simetria de cargas y de geometria, las reacciones en los apoyos de la
armadura son iguales

Ra=Rg=32.54 Ton

La compresién en la cuerda superior y tensién en la cuerda inferior de la
armadura valen:

Co6T=Mpa/H
Mmsx = Ra X 4espacios de 0.75 m = 32.54x3.0 = 97.62 T-m
C6T=9762/075=130.2Ton

Para determinar las tensiones en las diagonales se traza el diagrama de cuerpo
libre del nudo B y se establecen las ecuaciones de equilibrio:

’ i

45°

2Fy=0 Ra =32.54 Ton

3254 -Tecos45°=0
T = 32.54/cos 45°
T=46.0Ton

Diagrama de cuerpo libre nudo B

En este ejemplo se mostrara exclusivamente el disefio de las diagonales y de
fa cuerda inferior que trabaja en tension.

Diagonales: T, = 46.0 Ton (tensi6én de diseiio)

Se proponen dos angulos de lados iguales APS 6 LI 102x6.4 (4x1/4), que
tienen las siguientes dimensiones y propiedades geométricas: A = 2x 12,52 =
25.04 cm?

6.4
XLU

1
2 102

2L1102x 6.4 (4x1/4")

(AN \\g
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De acuerdo con las AIOSC-LRFD-7999, deberan investigarse los dos estados
limite siguientes:

1. Estado limite de flujo plastico en la seccién total

oPn = $PA; F, =0.90 x 25.04 x 2 530 x 10° = 57 Ton
oPn, =57 Ton > T, =46 Ton Correcto

2. Estado limite de fractura en la seccidn total
Como la conexién es soldada, no hay reduccidn del area total del miembro
formado por los dos angulos. Es decir

An=UA,
A = 0.85x 25.04 = 21.28 cm?

$Pn = ¢A. Fy, = 0.75 x 103 x 21.28 x 4 100 = 65.45 Ton > T, = 46 Ton
{ a menor de las dos resistencias calculadas anteriormente es la de disefio.
oPr =57 Ton>T, =46 Ton Correcto
Cuerda inferior.
Se escogen dos angulos APS 6 L/ 102x 13 mm (4x 5/8 in), que tienen A =
2x29.74 = 59.48 cm?

Tension de disefio
Tu= 130.2 Ton

1. Estado limite de flujo plastico en la seccién total
oP, = 9PA, F, = 0.90 x59.48 x 2, 530 x10™° = 135.4 Ton
2. Estado limite de fractura en la seccién neta
$Pn = 9Ae Fy = 0.75 x 59.48x 4. 080x10° = 182 Ton
Rige la menor resistencia de diserio;
_ $P,=1354Ton > T,=130.2 Ton Correcto

En conexiones soldadas, siempre gobemara el estade limite de fiujo plastico en
la seccion total, ya que

Ad/Ay = 0.85A/A; = 0.85; 1.20F/F, = 1.2x2 530/ 4080 = 0.74
y
Ao/Ay=0.85 > 1.20F/F, = 0.74
CONCLUSION:

Diagonales: 2APS 6 LI 102x13mm (4x1/4"), NOM-B-254 (ASTM A36)
Cuerda inferior: 2APS 6 LI 102 x 16 mm (4x 5/8”), mismo tipo de acero.
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Ejemplo ARM-2. Disefiar, con las normas AISC-LRFD-1999 y seleccionando un éngu!o
de lados iguales APS o LI, de acero NOM-B-254 0 ASTM A36 (F, = 2 530 Kg/cm®, 250
MPao36ksiyF,=4 100 Kg/lcm®, 450 MPa o 58 ksi), la diagonal en tensién BJ de la
armadura de cuerdas paralelas tipo Praft que se muestra en la figura. La diagonal esta
sujeta a una carga axial de trabajo de 10 Ton de carga muerta y 2.5 Ton de carga viva.
En la conexion de la diagonal con la cuerdas de la armadura se utilizaran tres tornillos
de alta resistencia ASTM A325 (NOM-H-124) de 19.1 mm (3/4 in) de didmetro, los que
se consideran en el ejemplo que son adecuados para transmitir la carga de disefio.

P2 P P P P P P2

A (R c D E F G

N

\\ : 25m
\ -

H , ) . | ’ q

| ' \e Diagonal en tensién

! 6 espacios de2.5m=15m

i

Fig. Armadura. Dimensiones generales de [a armadura
SOLUCION:

Cargas nominales o de servicio:

Acciones de disefio:

Se obtienen multiplicando las cargas nominaies por los factores de carga
correspondientes. Como solamente obran cargas muertas y vivas en fa armadura, de
acuerdo con la seccion A4 del M-AISC-2001, las combinaciones de carga y cargas
factorizadas que deben considerarse son:

14D =14x10=14 Ton (A4-1)
1.20 + 1.6L =1.2x10 + 1.6x2.5= 16 Ton (A4-2)

Rige la segunda combinacion.

Las cargas de disefio son de 16 Ton en cada nudo intermedio y 8 Ton en los extremos.

En la siguiente figura se indican las fuerzas producidas por las cargas de disefio. La
diagonal BJ esta sometida a una fuerza de tension de 33.9 Ton. La unién de este
miembro con las cuerdas es atornillada, de manera que debera calcularse el area
efectiva considerando los agujeros necesarios para hacer la conexion.

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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La diagonal se disefara con la siguiente informacién:

Carga de disefio P, = 34 Ton
Longitud L =354 cm
Longitud de la conexién en direccion de la carga = 2 esp. de 75 mm =150 mm

Tornillos ASTM A325 (NOM-H-124)
$=19 mm (3/4 in)

Cuerda superior
\

de 75 mm = 150 mm

Diagonal

Montante

Detalle de la diagonal

Fig. Diagonal en tension del ejemplo
Acotaciones en mm.

Revision de la separacion minima entre sujetadores y distancia al borde.

La distancia entre los centros de los agujeros estandar para sujetadores, no sera menor
que 3 veces el diametro nominal del sujetador. Para tomillos de 19.1 mm (3/4 in) de
diametro:

S puin =3d =3x19.1 mm =57.3 mm
s=75mm>57.3 mm Correcto

La distancia desde el centro de un agujero estandar al borde de una parte conectada,
no sera menor que el valor dado en la Tabla J3.4M de las normas AISC-LRFD-1999.

Para tornillos de 19.1 mm (3/4 in) y bordes laminados de placas, perfiles, barras o
bordes cortados con gas, en la Tabla J34M se indica una distancia minima al borde de
25 mm (1 in). En el detalle de la conexidn esta distancia es de 40 mm.

1. Revision por estados limite de falla y de servicio
De acuerdo con el disefio por factores de carga y resistencia, en el disefio de miembros
en tension deberan revisarse los siguientes estados limite:
Estados limite de faila:
s Flujo plastico en la seccion total
e Fractura en el area neta
* Ruptura por cortante y tension combinados( block shear rupture)
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Estado limite de servicio:
s Vibraciones

Estado limite de flujo plastico en la seccion total

4P, =$F, Ay (D1-1)

Estado limite de fractura en la seccion neta
¢Pn=#F.A. (D1-2)

Estado limite de ruptura en bloque por cortante y tension

En el estado limite de ruptura en blogue por cortante y tensién la resistencia es igual a
la suma de las resistencias de ruptura en una o mas trayectorias de cortante y la
resistencia a la ruptura en tensidbn en un segmento perpendicular a ellas. Debe
revisarse este estado limite en la conexion de la diagonal en tension con las cuerdas de
las armaduras.

La resistencia por ruptura del bloque por cortante y tensidn, se determina con las expresiones
(J4-3a) y (J4-3b) de las normas AISC-LRFD;

a) Cuando:
Fudpy > 0.6F, Apy.

PRy = ¢[0-6FyAgv + Fydn [ <6 f0.6F, Ap,+ Fy Ay ]  (J4-38)

b) Cuando:
Fudpy < 0.6F Ay .

#Rn= 0 [0.6F, Ay, + Fy Ay [ <P [0.6F, A+ Fy Ay ]  (J4-3b)

En las expresiones anteriores:

Ag: = area total que trabaja en tension, cm?

A, = area neta en cortante, cm?

Ant = area neta en tension, cm?

Agy = 4rea total que trabaja en cortante, cm?

¢ = factor de reduccion de resistencia = 0.75 (adimensional)
b = longitud que trabaja en cortante, cmy

s = longitud que trabaja en tension, cm

t = grueso del angulo, cm

Ag = st
Ag, = bt
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Las ecuaciones (J4-3a) y {J4-3b) cumplen la filosofia del disefio de miembros en
tension, en el que se utiliza la seccidn total para verificar el estado limite de flujo
plastico y la neta para el estado limite de fractura.

2. Revision por estados limite de servicio. Vibraciones.

La relacién de esbeltez L/r de miembros en tension puede tener cualquier valor, pero
conviene que no sea mayor de 240 en miembros principales, ni de 300 en
contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando estan sometldos a
cargas que pueden ocasionar vibraciones. '

Se revisara la relacion de esbeltez del miembro de acuerdo con el siguiente limite,

(KL/) <300

La secuela de disefio de la diagonal consistira en:
1. Seleccionar un angulo con base los estados limite de flujo plastico en ia
seccion total, fractura en la seccidn neta y el estado limite de servicio
(vibraciones).

2. Revision del angulo con base en el estado limite de ruptura en bloque por
cortante y tension.

Céalculo de las areas necesarias:

Por flujo plastico en la seccion total:

P 3
A =L X1 ozem?

¢ gF, (0.9X2530)

Por fractura en la seccion neta;

3 .
A, = Fu S0 em?
¢F, (0.75)4080)

Calculo del area neta efectiva
Cuando la carga de tensidn se transmite Unicamente por sujetadores:

A.=AU  (B3-1)

Coeficiente de reduccion del area, U

x
U=1-—x<090
L
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donde:

¥ = excentricidad de la conexion (distancia del centroide del miembro al plano en
que se transmite la fuerza cortante. Su valor se toma de [as tablas de
dimensiones de perfiles estructurales [aminados.

longitud de la conexién en fa direccion de la carga = 2x7. 5 =15 cm. Vease

detalle de conexion de la diagonal.

-
]

Excentricidad x en angulos
La longitud L depende del nimero de sujetadores requeridos para desarrollar la fuerza
de tension y el nimero de sujetadores a su vez depende de las propiedades mecanicas
del miembro y de la capacidad de los sujetadores.

Suponiendo U = 0.85
A, = 0.854,

Se igualan las expresiones anteriores y se despeja A,
A= 1111 cm’
0.854,=11.11 cm’

A =T s 07em?
085

A, =A,+Y dr=13.07 + dt

El diametro del agujero necesario para colocar un tornillo de 1.91 cm es 1.91 mas 0.15;
para calcular el area neta, ese diametro se aumenta en 0.15 cm adicionales.

d={(1.91+2x0.15)=2.2Icm

A, =13.07+2.21t
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Por Io tanto la seccién total requerida por fractura en el area neta efectiva depende del
grueso del angulot.

Radio de giro minimo

La relacién de esbeltez maxima de miembros en tension se limita r,,, & 300. (El factor
de longitud efectiva para miembros en tension es igual a la unidad).

) -0
ron = (%00)= (::—g-g-)- = 1.18cm

Foun=1.2 cm

Por lo tanto:

Seleccién preliminar de angulos de lados iguales y desiguales APS o L1y APS o LD.
Se procede a seleccionar perfiles en forma preliminar, utilizando las tablas de
dimensiones y propiedades de perfiles estructurales laminados, M-A/ISC-ASD-1989, M-

AHMSA, M-IMCA, etc.

Tabla. Seleccion de angulos APS, LIo LD

. S _ , , ) Radio de Coeficiente Relacié
-Designacion | Grueso| . : A, Radiode | _ |- de elacién
giro de
Tamafiosxespesor ) de." Area total tedrica An:: ;?tal . : :;- reduccién estiroz
S "o | Ag=1307+222t | % | tejezZ)- | mca |U =1~ %
:nxin) (mm) (em’) A}-IMC)A M-IMCA | (cm) — (L) =
(inx . g (cm) U=1. x/15 | 354/ran
LI 76x13
3x1/2) 12.7 15.88 17.74 |147>12| 236 | 084 241
LI 102x8
4X5/16) 7.9 14.82 1548 |2.00>1.2 | 2.84 0.81 177
LD 102x76x10
(4x3x3/8) 9.5 15.17 16.00 [1.62>12]| 198 | 087 219

A continuacion se revisa cada uno de los perfiles seleccionados segun los tres estados
limite de faila indicados anteriormente.

Angulo APS o LI 76 x 13 mm (3x1/2 in)

Flujo plastico en la seccién total

oP, = ¢F, Ag
PP, = 0.9x2.53x 17.74 = 40.4 Ton
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¢P,=40.4 Ton > P,= 34 Ton Correcto
Fractura en la seccioén neta
¢P nT ¢F u Ae

Ay =Ag—dt=17.74-2.21x1.27= 14.93 cn’
A, = UA, = 0.84x14.93 = 12.54 cm®
#P, = 0.75x4.08x 12.54 = 38.4 Ton

@P, =38.4 Ton > P,= 34 Ton Correcto

Revision por cortante y tension combinados
A cortante. En el calculo del area neta deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud
de cortante (b). 0.6FuA,, = 0.6x17.11x4.08 = 41.8Ton

A, =[(15+4)-25%x220)1.27)=17.11cm’

A tension:
Al determinar el area neta debe descontarse 0.5 agujeros en la longitud a tension (s).

A, =[7.6-45)-05x221]1.27 =253 cni’
F A, =408x253=10.3Ton

Fulp =103 Ton < 0.6F,Ap = 41.8 Ton
Por lo tanto, se utiliza la ecuacion (J4-3b)
PR = ¢ (0.6F Apy + F, A )< ¢ (0.6F, Ay + FuAw)  (J4-3b)

Coni A, =(7.6~4.5)1.27 = 3.94 cm’

¢R, =0.75(41.8 + 2.53x3.94) = 38.8Ton > P, = 34 Ton
#R, =0.75 (41.8 + 10.3)= 39 Ton> P, = 34 Ton

El perfil propuesto APS o LI 76 x 13 mm (3x1/2 in) es correcto.
Angulo APS o LI 102 x 8 mm (4x5/16 in)

Se procede de manera similar, deben investigarse los estados limite de falla indicados.
Flujo plastico en la seccidn total

@Pn = 0.9x2.53x15.48 = 35.2 Ton
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@P, = 35.2 Ton> P, =34 Ton Correcto
Fractura en la seccion neta
A, =4, —dt= 15.48m (2.21)(0.79) = 13.73cm?
Ae =UA, = (0.81Y13.73)=11.12cm’
@P. = 9F A, = 0.75x4.08x 11.12 = 34.02 Ton
¢P, = 34.02Ton= P, = 34Ton Correcto

Por lo tanto el angulo APS o LI 102 x 8 mm (4x5/16 in) ensayado es correcto para los
dos estados limite correspondientes.

Revisién por blogue de cortante

b=190 mm
42 Tension %/'_’ 15 15 Is=42mn
% Cortante
102 T
680

Fig. Superficies de ruptura por cortante y tension combinadas
Véase Pag. 48, M-IMCA-VI

A cortante
Se descuentan 2.5 agujeros en la longitud de cortante (b)

A, =[(15+4)-25x221)]0.79 = 10.65 cm®

0.6F;A,, =0.6x4.08x10.65=26.07Ton

A tensién
Se descuentan 0.5 agujeros en la longitud de tension

A, =[(10.2-6)-0.5%x221]0.79 = 2.45 cni®

En la ecuacién anterior, el tamafio del angulo es 102 mm y su gramil 60

F,A, =408x2.45=10Ton

0.6F,A, =2607Ton>F A, =10Ton

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engelhardt, University of Texas at Austin

537
V4N



. Por lo tanto, la resistencia de disefio se determina con la eculacién (J4-3b)
¢Rn=¢ [0.6F,Apy + F Ay [ <9 [0.6F, Ap+F,An] (J4-3b)
A, =4.2x0.79 = 3.32cm’
¢ Rn=¢ [0.6F, An+ Fy An )= b. 75 [ 26.07 + 10] = 27.1 Ton
¢R, =27 1Ton < P, = 34Ton No cumple

El perfil APS o LI 102 x 8 mm (4x5/16 in) es incorrecto.

Angulo APS o LD x 102 x76 x10(4x3x3/8 in)

Flujo plastico en la seccidn total

¢P, = 0.9x2.53x16 = 36.4 Ton > P, = 34 Ton Correcto
Fractura en la seccién neta

A, = 16-2.21x0.95 = 13.90 cm’®
A, = 0.87x13.90 = 12.09 cm?

¢P,= 0.75x4.08x12.09 = 37 Ton > P, = 34 Ton

Para minimizar los efectos de “rezago por cortante” (shear lag), se conecta el angulo
‘por su lado mayor (102 mm o 4 in). Como los gramiles son funcién de la dimensién del
lado, el gramil para este angulo es el mismo que para el APS o LI 102 x 8 mm (4x5/16
in). Por lo tanto las dimensiones necesarias para la revision del estado limite de ruptura
en bloque por cortante y tensién son fas mismas, variando solamente el grueso del
perfil. Consecuentemente, la resistencia por blogue de corte para este caso esta dada
por:

dR, =(0.95/0.79)27.1)= 1.20x27.1 = 32.6Ton

El factor 1.20 es el cociente de los espesores de los dos angulos.
Como:
@R, =32.6Ton < P, = 34Ton

El perfil es incorrecto por blogue de cortante. Sin embargo, si se aumenta la longitud
del blogue de cortante (ya que la diferencia entre g2,y F, no es muy grande, es igual a

1.4 Ton), el perfil puede ser adecuado.
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El aumento en la longitud del blogue de cortante esta dado por la siguiente expresién:

(34-32.6)10°

~(0.75X0.95 )(x4080)

={.48cm = 10mm

La longitud del plano de cortante quedaria de 20 cm en lugar de 19 cm. Se aumentaria
10 mm la distancia al borde, es decir, pasaria de 40 a 50 mm.

En la siguiente tabla se indican los resultados obtenidos

Tabla. Resistencias de disefio

.. -Angulo” - | Peso Area | -Flujo plastico | Fracturaenla Ruptura en.
APS,L16 LD | (Ke/m) (cm?) en la'seccion |- seccion neta "bloque de:
-Tamafios x espesor |. . ' - total ‘ (Ton) ~cortante y
L N {Ton) o tension
- MMXmmxinm '
{inxinxin) ] {Ton}
76 x 13 13.99 17.74 404> P, =34 38.4>P, =34 39> P, =34
(3x1/2)
102x8 (4x 5/16™) | 12.20 15.48 35.2> P, = 34 34 =P, =34 27.1<P,= 34
Incorrecto
102x76 x 10 | 12.65 16.0 36.4> P, = 34 37> P, = 34 34 =P, = 34
{4x3x3/8)
CONCLUSION:

La solucidon mas econdmica consiste en utilizar un angulo de lados desiguales APS 6
LD 102x76x10 mm (4x3x3/8 in) de acero NOM-B-254 (ASTM —~A36), que tiene un peso

de 12.65 Kg/m.
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Ejemplo ARM-3. Disefiar, con las especificaciones AISC-LRFD-1999 (M-AISC-LRFD-
2001) y seleccionando angulos de lados iguales y desiguales de acero NOM-B-
254(ASTM A36), el montante Bl y la cuerda superior de la armadura tipo Pratt del
ejemplo , que se reproduce en la siguiente figura. Los dngulos de las cuerdas estan
unidos entre si en los nudos y en los puntos medios de todos los tablercs. Las
secciones extremas (apoyos) y media de la armadura estan soportadas lateralmente.
Las cargas nominales o de servicio que obran son la armadura son D (carga muerta)= 5
Ton y L (carga viva)= 6.4 Ton.

Cuerda superior Diagonal
Montante =] =] “ P/2
E F /
D == :
o
25m
N
H M
U J K Cuerda inferior
lr' 6 espaciosde 2.5m=15m '
i Armadura del ejemplo.
SOLUCION:

Cagas de disefio:
Se consideran las cargas y combinaciones de carga basicas de la norma ASCE7-02.

Véase pagina 2-11, M-AISC-LRFD-ultima edicion.
i

1.4D = 1,4X10 = 14 Ton
1.2D + 1.6L = 1.2x10 1.6x2.5= 16 Ton

Las cargas de disefio son de 16 Ton en cada nudo intermedio y 8 Ton en los extremos.

En la siguiente figura se indican las fuerzas producidas por las cargas de disefio en los
miembros de la armadura que se van a disefiar.

8 Ton 16 Ton 16 Ton 16 Ton 16 Ton
A 4+ B C 727on (P E
O
5 = 2.50m
H
b J

Fuerzas en los miembros de Ia armadura
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Disefio de los montantes.
Los montantes estan formados por dos angulos de lados iguales en cajon. Convine

disefiar primero los montantes, ya que su tamafio establece la separacion entre jos
angulos que forman las cuerdas de la armadura.

Estos miembros se disefiaran con los siguientes datos:

Resistencia requerida = 40 Ton (compresion)
Longitud = 250 cm
Factor de longitud efectiva K= 1.0

En el disefio de miembros en compresion de armaduras, suele tomarse el factor de
longitud efectiva igual a la unidad.

Se seleccionan dos angulos de lados iguales APS 6 LI 102x6 (4x1/4 in) en cajon que
tienen las siguientes caracteristicas geométricas.

Y
4 A= 2504 cm’
r=391cm
= X Propiedades de disefio
2APS o LI 102x6 mm

(4x1/4 in)

Parametro de esbeltez, i,

AHKL F, _1.0x250 [ 2530 0718
" a2r VE 3917 \2034xi0°

Como A = 0.718 es menor que 1.5, el esfuerzo critico se determina con la ecuacion
(E2-2) de las normas A/SC-LRFD.

F, =(0.658" )F,
F, =(0.658°7 )2530 = 1873 Kg [cm’

b P = ¢ AgFor = 0.85x1 873x 25.04x107 = 40 Ton
Los angulos propuestos son correctos.

Montantes: 2 APS o LI 102x6.4 mm (4x1/4 in) de acero NOM-B-254 (ASTM A36)
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Disefio de la cuerda superior
Las cuerdas estan formadas por dos angulos de lados desiguales. En una armadura de

15 m claro como la del ejemplo, suele ser mas econdémico, desde el punto de vista de
fabricacion, utilizar el mismo perfil en toda la cuerda que cambiarlo de un tramo a otro.
También es mas practico utilizar angulos de lados iguales, sin embargo, para fines
didacticos se presenta también el disefic de la cuerda superior con angulos de lados
desiguales. La cuerda se disefiara con la siguiente informacion:

. Resistencia requerida = 72 Ton
Factor de longitud efectiva = 1.0
Longitudes de pandeo = L, (seccion completa), L, (seccién completa) y L, (un solo
angulo)

Longitudes de pandeo de la cuerda superior.
Deben analizarse tres posibilidades de pandeo, para determinar cual es la critica; en

las dos primeras interviene la seccién completa, formada por los dos angulos, y en la
tercera uno solo de ellos.

1. Pandeo alrededor del eje X-X de la seccion completa:
L, =distancia entre nudos de la armadura =250 cm

2. Pandeo alrededor del eje Y-Y de la seccion completa:
L, = separacién entre secciones soportadas lateralmente = 750 cm
3. Pandeo alrededor del eje Z de un solo angulo
L. = distancia entre puntos de union de los dos angulos =125 cm

El M-AHMSA y la Guia Practica de disefioc de estructuras de acero, Héctor Soto
Rodriguez, contienen las propiedades geométricas de secciones armadas (radios de
giro de la seccién completa alrededor del eje X-X y de un solo angulo alrededor de 2).
Con esta informacién y si se conoce la separacion entre los angulos, se determina el
radio de giro alrededor de Y-Y. Se revisaran dos angulos de lados desiguales APS 6 LD
152x102x19 mm(6x4x3/4), con una separacion de 8.5 mm (3/8 in).

Disposicién de los angulos para el disefio de la cuerda superior: 1)angulos en
espalda con lados mayores horizontales y 2) angulos en espalda con lados
mayores verticales.

Se debe estudiar con cudl de estas dos alternativas se obtiene una armadura mas
economica. Es decir, ver ia conveniencia de colocar el lado mayor horizontal o vertical.
Para ello se analizan las relaciones de esbeltez de los angulos en cada uno de los .
casos mencionados.
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1) Lados mayores de los angulos en posicion horizontal.

y 2
I A=06130cm".

- N - r.=2.92cm

A i 3 X
| \ J ry=737cm
2APS o LD 152x102x13 mm
(6x4x1/2 in)
—Jill=

Fig. Disposicion de angulos

Relaciones de esbeltez:

[EL“) 2 10x250 _ oo (_Igf_L_) _L0x750 _ 00 g
r), 292 r), 737
Es critica la esbeltez alrededor del eje Y-Y.
2) Lados mayores de los angulos en posicién vertical.
[y s | y
i A=61.30cm’.
I r. =4.86cm
* r, =4.19cm

2APS o LD 152x102x13 mm
(6x4x1/2 in)

Disposicion de angulos
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Ejemplo MFC-16. Revisar con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, si el perfil IPR, 1R 6 W 406 x 74.4 (16x50) d¢
acero NOM-B-254 (ASTM A36) de la columna de 4.5 m de altura, es adecgada para sopqrtar las cargas que actlar
sobre ella. Las cargas que se indican coresponden a solicitaciones de trabajo (cargas nominales).

¥

° _16
AT~ ! " i i _ ,
™ m——ﬁ ™ i A=848cm
\ ‘: M, ,'f" T o= 27 430 Cm"
| ¥ — S,=1327 cm’
N / 239.8\,413 r.=17.0¢cm
:‘| i r,=40cm
] ! ¥
15 m i
11

i

1

w

|

! I ‘ - Perfil PR, R 6 W
| h b—— L& 406x74.4 (16x50)
| 180

|

|

i Acofaciones en mm

. 1
) bs I .‘
: ;ﬂ-lui 3=—‘_L€ Tabla MFC-16-1. Acciones

- Cargas de servicio o de trabajo

P 20 ton-m
Py 40 torn-m
Mp 2 ton-m
M 3 ton-m

Elementrss mecanicos Diagrama de momentos

y condiciones de apoyo flexionantes

SOLUCION: Columna del ejemplo MFC-16

Cargas factorizadas o de disefio
Las acciones de disefo se cbiienen multiplicando las cargas nominales por los factores de carga correspondientes

P,=12Ph+1.6P,=12%x20+1.6x40=88ton

My=12Mp+ 16M=12x2+1.6x3=72ton-m

El disefio por factores de carga vy resistencia (Especificaciones AISC-LRFD-H1), utiliza ias ecuaciones (H1-1a) y (F
1b) para miembros sometidos simultaneamente esfuerzos de compresion axial y momentos flexionantes,

Pu 8 .{\/fm. 'M(w Pu
+2 + =y < 1.0 Pama . 2021 H1-1a
b P, 9(<1>,,M,,, ¢bM,,,) $ Pn ( )
P, My | My Py
+ + < 1.0 Para: <021 H1-1b
2¢Pn (¢err.r ¢any) ¢°Pn ( )

Relacion

P.=88 ton

Calculo de la resistencia de disefio . P,

Clasificacion de la seccion,

De acuerdo con LRFD-B5, las secciones de acero se clasifican en compactas, no compactas y secciones esbelt
Para que una seccion se califique como compacta, debe cumplir con 10s requisitos siguientes:

1. Los patines deben estar conectados de manera continua al alma o almas, .
2 Las relaciones ancho/grueso de sus elementos en compresion no deben exceder las relaciones maxif
ancho/grueso () indicadas en la tabla 5.1 de las especificaciones sefialadas.
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Relaciones de esbeltez:

=179

(KL) _1.0x250 [KL]zl.Ox?SO

r r ) 419

Es critica la esbeltez alrededor del eje Y-Y.

Como se observa, la esbeltez que rige en el caso de utilizar el lado mayor horizontal es
menor que la que rige si se utilizara el lado mayor vertical. Es decir:

(KL/r) , =105.2< (KL/1) , = 186.6
Por lo tanto, los 4ngulos se colocaran con sus lados mayores en posicion horizontal.

Revision de la seccion propuesta.
K L
PR [Fy _1.0x750 [ 2530 1142
rr, VE 7.377 ¥2.034x10

F.. =(0.658"'% )2530 = 1569 Kg /cm*

Esfuerzo critico:

¢ P, = ¢ Ag F., = 0.85x1 569 61.30x10" = 81.8 Ton > 72 Ton

Los angulos propuestos son correctos.

Cuerda superior: 2 angulos de lados desiguales APS 6 LD 102x76x8 mm (4 x3 x 5/16
in} de acero NOM-B-254(ASTM A36).

Cuerda superior con dos angulos de lados iquales.

Se revisaran 2 APS 6 LI 127x13 mm (5x1/2 in), que tienen las siguientes caracteristicas
geometricas: A =46.58 cm2, r,=3.91cm, ry=566 cmyr, = 5.66 cm.

Relaciones de esbeltez.

KL, 10x250 K,L, 1.0x750

64 =733
r, 3.91 r, 5.66
£L.= 1.0x250 502
r 2.49

La relacién de esbeltez critica es (KL/r)y = 133

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH v Michael Engelthardt, University of Texas at Austin
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Patines:

=56 < A,=

La seccion es compacta

345

= T_ - — 50 <
JE—IO_S 'r_w—*or— < r_‘/F;—i(”

Parametro de esbeltez de la columna (i)
Utilizando 1a ecuacién (E2-4) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993:

KL |y

lczm E

Relaciones de esbheltez de la columna

(_K_l}=1x450=265 (ﬁ) 1x 450
rel, 17 r

La mayor refacion de esbettez, es la que se utiliza para calcular /,

_i125 [ 2530 _
he="0 2039x10° 126

Como i: = 1.26 es mencr que 1 5, el esfuerzo critico, se detenmina con la ecuacion (E2-3)

Fo= (Oi;"qﬂ, [0 iﬂz 530=1398 kg / cm?

De acuerdo con LRFD-E2, la resistencia de diserio ¢. P,, esta dada por la ecuacion (E2-1)

88

D Pa= 0 Fordy =085x1398 x94.8%10° =112.7 ton

B, . .
Como ~—— = ——==0.78 > 0.2, se usard la ecuacion {H1-1a)

¢ B 1127

Calculode L, y L, (L, = 450 cmy)

X =

donde:

ComoL,=200cm <L, =

{F1-3)

2515 2515x4
L= r,= =200 cm
PR, 2530

EGJA \/2 .039x 784 000x 63.3x94 8 _
s 2 1327 2

163 960 kg / e

.U S Sy
Lr_(wa'F,-) 1+ 1+X2(Fy'Fr)

I d12 . 2
Co = 2 = 1543(4:3 L6 _ 609947 e

_,C S]’ 609947( 1327 T_ P
Xa=47 (GJ =4"13548 \784000x 633/ ~ 1310 cm”k_gl

4x163 960

_6 1=
(2530-703)\[”\/“1.13“0 (2 530-703)° =640 cm

L=

450 cm < L, = 640 cm, la resistencia nominal por flexidn A, se determina con la ecuacic

545 * DISENQ DE ESTRUCTURAS MET
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Parametro de esbeltez

K L ’ {
Ac:_!_y _Fi=]33 2530 621_49
TTr, E T V2.034x10

Como A; = 1.49 es menor que 1.5, se aplica la ecuacion (£2-2)

Fer = (0.658'*%) 2 530 = 1 536 Kg/em?
o Pn = ¢ AgFer = 0.85x1 536x 61.30x10° = 79.8 Ton > P, = 72 Ton

Los angulos propuestos son correctos.

Cuerda superior: 2APS o LI 127x13 mm (5x1/2 in) de acero NOM-B-254 (ASTM A36).

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engelhardt, University of Texas at Austin
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.
: Ly-Lyp 1
\Itl'—'(b -\[_p'(’\ur,)'.\-[,J( } 5-'\["1
L1, ]
donde:
Co=1.75+105(AL 1 AL +03(A /M) €23
Como Af,=0 Co=175

My=F, Z,=2530x]508x107=38 2ton-m

\[, = (F,-F,) S.= (2530-703)1 327x 107°= 24.2 ton-m

V=175 [38.2 (382 -24.2)(%%)} 52.9 1on-m

Puesto que \/, = 52.9ton-m no debe exceder AL, M, =M, = 38.2 ton-m

Célculo de A/,
5\’[ur= Bi -\'{nf
donde;
N S
B=1p7p. 210
C=06-04(M,/A;)=06-03(0/72)=06
_ 7:2 Ed,

¥

La relacidn de esbeltez Kiv involucrada en el momento magnificador es la referida al eje de flexion, en este caso eje

Ko_ KL a5

X-X. Eje de flexidn = =
r vy
1 1 G 3
_ o x2.039x10%%x 948+ 10 =271 7 1on

P, 3
265
B=—38 _ =039
1- 68
271 7

Como el factor de ampiificacion calcuiade es menor que la unidad, se usara 5, =1.0

M =M,=72ton-m

Revision de acuerdo con ta ecuacion (H1-1a)
p 3[ My | My JS o

¢.;- Pu * 5 ¢b i\v‘[m i (bb 1\'41{\

M,,= 0. Puesto que solamente hay flexocompresion en el plano Y-Z, se omite en la ecuacion anterior el L&rmino de
flexion airededor del eje Y-Y. -
Pu ﬁ M ux ] : FH*:
¢an+9(¢b -'\’[JL\' S 10 '&%

donde: ' A
Py _ My 72 - v

§.p, 078 5,0, 090x382 02 :

Py +§[ My ]=073+021=099<10 Correcto
lbc " 9 ¢b f\'[mr ' '

CONCLUSION: sc-

La seccion IPR, IR & W 406 x 74.4 (18 x 50) utilizada como columna es adecuada, segun {as Especificacionés Al ;

LRFD-1893. ’ w ,
546 152
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Ejempio MFC-17. Revisar el perfil propuesto para la columna B-2 comprendida entre los niveles N-1 y N-2 de
la estructura del ejemplo que se muestra, utilizando las Especificaciones AISC-LRFD-1893. Las vigas de los

marcos 8 y 2, enos niveles de interés (N-2 y N-3) son del mismo perfil. El acero es NOM-B-254 (ASTM A36).

- Sistema de piso compuesto acero-concreto

®

®

® ®

@]r T—1 A ‘T T—-1 T-1 'I T-1 - T—1 '[ _
- -+ R &+ - E
(]
TS T8 ' T-3  Th T-5 ToT-s G| |5 |8
b3 — - = — =F ___ [ ol - = % =
T TS5 T-5 P T-5 S
] 4 L \ . - L3
T-2 T-1 T-2 - I+ T-2 E
e . I :
_ T-5 L T8 J, T-3 i‘ }| W :,: T-5 z = |E
T-§ 4~ TS =3 ; - &
{ \ 1 T-3 T -._l} T TS '[_c'? -
T-2 1 T-2 Tt N T~2 g T2 4 s
”
~? T-5 o T-g GoT-s oW T-S 9 T-s s .
- —_ [ [ - s o 1z
T-% T-5 T-3 T-5 T-5 .
1 I ] Te L
T-1 - Tl T-1 T-1 - T-1 -
12 m 12 m ! 12 m ! 12 m ' 12 m !
- 80 m ¥
Planta fipo

|-

T-3
L L 'y 4 L 4
C—2T1-2 C-37_p C-8p_p C-1
L L EY L L 1
C-371_p €312 C-3p_p -3
L i o J )y 1
L =11 5 Clp_p C~1
] T T L T T O
8 | =112 Ef-lrp C-l1_pcC-1
L 1 1 1 Py 1
c-1 -2 c-2 c-1
e el o w—
- S m 1 7 m f 9 m 1
' 25 @ !
Elevacion

Columna del ejempio MFC-17

Marco eje 2

1.- Dimensiones y propiedades geométricas de la seccion transversal de la columna.
Véase el Ejempio PP-1.

A=35265cmz
[,=643 724 cm4
5:=15 816 cm3
;=34 97 cm
£,= 115243 cnu4
5,=3 3841 cms
r,=1479%cm

Columna C-2 del ejemplo MFC-17
Acotaciones en mm

SOLUCION:
2.- Determinacion de los factores de [ongitud efectiva
Dimensiones y propiedades de las vigas y columna para evaluar los factores K

Z,= 17437 con3
Z,=5 828 cm4
J=1510 cma4

C,. =162 060 284 cms

Propiedades geométricas
Perfil IS (600x32)/(800x19)

Tabla MFC-17-1. Dimensiones y propiedades geomélricas de la columna y vigas

LA

..+ -Designacion:-
LIS

Bm et

£

) T ™,
3R e

C-1 526.5 | (800x32)/(800x19) |(24x1.25)/(32x0 75) 724 115 243
7-1 133.4 | (250x18)/(700x8) | (10x0.6)/(28x0.3) 113 460 No se requiere
T-2 1058 | (200x13)/(700x8) | (8x0.5)/(28x0.3) 81775 No se necesita

*Designacion de scuerda con M-iMCA,

547

N-5
3.5 m
N-4
356 m
N-3
35 mj
N-2
3156 m
N-1
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Se determinan los valores de los factores de longitud eicctiva K mediante los nomogramas de cotumnas. Enla

-

siguiente figura se muestra la columna en estudio y las vigas que concurren a ella. En este ejemplo se han
utihzado longitudes tedricas entre puntos de interseccion de los ejes de vigas y columnas lo que es, en general,

conservador
y) B
! l
; o[ i
: ok 4 L, e e
L 1=113 460 cm | B €72 1=113 460 em 1 =81 775 cm Moz (=
h,=35 m+ | N—2 _ = 1/L=116.8
2 L 1/L=94.6 " i/l=946 = /L7809 ! - N~
i—fl_ ";...‘ Vol .13.1_‘_ I-1_ _L.‘__ J T—2 S-I T—2
. = . 5 L — tIE -+ | %2
o 1 ] .
- - il t =
I Vi l
; o 1 hy=hgz=h |
h =35 i I I/L=452.8 @
W @ b . 4 C|IC-2 1 =643 724 cm*
1 ol Iy=115 243 em' 1 L= »
i f|: [/L=3293 - ‘ . 3/ 183N
i 1 ; ‘ —:
A T=a __ U I (- B ; C _ N B - I
,‘ ~ T i _L_t»_ _ T=2. ..._?_J_.d_'T—Z_ —
) 1! n : ' )
L[ =113 460 em® | i 1,=113 460 cm' . "1 =81 775 em
h =4 m = 1 /L=94.6 !E! S [t/ng‘LG I =81 775 cm’ | ez IX/L{ilHrgZ cm
l T 4 1/L=90 9 : =1
1 L I-”"lff 243 cm N [ =643 724 ¢m’
I/L=~.B8l Lol U I/L= 1 609
1
e ¥
—_ ——— <£ r
=0 =W l ”
Marco eje B Marco eje 2
(Direccion X) {Direccion Y)
Calculo de los coeficientes
Marco del eje B:
Nudo superior (gs). . Nudo inferior (¢):
{7 x()
_ e/ 2x3293 _ — ¢/ 3293+ 2881 _
@ z(q_ 5%946 48 " 1;)— Txoa6 20
L L
}.90—Caso—b} ,
= T
*~ 1090~ Caso~a) -

Marco del eje 2:
Nudo superior (gps)
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/ {1

| =5 T
oSkl 2x18392 _ .. 0 = ——lel 183941609 _ o

s 7, ) 909+1188 P 5, 909+1168

z In z T

! =t

. J375-Caso-b)|

*~ 1097 - Caso-a
Caso a Desplazamiento lateral impedido f\'}.= 090 N,=1097
Caso b Desplazamiento lateral permitido =190 Ko=3735

3. Elementos mecanicos de diserio.

Los elementos mecanicos que se indican en la tabla siguiente corresponden a solicitaciones de diseno, se han
obtenido con un andlisis de segundo orden, y coresponden a ta suma de momentos producidos por las

cargas verticales y las fuerzas horizontales Todos [0s momentos, tanto de carga vertical como de sismo,
flexionan a ta columna en curvatura doble.

{
P=261 Tt

|

|

Ma=7.710n-m Ay=411tou-m

A= 14.3 ton-m Al-= 38 ] ton-m
F=26iTwn
4.- Revision de |0s requisitos de seccidon compacta
La table B5. 1 establece los siguientes valcres maximos de las relaciones ancho/grueso para miembros en
" flexocomrerasidén Véanse Paginas 6-38y 6-39, M-AISC-LRFD-VI.

Tabia MFC-17-2. Relaciones maximas ancho-grueso

Descripcidn del Relacion Relacionas maximas ancho/grueso
eiemento ancho /grueso
! ‘ A, ' A,
Patines de secciones |
y canales en flexion bt 545/ (F, =10.8 1180/ /F, -703 =276
Para: 8 130/ fF, =162
Aimas en h./t, P,/ P,<0.125 (c) ( p
flexocompresion 5 365( | 9 TSP"J 8\/1%)\ _ 74 ¢,,,HD J
/Fy bs Pv Y !
Para:
P,y Po20.125(c)
1 600 £ 2.120°
233-- 2
7 4P )" JF,
C Supone una capacidad de rotacidn ineldstica de 3 Para estructuras ubicadas en zonas de alta sismicidad, puede requenrse una
capacidad de rotacion mayor Véase la Tabla C-85-1
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Los valores numéricos corresponden al acero NOM-B-254 o ASTM A36

Relaciones ancho-grueso

Patines

b _ 60 __ =

2, =332 54 <3, =108 Cumple
Alma

R _ 2617

=0218>0123

%Py 09x5265%2 530x10°

Seccién transversal .
Perfil IS 800 x 32/ 800 x 18

Como P,/ &, P, = 0.218 es mayor que 0.125, la relacion anchof/grueso maxima del alma comespondiente a
secciones compactas se determina con 1a ecuacion siguiente:

h P
r_c_1600[233_ " )22 120

—,JF}, (bbe ,,’Fy
donde.
P,=261.7 ton P, = AF, =526 5x2 530107 = 1 332 ton dy P,=09x1332.45=1 199 ton
1600 [ 261,749) : 2120 2120 h 736
2.33- =672 = =421 A=L220-137
J2 5300 1199 JA V2530 to1s

ht=387 <672 Cumple

5.- Calculo de los parametros de esbeltez A,

kL (Ey
re ¥ F

375x350 [_ 2530 1.90x 350 ’ 2 530
Rex = =0421<15 ey = =0504<15
3997 Y9 039x10° 7 1479 Y2 039x10°

Como los valores de A, son menores que 1.5, tos esfue,—os criticos se determinan’con la ecuacion (LRFD'-EZ-3)

(E2-4)

T

2
F.,= (0 658 ) F,

1l

T
F., (0.658‘”21 ) 2 530 =2 349 kg/om’

1
F., [0.6580 0t J 2 530 =2 275 ke/em®

Rige el menor valor de F,
$F., =085x2275=1 934 kg/em®

b, Pr=d Ford = 1934x526.5%107 = 1 0183 ton

6.- Revision de ia columna por flexocompresion
La interaccion de flexion y compresidn esta limitada por las siguientes ecuaciones:
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Si (;:n > 0.2,
St
S35 <02
M,
23’” +%[¢:,\ifa}xm t oty } <10
Relacion ¢f;n
42,:%:025720,2

Se apiica la ecuacion (Ht-1a)
Célcuto de los momentos A, y M,

1\’[11 = B] anr + 32 -‘\”jf.’

donde:

{Hi-1a)

(H1-1b)

(H1-2)

Bi ¥ B» son factores de amplificacion de los momentos; se calculan con las siguientes ecuaciones:

Cn
= =21
By , 1A
e
_ My
C.=06-04 A,
By = L 21
ok
1- XA\ Tar
Q, altemativamente,
_ 1
By = 1 P,
© TP,
Caleulo de C,.. ¥ Co,
—06- _u)
Cn:=06-04 (14_3

- 5.1._1)=
Cry =06~ 04(5&1 0.32

Célculo de By, ¥ Byy

Conx
Bu= (1- B,/ P)
Co
By, = —— 2t
Y (I“PH/Pey)

donde:

=0.384

(H1-3)

KL {Fy 0.97%350 / 2530 _ 45y 526542 530x107° ,
A = oy —— = =0.109 P.= = =112 528 ton
mVE - 3497 Y2039x10° 22, 0.109°

251
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& 1Ey 09x350 [ 2530 AgFy 5265x2 530x107
A= == =2 =0238 P, = = =24 120 ton
Tom YV E 14797 Y2039%10° YRk 0.238

cy
Los valores de i y A, coresponden al marco con desplazamiento iateral impedido.

5 = 0386
Y (1-2617/112 528)

=038 <10 .. B,=1.0

B, = 0317
Y7 (1-2617/24 120)

=0325<1.0 . By, =10

Como el efecto PA se tomo en cuenta en el analisis estructural, la ecuacion M1-2 se reduce a Mu=BiMn, donde
los momentos A, son iguales a Af,, + A,

M,=B M= 10x 143 =143 t6n-m
My =By M.y =1.0x 58.1 = 581 ton-m

Calculo de los momentos resultantes nominates A7,

Refaciones ancho/grieso

De acuerde con la Tabla 85.1, para que la seccién se clasifique como compacta, sus relaciones ancho/grueso
no deben exceder ios valores de A, de la tabla siguiente:

Tabla MFC-17-3 Relaciones méximas ancho-grueso

ggﬁ 'qj‘"‘ﬁ’!&,ﬁ:_%il '15‘5_% 3
ZDe escripcion:d

YV oL ST R

;,}ggl‘e_{nen o_v

RS N
Uy
i

e
Patmes de
secciones |
en flexion

1180/ JF, 703 =276

Almas en fiexion o/t

Los valores numeérieos corresponden a acero NOM-B-254 o ASTM A36.

Patines:
by 60
-2—tf"= 2x3‘2—9.4<lp~— 16.8 Cumple
Alma:
i:mgo'ZX3’2=33.7<lp=1066 Cumple
lw 19
Calculo de £,

La distancia entre puntos dei patin comprirmido de 1a columna soportados lateraimente es:
Ly=350cm

_ 2515, 5 525¢1479

=T7395cm
Vo 2 530

Como L, es mayor que [,, sera necesario calcular L,
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(—,:C’%JHJHMFW-FJ’
"

r

- _® [EGIA_ _ = [2039x10°x7.875x10° x1 510x 5265 _ 2
X 5 5 _15816( 5 158 694 kg/cm

44 CW(S,r )2=4x162 060 284 15816

2
Ox =995 x 107 em® /kg?
GJ 115243 \7875¢10° x1 510} e

=M8_6%J = —
L= 055302705 14414 9.95x107 (2 530-703)* =2 254 cm

Ly=350cm<L,=740cm <L, =2254cm

Como L, < L, < L, entonces |a seccion se encuentra en la zona de pandeo inelastico y el momento nominal se
caleula con la ecuacion (F1-3)

L-L,
M, =G| M,—(M,- M) " |ls M,
r P

Calculo de Cp. ¥ Gy,

M, z
C,=175+1.05 A +03{—F] =23
2 2

z
Coe=1.75+ 105 (%13-) +03(LL) 24523

Cz,,: 23

_ m) [4_14)2 _
Coy=1.75+1.05 (53‘1 +03 381 249> 273

Cb),= 2.3

En el calculo de C, se utilizaron las expresiones que recomiendan las Especificaciones AISC-LRFD-1986. Las
Normas AISC-LRFD-1893 proponen una nueva ecuacion, que toma en cuenta la variacién del diagrama de
momentos fiexionantes. VVéase el Ejemplo V-21.

Momentos plasticos
M,=F,Z,

M, =F,Z,=2530x 17437 x 10° = 4412 ton-m

M,, = F, Z,=2530 x 5 828 x 107 = 147 5 ton-m

I

Momentos residuales
M, = (F,,-F)S
M,.=(2530-703) 15 816 x 10° = 288.9 ton-m
M,,=(2530-703) 3 841 x 10° =70.17 ton-m

Ly =350cm | L,=740 cm L,=2254 cm
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Ly—Ly
WCB{M (M g~ M (L"_L”J}SMP
r~Lp

_ it _31—_u_)]=-->.x,=7_
Mo 2.3|:441.2 {441.2 283.9)(22'54_74 1 103 ton-m .fpx 441 2 ton-m

Setomard M, = M, =441 2ton-m

Para el calculo de A1, la ecuacion anterior no se aplica, pues una seccién | no se pandea alredecor del eje Y-Y:
si s compacta, M, = M,

En este caso :

M,y = M,, = 147.5 ton-m

Se aplica la ecuacién de interaccion (H1-1a) de las Normas AISC-LRFD-1593.

P, 3( M, M }
—=+5 < 1.0 Hi-1a
W O\ &M, T B, M (Hi-12)

2617 +§( 143  _ 581
101837 9443127 09x1475

) =0.257+042=06783<1.00

En la figura siguiente se muestra los resultados de disefio de la estructura, utiizando un programa de
computadorz. Para la coiumna en estudio, se observa que la aplicacion de la ecuacion de interaccion ameja un
valor de 0.€7, valor similar al obtenido en este ejemplo.

9,49 3.48 A.48 B.48 4,49
E’:( S el foad & ==
= 8.59 = 9.57 = 8.57 = 8,57 = 3.5% <
£ & Pl & = ¥
= p.78 = 8.73 = B.73 = 9.73 = 8.78 =
= & = = & &
= 8.99 = B.84 = @.84 o 3.84 =) 2.98 =5
& e 3 2 e} -
= A.84 = a.58 = 9.80 = 3.89 | B.84 =
3 =3 = = 3 3
=] o = = = ==
Flg.MFC-17- Resultados de disefic
CONCLUSION:

L.a seccion propuesta cumple las condiciones de disefio de la ecuacion de interaccion (H1-1a); por lo tanto es
adecuada; esta sobrada en un 47 %, por 1o que es conveniente escoger otra seccion. Se propone al jector
revisar un perfil 15 (600x25)/(800x16) que tiene las mismas dimensicnes que la seccidn ensayada, excepm
que el grueso de las placas de patines es de 25 mm (1 in) y el aima es de 16 mm (5/8 in}.
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Ejemplo MT-5. Las cuatro barras en tension que se muestran en la figura, soportan
una piataforma de acero cuadrada de 6 m de lade. En la plataforma hay una pieza de
equipo mecanico y, ocasionalmente, personal de mantenimiento. Obtener con las
normas AI/SC-ASD-1989 y AISC-LRFD, (ltima edicién, las areas de las secciones
transversales de las barras. Utilizar acero NOM-B-254 (ASTM A36), F, = 2 530 Kg/r:m2
(250 MPa o 36 ksi).Revisar la relacion de esbeltez.

plataforma

Barras en tensién del ejemplo MT-5

SOLUCION:
El primer paso en el proceso de disefio es la determinacion de fa carga que debe
resistir cada una de las cuatro barras que soportan la plataforma.

1. Analisis de cargas
Deben tomarse en cuenta las siguientes cargas:

Carga muerta:
Peso de la plataforma
Peso del equipo mecanico (90 Ton)

Carga viva:
Personal de mantenimiento

Para fines de andlisis se supcone que la plataforma pesa 75 Kglm2 y el cédigo de
construccion estipula un peso para el personal de mantenimiento de 100 Kg/m*. Por
consiguiente, la carga nominal en cada barra es:

Plataforma (6x6/4)75 = 675 Kg
Equipo mecanico 90 000/4 = 22 500
Personal de mantenimiento (6x6/4)100 = 900

Carga total nominal (carga muerta mas viva) Q =24 075 Kg = 24.1 Ton

NOTA:
La carga Q es nominal, de servicio o de trabajo.

DISENO DE MHEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERQ CONFORME AISC-LRFD-2001
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2. Diseiio por esfuerzos permisibles (AISC-ASD-89)
De acuerdo con el disefio por esfuerzos permisibles, la condicién que debe cumplirse

en el disefio de miembros en tension es la siguiente:

fi= %sﬂ= 0.60 F,

na=2-_2
F 060F,

El factor de seguridad de miembros en tensién de acuerdo con el disefio por esfuerzos
permisibles, es FS = 1.67 (1/0.60).

El area requerida de cada barra es:

_ 24.1x 10°

S = 1590cem’
0.6x2530

El diametro de la barra es:

A ——d? 0.785d"

A 15.90
=4 5cm
0. 785 0.785

d =45 mm (1 % in)

Solucién: utilizar un perfil redondo sélido liso OS de 44.5 mm (1 %"} que tiene un peso
de 12.17 Kg/my A = 15.52 cm?.

3. Procedimiento _de disefio_conforme a fas normas AI/SC-LRFD- 1999 (M-AISC-
LRFD-2001).

Combinaciones de cargas

¥0 = 14D

donde :
D =0.675+22.5 =23.2Ton

D = carga muerta = peso de la plataforma y equipo mecanico

Luego:
W) =1.4x23.2 =325 Ton

DISERD DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Como hay carga viva en las barras, se revisa también la siguiente combinacién de
carga:

1.2D + 1.6L

donde:
L = carga viva (personal de mantenimiento)= 0.0 Ton

30 =12x23.2 + 1.6x0.90 = 29.2 Ton

Rige la primera combinacién de carga.
El factor de reduccion de resistencia ¢ para miembros en tension es igual a 0.90.

Q< &R,
1@< $AF,

Se sustituyen valores en la expresion anterior
325x10° < 0.90x 2 5304,

El area necesaria para cada barra es:

_ 3asx10’
& 090x2530

d="[A =\/14'3 =43em
0.785 0.785

Utilizar d = 44.5 mm (13/4 in)

=143 cm’®

4. Revision de la relacion de esbeltez
Las barras tienen 3.0 m de longitud y son miembros principales.

44 .5 mm

OS 44.5mm (13/4 in)
L/t i = 300/1.11 = 270 < 300 Correcto

De acuerdo con la Seccion B7, norma AISC-LRFD-1998, la esbeltez es correcta.
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CONCLUSION:

Con los dos métodos de disefio (ASD-1989 y LRFD-1999) se obtuvieron los mismos
resultados en este ejemplo. Lo anterior no suele ocurrir siempre; en general, se obtiene
una mayor economia con el disefio basado en factores de carga y resistencia o estados
limite.

COMENTARIOS:

Los indices de confiabilidad esperados para cada especificacion son comparables, y las
variaciones se atribuyen a la separacién de los efectos de las cargas. Cuando la carga
muerta es la condicion dominante, con LRFD se gbtiene un miembro de menor seccidn
que el requerido por las especificaciones AISC-ASD-1989, con las que no se separan
las cargas muerta y viva.

El estudio de los diferentes criterios de disefo que se utilizan actualmente indica que el
indice de confiabilidad o de seguridad, p varia de acuerdo con el material, tipo de
miembro, forma de falla y combinacién de carga. Los niveles de B que corresponden a
los disefios actuales y no actuales son menores para combinaciones de carga que
incluyen efectos de viento o sismo que para las que consideran solo cargas verticales.

DISEND DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Ejemplo MT-6. Seleccionar un perfil IPR, IR 6 W de acero NOM-B-254 (ASTM A36),
soldado unicamente por los patines, que sea adecuado para resistir las fuerzas de
tensién siguientes: por carga muerta, 50 Ton; por carga viva, 75 Ton; por viento, 45
Ton. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tension del acero, Fy y F,, son 2 530
Kg/cm? (250 MPa 6 36 ksi), y 4 080 Kg/cm? (400 MPa 6 58 ksi), respectivamente. Por
razones arquitecténicas, el peralte del perfil no debe exceder de 310 mm (12 in).
Revisar la relacion de esbeltez del miembro, si su longitud es de 5 m.

Y
|
T \ \
IPR,IR6 W P
X |d<310 mm F':.._ NOM-B-254 {ASTM A36) —. 'y
/ 7
Perfil IPR, IR en tension
SOLUCION:

Los perfiles estructurales simples se utilizan como miembros en tensién cuando se
requiere un cierto grado de rigidez o cuando se presentan inversiones de carga que
hacen que la pieza trabaje en compresién bajo ciertas condiciones de carga, por
ejemplo, en diagonales y montantes de armaduras para puentes.

Practicamente cualquier perfil estructural, laminado os soldado, es adecuado para
usarse como miembro en fensidn, aunque para facilitar las conexiones, con mucha
frecuencia se recurre al angulo. En casos en que se requiera una resistencia mayor, se
pueden emplear canales CPS, CE o C o perfiles IPR, IRo W.

1. Acciones y combinacicnes de cargas

14D =1.4x50=70 Ton
1.4D + 1.6L = 1.4x50 + 1.6x75= 190 Ton
1.2D + 1.0E+ 0.5L = 1.2x50 + 1.0x45 +0.5x75 = 142.5 Ton
1.2D -1.0E +0.5L = 1.2x50 -1.0x45 + 0.5x75= 52.5 Ton
09D+ 1.0E =0.9x50 + 1.0x45 =90 Ton

Rige la segunda combinacion de carga (190 Ton).

2. Resistencia de diseiio
Estado limite de flujo plastico en la seccion total

GPn = #F, A, =090 2 530x10° 4, = 2.28 4, (D1-1)
Se iguala #P, con la combinacion de carga critica y se despeja Aq

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERQ CONFORME AISC-LRFD-2001
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¢doFy = Puz
2.28A, = 190
Ag=190/2.28 = 83.3 cm’

A=833 cnm’

Estado limite de fractura en la seccién neta
GPy = ¢F, A, = 0.75x4 080x A, x 10° =3.064, (D1-2)

Calculo del area neta efectiva
‘Cuando la carga se transmite por medio de soldaduras colocadas en alguna de las
partes que componen ia seccién, pero no en todas, el area neta efectiva es igual a:

A =4,U (B3-2)

donde:
U = coeficiente de reduccion del area, que se determina con ia siguiente expresion

X = excenfricidad de la conexién (distancia del centroide del miembro al plano en el .
que se transmite la fuerza cortante; las secciones | 6 H se tratan como dos tes).

U=1-(X/[) 509

Como en este ejemplo no se condce la longitud de la conexidén en la direccién de la
carga, se tomara U = 0.90

Por lo tanto:
4. =0.904,

Sustituyendo A, en la ecuacién (D1-2)
$Py = 9F, Ae= 3.064, = 3.06(0.904,) = 2.754,
Se iguala ¢P, con P,z y se despeja Ag
b Pn =Py
2.754, = 190
Ag = 190/2.75 = 69 cm’

Rige la mayor area, Ag= 83.3 cm?, con base en el estado limite de flujo plastico en la
seccién total.
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De las Tablas de dimensiones y propiedades, M-IMCA- VI, paginas 58 a 61 se escoge
- un /PR, IR 6 W que tenga un area mayor que la requenda (Ag=83.3cm ) Y gue tenga
un peraite no mayor de 305 mm (12 in).

En las tablas se observa que los perfiles /PR, IR 6 W de 254 mm de peralte (10 in),
disponibles en el mercado, tienen un A menor que la necesaria, por lo tanto el perfil
adecuado para este problema es el IPR, IR 6 W 305x66.9 (12x45), que tieneun A=
85.2 cm®> Agq. = 83.3 cm?’,

Resistencia de disefio

Flujo plastico en la seccidn total

P, =228 A, = 2.28x85.2 = 194.3 Ton > 190 Ton Correcto

3. Revision de la relacion de esbeitez

L min = 500/4.9 = 102 < 300 Correcto

De acuerdo con la Seccion B7, normas AISC-LRFD-1999, la relacion de esbeltez de
miembros en tension no excedera preferentemente de 300.

CONCLUSION:
Utilizar un IPR, IR 6 W 305x66.9 (12x45) de acero NOM-B-254(ASTM A36), 305 mm
de peralte y peso = 66.9 Kg/m.

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Ejemplo. El miembro en tensién que se muestra en la figura es un angulo de
acero NOM-B-254 (ASTM A36, F, = 2 530 kg/cn?, 250 MPa, 36 ksi, F, =4 100
kg/cn, 450 MPa, 58 ksi), de fados iguales LI 76x 13 mm (3x1/2") est4 unido
con fres tomillos de alta resistencia de 19 mm (3/4") a ofro elemento
estructural. Determinar la resistencia a 1a tensién y a la ruptura por bloque de
cortante y tensién combinadas.

|51 | 252
r | x = 2.36 cm
. -1 I——|
' 50
LI 76 x 13 @ R
by ] ! 100
(3 X 2 ) ! 250
) — |t =200
! 100 !
" ’ e
Plano de cortante — ]| :
@ ...... N r
p R S - 2
~ A=17.74 cm

Plano de tensid
on Caracteristicas geométricas

Miembro en tensién del ejemplo.
Acotaciones en mm

SOLUCION:
Flujo plastico en la seccién total

Pa=AgFy, (D1-1)
P, = 0.90x 17.74x 2 530x 103 = 40.4 Ton

Fractura en el 4rea neta:

P = 0Ae Fu= pUA, F, (D1-2)
donde:
L = longitud de ia conexién = 2 espacios de 100 mm = 200 mm

A, = 4rea neta, cm?
U = coeficiente de reduccion del area neta (adimensional), que se determina

con la siguiente ecuacion:
U=1-x/Ls0.90

U=1-236/20=088<0.90 Correcto

Calculo del area neta.
De acuerdo con la seccién B2, especificaciones AISC-1999, en el calculo del

area neta se utiliza el diametro hominal mas 3 mm.
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An=Ag-IN (§+0.3) t
An=17.74~(1.91 + 0.3) 1.27 = 14.93 cm?

ZN = ntimero de agujeros. En este caso solamente existe uno.

Luego:
oPa = Ae Fu = UA, Fy = 0.88x14.93x 4 100 x 10 = 53.9 Ton

La resistencia de disefio es la menor de las dos. Sin embargo, debe revisarse
la resistencia a la ruptura por cortante y tension combinadas (block shear
ruptura strength).

LI76x 13

(3x %“) 250

Plano de cortante "

L_’--_., -

Plano de tensidn

Revisitn de blogue de cortante y tension combinadas

Acotaclones en mm

Para calcular las areas netas de la figura anterior deben descontarse 2 .5
agujeros en la longitud de cortante y 0.5 agujeros en la de tension.

Areas de cortante:
Agy=Db t = 25x1.27 = 31.75 cm?
Any = [25 - 2.5 (2.22)] 1.27 = 14.93 cm?

Areas de tensién:
Ag = st = 2.52x1.27 = 3.20 cm?
Ant = 1.27 [(25.0 - 2.5 (2.22)] = 24.70 cm?
Se aplican las disposiciones de disero del AISC-LRFD-1999:
a) Cuando F, Ap> 0.6F, Ay
R, = 0 [0.6Fy Agy + Fy Ant 1< ¢ [0.6 Fy Agy + Fy Age] (J4-3a)
b) Cuando F, Ay <0.6 Fy Ay
ORy = ¢ [0.6F, Apy + Fy Ayt 1< ¢ [0.6 Fy Agy + Fr Agd] (J4-3b)
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Como Fy An = 4 100 x 24.70x10™ = 101.3 Ton > 0.6F, A,y = 0.6x 4 100 x 14.93x
10 = 36.7 Ton, se aplica la ecuacién (JA-3a)

OR, = ¢ [0.6F, Ay, + Fo Ag 1< ¢ [0.6 F, Agy + Fy Agd (J4-3a)

oRn = 0.75 [0.6x 2 530 x31.75 + 4 100 x 24.70} x 10° = 112. 1 Ton
0.75[0.6x 4 100x 14.93 + 4 100x 24.70]10° = 103.5 Ton Correcto

L.a resistencia de disefio por bioque de cortante es 103.5 Ton.

CONCLUSION: -
La resistencia de disefio en tensién del &ngulo del ejemplo es la menor de los
estados limite que se revisaron anteriormente. En este caso particular ¢P, = 40.
4 Ton; queda regida por flujo plastico en la seccidn total.
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Ejemplo. Determine la resistencia de disefic en tension y la resistencia a la
ruptura por cortante y tension combinadas (block shear ruptur strength) de la
placa soldada de acero NOM-B-254 (ASTM A36, F, = 2 530 kg/cm?, 250 MPa,

36 ksi, 4 100 kg/cm?, 450 MPa, 58 ksi) que se muestra en la siguiente figura.

100 mm

Plano de cortante Plano de cortante

Junta soldada del ejemplo.

SOLUCION:
Flujo plastico en la seccién total

Area de la placa
A=25x0.95=23.75cm?

oPn=AgFy (D11)
dPp = 0.90x 23.75 x 2 530 x 10 = 54.0 Ton

Fractura en el rea neta
Como no existen agujeros en la placa (conexién soldada)

A, = UA, (U = 0.85)

As=0.85x 23.75 = 20.19 cm?
Luego:

®Pn= 0Ao Fu (D1-2)
$Pn = 0.75x 20.19x4 100 x10° = 62.1 Ton

Resistencia a la ruptura por cortante y tensién combinadas

El estado limite de ruptura y tensién combinadas debe revisarse también en la
periferia de juntas soldadas; la resistencia se determina utilizando = 0.75y las

areas de ios planos de fractura y flujo plastico.

La resistencia de disefio a la ruptura por cortante y tensidon combinadas, se
determina con las ecuaciones (J4-3a) y (J4-3-b) de las especificaciones AISC-

LRFD-1999.
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a) Cuando F, Ayp> 0.6F, Anv:

ORo = ¢ [0.6F Agy + Fy Aqe 1< ¢ 0.6 Fy Agy + F, Ayl (J4-3a)
b) Cuando Fy An <0.6F, Any. '

ORy = § [0.6F, Agy + Fy At ] < ¢ [0.6 Fy Agy + Fy Aul] (J4-3b)

¢ = 0.75 (factor de reduccion de la reS|stenC|a)
Ay, = area total que trabaja en cortante, cm
Ag = @rea total que trabaja en tensu&n cm?
Any = area neta en cortante, cm

An = area neta en tension, cm?

Areas de cortante:
Agy= bt = 2x10x 0.95 = 19 e’
An, = 2x10x0.95 = 19 cm?

Areas de tension:
Agt =25x0.95 = 23.75cm?
An = 25x0.95 = 23.75 cm?

Se aplican las disposiciones de disefio del AISC-LRFD-1999, Seccién J4.3:

Como Fy Ay = 4 100 x 23.75x10 = 97.4 Ton > 0.6F, Ap, = 0.6x 4 100 x 19x 107
=46.74 Ton, se aplica la ecuacidon (J4-3a)

Ry = ¢ [0.6Fy Agy + Fy Ane 1S4 [0.6 Fy Agy + Fy Ay (J4-3a)

&Ry = 0.75 [0.6x 2530 x 19 + 4 100 x 23.75] x 10 = 94.7 Ton
0.75[0.6x 4 100x 19.0 + 4 100x 23.75}10° = 108 Ton Correcto

La resistencia de disefio por bloque de cortante es 94.7 Ton.

CONCLUSION:

La resistencia de disefio de la placa queda regida por el estado limite de flujo
plastico en la seccion total.

¢P,= 54.0 Ton
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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

MIEMBROS EN COMPRESION (LA COLUMNA AISLADA)
TEORIA Y EJEMPLOS DE DISENO

M. I. HECTOR SOTO RODRIGUEZ

Divisién de Educacién Continua, UNAM Marzo de 2005



OBJETIVOS:

Presentar los conceptos generales sobre el comportamiento y
disefio de miembros en compresién (la columna aislada).

Mostrar las secciones de las especificaciones AISC-LRFD -1999
aplicables al disefio de miembros comprimidos axialmente.

Exponer ejemplos de disefio de miembros en compresion.
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MIEMBROS EN COMPRESION
{LA COLUMINA AISLADA)

REFERENCIAS PRINCIPALES

Especificaciones AISC-LRFD-1999 y Comentarios

Capitulo E. Columnas y ofros miembros en compresion

Seccién C2. Estabilidad de marcos

Seccién BS. Pandeo local

Parte 3, M-AISC-LRFD-2001, Ayudas de disefio

Teoria de estabilidad elastica, Timoshenko y Gere

Guide to Design Criteria for Metal Compresion members

Disefio de Estructuras de Acero. Miembros en Compresion (la columna aislada),
Oscar de Buen Lépez de Heredia, Fundacion ICA, UAEM, SMIE

o Disefio de Estructuras Metélicas, Volumen |, Héclor Sofo Rodriguez, 2001

INTRODUCCION

Columna:
Pieza recta en la que actia una fuerza axial que produce compresion pura.

Ofra acepcion:

Miembro estructural principal utilizado en posicidn generalmente vertical en una
estructura de un edificio, que transmite a la cimentacién las' cargas muertas y vivas que
soportan las vigas de piso, trabes o armaduras, asi como los efectos de viento o sismo.
Puede ser a base de perfiles laminados, secciones soldadas o miembros armados,
secciones en cajén, su seccidn puede ser constante o variable y de alma llena o
celosia. :

La columna aislada no est& sometida a momentos flexionantes alrededor de sus ejes
principales y centroidales, excepto los debidos a pequefias excentricidades en la carga
. o imperfecciones geomeétricas iniciales en el perfil utilizado como columna.

Para que un miembro trabaje en compresion pura, se requiere:

¢ Ser perfectamente recto

» Las fuerzas que obran en la columna deben estar aplicadas en los centros de
gravedad de Ias seccionegs extremas

» Las lineas de accion de las cargas de compresién axial deben coincidir con el eje del

. Mmiembyro.

DISEANO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Como se mencioné anteriormente, no hay flexién de ningtn tipo.

Las columnas reales de marcos rigidos nunca estan aisladas y su comportamiento
estructural depende del de la estructura en conjunto. Tampoco las columnas estan
sometidas a compresion pura. Sin embargo, la columna aislada cargada axialmente
constituye la base del disefio de estructuras modernas.

T

Fig. Columna aislada

Las excentricidades en la aplicacion de las cargas y los inevitables defectos
geométricos, no se incluyen de manera explicita en el disefio, pero si se toman en
cuenta en las ecuaciones de disefio.

Las teorias tradicionales de pandeo establecen que cuando una pieza se somete a
compresnon axial, el pandeo se presenta en la direccién de un plano de simetria de la
seccién, sin rotacion de la misma (pandeo por flexién).

Disefio

El dimensionamiento de las columnas consiste en comparar que la resistencia de
disefio no sea menor que las acciones factorizadas (Disefio por factores de carga y
resistencia, DFCR 6 disefio por estados limite, DEL), o que los esfuerzos actuantes no
sobrepasen los permisibles indicados en las especificaciones (Disefio por esfuerzos
permisibles, DEP).

Tipos de columnas:
s Columnas cortas
e Columnas intermedias
s Columnas largas

Columnas cortas
Resisten la fuerza que ocasiona su plastificacion completa. Su capacidad de carga nc

es afectada por ninguna forma de inestabilidad, la resistencia maxima depende

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2601
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solamente del area total, de sus secciones transversales y del esfuerzo de fluencia del
acero. Su falla es por aplastamiento.

Columnas intermedias
Son las mas comunes en estructuras y su falla es por inestabilidad inelastica, pero su

rigidez es suficiente para posponer ia iniciacion del fenémeno hasta que parte del
material esta plastificado. Su resistencia depende tanto de la rigidez del miembro,
esfuerzo de fluencia, forma y dimensiones de sus secciones transversales y distribucion
de los esfuerzos residuales.

Columnas largas

La inestabilidad de las columnas se inicia en el intervalo elastico, los esfuerzos totales
no legan todavia al limite de proporcionalidad, en el instante en que empieza el
pandeo. Su resistencia maxima depende de las rigideces en flexion y en torsidn, no
depende del esfuerzo de fluencia F,.

Tipos de equilibrio

El equilibrio se define como un estado de balance entre todas las cargas que actian en
una estructura o parte de ella. En estructuras, el equilibrio puede ser: estable, inestable
e indiferente.

S~ QO

Equilibrio
estable

Equilibrio
inestable

Fig. Tipos de equilibrio

EJEMPLOS DE MIEMBROS EN COMPRESION

Marcos contraventeados

Las diagonales de contraventeo y las columnas biarticuladas de algunos sistemas
estructurales se idealizan tipicamente como miembros que soportan solamente cargas
axiales (los contraventeos trabajan a tension 6 compresion y las columnas biarticuladas
a compresion).

+; compresién
- : Tension.

Fig. Marco contraventeado

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Armaduras
La cuerda superior de las armaduras libremente apoyadas son ejemplos tipicos de

miembros en compresion.

P2 P P P P2
| }

Db -

@

Fig. Armadura tipica

Edificios industriales y bodegas
Puntales de contraventeo de techos y bodegas

10°

. "N_____\ V|
ga empotrda en
— | " la columna
o Columna de fach
g |~ ada
columna articulada
; en la base
- )" v ﬂﬁ} 7
puertaJ
15000

Marco rigido
Seccién transversal / Fachada

D ® 6 a G ® ® ®
| Contraventeos horizontales
@ 3 3 / en el plano de la cubierta
g {armadura horizonal)
(=]
o
Q
0
®
) 9 x 6000 = 54000

Planta de cubierta
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T . ?

Elevacion Lateral \ /
Contraventeo lateral

de columnas {Armadura vertical)
Fig. Estructura tipica de una nave industrial

Marcos rigidos sin contraventeo

W1

Hy >[I IIIITT

Wa
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Fig. fdarco rigido simple

Algunas columnas de edificios se disefian para soportar solamente carga vertical, son
menos rigidas que el resto de las otras columnas y estan ligadas la estructura
mediante conexicnes que no transmiten momento flexionante.

Los miembros sometidos a compresion axial y flexion se tratan como miembros
flexocomprimidos. Véase Capitulo H, especificaciones AISC-{ RFD-1999. El fermino
columna se usa frecuentemente para denotar un miembres en compresion (columna
aislada cargada axialmente).

Otros ejemplos de miembros en compresion, son las estructuras especiales, que se
disefian con especificaciones diferentes a las de estructuras para edificios
convencionales.

o Plumas de grias
. Torres atirantadas para fransmisién de energia eléctrica
+ Tomres de transmision autosoportadas
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Estados limite de interés

El principal estado limite de resistencia de un miembro en compresién es el pandeo
(que puede ocasionar probiemas de inestabilidad.

El pandeo puede ser por flexién o por flexotorsién

Ao

Tp

Pandeo por flexotorsién

Definicién de pandeo:

Pérdida repentina y total de rigidez de un miembro, de una parte de una estructura o de
una estructura completa, que acomparia el paso del equilibrio estabie al inestable; se
caracteriza por la pérdida de capacidad de carga para soportar compresion y la
aparicion de grandes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existian antes
de que se iniciase el fendmeno, que resulta en un cambio en la geometria dei miembro.

E! problema de pandeo es un problema de estabilidad y no de resistencia.

Pnax= Resistencia de pandeo = Pp

Resistencia tipica de una
columna de acero

DV

A

Fig. Respuesta de una columna de acero
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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En la figura se muestra una gran variedad de secciones estructurales que se utilizan frecuentemente
como columnas. No todas tienen caracteristicas favorables, pero tienen alguna ofra que las hace
convenientes para usos especificos .

La secciones estructurales huecas (tubos circulares, cuadrados o rectangulares) se usan con mucha
frecuencia en la actualidad, por sus propiedades geometricas favorables y su aspecto arquitectonice; su
inconveniente son las conexiones con el resto de la estructura.

La seccion que se usa con mayor frecuencia en armaduras de techo, es la formada por dos angulos de
lados iguales en espalda, esta seccion es parficularmente econdmica cuando se utilizan placas de
conexién sencillas.

Ocasionalmente se usan secciones formadas por dos canales en espalda, su desventaja es que tienen un
radio de giro pequefio alrededor del eje Y-Y . Una seccion formada por dos canales en cajon constituye
una eleccién conveniente, debido a que tienen caracteristicas geométricas favorables alrededor de sus
dos ejes principales y centroidales, igual que la seccidn en cajon hecha con cuatro placas soldadas.

Fig. Secciones tipicas utlizadas como miembros en compresion,

L -
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Modos de pandeo de la columna

Para determinar la relacion de esbeltez de un miembro comprimido axialmente
o flexocomprimido:
KL = Longitud efectiva en X-X y Y-Y, cm
r = radio de giro correspondiente, cm

El radio de giro es un indice de la rigidez de una seccidén estructural cuando se utiliza
como columna o miembro en compresién. Si una seccidon es simétrica respecto a los
dos ejes principales y centroidales, el momento de inercia, y, en consecuencia, el radio
de giro, es el mismo para cada eje. No obstante la mayoria de las secciones comunes,
particularmente las columnas de acero son asimétricas respecto a los dos ejes
principales y en el disefio de estos miembros el menor momento de inercia y, por
consiguiente, el menor radic de giro, es el que se utiliza en el célculo.

K = factor de longitud efectiva, que depende de las condicicnes de apoyo de
los extremos de la columna y de la forma en que esté soportada lateraimente.
L = longitud libre de la columna, entre secciones soportadas lateraimente.
Deber4 utilizarse la relacion de esbeitez maxima del miembro.
KL KL
r/, roJy

- J
Y

5
T max

2.2.1 Relaciones de esbeltez
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Volor de disefio recomen-—
dodo parg K, cuando las

condiciones reales de opoyo 0.65 0.80 b2 1.0 2 2.0
se aproximan o (gs ideates

= | Rotocidn impecida Trastocidn impedida
] - - - . - .
Representacidn esquemdtica ? Ratacion libre Traslacion impedida
de los condiciones de
apoye $ Rotacida impedida Traslacidn libre
{ Ratacidn libre Traslecidn libre

Fig. Factores de longitud efectiva para columnas aisladas.

Valores tedricos y de disefio recomendados de K para seis condiciones hipotéticas, en las que la rotacidn
y fraslacion de los nudos se producen totalmente o no existen. También se indican los valores
recomendados para el disefio cuando los elementos de la estructura se aproximan a estas condiciones.

En genera, los valores sugeridos son ligeramente mayores que sus equivalentes tedricos, debido a que
pocas veces se puede lograr por completo |a fijacién del nudo.

Sifa base de la columna en el caso f) estuviera realmente articulada, el valor de K excederia de 2.0 para
un marco como el que se muestra en la figura de abajo, debido a que la flexibilidad del miembro horizontal
no permitiria la realizacion de la fijacion total en la parte superior de la columna.

Por otro lado, se ha demostrado que los cimientos, aiin en el caso de zapatas disefiadas solamente para
carga vertical, imitan en forma muy importante el giro en ! apoyo de columnas con extremos planos y
anclaje no dispuesto para resistir momento. Para esta condicion, un valor de disefio de K = 1.5
generaimente resultaria conservador en el caso f);

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERD
sHaclor Solo Redrigusz
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FIGURAS ILUSTRATIVAS

La placa de nudo une a todos Al
los miembros de la armadura / aca
1
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o P P ra—
‘E Junta * | ! ¢ Juntip

|Para ef radio de giro mas favorable, usar angulos de lados desiguales con las alas largas espalda con espalda
{lados mayores de los &ngulos verticales)

Para determinar Fa, se emplea el valor mayor de L/ 0 L/y. Se revisa la relacién ancho/grueso,

(blteur)< 840/ fF,
A= 2A0; 1, y Iy estan tabulados en los M-AISC-ASD y LRFD o en M-IMCA, Tomo I,

Separacion
de ios angulos

OpNY ap B8

|

Ll H i i i T a——
Russdl
- b V| ' (bhtea< 6401 F,
J—- %q ' Px@ Para calcular Fs, se usa el valor mayor de { L/ r}x 6 (L/ 1)y (K=1.0)
ap Lo .
| Para el miembro compugsto: ———— < —- disefio
4 (rz )1anguio r

{b)

Fig. angulos dobles utilizados como miembros en compresion, a) angulos dobles sin soporte
lateral intermedio, b} diagonal en compresién con soporte lateral intermedio en una direccién.
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Fig. Valores de K para marcos simples de un solo nivel con desplazamiento lateral
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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Fig. Modos de pandeo y soportes laterales. f) marco simple de un solo nivel, extremos
empotrados, viga restringida contra rotacion, desplazamiento lateral impedido; g) marco simple,
extremos empotrados, desplazamiento lateral permitido; h) columna con extremos empotrados,
apoyo superior libre de traslacion, apoyo inferior fijo contra rotacion.
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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Fig. Modos de pandeo y soportes laterales: a) Primer modo (extremos articulados); b) Segundo
modo (extremos articulados con soporte en la seccion media); tercer modo (extremos articulados,
con soportes laterales en los tercios de la longitud de la columna; d) columna en cantilever

{extremo inferior empotrado y superior libre); e} apoyos empotrados.
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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NOTAS:

En los momentos de inercia de las vigas no se incluye el efecto de los sistemas de piso compuestos acero-concreto
Los cocientes | /L de las vigas y columnas se obtienen con distancias entie ejes.

Fig. Método tradicional para determinar los factores de longitud efectiva de columnas que forman
parte de marcos rigidos continuos
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FIGURAS ILUSTRATIVAS

G, K Gy
50.0 - 1.0 50.0
10.0 3 7 E o0
5.0 3 E 5.0
3,0 + T09° 3.0
2.0 1 - 2,0
+ 0.8
1.0 - 1.0
0.8 - I " Fos
0.7+ - 0,7
0.8 ha J_ 0.7 - 0.6
0.5 - 0.3
0. "1 "'0'4
] 1 I
0.3 4 ) ['0.3
] + 6.

02 - 6 -02
0.1+ 1 - - 0,1
0 - 0.5 -0
Desplazamiento lateral impedido

Se debe tener presente que estos nomogramas se basan en la suposicién de condiciones hipotéticas,
gue rara vez se presentan en estructuras reales. Estas condiciones hipotéticas son las siguientes:

1.

2.
3.
4

8.

El comportamiento es puramente elastico.

Todos los miembros tienen seccién transversal constante

Todos los nudos son rigidos

Para marcos contraventeados, la rotacién en los extremos opuestos de las vigas restrictivas son
de igual magnitud y producen flexion con curvatura simple

Para marcos sin contraventeo, las rotaciones en los extremos opuestos de las vigas restictivas
son de igual magnitud y producen flexion con curvatura doble

Los parametros de rigidez de todas las columnas son iguales

La restriccion en el nudo se distribuye a las columnas, de arriba y de abajo en proporcién a |/ | de
cada una de ellas

Todas las columnas se pandean simuftaneamente.

Cuando las condiciones reales difieren de estas hipotesis, los disefios pueden resultar demasiado
conservadores.

GUiA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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FIGURAS LUSTRATIVAS

20.0 -
100.0 100 ~100.0
50.0 - =50.0
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200 - 40 200
10.0 ! - 10.0
9.0 30 C9.0
8.0 8.0
7.0 4 -7.0
6.0 1 ~8.0
5.0 - -5.0
4.0 - 20 :4.0
3.0 - -3.0
1
2.0 -2.0
] 15 I
1.0 H LLO
0- 1.0 -0
Desplazamiento lateral permitido

Fig. Nomogramas para determinar los factores K de longitud efectiva de columnas de marcos
‘ rigidos continuoes.

Existen varios métodos racionales para determinar con suficiente exactitud la longitud efectiva de
columnas en un marco rigidos contraventeados o sin contraventeo. Estos métodes varian desde una
simple interpolacion enfre los casos hipotéticos para columnas aisladas hasta procedimientos analiticos
muy complejos y engormosos.

Una vez determinadas las secciones preliminares de los miembros del marco, el uso de nomogramas
como el mostrado en las figuras facilita el calculo de los valores del factor de longitud efectiva K.

——ered
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FIGURAS ILUSTRATIVAS
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Fenomeno de inestabilidad en el estado elastico o ineléstico que afecta los elementos que forman la
seccion transversal de un miembro estructural (placas) comprimidos en sus planos. El pandeo produce
deformaciones importantes que tienen el aspecto de un torcimiento o forma de ondulaciones segin el

elemento solicitado.

Las secciones estructurales se clasifican en varios fipos en funcion de las relaciones ancho/grueso
maximas de sus elementos planos que trabajan en compresion axial, en compresion debida a flexion o en

flexocompresién.

Fig. Pandeo local

—
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a) Placas b) Alas de angulos
b = distancia libre a la primera linea b = dimensién nominatl total
de sujetadores

b) Patines de canales b) Zetas
b = dimensién nominal total b = dimension nominai total
L b
41
C A
¢) Almas de tés d) Patines de secciones|, Hy T
b = dimensidon nominal total b = mitad de la dimension nominal total

RENH HO ATIESADO

TN ATIESADO

e) Perfiles formados en frio
b = distancia del borde libre a la iniciacién de 1a curva que une el elemento
consideradoe con el resto del perfil

2.3.3. Ancho
2.3.3.1 Elementos planos no atiesados. NTC-RDF-2004
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a) Almas de perfiles laminados
b = distancia libre entre patines menos los radios de las curvas de unién con

los patines
| bf ;
A T
- b —
h
t
| A . | ¥

b} Patines de secciones en cajon
b = distancia entre lineas adyacentes de sujetadores

e by g
f :
(=)

b = bs - 3t

-+ t=tw=1tf

———/

c) Patines de secciones laminadas en cajon (tubos)
b = distancia entre almas, menos los radios de las dos curvas de unién.
Si no se conocen los radios, el ancho total de la seccién menos tres veces
el grueso de sus paredes.

2.3.3. Ancho
2.3.3.1 Elementos planos atiesados. NTC-RDF-2004
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d) Almas de secciones formadas por placas H, | o en cajon
b = distancia entre lineas adyacentes de sujetadores o, en secciones
soldadas, la distancia libre entre patines.

tw—l ol

t4
x

—
L—bf"‘| '

e) Almas de secciones de lamina delgada laminadas
en caliente o dobladas en frio
b = distancia entre |as iniciaciones de las curvas de unién con los elementos de
soporte. Si no se conocen los radios de las esquinas, el peralte total de la
seccion menos fres veces el grueso de sus paredes.

2.3.3. Ancho
2.3.3.1 Elementos planos atiesados. NTC-RDF-2004
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Alas de dngulos sencillos Alas de éngulos dobles con separadores
en compresién

Elementos comprimidos soportados
a lo largo de uno solo de los bordes longitudinales

Atiesadotes de trabes armadas
Soportados a lo largo de un solo borde longitudinal

Almas de secciones T

Patines de secciones o H
En compresion pura

Tabla 2.1 Descripcién de los elementos de la Tabla 2.1, NTC-2005
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UENPO
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Placas que sobresalen de miembros comprimidos

Patines de canales

ptamade : (2770
Y capeur bl
X- -X o ’
X- X
¥ Y

— — 1

Patines de secciones en cajén
Laminadas o soldadas, en flexién
b
: 1

i ey g

(Y #F b it 2

Cubreplacas entre lineas de sujetadores

Atiesador interior

%‘.‘__/

Atiesadotes soportados a lo largo
de los dos bordes paralelos a la fuerza

_ Almas de seccionesloH

‘ Tabla 2.1 Descripcion de los elementos de la Tabla 2.1, NTC-2005
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Placas de secciones en cajén en compresion pura

Almas flexocomprimidas
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H
[
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Secciones circulares huecas
en compresién axial

Secciones circulares huecas
en flexién

Tabla 2.1 Descripcién de los elementos de la Tabla 2.1, NTC-2005
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~Fcr =(0.658™)Fy

Fer =[0.877 ]Fy
22

e 1 S .
1.5 Ao

Esfuerzo critico F., versus pardmetro de esbeltez de la columna A
¢an = ¢Ag Fcr (E2'1)

A, = 4rea total de la seccion transversal de la columna, cm?

dc = factor de reduccion de la resistencia = 0.85 (adimensional)
Fo = esfuerzo critico, Kg/cm?

A = parametro de esbeltez de la columna (adimensional), que vale

F
A, = %\/g (E2-4)

F, = esfuerzo de fluencia del acero, Kg/cm?

E = médulo de elasticidad de! acero (2.039x10% Kg/cm?, 29 000 ksi 6 200 000
MPa}

K = factor de longitud efectiva (adimensional)

| = longitud no soportada lateraimente de la columna, cm

r = radio de giro alrededor del eje de pandeo, cm

Kl/r = relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional)

Esfuerzo critico, F.,

Ac Pn Ecuacion aplicable
S 15 (0.658102 )Fy (E2-2)
>15 0.877 (E2-3)
7\‘ 2 FV

Resistencia de disefio en compresién axial
Pandeo por flexién
Especificaciones AISC-LRFD-1999

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO { ac
Héctor Soto Rodriguez a i



| F,=2530 Kg/cm* (250 MPa, 36 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA A

Acero NOM-B-254 (ASTM A36)
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

KL/r A KL/ir A KLir A KL A KL/ A
1 0.011 41 0.460 81 0.008 121 1.356 161 1.805
2 0.022 42 0.471 82 0.919 122 1.368 162 1.816
3 0.034 43 0.482 83 0.830 123 1.379 163. 1.827
4 0.045 44 0.493 84 0.942 124 1.390 164 1.838
5 0.056 45 0.504 85 0.953 125 1.401 165 1.850
6 0.067 46 0.516 86 0.964 126 1.412 166 1.861
7 0.078 47 0.527 87 0.975 127 1.424 167 1.872
8 0.080 48 0.538 88 0.986 128 1.435 168 1.883
9 0.101 49 0.549 89 0.008 129 1.446 168 1.894

10 0.112 50 0.561 90 1.009 130 1.457 170 1.806
11 0.123 51 0.572 91 1.020 131 1.469 171 1.917
12 0.135 52 0.583 92 1.031 132 1.480 172 1.928
13 0.146 53 0.504 93 1.043 133 1.491 173 1.939
14 0.157 54 0.605 94 1.054 134 1.502 174 1.851
15 0.168 55 0.617 g5 1.065 135 1.513 175 1.862
16 0.179 56 0.628 96 1.076 136 1.625 176 1.973
17 0.191 57 - 0639 g7 1.087 137 1.636 177 1.984
18 0.202 58 0.650 98 1.098 138 1.547 178 1.995
19 0.213 59 0.661 99 1.110 139 1.558 179 2.007
20 0.224 60 0.673 100 1.121 140 1.569 180 2.018
21 0.235 61 0.684 101 1.132 141 1.581 181 2.029
22 0.247 62 0.695 102 1.143 142 1.562 182 2.040
23 0.258 63 0.706 103 1.165 143 1.603 183 2.051
24 0.269 64 0.717 104 1.166 144 1.614 184 2.063
25 0.280 66 0.729 106 1.177 145 1.625 18% - 2.074
26 0.201 66 0.740 106 1.188 146 1.837 186 2.085
27 0.303 67 0.751 107 1.198 147 1.648 187 2.096
28 0.314 68 0.762 108 1.211 148 1.659 188 2.107
29 0.325 69 0.773 109 1.222 149 1.670 189 2.119
30 0.336 70 0.785 110 1.233 150 1.682 190 2.130
31 0.348 71 0.796 111 1.244 151 1.693 191 2141
32 0.359 72 0.807 112 1.256 162 1.704 192 2.152
33 0.370 73 C.818 13 1.267 163 1.715 193 2.164
34 0.381 74 0.830 114 1.278 154 1.726 194 2.175
35 0.392 75 0.841 115 1.289 155 1.738 195 2.186
36 0.404 76 0.852 116 1.300 156 1.749 196 2.197
37 0.415 77 0.863 117 1.312 157 1.760 197 2.208
38 0.426 78 0.874 118 1.323 158 1.771 198 2.220
38 0.437 79 0.885 119 1.334 159 1.782 199 2.231
40 0.448 80 0.897 120 1.345 160 1.794 200 2.242

NOTAS:
A = Parametro de esbeltez de la columna (adimensional)

K

FY
— = 0. 01
= 0,012 KL

KL . C . .
— = refacion de esbeltez efectiva méaxima de la columna (adimensional)
r

E = Modulo de elasticidad del acero = 2.039x106 kg/cm? (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISERO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez



| F, =2460 Kg/cm" (240 MPa, 35 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA A

Acero NOM-B-177 (ASTM A53)
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

A KLr A KLr A KLir A KLA A

0.011 41 0.453 81 0.896 121 1.338 161 1.781
0.022 42 0.465 82 0.807 122 1.349 162 1.792
0.033 43 0.476 83 0.918 123 1.360 163 1.803
0.044 44 0.487 84 0.829 124 1.3714 164 1.814
0.055 45 0.498 85 0.940 125 1.383 165 1.825
0.066 48 0.509 86 0.951 126 1.394 166 1.836
0.077 47 0.520 87 0.962 127 1.405 167 1.847
0.088 48 0.531 88 0.973 128 1.418 168 1.858
0.100 49 0.542 89 0.984 129 1.427 169 1.869
10 0.111 50 0.553 80 0.995 130 1.438 170 1.880
11 0.122 51 0.564 91 1.006 131 1.449 171 1.891
12 0.133 52 0.575 92 1.018 132 1.460 172 1.802
13 0.144 53 0.586 93 1.029 1338 1471 173 1.813
14 0.155 54 0.597 94 1.040 134 1.482 174 1.924
15 0.166 55 0.608 95 1.051 135 1.463 175 1.936
16 0.177 56 0.619 96 1.062 | 136 1.504 176 1.847
17 0.188 57 0.630 97 1.073 137 1.515 177 1.958
18 0.189 58 0.641 88 1.084 138 1.526 178 1.869
19 0.210 59 0.653 99 1.095 139 1.537 179 1.880
20 0.221 60 0.664 100 1.106 140 1.548 180 1.994
21 0.232 61 0675 101 1.117 141 1.5569 181 2.002
22 0.243 82 0.686 102 1.128 142 1.5671 182 2.013
23 0.254 83 0.697 103 1.138 143 1.582 183 2.024
24 0.265 64 0.708 104 1.150 144 1.593 184 2.035
25 0.277 65 0.719 108 1.161 145 1.604 188 2.046
26 0.288 66 0.730 106 1.172 146 1.615 186 2.057
27 0.299 67 0.741 107 1.183 147 1.626 187 2.068
28 0.310 68 0.752 108 1.194 148 1.637 188 2.079
29 0.321 69 0.763 109 1.206 149 1.648 189 2.090
30 0.332 70 0.774 110 1.217 1580 1.659 190 2101
31 0.343 71 0.785 111 1.228 151 1.670 191 2.112
32 0.354 72 0.796 112 1.239 162 1.681 192 2124
33 0.365 73 0.807 13 1.250 153 1.692 193 2135
34 0.376 74 0.818 114 1.261 154 1.703 194 2,146
35 0.387 75 0.830 115 1.272 155 1.714 195 2.167
36 0.398 76 0.841 116 1.283 156 1.725 196 2.168
37 0.409 77 0.852 117 1.294 157 1.736 197 2,178
38 0.420 78 0.863 118 1.305 158 1.747 198 2.190
39 0.431 79 0.874 119 1.316 159 1.759 199 2.201
40 0.442 80 0.885 120 1.327 160 1.770 200 2.212

cooo-qmcn.h.wm—xé
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NOTAS:
A = Parametro de esbeltez de la columna (adimensional)

F
a="L 020 01108 kU
r \nE

KL . L . .
— = relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional)
r

E = Mobdulo de elasticidad del acera = 2.039x108 kg/em? (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISENOC DE ESTRUCTURAS DE ACERO . @yem
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| F, =2 950 Kg/cm® ( 290 MPa, 42 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA )

Acero NOM-B-99 (ASTM A529) y NOM-B-282 (ASTM A242)
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

A Kiir A KLr 2 Kiir A KLr A

0.012 41 0.497 81 0.881 121 1.485 161 1.950
0.024 42 0.509 82 0.993 122 1.477 162 1.962
'0.036 43 0.521 83 1.005 123 1.490 163 1.974
0.048 44 0.533 84 1.017 124 1.502 164 1.986
0.061 45 0.545 85 1.029 125 1.514 165 1.998
0.073 46 0.557 86 1.041 126 1.526 166 2.010
0.085 47 0.569 87 1.054 127 1.538 167 2.022
0.097 48 0.581 88 1.066 128 1.550 168 2.034
0.109 49 0.583 89 1.078 129 1.562 169 2.047
0.121 50 0.606 90 1.090 130 1.574 170 2.059
0.133 51 0.618 91 1.102 131 1.586 171 2.071
0.145 52 0.630 92 1.114 132 1.599 172 .. 2.083
0.157 53 0.642 a3 1.126 133 1.611 173 2.095
0.170 54 0.654 94 1.138 134 1.623 174 2.107
0.182 55 0.666 85 1.150 135 1.635 175 2.119
0.194 56 0.678 96 1.163 136 1.647 176 2.131
0.206 57 0.690 97 1.175 137 1.659 177 2.143
0.218 58 0.702 98 1.187 138 1.671 178 2.156
0.230 59 0.714 99 1.199 139 1.683 179 2.168
0.242 60 0.727 100 1.211 140 1.895 180 2.180
0.254 61 0.739 101 1.223 141 1.708 181 2.192
0.266 62 0.751 102 1.235 142 1.720 182 2.204
0.279 63 0.763 103 1.247 143 1.732 183 2.216
0.291 64 0.775 104 1.259 144 1.744 184 2.228
0.303 65 0.787 105 1.272 145 1.756 185 2.240
0.315 66 0.799 106 1.284 146 1.768 186 2.252
27 0.327 67 0.8M11 107 1.296 147 1.780 187 2.265
28 0.339 68 0.823 108 1.308 148 1.792 188 2.277
29 0.351 69 0.836 109 1.320 148 1.804 189 2.289
30 0.363 70 0.848 110 1.332 150 1.817 190 2.301
31 0.375 71 0.860 111 1.344 151 1.829 191 2.313
32 0.388 72 0.872 112 1.356 152 1.841 192 2.325
33 0.400 73 0.884 113 1.368 153 1.853 193 2.337
34 0.412 74 0.896 114 1.381 154 1.865 194 2.349
35 0.424 75 0.908 115 1.393 155 1.877 195 2.361
36 0.436 76 0.920 116 1.405 156 1.889 198 2.374
37 0.448 77 0.932 117 1.417 157 1.801 197 2.386
38 0.460 78 0.945 118 1.426 158 1.813 198 2.398
39 0.472 79 0.957 119 1.441 159 1.925 199 2.410
40 0.484 80 0.969 120 . 1.483 160 1.838 200 2.422

OH.nhwm—\ocom-qo:mhwm—xo“’@‘*mmhw'\’—‘g

NOTAS:

A = Parametro de esheltez de la columna (adimensionat)
F .

=& —L_=0.01211 KUr

r \n°E

A

KL . e , .
— = relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensicnal)
r

E = Médulo de elasticidad de! acero = 2.039x1 Qfl(!c_;/cm2 (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL. DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 4ol
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| Fy =3 235 Kg/cm” (320 MPa, 46 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA i

Acero NOM-B-199 (ASTM A500) y NOM-B-282 (ASTM A242)
NORMAS MTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

A KL/r A Kisr A KL/ A Ki/r A

0.013 41 0.520 81 1.027 121 1.534 161 2.041
0.025 42 0.533 82 1.040 122 1.547 162 2.054
0.038 43 0.545 83 1.052 123 1.560 163 2.067
0.051 44 0.558 84 1.065 124 1.572 164 2.080
0.063 45 0.571 85 1.078 125 1.585 165 2.092
0.078 45 0.583 86 1.080 126 1.598 166 2.105
0.089 47 0.596 87 1.103 127 1.610 167 2.118
0.101 48 0.609 88 1.116 128 1.623 168 2,130
0.114 49 0.621 89 1.129 129 1.636 168 2.143
0.127 50 0.634 S0 1.141 130 1.648 170 2.156
0.138 51 0.647 91 1.154 131 1.661 171 2.168
0.162 52 0.659 92 1.167 132 1.674 172 2.181
0.165 53 0.672 93 1.179 133 1.686 173 2.194
0.178 54 0.685 94 1.192 134 1.699 174 2,206
16 0.190 55 0.697 95 1.205 135 1.712 175 2.219
16 0.203 56 0.710 96 1.217 138 1.724 176 2.232
17 0.216 57 0.723 97 1.230 137 1.737 177 2.244
18 0.228 58 0.735 98 1.243 138 1.750 178 2.257
19 0.241 59 0.748 99 1.255 139 1.763 179 2.270
20 0.254 60 0.761 100 1.268 140 1.775 180 2.282
21 0.266 61 0773 101 1.281 141 1.788 181 2.295
22 0.279 62 0.786 102 1.293 142 1.801 182 2.308
23 0.292 63 0.799 103 1.306 143 1.813 183 2,320
24 0.304 64 0.812 104 1.319 144 1.826 184 2.333
25 0.317 65 0.824 105 1.331 145 1.839 185 2.348
26 0.330 66 0.837 106 1.344 146 1.851 186 2.358
27 0.342 67 0.850 107 1.357 147 1.864 187 2.371
28 0.355 68 0.862 108 1.369 148 1.877 188 2.384
29 0.368 69 0.875 109 1.382 149 1.889 189 2.397
30 0.380 70 0.888 110 1.395 150 1.902 190 2.409
N 0.393 71 0.900 111 1.407 151 1.915 191 2422
32 0.406 72 0.913 112 1.420 152 1.927 192 2435
33 0.418 73 0.926 113 1.433 153 1.940 193 2.447
34 0.431 74 0.938 114 1.446 154 1.953 194 2.460
35 0.444 75 0.951 115 1.458 185 1.965 185 2473
36 0.456 76 0.964 116 1.471 156 1.978 196 2.485
37 0.469 77 0.976 117 1.484 157 1.991 197 2.498
38 0.482 78 0.989 118 1.496 158 2.003 198 2511
39 0.495 79 1.002 119 1.609 158 2016 199 2.523

—_ ek e —h X
RBRIgee~NonrwnE

40 0.507 80 1.014 120 1.622 160 2.029 200 2.536
NOTAS: :
A = Parametro de esbeltez de la columna (adimensional)

F
a=KE 1Y -0 01268 KL
E

r i

KL i . . . .
— = relacion de esheltez efectiva maxima de la columna (adimensional)
r

E = Médulo de elasticidad def acero = 2.039x10° kg/em? (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
Héctor Soto Rodriguez
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| F, =3 515 Kg/cm® (345 MPa, 50 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA )
Acero NOM-B-99 (ASTM A529), NOM-B-282 (ASTM A242), NOM-B-284(A572)A588,
A913 y A992
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

A KL/ A Kisr A KLA A Kiir A

0.013 41 0.542 81 1.071 121 1.600 161 2.128
0.026 42 0.555 82 1.084 122 1.613 162 2142
0.040 43 0.568 83 1.097 123 1.626 163 2.155
0.053 44 0.582 84 1.110 124 1.639 164 2.168
0.066 45 0.595 85 1.124 125 1.653 165 2.181
0.079 46 0.608 86 1.137 126 1.666 166 2195
0.093 47 0.621 87 1.150 127 1.679 167 2.208
0.106 48 0.635 88 1.1863 128 1.692 168 2221
0.119 49 0.648 83 1.177 129 1.705 169 2234
10 0.132 50 0.661 80 1.180 130 1.719 170 2.247
11 0.145 | 51 0.674 91 1.203 131 1.732 171 2.261
12 0.159 52 0.687 92 1.216 132 1.745 172 2274
13 0.172 53 0.701 g3 1.229 133 1.758 173 2.287
14 0.185 54 0.714 94 1.243 134 1.771 174 2.300
18 0.198 55 0.727 95 1.256 135 1.785 175 2.314
16 0.212 56 0.740 96 1.269 136 1.798 176 2.327
17 0.225 57 0.754 97 . 1.282 137 1.811 177 2.340
18 0.238 58 0.767 S8 1.296 138 1.824 178 2.353
19 0.251 59 0.780 99 1.308 139 1.838 179 2.366
20 0.264 60 0.793 100 1.322 140 1.851 180 2.380
21 0.278 61 0.806 101 1.335 141 1.864 181 2.393
22 0.291 62 0.820 102 1.348 142 1.877 182 2.406
23 0.304 63 0.833 103 1.362 143 1.890 183 2.419
24 0.317 64 0.846 104 1.375 144 1.904 184 2.432
25 0.331 65 0.859 105 1.388 145 1.817 185 2.446
26 0.344 66 0.873 106 1.401 146 1.930 186 2.459
27 0.357 67 0.886 107 1.415 147 1.943 187 2472
28 0.370 68 0.899 108 1.428 148 1.957 188 2.485
29 0.383 69 0.912 109 1.441 149 1.970 189 2.499
30 0.397 70 0.925 110 1.454 150 1.983 180 2512
31 0.410 71 0.939 111 1.467 151 1.996 191 '2.525
32 0.423 72 0.852 112 1.481 152 2.009 192 2.538
33 0.436 73 0.965 113 1.484 153 2.023 193 2.551
34 0.449 74 0.978 114 1.507 154 2.036 194 2.565
35 0.463 75 0.992 115 1.520 153 2.049 195 2578
36 0.476 76 1.005 116 1.534 196 2.062 196 2.591
37 0.489 77 1.018 117 1.547 157 2.078 197 2.604
38 0.502 78 1.031 118 1.560 158 2.089 198 2618
39 0.516 79 1.044 119 1.573 159 2.102 199 2.631
40 0.529 80 1.058 120 1.586 160 2.115 200 2.644

r.ooo-qmcn.hww—xé
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NOTAS:

A = Parametro de esbeltez de la columna {adimensional}
F
A= Kb 0. 11322 KUr

r Vr°E

KL . L . .
— = relacion de esbeltez efectiva maxima de Ia columna (adimensional)
r .

E = Mbdulo de elasticidad del acero = 2.039x106 kg/em? (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERD .
. Héctor Soto Rodriguez —? O"“



| Fy =4 220 Kg/cm® { 415 Mpa, 60 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA A

Acero NOM-B-284 (ASTM A572), ASTM A992, ASTM A588 y ASTM A992
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

KL A KL/ A KLr A KiLr A KL A

1 0.013 41 0.542 81 1.071 121 1.600 161 2.128
2 0.026 42 0.555 82 1.084 122 1613 162 2.142
3 0.040 43 0.568 83 1.097 123 1.626 163 2,155
4 0.053 44 0.582 84 1.110 124 1.639 164 2.168
5 0.066 45 0.595 85 1.124 125 1.653 165 2.181
6 0.079 46 0.608 86 1.137 126 1.666 166 2.195
7 0.093 47 0.621 87 1.150 127 1.679 167 2.208
8 0.108 48 0.635 88 1.163 128 1.692 168 2.221
9 0.119 49 0.648 89 1177 129 1.705 169 2.234

10 0.132 50 0.661 80 1.190 130 1.718 170 2.247
11 0.145 51 0.674 91 1.203 131 1.732 | 171 2.261
12 0.159 52 0.687 g2 1.216 132 1.745 172 2.274
13 0.172 53 0.701 93 1.229 133 1.758 173 2.287
14 0.185 54 0.714 94 1.243 134 1.771 174 2.300
15 0.198 85 0.727 95 1.256 135 1.785 175 2.314
16 0.212 56 0.740 96 1.269 136 1.798 176 2.327
17 0.225 57 0.754 97 1.282 137 1.811 177 2.340
18 0.238 58 0.767 98 1.296 138 1.824 178 2.353
18 0.251 59 0.780 99 1.309 138 1.838 179 2.366
20 0.264 60 0.793 100 1.322 140 1.851 180 2.380
21 0.278 61 0.806 101 1.335 141 1.864 181 2.393
22 0.291 62 0.820 102 1.348 142 1.877 182 2.406
23 0.304 63 0.833 103 1.362 143 1.890 183 2.419
24 0.317 64 0.8486 104 1375 144 1.804 184 2.432
25 0.331 65 0.859 105 1.388 145 1.917 185 2.446
26 0.344 66 0.873 106 1.401 146 1.930 186 2.459
27 0.357 67 0.886 107 1.415 147 1.943 187 2.472
28 0.370 68 0.899 108 1.428 148 1.957 188 2.485
29 0.383 69 0.912 109 1.441 149 1.970 189 - 2.499
30 0.397 70 0.925 110 1.454 150 1.983 180 2.512
31 0.410 71 0.939 111 1.487 151 1.986 191 2.525
32 0.423 72 0.952 112 1.481 152 2.009 182 2.538
33 0.436 73 0.965 113 1.494 163 2.023 193 2.551
34 0.449 74 0.978 114 1.607 154 2.036 194 2.565
35 0.463 75 0.982 115 1.520 155 2.048 185 2.578
36 0.478 76 1.005 1186 1.534 166 2.062 186 2.591
37 0.489 77 1.018 117 1.647 157 2.076 187 2.604
38 0.502 78 1.031 118 1.660 1568 2.089 198 2618
39 0.516 79 1.044 119 1.573 159 2.102 189 2631
40 0.529 80 1.058 120 1.586 160 2.115 200 2.644

NOTAS:
A = Parametro de esbeltez de la columna (adimensionat)

F
an="L 10 = q otass ke

r T

—{?1 = relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional)

E = Modulo de elasticidad del acero = 2.039x106 kg/cm? (200 600 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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| F, = 4 570 Kg/cm” (450 MPa, 65 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA A

Acero NOM-B-254 (ASTM A36)
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

KL/ A KLA A Kt/ A KLA A Ki/r A

0.015 41 0618 81 1.221 121 1823 | 161 2.426
0.030 42 0.633 82 1236 | 122 1839 | 162 2441
0.045 43 0.648 83 1.251 123 1854 | 183  2.456
0.060 44 0.663 84 1266 | 124 1869 | 184  2.471
0.075 45 0.678 85 1.281 125 1884 | 165  2.487
0.090 46 0.693 86 1296 | 126 1899 | 166 2502
0.105 47 0.708 87 1.311 127 1914 | 187 2517
0.121 48 0.723 88 1326 | 128 1929 { 168 2532
0.136 49 0.738 89 1.341 129 1944 | 169  2.547
0.151 50 0.754 90 1356 | 130 1959 | 170  2.562
0.166 51 0.769 91 1.371 131 1974 | 171 2577
0.181 52 0.784 92 1386 | 132 1989 | 172  2.592
0.196 53 0.799 93 1402 | 133 2004 | 173 2807
0.211 54 0.814 94 1417 | 134 2019 | 174 2622
0.226 55 0.829 95 1432 | 135 2034 | 175  2.837
0.241 56 0.844 96 1447 | 136 2050 | . 176  2.852
0.256 57 0.859 97 1462 | 137 2085 | 177  2.867
0.271 58 0.874 98 1477 | 138 2080 | 178  2.682
0.286 59 0.889 99 1492 | 139 2095 | 179  2.698
0.301 60 0904 | 100 1507 | 140 2110 | 180 . 2.713
21 0.316 61 0918 | 101 1522 | 141 2125 | 181 2728
22 0.332 62 0834 | 102 1537 | 142 2140 | 182  2.743
23 0.347 63 0949 | 103 1552 | 143 2155 | 183 2758
24 0.362 64 0864 | 104 1567 | 144 2170 | 184 2773
25 0.377 65 0980 | 105 1582 | 145 2185 | 185  2.788
26 0.392 66 0995 | 106 1597 | 146 2200 | 186  2.803
27 0.407 67 1010 | 107 1612 | 147 2215 | 187  2.818
28 0.422 68 1025 | 108 1628 | 148 2230 | 188  2.833
29 0.437 69 1040 | 109 1643 | 149 2245 | 189  2.848
30 0.452 70 1055 | 110 1658 | 150 2261 | 190  2.863
31 0.467 71 1070 | 111 1673 | 151 2276 | 191 2878
32 0.482 72 1085 | 112 1688 | 152 2291 | 192 2893
33 0.497 73 1400 | 113 1703 | 153 2306 | 193  2.909
34 0.512 74 1415 | 114 1718 | 154 2321 | 194 2924
35 0.527 75 1130 | 115 1733 | 155 2336 | 195 2939
36 0.543 76 1445 | 116 1748 | 156 2351 | 196  2.954
37 0.558 77 1460 | 117 1783 | 157 2386 | 197  2.969
38 0.573 78 1175 | 118 1778 | 158 2381 | 198 2984
39 0.588 79 1491 | 11 1793 | 159 2396 | 199  2.999
40 0.603 80 1206 | 120 1.808 | 160 2411 | 200  3.014

BoaVIdaronIdeRNOOAWN

NOTAS:
A = Pardmetro de esbeltez de la columna (adimensional)

KL | F,
A= TVE=0. 01507 KL/r

r T

KL ., L . X
— = relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensionat)
r

E = Médulo de elasticidad del acero = 2.039x106 kg/cme (200 000 MPa o 29 000 ksi)

MANUAL DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO

Héctor Soto Rodriguez Q

06



| F, =4 920 Kg/cm® (486 MPa, 70 ksi)

VALOR DEL PARAMETRO DE ESBELTEZ DE COLUMNA A

Acero ASTM 913
NORMAS NTC-RDF-2004 y AISC-LRFD-1999

A KL/ A Kt/r A KL7r A KL/ A

0.016 41 0.641 81 1.267 121 1.892 161 2.518
0.031 42 0.657 82 1.282 122 1.908 162 2.534
0.047 43 0.673 83 1.298 123 1.924 163 2.549
0.063 44 0.688 84 1.314 124 1.939 164 2.565
0.078 45 0.704 86 1.329 125 1.855 165 2.581
0.084 46 0.719 86 1.345 126 1.871 166 2.596
0.109 47 0.735 87 1.361 127 1.986 167 2.612
0.125 48 0.751 88 1.376 128 2.002 168 2.628
0.141 49 0.766 89 1.392 129 2.018 169 2.643
0:156 50 0.782 80 1.408 130 2.033 170 2.659
0.172 51 0.798 o1 1.423 131 2.049 171 2674
0.188 52 0.813 92 1.438 132 2.064 172 2.690
0.203 53 0.829 83 1.455 133 2.080 173 2.706
0.219 54 0.845 94 1.470 134 2.098 174 271
15 0.235 55 0.860 95 1.486 135 2111 175 2.737
16 0.250 56 0.876 96 1.501 136 2127 176 2753
17 0.266 57 0.891 97 1.517 137 2.143 177 2.768
18 . 0.282 58 0.907 98 1.533 138 2.158 178 2.784
19 0.297 59 0.923 a9 1.548 139 2.174 179 2.800
20 0.313 60 0.938 100 1.564 140 2.190 180 2.815
21 -0.328 61 0.954 101 1.580 141 2.205 181 2.831
22 0.344 62 0.670 102 1.595 142 2.221 182 2.846
23 0.360 63 0.985 103 1.611 143 2.237 183 2.862
24 0.375 64 1.001 104 1.8627 144 2.252 184 2.878
25 0.391 65 1.017 105 1.642 145 2.268 185 2.893
26 0.407 66 1.032 106 1.658 146 2.283 186 2.909
27 0.422 67 1.048 107 1673 147 2.299 187 2.925
28 0.438 68 1.064 108 1.689 148 2.315 188 2.940
28 0.454 69 1.078 109 . 1.705 149 2.330 189 2.956
30 0.469 70 1.085 110 1.720 150 2.346 190 2.972
31 0.485 71 1.110 111 1.736 151 2.362 191 2.987
32 0.500 72 1.126 112 1.752 152 2.377 192 3.003
33 0.516 73 1.142 113 1.767 153 2.383 193 3.019
34 0.532 74 1.157 114 1.783 154 2.409 194 3.034
35 0.547 75 1.173 115 1.799 155 2.424 185 3.050
36 0.563 76 1.189 116 1.814 156 2.440 196 3.065
37 0.579 77 1.204 117 1.830 157 2.455 197 3.081
38 0.594 78 1.220 118 1.846 158 2.471 198 3.087
39 0.610 79 1.236 119 1.861 159 2.487 198 3.112
40 0.626 80 1.281 120 1.877 160 2.502 200 3.128

g;;‘,jawmﬂmm.hmm-aé
3

NOTAS:
A = Parametro de esbeitez de la columna (adimensicnal)

F
?L=ﬁ"- ——}-—=0.01564KUr
r ym°E -

KL 9y . ;. . .
— = relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional)
r

E = Méduio de elasticidad del acero = 2.039.x7108 kg/cm? (200 000 MPa o 29 000 ksi)
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Tabla 3.4. Valores del parametro de esbelfez A de miembros en compresién
para varios tipos de aceros estructurales

Tipo de acero Esfuerzo de Parametro de
fluencia, F, esbeltez
Kg/em? ( ksi, A (adimension al)
MPa)
NOM-B-177(ASTM A53) 2460 (35, 240) 0.01106 KL/r
NOM-B-254(ASTM A36) 2 530 (36, 250) 0.01121 KL/r
NOM-B-99(ASTM A528}, NOM-B- 2 950(42, 280) 0.01211 KL/r
282(ASTM A242) -
NOM-B-282(ASTM A242) 3 235 (46, 320) 0.01268 KL/r
NOM-B-282(ASTM A242)
NOM-B-284(ASTM A 572), ASTM A 992, 3 515 (50, 345) 0.01322 KL/r
ASTM A588 y ASTM A 913
0.01448 KL/r
NOM-B-284(ASTM A 572) 4 220 (60, 414)
NOM-B-284(ASTM A572) 4 570( 65, 450) 0.01507 KL/r
ASTM A 913 4 920( 70, 485) 0.01564 KL/r

Parametro de esbeltez de la columna & :

_KL 5

r Vx’E

A (3.4)

donde:

KL/r = relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional)

E = médulo de elasticidad del acero = 2.039x10°® Kg/em? (200 000 MPa, 29 000 ksi)

Fy = valor minimo garantizado del esfuerzo correspondiente al limite de fluencia del
acero, Kg/cm*®, ksi, MPa

NOM = Norma Oficial Mexicana
ASTM = American Society of Testing Materials

Para valores de F,, véase la Tabla 1.1. NTC-RDF-2004.
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| F,=2530 kg/cm®

TABLA 2.6. ESFUERZOS DE DISENO R./A;
PARA MIEMBROS EN COMPRESION AXIAL

(Seccion transversal cualquiera)

$=0.85 Ec.32.2y323
NORMAS AISC-LRFD-2001
KUr RoAy KUr RolAy KUr RoA, KU Ro/A,
1 2150 51 1875 101 1257 | 151 658
"2 2150 52 1865 102 1244 | 152 649
3 2149 53 . 1855 103 1231 153 841
4 2149 54 1845 104 1217 | 154 633
5 2148 55 1834 105 1204 | 155 624
6 2146 56 1823 106 1191 156 616
7 2145 57 1813 107 11771 157 609
8 2143 58 1802 108 1164 | 158 601
9 2141 59 1791 109 1151 | 159 593
10 2139 60 1779 110 1138 | 160 586
11 2137 | &1 1768 111 1125 | 161 579
12 2134 | 82 1757 112 1111 162 572
13 2131 63 1745 113 1008 | 163 565
14 2128 | 64 1734 114 1085 ] 164 558
15 2125| 65 1722 115 1072 | 165 551
16 2122 | 66 1710 116 1059 | 166 544
17 2118 | 67 1698 117 1046 | 167 538
18 2114 68 1686 118 1034 | 168 532
19 2110 69 1674 119 10211 169 525
20 2106 70 1662 120 1008 | 170 519
21 2101 71 1649 121 995 | 171 513
22 2096 72 1837 122 983 | 172 507
23 2091 73 1625 123 970 | 173 501
24 2086 74 1612 124 958 | 174 495
25 2081 75 1600 125 045 | 175 490
26 2075 76 1587 126 833 | 176 484
27 2070 77 1574 127 820 | 177 479
28 2064 78 1561 128 908 | 178 473
29 2057 79 1549 129 898 | 179 468
30 2051 80 1536 130 884 | 180 463
31 2044 81 1523 131 872 18t 458
32 2038 82 1510 132 860 | 182 453
33 2031 83 1497 133 848 | 183 448
34 2024 84 1484 134 835 | 184 443
35 2016 85 1470 135 823 | 185 438
36 2009| 86 1457 136 811 186 434
37 2001 87 1444 137 799 | 187 429
38 1993 88 1431 138 788 | 188 424
39 1085 89 1418 139 776 | 189 420
40 1977 90 1404 140 765 | 190 416
41 1968 91 1391 141 755 | 191 411
42 1960 ] 92 1378 142 744 | 192 407
43 1951 93 1364 143 734 | 193 403
a4 1942 94 1351 144 723 | 194 399
45 1933 95 1338 145 714 | 195 395
46 1924 96 1324 146 704 | 196 391
47 1916 | 97 1311 147 694 | 197 387
48 1905 98 1297 148 685 198 383
49 1895 99 1284 149 676 | 199 379
50 1885 | 100 1271 150 667 | 200 375

Hector Soto Rodrigusz
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F,=3515 kg/cm?, (50 ksi, 345 MPa)

ESFUERZOS DE DISENO Ru/A;
PARA MIEMBROS EN COMPRESION

(Seccion transversal cualquiera)

$=0.85 Ec.3.22y323
NORMAS AISC-LRFD-2001
KL/r RJA | KLir RJA | KL RJAq KL/r RJA | KLir RJ/A
1 2987.87 41 2768.64 81 2131.84 121 1168.09 161 659.77
2 2987.48 42 2757.81 82 2110.57 122 1145.02 162 651.65
3 2986.83 43 2746.72 83 2089.04 123 1130.41 163 643.68
4 2985.91 44 2735.37 84 2067.25 124 1112.25 164 635.86
5 298474 45 2723.75 85 2045.20 125 1094.53 165 628.17
6 2983.30 48 2711.88 86 2022.88 126 1077.22 166 620.63
7 24881.61 47 2699.74 87 2000.31 127 1060.33 167 613.22
8 2978.65 48 2687.35 88 1977.47 128 1043.82 168 605.94
9 2977.43 49 2674.69 89 1954 .37 129 102770 ] 169 598.79
10 287495 50 2661.77 80 1931.02 130 1041.95 170 591.76
11 2972.21 51 2648.59 o1 1807.40 131 996.56 171 584 .86
12 2969.21 52 2635.15 a2 1883.52 132 981.62 | 172 578.08
13 2965.95 53 2621.45 93 1859.38 133 966.82 | 173 571.42
14 2962.42 -54 2607.49 84 1834.97 134 952.44 174 564.87
15 2958.64 55 2593.26 a5 1810.31 135 938.38 175 558.43
16 2954.59 56 2578.78 6 1785.39 136 924.63 176 852.10
17 2950.29 57 2564.03 97 1760.20 | 137 911.18 177 545.88
18 294572 58 2549.03 98 1734.76 138 898.03 178 539.77
19 2940.89 59 2533.76 99 1709.05 139 885.15 178 533.75
20 2935.80 60 2518.23 100 1683.08 140 872.55 180 527.84
21 293045 61 2502.44 101 1656.85 141 860.22 181 522.02
22 2924 84 62 2486.39 102 1630.36 142 848.15 182 516.30
23 2918.97 63 2470.08 103 1603.61 143 836.32 183 510.68
24 2912.84 64 2453.51 104 1576.60 144 824.75 184 505.14
25 2906.44 65 2436.67 105 1549.33 145 813.41 185 499.69
26 2899.79 &6 2419.58 106 1521.79 146 802.31 186 494.33
27 2892.87 67 2402.22 107 14984 .00 147 791.43 187 489.06
28 288569 68 2384.61 108 1466.22 148 780.77 | 188 483.87
29 2878.26 69 2366.73 109 1439.44 149 770.33 189 478.77
30 2870.56 70 2348.69 110 1413.39 150 760.08 190 473.74
N 2862 60 71 2330.19 111 1388.04 151 750.05 191 488.79
32 2854.38 72 2311531 112 1363.36 152 74022 | 192 463.92
33 2845.89 73 2292.61 113 1339.34 1583 730.57 193 459.13
34 283715 |- 74 227343 114 1315.94 154 721.12 194 454 .41
35 2828.15 75 2253.98 115 1293.16 155 711.84 185 449.76
36 2818.88 76 2234.28 116 1270.96 156 702.74 196 44518
37 2809.36 77 2214.31 117 1249.32 157 693.82 197 440.67
38 2799.57 78 2194.09 118 1228.24 158 685.07 198 436.23
39 2789.52 79 2173.60 119 1207 .68 159 676.48 198 431.86
40 2779.21 80 2152.85 120 1187 .64 160 668.05 200 427.55
GUIA DE DISERO DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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{ F,=3515 kg/lcm?

TABLA 2.6. ESFUERZOS DE DISE,NO R./A¢
PARA MIEMBROS EN COMPRESION AXIAL

(Seccion transversal cualquiera)

$=0.85 Ec.3.2.2y323
NORMAS AISC-LRFD-2001
KUr Ro/Ar KUT RIA, KLiT Ro/A KUr RJA
1 2988 | 51 2470 101 1417 | 151 658
2 2987 | 52 " 2452 102 1396 | 152 649
3 2086 | 53 2433 103 1376 | 153 641
4 2984 | 54 2414 104 1355 | 154 633
5 2982 | 55 2395 105 1334 | 155 624
6 2080 | 56 2376 106 1314 | 156 616
7 20771 57 2356 107 1294 | 157 609
8 2974 | 58 2336 108 1274 | 158 601
9 2970 | 59 2316 109 1254 | 159 593
10 2066 | 60 2296 110 1234 | 180 586
11 2961 61 2276 111 1214 | 151 579
12 2956 | 62 2256 112 1194 | 162 572
13 2951 63 2235 113 1175 | 163 585
14 2945 64 2215 114 1154 [ 164 558
15 2939 | 65 2194 115 1134 | 185 551
16 2932 | 66 2173 116 1115 | 166 544
17 2925 | 67 2152 117 1096 | 167 538
18 2918 | 68 2131 118 1077 | 168 532
19 2010 | 69 2110 119 1059 | 169 525
20 2002 | 70 2088 120 1042 170 519
21 2893 71 2067 121 1025 | 171, 513
22 2884 | 72 2045 122 1008 [ 172 507
23 2874 | 73 2024 123 992 | 173 501
24 2865 | 74 2002 124 976 | 174 495
25 2854 | 75 1980 125 960 | 175 490
26 2844 | 76 1959 126 945 176 484
27 2833 | 77 1937 127 g30 | 177 479
28 2821 78 1915 128 916 | 178 473
29 2810 | 79 1893 129 901! 179 468
30 2797 80 1871 130 gss | 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 2746 84 1784 134 835 | 184 443
35 2732 85 1762 135 823| 185 438
36 2718 | 86 1740 136 g11| 186 434
37 2703 { 87 1718 137 799 | 187 429
38 2688 88 1696 138 788 | 188 424
39 2673 89 1674 139 776 | 189 420
40 2658 90 1653 140 765 | 190 416
41 2642 91 1631 141 755 | 191 411
42 : 2626 92 1609 142 744 | 192 407
43 2610 | 93 1588 143 7341 193 403
44 2593 94 1566 144 723 | 194 399
45 2577 95 1545 145 714|195 395
46 2560 98 1523 146 704| 196 391
47 2542 g7 1502 147 694 | 197 387
48 2525 98 1481 148 685 | 198 383
49 2507 99 1459 149 676 | 199 379
50 24891 100 1438 150 867 | 200 375
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F,=4570 kg/cm?, (65 ksi, 450 MPa)

ESFUERZOS DE DISENO R./A;
PARA MIEMBROS EN COMPRESION

(Seccion transversal cualquiera)

0=0.85 : Ec.3.2.2y 323
NCRMAS AISC-LRFD-2001

KL/r RJA | Kur RJ/A | KL Ro/A KL/ RJ/A | KL/ Ro/Ay
1 3884.78 41 3515.45 81 2442.63 121 1168.09 161 659.77
2 3884.12 42 3497.20 82 2406.80 122 1149.02 162 651.65
3 3883.02 43 3478.52 83 2370.53 123 1130.41 163 643.68
4 3881.48 44 3459.39 84 2333.81 124 1112.25 1684 635.86
5 3879.50 45 3438.83 B5 2296.66 125 1094 .53 165 628.17
6 3877.09 46 3419.82 86 2259.07 126 1077.22 166 520.63
7 3874.23 47 3399.38 B7 2221.04 127 1060.33 167 613.22
8 3870.93 48 3378.49 88 2182.56 128 1043.82 168 605.94
9 3867.19 49 335717 B9 2143.60 129 1027.70 169 598.79
10 3863.02 50 3335.40 90 2104.30 130 1011.95 170 591.76
ik 3858.40 51 3313.20 91 2084.51 131 996.56 171 584.86
12 3853.34 52 3290.55 g2 2024.28 132 981.82 172 578.08
13 3847.85 53 3267.47 93 1983.61 133 966.82 173 571.42
14 3841.91 54 3243.85 94 1942.50 134 952.44 174 564.87
15 3835.54 55 3219.99 95 1894.96 135 938.38 175 558.43
16 3828.72 56 3195.58 96 1855.69 136 924.63 176 552.10
17 3821.47 57 3170.74 97 1817.62 137 g911.18 177 545.88
18 3813.77 58 3145.46 o8 1780.72 138 898.03 178 539.77
19 3805.64 59 3119.74 99 1744.92 139 885.15 179 533.75
20 3797.06 60 309358 | 100 1710.20 140 872.55 180 527.84
21 3788.05 61 3066.98 | 101 1676.50 141 860:22 181 522.02
22 .778.60 62 303994 1 102 1643.79 142 848.15 | 182 516.30
23 3768.71 63 3042.46 | 103 1612.03 143 836.32 183 510.68
24 3758.37 54 298454 | 104 1581.18 144 B24.75| 184 505.14
25 3747.60 65 2956.18 | 105 15651.20 145 813.41 185 499.69
26 3736.39 66 2927.38 | 106 15622.07 146 802.31 186 494,33
27 3724.74 67 2898.14 | 107 1493.75 147 79143 | 187 489.06
28 3712.65 68 2868.46 | 108 1466.22 148 780.77 | 188 483.87
29 3700.12 69 2838.35 | 109 | 1439.44 149 770.33| 189 478.77
30 3687.14 70 2807.79 1 110 1413.39 150 760.09 | 190 473.74
31 3673.73 71 2776.79 | 111 1388.04 151 750.05 | 191 468.79
32 3659.88 72 274535 | 112 1363.38 182 740.22 192 463.92
33 3645.60 73 2713.48 | 113 1339.34 153 730.57 193 459.13
34 3630.87 74 2681161 114 1315.94 154 721.12 194 454.41
35 3615.70 75 2648401 115 1293.16 155 711.84 195 449,76
36 3600.09 76 2615.21 116 1270.96 156 702.74 196 445,18
37 3584.04 77 2581.57 | 117 1249.32 157 693.82 197 440.67
38 3567.55 78 254750 | 118 1228.24 158 £685.07 198 436.23
39 3550.62 79 251298 | 119 1207.68 159 676.48 | 199 431.86
40 3533.26 80 2478.03 | 120 1187.64 160 668.05 | 200 427.55
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jemP’O MT-14. Escoja un rrjiem.bro diagonal de una armadura de techo tipo Pratt, de 4 m de longitud, sujeta a
ension utilizando ias Especificaciones AISC-LRFD-199% y acero NOM 254 ASTM A36. La carga de lension es
¢ 30 ton ( 27 ton Fje carga muerta y 3 ton de carga viva). Empiear tomillos de 22 mm de diametro (7/8 in),
colocados en una linea de grarmil simple con agujeros estandar. La relacion de esbeltez no debera ser mayor
ge 240 Seleccnonaf el miembro mas liviano con base en: a) un angulo sencillo, b) Escoger el miembro mas
o usando dos angulos en espalda separados una distancia de 6 4 mm (% in).

livian

I

+ - + - +—
Ry L Rp
El signo + denota tension
El signo - indica compresién
) Diagonal en tensién del ejemplo MT-14

SOLUCION:

De acuerdo con la filosofia de disefio por factores de carga y resistencia, para miembros en tensidn, el requisito
que se debe cumplir es

7,2 T,

donde, la carga de diseno, es.
12D0+16L=12x27+16x3=372ton

T,= 1.4D=14x27=3781ton (rige}

ta resistencia de disedio se determina mediante las ecuacicnes siguientes:
b L= F, 4, =090x25304,=22774,
& T, = F.d, =075x40804, =3 0604,

La resistencia de disefio 47, debe ser igual a la carga de disefio T,. l.os requisitos de |as areas son:

T, _378x10°

_ _ 2
.43-.22777 3377 =16.69 cm
oL 378x%10° 2
'42“3060_ 3 060 =1235¢m

_A4. 1235 _ 2
4, e =7 =085 =1453 cm

Obviamente, controla el disefio el requisito de drea neta, pues se excede el requisito de area total.

El radio minimo para satisfacer la hmitacion del problema de L - » = 240 permiute establecer:

Frren

HE
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Tabla MT-14-1, Seleccidn de perfiles para ia diagonal del ejemplo

Reduccion _Krea total ;- Seleccion de perfiles,
ESpesor estandar;.__ . para una : ,‘ggqugﬁgg Propledades de angulos S|mples
L - . _ngerO N y e 3 ST e oo
(mm} (lﬂ) Tamario x espesor “Krea 7.
‘ (cm?) {em?) em’) | (cm)

8 5/16 20 16.53 4% g 15.48 2.00

10 3/8 2.42 16.95 ETrlz x 315 16.00 1.74

11 7116 282 17.35 3x I 16 00 162

13 1/2 3.22 17.75

Reduccidn para un agujero:

Nota rn,, =

SOLUCION:

r., para angulos senciflos

" (bag + 1/8)1 = (222 +032)0 794 =2 0 cm’

Apg=A,+20=

=16 60 cm® (con base en la fluencia)

14 53+ 2=16.63 crn®

Rige

Utilizar un miembro a base de un angulo simple de lados iguales LI 102x10 (A = 18 45 cmz)
b) Salucidn con angulos dobles. Para este tipo de seccidn se deben deducir dos agujeros. La seleccidn sely
de hacer con las propiedades de los angulos dobles que se indican en |las tablas de dimensiones y propledadea

de perfiles del M- IMCA V1

Tabla MT-14-2 Seleccién de perfiles para la diagonal del ejemplo

2R Reduccion | Area total i 7. Seleccion de perfiles
Espesor estandar para dos requerida |- . <« \mPropledades de anguios dobles
CURREL 7 e ag_jeros s = & s
(mm) (lﬂ) (cm®) (cm?) Tamafo x espesor Area 7,
(cm?) (cm)
6 1/4 3.23 17.76 3x 'l 18:58 236
8 5/16 4.03 18.56 2'1 % 7l 18 96 19:
10 | 38 4.84 19,37 2 x Iy 17.54 163

Reduccion para dos agujeros = 2( ¢, + Yadte =2¢ 2 22 +0.32)0.635=323 cm’
1453 +323=17 76 cm*

Area total requerida =

CONCLUSION:

Usar dos angulos de lados iguales LI 76 x & mm (3x % in) ya que para usar tomilios ¢ =22.2 mm (7!8 I

Ay =

requiere por (o menos de 76 mm ( 3 1),

“
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mplo MT-17._Disefar un miembro armado en tension, de acero NOM-B-254 (ASTM A386 ), formado por dos
gles CPS, CE 6 C de 5 m de longitud, que estan unidas en sus almas, mediante una placa de nudo para
Smitir una@ carga muerta de 13.5 ton y una carga viva de 30 ton. La conexidn es tipo aplastamiento con
ilos ASTM A325 de 19 mm (3/4 in) de diametro, con las roscas dentro de los planos de corte. Los agujeros
s estandar. Utilizar las Especificaciones AISC-LRFD-1993.

Y

—|

i

Miembro en tension del ejemplo MT-17
SOLUCION:

.- Carga de diseno.

P, =12D+16L=12x1335+1.6x30=0642ton

2- Resistencia de disefio
L a resistencia de disefio ¢ P, de miembros en tension, para flujo plastico en la seccidn total y para fractura
en el area neta se determina con las siguientes exprasiones:

O P, = F, A (4 =0 90)
&Py =& F, A, (& =0.75)

Se Igualan las resistencias de disefio en tensian con la carga factonzada :

_ 64 200 _ 2
& Fydg = P, = 0.90 x 2 530 A, = 64 20+) Agnec= "5 377 = 28 2 ent?
b Fud, = P, = 0.75 x 4 0804, = 64 200 4, = 6%(%%% 20 98 cm?
Se supone el factor de reduccion U = 0.85
- = Ae 2098 _ 2
A, =UA, Ap = =085 24 68 cm
Se considera que Ia relacion 4,/4, es aproximadamente igual a 0.85
Ar _ A 2468 2
Y =085 .43——-—085— 085 =2904 cm

Se proponen 2 canales CPS, CE 6 C 152 x 12.20 (6 x 8.20)

4 = 30.84 cm? (2 canales)
.= 0508 cm

x=1.29 cm
d=129+04=1698cm .
1,=29.14 cm’

r.=594cm

Propiedades geométricas de la seccion

A8
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Suponisndo que |a placa de nudo es de 8 mm(i‘lw in) de espesor, el momento de inercia /. de la
armada es’

[ =2(2914+1542x1698°%)=147 cm”

,f_v (1470
nEYTT S _308¢=2.18Cn1 . =594 cm
Relacion de esheltez

Se torna el menor radio de giro de la seccion armada

Radios de giro.

L _ 390 . 929,100 (Adimensional)  Bien
r, 218

Resistencia de diserio en cortante doble
La resistencia de diserio de tornillos ASTM A325 con roscas dentro de 10s planos de corte, es

HR, = ( 065 x 0.60 F,%)md, b=075

donde
m = 2, numer¢ de planos de cortante gue participan {(coriante doble )
.1, = area de la seccidn transversal a través del vastago sin rosca det tornillo, en cm?

A, -’—‘~‘4—’- 0785 x 1.905 2 = 2.85 cm®
0, = 0.75% 0.65 x 060 x 8435 % 2 % 2 85x107° = 14 ton / tornillo

Resistencia de disefio por aplastamiento
La resisiencia de disefio por aplastamiento para la placa de nudo (que es menor a los dos espesores d
de los canaies) es

SR, = p(2AdtF)  $=075

donde:

 es el uiametro nominal del formillo. en cm. 1 &l espesor de la parte conectada, en cm, /, es el esfu
tenston del acero que comprende la parte conectada, en kgicm® = 4 080 kg fcm? (para acero NOM-E
A53TM A38) Se sustiiuyen valores en la ecuacion anterior

$R,=075%x2.4x079x 1.905x 4080 x 107 =11.0 ton / tormlio
nNemere de tornilios

P 49 .
N= ¢—h‘,’— = Se usardn 6 tornifos g

. . . ) >
El peralte de la canal « = 15 2 mm unicamente puede alojar 2 lineas de tomillos Los 6 tornillos se colqg
Jo.s lineas con tres syjeladores cada una, como sz muestra en la figura. Por consiguiente et valor supt
wtor (= 0.85 es cormrecto. :

Coledlo del area neta /., de ias canales o
=201542-250308(1.905+032)1=2632 e’ @

oo 001, =085 x 26,32 = 22.37 cm?® > A, = 20 98 ci” %
4

M

Poycute e esnesor  de la placa de nudo

: - 64 200

= 5 075 24x1005x4 0gp = 076 cm

21e
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Ejemplo MC-13. Revisar, con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, si el perfil IPR, IR 6 W 356x263.5

(14x159) de acero NOM-B-254 (ASTM A36), es adecuado como coclumna, para soportar una carga total de
diserio de 600 ton. La columna tiene una longitud de 4 m y puede considerarse articulada en los dos extremos,
para pandeo alrededor de 105 ejes X-Xy Y-Y,

P, =600 ton M 02
é . 189

—_ X 1380

A=301.3 cm?
L=4 m n r,=162cm

55— =102 cm

Perfil IPR, IR © W 356x263.5(14.x159)
Propiedades geométricas

it -
Columna del ejemplo MC-13
Acoftaciones enm

SOLUCION:

1. Accidn de disefio
La carga esta ya multiplicada por el factor de carga comespondiente.

P,= 600 ton

2, Relacidn de esbeltez:
Como el factor de longitud efectiva X=1.0, las longitudes efectivas de la columna para pandeo alrededor de los

ejes X-Xy Y-Y son iguales.
K. L. = K, 1,= 1x 400 = 400 cm

Como r, < r,, larelacion de esbeltez maxima es:

T PV 102
Es critico el pandeo alrededor del eje de mencr momento de inercia.

3. Resistencia de disefio en compresién axial
En las Ayudas de disefio, M-DEM-V11 , Esfuerzos de disefio para miembros en compresion, de Acero F,=2 530

kg/em? (NOM -B-254 0 ASTM A36), para una relacion de esbeltez de 39, se indica un esfuerzo critico , ¢ F,,~1
986 kglcm
Luego : .
' O P = (§c Forhdy =1 986 x 301.3 x 102 =598 ton = P, =600 ton

CONCLUSION: -
El perfil propuesto como columna esta un poco escaso. La resistencia de disefio es 1. por ciento menor que la

accion de disefio P,, de manera que |a seccidn ensayada es correcta.
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. _njo MC-14 La columna de 3.5 m de Ia figura, soporta una carga de diserio /2, = 450 ton, encentrar usando

B gspecificaciones AISC-LRFD-1963, el perfil tipo IPR, IR 6 W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) mas
2 o, Utilizar las tablas de columnas de la Parte 3 del M-AISC-LRFD-1993-VI La columna esta articulada en
';:IS dos exiremos, para pandeo alrededor de los dos gjes X-Xy Y-Y.

.

F, =430 tor

Dy

' ' Perfil IPR, IR o W
Seccién transversal

Columna del ejernplo MC-14

SOLUCION:

como las longitudes efectivas (Ki), = (Ki), el pandeo alrededor del gje de menor momento de inercia rige el
disefio. Por consiguiente, las tablas de columnas se pueden utilizar inmediatamente para escoger la seccidon
mas conveniente. Se entra a las tablas con (K1),=11.5 ft, aproximadamente 350 cm. Se selecciona el perfil mas

liviano con capacidad ¢F, igual o mayor que la requeric. (P,= 450 ton).

Tabla MC-14-1 Seleccion de perfiles

Perfil Resistencia de disefio
IPR, IR O0W $ P,
Designacion
d x peso
mmxmmxkg/m{inxib/ft) kips (ton)

356x196.7 (14x132) 1 1d5 501> p,= 450
356x178 8 (14x120) 1005 456> P, = 450
305x202.6 (12x136) 1100 499> p, = 450
305x178.8 (12x120) 875 442> p, = 450

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR 6 W 356x178.8 (14x120). ¢ P, = 456 ton

La parte 3 del M-AISC-LRFD contiene ayudas de disefio para la seleccidn de perfiles tipo W, IPR 6 IR,
empleados como columnas.
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Ejemplo MC-15. Determinar, de acuerdo con las Especificaciones AISC-LRFD-VI-1993 las resistencia de
disefic en compresion axial de los perfiles IPR, IR 6 W, y de 3.5 m de longitud, que se muestran en la figura. El
objetivo de este ejemplo es considerar las caracteristicas geométricas del perfil IPR, IR OW 457x 59.6 (18x40),
seccion eficiente como viga, contra un perfil del mismo tipo, 203x58.6 (8x40), seccidn efectiva como columna. .
Los dos perfiles pesan lo mismo (59.6 kg/m). Tdmese XK= 1.0 para pandeo alrededor de los ejes X-X y Y-Y. "
Utilizar acero NOM-B-254 (ASTM A36).Las dimensiones y propiedades de los perfiles estdn tomadas del M-
AISC-LRFD-VI-1993.

133
g —Jll—
—_ -.l._ -— 435 ‘ ‘
F
| N
—— T 205
153
Perfil IPR, IR W Perfil IPR, Ro W
457 x 59.6(18 x40) 203 x 59.q’ﬁx40)
Acotaciones en mm
Tabla MC-15 Propiedades qqeométricas de los perfiles
Perfil IPR, IR O W A I Ty I ro | I | rd | (KD=(K,
dxpeso (cm?) (cm) (cm) | (em%) | (cm®) (cm)

mmxkg/m{inxIb/ft) :
457x59.6 (18x40) 76.13 25473 18.31 20441 3.22 | 32 57 350
203x59.6 (8x40) 75.48 6 077 8.97 795 | 5.18 3 1.73 350

A =76.13cm’ A =75.48 cm®

1,=25473cm [,=6077cm?

1,=795cm’ 1,=2044 cm*

L/1,=32 . 1/1, =3

r.=18.31cm r, =8.97cm

r, =322 cm r,=5.18 cm

rsr, =57 rer,=1.73

(K1), = (ki) = (kl),= 350 cm (K1), = (KIr), =350 cm

Propiedades geométricas, relaciones de propiedades y longifudes efectivas
Columnas del efemplo MC-15

SOLUCION:

Nétese que cuando el perfil IPR, IR 0 W 203x59.6 (8x40) se utiliza como columna, es mucho mas eficiente que
el perfil IPR, IR 0 W 457x59.6 {18x40). En general, los perfiles W que son mas eficientes para utilizarse como
columnas, son los de 203 mm (8 in), 254 mm({10 in), 305 mm (12 in), y 356 mm (14 in) de peralte, que tienen
patines de ancho aproximadamente igual al peralte. Por esta razén en las tabias de columnas, parte 3 del M-
AlISC-LRFD-1983-VI, se indica Gnicamente, las resistencias de disefo de estos grupos de secciones. El diserio
de columnas es generalmente verificado, mediante el uso de las ayudas de diserfio {tablas de columnas),

1. Resistencia de disefio axial del perfil IPR, IR 6 W 457x 59.8 (18x40)

De acuerdo con las Especificaciones AISC-LRFD-1893, la resistencia de disefio en compresion axial de una
columna de eje recto y seccion transversal constante, es iguat al producto del esfuerzo critico por el area de la
seccién transversal total.

boPn = ¢ Ferdyg
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;‘-"’:;e n factor de reduccion de la resistencia = 0.85 (adimensional)

el area de la seccion transversal total de la columna, en cm’
es ¢l esfuerzo critico, en kg/cm®. Su valor estd dado por las ecuaciones (E2-2) o (E2-3), la que sea

:‘,,came
S ( *JF, 0<h<15 (E2-2)

0.658™
[ :I.F A, > 15 (E2-3)

parametro de esbeltez de la columna (adimensional}

o
1 s €l

Kl | F

)"cmE

r,\' , es 1a relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna (adimensional).

gn el caso del perfil propuesto, como r, =3.22¢cm <r, = 18. 31 cm

Kl 350
{""‘"] =322 108.7

rV .
M mx

caculo del parametro de esbeltez de columna

1087 [ 2530
= -=1.22
= ¥2.039x10

Como i, = 1.22<1 5, el esfuerzo critico se determina con ta ecuacion (E2-2)

Fo= (0.658‘“"}2 530 = 1 357 kg/em®

&P, = 0F, A, =0.85x1 357 x 76.13 x10”° = 87.8 ton

Laresistencia de disefio en compresion del perfil ensayade es 87.8 ton
Resistencia de disefo del perfit IPR, IR 0 W 203x59.6(8x40)

tomo r, =5.18 cm < r,= 8.97 cm

Cdleulo det parametro de esbeltez de ia columna

67.6 2 530
A= =076
4 2.039x10

E
f Como A=0.76< 1.5, el esfuerzo critico se determina con la ecuacion (E2-2)
|
|

. .
F,= (0.658‘”6 )2 530 = ] 987 kg/em”

P, = bF, A, = 0 85x1 987 x 75 48 x107° = 127.5 ton
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RESULTADOS
La resistencia de disefio del perfil prapuesto es de 1275 ton. Este valor puede determinarse direct

3580 cm), tiene una resistencia de disefio de 275 kips( aproximadamente 125 ton, valor similar al optgd
anteriormente),

Tabla MC-15-2 Resuftades de disefic

203x59.6 (6x40) 127.5

CONCLUSION:
La resistencia de disefio en compresion axial del pefil IPR, IR 0 W 203x59.6(8x40) es 45 por ciento ..’)’.‘,
la del perfit IPR, IR 0 W 457x 59.6(18x40). La comparacion destaca de manera clara-la eficiencia 4k
perfiles (PR, IR o W utlizados como columnas con retacion a [os empleados como vigas. s
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Ejemplo MC-16. Disedar la columna de! tanque esférico elevado de 7. 5 m de longitud, que soporta una carga
nominal o de trabajo, de 42 ton (30 ton de carga muerta y 12 ton de carga viva), que se muestra en la figura. Escoja
perfiles de seccién circular OC*, de acerc NOM-B-254 (ASTM A36) y utilice las especificaciones AlISC-LRFD-1993.

t
Columna U
!

Seccion transversal de Ia columna

0

[

Elevacién

Colummna del efjemplo MC-16

SOLUCION:
1. Accién de disefio
La resistencia requerida de la columna es:

P,=12D+16DL=12x30+16x12=552ton

2. Factor de longitud efectiva X

De la tabla Valores del factor de Longitud efectiva X, Ayudas de diserto, M-DEM-VI!, el valor recomendado de X, para
la columna en estudio (columna aislada en cantiliver), corresponde al caso e (extremo superior: rotacién y traslacién
libres; extremo inferior: rotacion y traslacion restringidas). El valor tedrico de X es iguat a 2.0.

K=21
KI=21x75=1575m

3. Disefio preliminar
Se revisara un tubo circular OC 324x 8.4 mm (12.75x0.33 in), que tiene las propiedades geométricas siguientes:

A= 83.07 em? (peso 65.21 kg/m) /=10 344 cm* r=11.16 cm
3.1 Clasificacion de la seccion
La Tabla B5.1 de las especificaciones AISC-LRFD-1993 estipula los valores maximos de las relaciones
diametro/espesor de pared de secciones circulares huecas sujetas a compresion axial. En este tipo de secciones, la
relacion ancho/grueso se sustituye por el cociente del diametro exterior entre el grueso de |a pared del tubo.

Tabla MC-16-1 Relaciones ancho/grueso de secciones circulares huecas

Descripcidn del Relacién Relaciones maximas ancho/grueso
elemento Diametro/grueso Ap Ar
{compactas) _{No compactas)
Tubos circulares en Dt NA @) 236 700/F, =94
compresion axial 145 530/F, = 58 630 600/F, =249

{d) para disefio plastico utilizar 91 400/F, = 36. Los valores numeéricos comresponden al acero NOM-B-254 (ASTM A
36), F, = 2 530 kg/lem?

* Designacidn IMCA
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Relacion diametro exterior entre grueso de pared del tubo D/t

Y
f
324
Dt =——=1386
f—\ —
kj B

OC 324x8.4 mm (12x0,33)
Acotaciones en mm

Como la relacion didmetro exterior entre grueso de pared del tubo (D/t =38.6), es menor que el valor maximo para
secciones compactas (A, = 58), el perfil propuesto es compacto.

3.2 Relacion de esbeltez

Kl 1575
=T T =341 <200 Cormecto

r 1116

4. Resistencia de disefio en compresion axial

Cbtencion del esfuerzo critico £,

De la Tabla Esfuerzos de disefio para miembros en compresion, Ayudas de disefio, M-DEM-VII, para una relacién de
esbeltez de 141, y acero NOM-B-254 (ASTM A36) , se indica un esfuerzo §,F,= 754 kglem®.

Resistencia de disefio en compresién axial
e P = (b Fur) Ay = 754 x 83,07 x $0° = 62,6 ton> P, = 55.2ton  Correcto
CONCLUSION:
La seccidn propuesta es adecuada. La resistencia de disefio ¢. P, es 13 por ciento mayor que la accién de diserio P,

( 62.6 / 55.2 = 1.13) Para completar el disefio también debe revisarse la columna tomando en cuenta la flexion
debida a las cargas laterales de viento y sismo.
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Ejemplo MC-17. Seleccionar, utilizando las Normas AISC-LRFD-1993, el perfil IPR, IR ¢ W de 356 mm (14 in) de
peraite y 4 m de longitud, mas liviano para la columna que se muestra en la figura. Escoja secciones de acero
NOM-B-254 (ASTM A36). El factor de longitud efectiva X es igual a la unidad para pandeo atrededor de los ejes X-X
y Y-Y. La resistencia requerida de la columna es 600 ton; corresponde a la combinacién de cargas axiales maximas
factorizadas.

Nivel == - ¥ - s—;[ §T s——TI—-s
superior i 3 .

4 m
Nivel a— ’.( - — ] —=x 1356 Nivel inferior  Nivel infermedio Nivel superior
intermedio '

4m Planta de niveles
Nivel = 1.
inferior ' i

N
Elevacién
Columna def efemplo MC-17
SOLUCION:

1. Diserio preliminar
Se revisara el perfil IPR, IR o W 356x263.5 (14x159), que fiene las propiedades geométricas siguientes:

A=3013cm? r=16. 2cm, r,= 102 cm

2. Determinacion de la relaciones de esbeltez

(%) _1x800_ 40 4 (_1) —1x400 _ 44,
X
X

16.2
[, - (85
T I mix rils

Es critico el pandeo alrededor del eje de menor resistencia {gje Y-Y).

3. Calculo del esfuerzo critico F.,.
_Ki ny 494 [2530 _
A =2b Y =0.55
rmVE T Y2039%10°

Parametro de esbeltez de la columna
Como A, =0.55<1.5, el esfuerzo critico se detenmina con fa ecuacion (E2-2)

2 H
Fo= [0.658‘“ JFy = (0.6580 33 ] 2530 =2 229 kg/fem®
¢ Fp =0.85x2 229 = 1 895 kg/em?

Este valor se abtiene de manera directa de las Ayudas de disefio, MDEM-VII. Se entra a la tabla con Kl#),. =49y
F,= 2530 kglcm?, el valor de ¢.F,= 1898 kglem”

Area necesaria :
De la ecuacion de la resistencia de disefio, se despeja el area necesaria
OP=bFy Ay =P,
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P, 66dx10°

- =316.6 cm® >4 = 301.3 cm®
" $,F, 1895

El perfil propuesto tiene una area menor que la requerida {4, = 301.3 cmP< 4, = 316.6 cm?), por lo tanto resulta
inadecuado. Se revisara el siguiente perfil mas pesado del grupo de 356 mm (14 in) de peralte. Un perfil IPR, IR o W
356x262.3 (14x1786) tiene las siguientes propiedades geométricas:

A=13342cm>>4,=3166cm’yr,=10. 2cm’

Su resistencia de disefio es;

K\ _ 400 _
(&) o5 =392

3, = 392 2530 —044<15
® ¥2.039x10

2
F,= (0.6580'44 )z 330 =2 333 ke/ent®

e P, = 0.85x2 333x334.2x10”= 662 ton > P, = 600 ton

En la tabla COLUMNAS, perfiles W resistencia de diserio axial, pag. 3-19, M-AISC-LRFD-1993, con £,= 36 ksi y K7 =
13 ft, se obtiene ¢, P, = 1 460 kips = 662.8 ton. La resistencia de disefio ¢. P, es 10 por ciento mayor que fa accién de
disefio P,.

SOLUCION:
Utilizar un perfil IPR, IR & W 356x262.3 (14x178).
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Ejempio MC-20. Determinar, con las Especificaciones AISC-LRFD-1893, el perfil mas liviano tipo IPR, IR ¢ W,
de acero NOM-B-254 (ASTM A38), para la columna de 4.5 m de longitud, que se muestra en la figura, en la
que actla una carga de disefic de 320 ton. Utilizar las tablas de columnas de la Parte 3 del M-AISC-LRFD-VIL
La columna esta soportada lateraimente, alrededor del :je de menor momento de inercia, en la seccion media
y Sus extremos superior e inferior estan articulados,

L<I§ T T
—_ 4
.25
zzem (K)x= 450 em
N KDy= 226 em
N D QE -+ 4,50 m
Seccién transversal
225 m Perfil IPR, IRo W
A L

Columna del efemplo MC-20

SOLUCION:
Como (Kl/r)x es dif_erente de (K1) ,» noes ohvio cual de los dos ejes, de menor 0 mayor moemente, controla el

pandec de la columna. Por el momento, se supondra que el eje de menor momento de inercia rige el disefio.
Se propone un perfil IPR, IR 0 W de 356 mm (14 in) de peralte. Se utilizan las tablas de cclumnas de la parte
3, M-AISC-LRFD-VI-1993. La resistencia de disefio en compresion de los perfiles de 356 mm (14 in) de peralte
se encuentra en la pagina 3-20 y 3-21,

Para (K1/r) ,=7.5 ft (aproximadamente 225 ¢m), el perfil 356x134.1 (14x80) tiene una resistencia de disefio en
compresidn de 786 kips, aproximadamente igual a 357 ton, la cual es mayor que la carga de disefic P, = 320
ton.

Revision del perfil propuesto
(Kl),= 225 cm

(KD, 450 - -
V =186 271 em > (Ki), =225 em
Ty

Rige el pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia
Para (KI)=271 cm (9 ft aproximadamente), ¢ £, = 775 kips = 352 ton Bien

Se propone la siguiente seccidn mas liviana IPR, IR 0 W 356 mm (14 in) de peralte.

Para el perfil IPR, IR ¢ W 356 x 122.2 (14x82), con (K1),=225 cm (7.5 ft}, ¢ P,=68 kips= 312.4 ton < P, = 320
ton. La seccion anterior no es adecuada, por lo tanto, se escoge el perfil IPR, IR 0 W 356 x 134.1 (14 x 90), con
9 P,= 357 ton

Se propone un perfit IPR, IR 0 W de 305 mm (12 in) de peralte. )
Para (K1),=225 cm (6.5 ft),un perfil IPR, IR 0 W 305x129.6(12x87),tiene un ¢ P, = 784.5 kips, igual a 339.8 ton.

Revision del perfil propuesto
{K1), =225 cm
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(KL), _450_957em > (Xi), =225 cm
,V 5
Sy

Rige el pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia. -

—

Para (K/) =257 cm (8.5 ), ¢ P, = 739 kips > P, = 320 ton Carrecto

A simple vista, |a siguiente seccién mas liviana de 305 mm (12 in) de peralte, no es adecuada y por lo tanto, el
perfil conveniente es el IPR, IR 0 W 305 x 129.6 (12 x 87).

Se propone un perfil IPR, IR & W de 254 mm (10 in) de peralte.

Para (K1), = 225 cm (7.5 ft), un perfil IPR, IR 6 W 254x131.1(10x88) tiene un ¢ P, = 756.5 kips. Se tiene el perfil
liviano mas adecuado como columna (IPR, iR & W 305x129.6), por lo que ya no es necesario revisar el perfil
IPR, IR 0 W 254x131.1 (10x88).

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR ¢ W 305 x 129.6 (12 x 87)
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Ejemplio MC-21. Determinar, con las Especificaciones AISC-LRFD-VI-1993, la resistencia de disefio de la
columna IPR, IR 6 W 203x86.6 (8x58), de 4.5 m de longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM A36), que se
muestra en la figura. La columna esta soportada en los apoyos y en la seccidn media, en ésta en la direccion
de menor momento de inercia,

J(p A=11032 cm®
r=927e¢m
rn,=533cm
by ¥
V_o_ —_
v r Propiedades de disefio
; Perfil IPR, IR 6 W 203X86.6 (8X58)
! 225 m d §
! § 3 Scportes laterales que restringen anicamente
§|l>| ' <]§, 450 m 2 el pandeo alrededor del efe de menor momento
: ! de inercia
{ Seccién media
1 2.25 m
|
1 1 t

P

Columna del efemplo MC-21

SOLUCION: ,
Se deben considerar dos modos posibles de pandeo

i<«
<«

e
_ - i -
bl T L
I = \ =
; i 225 m (Ki),= 225 cm ; ‘. (K1), =450 ¢cm
Py o
. |
gr/j"'!" <][§L‘ 4.50 m I l! 450 m
,f’ ; | 'f
Ll 2.25 m : J
N A
= !; A e é;
/
Pandeao alrededor del eje . Pandeo alrededor dei eje
de menor resistencia de mayor resistencia

Como (K1), es diferente de (Xi),, no es posible indicar, a simple vista, cual de los dos ejes controla el pandeo. El
problema se resuelve mediante dos métodos de disefio.

Método 1.
Se utiliza la tabla 3-36, M-AISC-LRFD-VI, pag. 6-147
Relaciones de esbeltez

(K1) J450 _ 49 (K) ~225_ 4
r 27

x
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Rige la mayor relacién de esbeltez (es critico el pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia).De la
tabla 3-36, M-AISC-VI,

Para Ki/r =49 #F.,= 1 896 kg/em® (26.97 ksi)

Luego:
$P, = Ag ($F.) = 110.3x1 896x10™ = 209 ton

Sin soporte lateral intermedio, fa capacidad de la columna es:

(Ki/r), = 450/5.33 = 84.4

F.=21 ksi =1 477 kg/em®

P,=A4g (Fo)= 11032 x 1477 x 102 =163 ton

La presencia del soporte lateral incrementa la capacidad de la columna, en aproximadamente 28%.
Método I, '
Se utilizan las tablas de columnas, Parte 3, M-AISC-LRFD-VI-1993, pag. 3-28. Estas tablas listan |as cargas de
pandeo alrededor del eje de menor momento de inercia, es decir, dado (Xi),, las tablas de columnas

proporcionan ¢, para pandeo alrededor del eje de menor momento de inercia. Para obtener ¢P, para pandeo
alrededor del eje de mayor momento de inercia, se entra a la tabla con (XI),/r/r,

Notese que:
(Kl),
Fx /rJ’ _ (K'Ux
P

En general, se comparan (Kl), y (Ki)./r/r,, ¥ se selecciona el valor mayor para entrar a {as tablas de columnas.
Por conveniencia, la relacion »./r, se indica en la parte inferior de las tablas, como una propiedad de disefio Util.
De esta manera, para el ejemplo, (K/), =225 cm.

KD 450
re/ry,  927/533

=259 cm > (K7, = 225 cm

Controla el pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia. Se entra a la tabla de la pag. 3-28 -M-
AISC-LRFD-VI-1993, con K/= 259 cm (8.5 ft) e interpalando lineaimente, se obtiene el valor de ¢ 2,

P, = 462 kips = 209. 7 ton

CONCLUSION:
Con los dos métodos presentados se obtienen los mismos resultades.
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Ejemplo MC-22 Determinar, con las Especificaciones AISC-LRFD-1993, mediante tres métodos diferentes, {a
resistencia de disefio en compresion de una columna PR, IR 0 W 305x74.5 (12x50), de 4.5 m de longitud, y de
-acero NOM-B-254 (ASTM A36). La columna esta articulada en los dos extremos y no tiene ningun soporte
lateral & lo largo de ella.

Seccion transversal
PR, IR o W 305x74.5(12x50)

Columna IPR, IR o W del efemplo MC-22
RS

18.3
\L P
A =9484cm?

& X |310 r,=13.16 cm

| T r,=5.0cm

|

I . Propiedades de disefio

| ] 205 '

| 450 m

[

i

!

[

i

e

SOLUCION:

Método 1.Se utilizan las ecuaciones del Capitulo E, Especificaciones AISC-LRFD-1293. La reiacion de esbeltez

de ia columna, es;
Kl 450 KL 450
(Kl). =(Klj, = 450 cm — | =——=1342 — | =—=900
r/, r/, 5

Rige el pandeo alrededor del eje de menor resistencia. No era realmente necesario calcular (Kl/r),, puesto gue
- (Kl), = (K),, por lo tanto rige el radio r,. que es menor que r,.
Calculo de A, {parametro de esbeltez de la columna)

Xl Fy 90 2530
A =—y—=— ————F =101
reYE = ¥2.039x10

Como A, = 1.01 es menor que 1.5, la columna se encuentra en el intervaio de comportamiento inelastico, y el
esfuerzo critico F,, se determina con la ecuacion (E2-2}.

2
F,= (0.658’16)17), = (0.65891" 2 530 =1 651 kg/om? OP,= ¢4 F.,= 0.85x94.84x 1 651x107= 133 ton

Método [.Se utiliza la tabla 3-36, M-AISC-LRFD-1993-VI, pag. 6-147, Esfuerzos de disefio para miembros en
compresion de acero con esfuerzo de fluencia especificado F, = 36 ksi = 2 530 kglcm? y ¢, =0.85.

Para (K//r),= 90 ¢ F.=19.98 ksi = 1 405 kg/cm®
PP, = g F.,)= 94.84x1 405x107= 133 ton

Método il Se ulilizan las tablas de columnas de la Parte 3, M-AISC-LRFD-VI. La resistencia de disefio en
compresidn de los perfiles de 305 mm (12 in) se encuentra en la pag. 3-24 y 3-25. Estas tablas proporcionan los
valores de ¢ P,, en funcién de la longitud efectiva K7 y del esfuerzo de fluencia especificado F,. De la pag. 3-25.
Para el perfil W12x50 (305x74.5), con (KJ), = 15 ft= 457 cm = 450 cm, ¢ P, = 289 kips= 131.2 ton

NOTAS:

1. Para usar directamente las tablas de columnas, debe entrarse con la relacion de esbeltez maxima, que no
siempre corresponde al pandeo alrededor del eje de menor momento de inercia {eje Y-Y).

2. Las tablas de columnas no incluyen todes los perfiles laminados. Estas ayudas de disefio solamente
contienen los perfiles tipo W utilizados cominmente como columnas.
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Ejemplo MC-25. Disefar, de acuerdo con las Especificaciones AISC-LRFD 1993, una columna armada como la que
se muestra en la figura, que consiste de 4 anguios de tados iguales APS 6 LI , y que soporta una carga muerta de 30
ton mas una carga viva de 160 ton de compresion axial; la longitud efechva Ki es 9 m. Suponer que todas las
conexiones seran soldadas. Utilizar acero NOM-B-254 (ASTM 38), F, =2 530 kg/em?

P
3
i ‘
| | r‘—‘ﬁ
) | r
I l ! '
I
: | | : E
l i ! | I
| - I
| |
] i | | : .
_ : 18 Seccion transversal
1 ! l 1 " de la columna
P .
[ l
Elevacion
, Columna armada del ejemplo MC-25
SOLUCION:

1. Célculo def peralte h de la seccidn.

El radio de giro aproximado de una columna compuesta formada por 4 angulos de lados iguales o desiguales
depende unicamente del peralte # y es independiente del espesor. De esta manera, al seleccionar el valor de h, se
establece la relacidn de esbeltez, y viceversa, Las tablas de las Ayudas de disefic del MDEM-VH proporcionan las

relaciones entre el radio de giro y la geometria de la seccidn transversal total de diversos tipos de miembros
armados. Asi, para la columna en estudio,

o1
Lo

2. Accidn de diseno

r=r=042h
KU/ yprox = 900/0.420 = 2143/h

IS

P,=1.2D41.6L =1.2x 30+1.6x160 = 252 ton

En latabta siguiente se indica el procedimiento de disefio.
En la primera columna se indica el peralte total de la seccion, en la segunda la relacion de esbeltez aproximada, en la
tercera A, determinado con la ecuacion (E2-4) enla cuarta el esfuerzo critico, calculado con la ecuacién (E2-2) (A es

saempre menor que 1.5), en la pentitima el area necesaria y en la Uitima la seccién formada por cuatro angulos APS
6 LI de lados iguales, con su area . i

3. Parametro de esbeltez de la columna A..

F
L K /_y_=l(£) | 2539 _po12®. (acero NOM-B-254 0 A-36)
S mVE =z\r/¥2039x10 ¥
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Tabla MC-25-1. Procedimiento de disefio

F‘ .

A K 2143 3, = Ky _ 2 4 Fer P, Anguio ASPo LI

(em) r h Vg |F “(0'6582 )F v | tgfemy | A, = b.F, tamanoxespesor

[0 0112 _J (kgiem’) (emd) (mmxmm)) (inxin)
40 53.6 0.60 2176 1850 157.8 127x16(5x5/8) 4=151.2 cm*
45 476 0.53 2249 1912 152.7 127x16(5x5/8) A=151.2 cm*
50 42.9 0.48 2297 1952 140.6 152x13(6x1/2) A=148.4 cm”
55 30.0 0.44 2333 1083 147.3 152x13(6x1/2) A=148.4 cm*
60 35.7 0.40 2366 2011 145.2 152x13(6x1/2) A=148.4 cm®

P, =292 ton F,=2 530 kg/en?’ E =2.039x10° kg/em’ $=0.85

Los valores de F,, se indican en las Ayudas de disefio, M-DEM-VII. Se prefiere la solucion de la columna formada por
4 anguios APS 6 LI 127x16 mm (5x5/8 in), con lados de 45 cm, debido a que el drea de piso ocupada por este
elemento armado es menor que el drea que se obtiene con los angulos de 152 mm de lado (6 in). El disefio se
continuara con la columna hecha con 4 angulos APS 6 LI 127x16 mm (5x5/8 in), suponiendo 0= 1.

d. Caracteristicas geométricas de la seccion transversal total
Las propiedades de diseric de la seccién compuesta son las siguientes:

' © A=37.81cm?
Y 37 . 6 1=566 cm’
o t— y=3.76cm
l'—"y":'“]?an 2253.76= 18.74 375J . = 2.48 cm
— --| ——y 45

Tr27

l_ | J - Propledades de un anguio
e APS d'LI127x16 (5x5/8)
Acotaciones en ¢m
Columna compuesta
4 APS 0 LI 127x16 (5x5/8)

Acoftaciones en cm

Calculo del momento de inercia

I,=I,=4{l, +A,d]|=4[566+37.81 (22.5-3.7]=55 718 cm*

1 55718
v —= =19.13 cm (=0.42200.45 x 45=18.9 cm)
Ar 4x3781

Relacion de esheltez de la columna completa

Kl 1x900

r 19.13

Parametro de esheltez de la columna .

Kl [F, 47 [ 2530

= |id=—n [———— =053<15

mVE m Y2039x10°
Esfuerzo critico F,,

Como A; = 0.53 es menor que 1.5, el esfuerzo critico se calcula con la Ecuacion {E2-2)

2 2
F, =[o_685’”=) F, =(0.685°'” ]2 530=2 275 kg/cm’
¢ Fy=0.85x2 275= 1 934 kg/cm®

247 = DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
Héctor Scto Rodriguez

232



Finaimente:
& P, Fry Ay = 1934 x 4x 37.81 x 10°%=292 5 ton > P, =292ton - Comecto

Se utilizaran 4 angulos APS 6 LI 127x16 mm (5x5/8 in) con h = 45 ¢m, 4, = 151.24 cm? y peso 118.71 kg/m.
Clasificacion de la seccion. Pandeo local.

Las relaciones ancho/grueso de los angulos que forman la seccion, no deben exceder los valores maximos la
Seccion B5.1, de las Especificaciones AISC-LRFD-1993. .

127 'jt=15,g b—127—80< ?\.—640— 640 —12.7
. r ¢ 15 TR, V2530

o127

Dimensiones, mm

Diserio de |a celosia.

Los lados abiertos de miembros en compresion formados por placas o perfiles se conectaran entre si por medio de
celosias 0 placas intemumpidas, y se colocaran ptacas de unién en los extremos y en puntos intermedios en los que
se interumpa la celosia. La celosia constituird un sistema triangulado completo. Puede estar formada por soleras,
varilias o perfiles. De acuerdo con ta Especificacion AISC-LRFD-E4 ; "el angule que forman las bamras de celosia con
el eje del miembro completo serd, de preferencia , no menor de 60 grados en cefosias sencillas, ni de 45 grados en
celosias dobles”. Para &= 60; b = 45 - 2 x 7.6 =~ 30 cm se supone que los tomillos se colocan en lineas de gramil
estandar. Esta sera aproximadamente la distancia centro a centro de la conexion soldada de las barras de celosia.
De esta manera, la separacion entre nudos, a [o largo de la columna es,

Lj=2btan 30°=2x30x0577=35cm

Las Especificaciones AISC-LRFD-E4 indican, que, "cuando la distancia entre las lineas de soldaduras en los
elementos es mayor de 38 cm, Ja celosia sera de preferencia doble, o se hard con angulos.

Para un angulo sencillo

l_: — 35 =14 <470 (Rige la relacién de esbheltez del miembro completo).
2.48 '

g

De acuerdo con la Seccion AISC-LRFD-E4, las celosias deben disefiarse para resistir una fuerza cortante, normal al
eje longitudinal del miembro completo igual, al 2% de la fuerza de compresion total en ef miembro.

V=0.02 x 292 =58 ton (2.9 fon en cada barra)

La fuerza en una bama de celosia es
V V 29

Pu = = —= =33 ton
cos (90-E) cos 300 0.866

La relacion I+ de barras de celosias que forman sistemas sencillos no excedera de 140.

I
— 5140
r
donde: N
r es el radio de giro de una bama de celosia, en.cm
bt?
7
r= \/: =142 = 0289
A t
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Se sustituye el valor de la relacion de esbeltez y se despeja el espesor .

/ ! : !
—=140 =140 t=—
r 0.289¢ 140x0.289
35 .
=———————=087cm Usar10mm(3/8in)
140x 0.289

Para =10 mm (3/8 in)
35
0289x1

{ T 121 [ 2530
= 1} =136<150
2.039x 10°

Como . = 1.36 < 1.50 el esfuerzo critico F,,, se calcula con la expresion (E2-2} de las Especificaciones AISC-LRFD-
1963,

=]21

~ !h—.
It

Esfuerzo critico F,,
Parametro de esbeitez de Ia columna ..

_ Al _ 1.36° 2
F,= 10658 |F=|0658 2 530=1 166 kg/cm

& Frp=0.85 x 11.66 = 991 kgfem’

Area necesaria:

Dimensiones de las bamas de celosia

A=5bt b=m—z=—" =203 cm

Puesto que no se requieren agujeros para conectores, en este diserio la tension en el area neta no necesita
investigarse. Usar barras de celosia de 35x10 mm.

=10
+I

Barrss de celcsia

Diseno de las placas de unién extremas.

De acuerdo con la Especificacion AISC-LRFD-E4, |as placas de unidn utilizadas como diafragmas en los extremes de
las columnas tendran una longitud no menor que la distancia entre las lineas de soldaduras, tomillos o remaches que
las conectan a los elementos principales del miembro. Estas placas se colocaran tan cerca de los extremos como sea
posible. Utilizando una longitud de 30 cm. El grueso de las placas de unién no sera menor que 1/50 de la distancia
entre las lineas de sujetadores o soldaduras que [as conectan a los elementos componentes del miembro.

b 30
tz2—=—=060cm
50

Utilizar ptacas de unidn de 300x 8.4 mm
Enlafigura del enunciado se muestran los resultados del diserio.

Héctor Soto Rodriguez
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Ejempio MC-31. Determinar, de acuerdo con las Especificaciones AISC-ASD-1989 , AISC-LRFD-1983 ¥ normas
NTC-2 000, la carga de compresion axial permisible y ias resistencias de disefio de una columna PER, PTR u OR
102x51x4.8 mm (4x2x0.188 in) de 4,00 m de longitud. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados
para fiexion alrededor de los ejes X-X y Y-Y. El esfuerzo de fluencia del acero es F,= 3 230 kgfc:rn2 (acero NOM-B-

199 Grado B 0 ASTM AS500). v
P
4.8 _.|
B | x| 102
Y * A=13.03 cm?
=3 52cm
L=4.00 y=2.03cm
=4, m
Propiedades de disefio
51
Tubo PER, PTR u OR
mgém - 102x57114.8 mm (4x2)0.188 In)
Elevacién
Columna del efemplo MC-31
i Acotaciones en mm
SOLUCION:
1. Especificaciones AISC-ASD-1589
Clasificacidn de la seccién. Relaciones ancho grueso
r/
- Placas horizontales (patines);
4.8 _|
_ ’ 2000 2000
| _x |102 B _>08-3x048 .. = =352
t 0.48 JE 3230
Placas verticales (almas):
51 b_1016-3x048" 2000 2000
Seccion transversal t 0.48 ' JF, 3230

Acofaciones en mm

2. Relaciones de esbeltez

La seccién no es esbelta, de manera que no hay problemas de pandeo local

Como se trata de una columna biarticulada, el factor de longitud efectiva X, se toma igual a 1. 0. X,=K,=1.0 (valores

tedricas y de diseno de los factores de longitud efectiva)

Kl) 1x400
—| = =114
r/, 352

Es critica |a esbeltez alrededor del eje de menor momento de inercia ( gje Y-Y).

Kl

5

)

Y

_ 1x400
2.03

= 197

3. Coeficiente de columna (relacién de esbeltez gue separa el pandeo elastico del inelastico)
Para perfiles laminados de acero 5, =3 230 kg/cm” (46 ksi), el coeficiente de pandeo, C. es:

Como la mayor relacidn de esbeltez es mayor'que C., el esfuerzo de oomb'resién axial permisible F, se determina

con la ecuacion (E2-2) de 1as Especificaciones AISC-ASD-1989.

Si el radio de la esquina no se conace, el ancho plano puede tomarse igual al ancho tatal de la seccidn menes tres veces su grueso

259
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1272 127?x2.039x10° 2
F,= —= =271 kg/em
23(K1/r) 23x197%

Luego, la capacidad de carga de la columna, bajo condiciones de servicio, es
P=AF,=13.03x271x10" =35ton

Enla paglna 3-52, parte 3, Disefio de columnas del M-AISC- ASD-1989, para un tubo 4x2x3/16 in, con F,=36ks",y
longitud efectiva k=13 ft se indica una carga concéntrica permisible de 8 kips, aproximadamente igual a 3 6 ton.

2. Especificaciones AISC-LRFD-1983
1. Clasificacion de la seccion. Relaciones ancho-grueso

Placas horizontales (patines): Placas verticales (almas):
b 508 Lg < 1395 _ 1595 o b_1016-2x048 . 5370 5370
t 048-2x048 fF, 43230 t 0.48 ' JF, 3230 '

De acuerdo con la Tabla B.5.1, {a seccion es compacta; no hay problemas de pandeo local.

(K X
(—J - 114 < (——J - 197
r r

* ¥

2. Relaciones de esheltez
Del inciso anterior;

Es critico el pandeo alrededor del eje de menor momento de inercia ( eje Y-Y)

3. Célculo de A, ( parametro de esbeltez de columna)

_k [F, 197 [ 3230 _
m VE n V2.039x10°
4. Esfuerzo critico

Como las relaciones ancho grueso de los elementos que forman la seccién transversal de la columna, son mencres
que los valores 2, de la seccidn B5.1, el esfuerzo critico se determina mediante la ecuacion (E2-3), ya que A, es

mayor que 1.5,
0877 0877
Fo= Fy= 3 230=453 kg/cm
2.5

X

c

5. Resistencia de diserio en compresion axial
G Pr =9 Ag For

donde;
¢. es un factor de reduccicn de la resnstencaa 0.85 (adimensional), 4, es el &rea de la seccion transversal, en cm’y
F.. es el esfuerzo critico, en kg/cm?

$eAg Fr=0.85x 13,03 x 453 x 10° =5 ton

La resistencia de disefio ¢, P, de la columna es 51on. Enla pag. 2-45 de la parte 2 Disefio de columnas, del M-AISC-
LRFD—1986 . primera edicion, para un tubo estructural 4x2x0.188 in (102x51x5 mmy), de acero F,=46 ksi (3 525
kg/cm?), y Iongltud efectiva K=13 ft (3.95 m), se indica una resistencia de diserio axial de 11 kips, es decir 5 ton. En
la nueva edicion del M-AISC- LRFD-1993, no se incluye Ia resistencia de disefio en compresion de este tubo.

" El acero de la columna de este ejemplo es F, =3 230 kg /em’ (F,= 46 ksi )
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3. Normas NTC-2 000 _ _
3.1 Clasificacion de fa seccidn. Relaciones ancho-grueso de los elementos que forman la seccién.

Placas horizontales (patines): Placas verticales (almas):

|

=7.6<147 JE/F, =147 y2.039x10°/2 530=37  L=182<1.47 JE/ F, = 1.4742.039x10° / 2 530=37

t f

Puesto que las relaciones ancho grueso de las placas horizontales y verticales son menores que el valor limite
corespondiente a las secciones tipo 1, 2 o 3, la columna es tipo 1, 2 0 3 y por lo tanto no hay pandeo local.

CRIC

2. Relaciones de esbeltez

k]
Es critica la esbeltez alrededor del eje Y-Y.

3. Determinacién de Ja resistencia de disefio en compresion axial.

Como |a seccion transversal de la columna es tipo 1, 2 o 3, en la determinacién de su resistencia se debe tomar en
cuenta el estado limite critico de inestabilidad por flexién, La resistencia de disefio R, se calcula mediante |a ecuacion
(3.2.1) de las Normas NTC-2 000.

F, KL | F
Ro=~— — i de P S Fy s F (3.2.1)
[1+1“—o.15 ] r {\n°E

£, = valor minimo garantizado del esfuerzo correspondiente al limite inferior de fluencia del acero, en kg/cm?, # es un
coeficiente adimensional (n = 1.4) para secciones transversales, rectangulares huecas, laminadas), 4, area total de la
seccion transversal de {a columna, en cm, Fx factor de reduccion de la resistencia (adimensional) = 0.90 y KL» es fa
relacion de esheltez efectiva maxima de la columna (adimensional)

3230
A=197 < =25
7 x2.039x10

_3230x13.03x0.90x 10
< [1+252_s _ 0_152.3] 0.714

Luego: =58 ton < F,4,Fr =3 230x13.03x0.90x10°=37.9 ton

La resistencia de disefio en compresion axial R,, de acuerdo con las Normas NTC-1995, es igual a 5.8 ton.

RESULTADOS
En la siguiente tabla se muestran los resultados obtenidos.

Tabla MC-31-1- Resultados de disefio

Norma o especificacion Carga permisible
o resistencia de disefio

{on)
AISC-ASD-1989 35
AISC-LRFD-1893 5

NTC-2 000 5.8
“La carga permisible corresponde a condiclones de trabajo '
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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

MIEMBROS EN FLEXION (VIGAS)
TEORIA Y EJEMPLOS DE DISENO

M. I. HECTOR SOTO RODRIGUEZ

Divisién de Educacion Continua, UNAM Marzo de 2005
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OBJETIVOS:

Presentar los conceptos generales sobre el comportamiento y
disefio de miembros en flexién (vigas).

Mostrar las secciones de las especificaciones AISC-LRFD -7999
aplicables al disefio de vigas: flexion y cortante.

Exponer ejemplos de disefio de vigas isostaticas e hiperestaticas.

3.
7
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MIEMBROS EN FLEXION

Material de lectura y referencias

» Disefio de Estructuras de Acero. Flexion 1 (Vigas sin pandeo lateral), Oscar de
Buen Lépez de Heredia, Fundacién ICA, SMIE y UAEM.

o Disefio de Estructuras de Acero. Flexién 2 (Pandeo lateral), Oscar de Buen
Lépez de Heredia, Fundacion ICA, SMIE y UAEM.

o Especificaciones AISC-ASD-1989

o Especificaciones AISC-LRFD-1999 y M-AISC-LRFD- 2001

Capitulo F, Vigas y otros miembros en flexién: Secciones F1y F2

Capitulo B: Seccién BS, Pandeo local

Apéndice F: Secciones F1y F2

Manual AISC-LRFD-1993, Parte 4, Ayudas de disefio de vigas

Salmon and Johnson: Capiltulos 7, 8, 9y 10

Diserio de Estructuras Metalicas, Volumen |, Héctor Sofo Rodriguez, 2001

Introduccion

Definicion de viga (se denomina también miembro en flexién)
M < ) M

Viga = Miembro estructural sometido principalmente a flexion y cortante, no a
fuerza axial.

\4 v

Fig. Viga o miembro en flexién

e Las vigas son tipicamente miembros horizontales en una estructura de acero
para edificios.

e Las vigas soportan cargas gravitacionales (cargas muertas, vivas, accidentales,
etc.) y transmiten estas cargas a las columnas.

s -Las vigas también forman parte del sistema estructural de los marcos rigidos,
resistentes a cargas laterales (viento y sismo principaimente).

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC. UMSNH . Michael Engelhardt, University of Texas at Austin
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e Ejemplos de vigas que soportan cargas gravitacionales

T T
R R e
d TILTIIIL > T
e, At s Pt
7 Vo4
Marco rigido _ Viga Iibrémente apoyada

Conexiones simples

L

Viga empotrada en ambos extremos
Conexiones rigidas

o Ejemplos de vigas que resisten cargas laterales (viento 0 sismo) en un marco
rigido de una estructura.

’——-_.'I - e

Estructura sujeta a cargas laterales

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engefhardt, University of Toxas at Austin
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PROCEDIMIENTO DE DISENO DE VIGAS CONFORME A LAS AISC-LRFD-1999,

Se considera una viga libremente apoyada con carga uniformemente repartida.

w, = carga factorizada

IEEEEREEEEEENER
A 2

Fig. Diagrama de fuerza cortante y momento flexionante
SOLUCION:
1. Se utilizan las cargas factorizadas (cargas de disefio), se determina el momento
fiexionante de disefio, M, y la fuerza cortante V,, a lo largo del claro de la viga.

2. Se calcula la resistencia nominal en flexién, M,, para la-viga

M, = Momento maximo que puede soportar la viga sin que se presente una falla
por flexion

Se determina la resistencia nominal al cortante, V,, de la viga

V, = Fuerza cortante maxima que puede resistir la viga sin que ocurra una falla por
cortante

3. Requisitos de disefic por resistencia:

M, <M,
Vu<gVp

¢ =Factor de reduccidn de la resistencia = 0.9 para flexion y cortante

Nota:
Normaimente la flexion controla el disefio de vigas, pocas veces suele regir el cortante.

4. Se verifican las condiciones de servicio
e Deflexiones de la viga causadas por las cargas nominales, de servicio o de
trabajo (no factorizadas)

e Vibraciones de piso producidas por las cargas de servicio

DISENC DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH _ Michael Engethardt, University of Texas at Austin,
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS. FALLA POR FLEXION

Se considera un ensaye de una viga libremente apoyada, con carga concentrada en la

seccion media. Falla de la viga
por flexion

A
i </ Pma

S —— = §

| ) fa¥

Falla de la viga

| m:%le. | . A por flexién
ME /
" m Prax L
4 = Mméx =M
>
A

Fig. Ensaye de una viga libremente apoyada

En el “experimenio” mostrado arriba, se aplica una carga P a la viga libremente
apoyada que soporta una carga concentrada en la seccion media, se traza la curva P
contra la deflexion A. La carga se incrementa hasta que alcanza un valor maximo, y la
viga empieza a flexionarse hasta que se colapsa. Para una carga Pnax, la viga ya no
puede resistir mas momento adicional, es decir, la viga experimenta una falla por
flexion. EI momento flexionante maximo que la viga puede resistir antes de que se
produzca la falla se define como M, “Resistencia nominal a la flexion.”M, se
determina considerando los siguientes posibles modos de falla por flexién:

l. Pandeo local
Pandeo local del patin (Flange Local Buckling, FLB)
Pandeo local del alma (Web Local Buckling, WLB)
Pandeo lateral por flexotorsion (Lateral Torsional Buckling, LTB)

*

 Desarrollo de una falla por deformacién excesiva en una seccién transversal de la
viga totalmente plastificada.

Cuando una viga esta sometida a un momento flexionante, una parte de la seccion
transversal estd en compresién, y ofra estd en tensidn. La parte de la seccion
transversal en compresion puede fallar por inestabilidad, es decir por alguna de las
formas de pandeo que se mencionaron anteriormente (FLB, WLB 6 LTB).

En las figuras siguientes se muestran los modos de falla tipicos que pueden
presentarse por pandeo en miembros sometidos a flexién.
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A *‘ Pandeo del patin

MC <§>M { superior

El patin en tensién
A-A 5 no se pandea
A

—E—

Fig. Viga en flexion

Pandeo local del patin (FLB)

A*l )
MC Y B -~
By

A

Pandeo local del alma (WLB)

Sl

o 1

A

Pandeo lateral torsional o por flexotorsién (1 7B)
7

M M
C DR

N A | 60 ™ Patin de tensién
Soporte lateral
Patin de compresién
M :.x_. — %

Desplazamien‘t‘o torsional
Soporte lateral Desplazamionto lateral

S Patin de compresién

—-——— —

M

———— R
—~ . /
Ptanta v
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En el modo de falia de pandeo por flexotorsion (L.TB), el patin comprimido se deforma
lateralmente (como una columna) entre soportes laterales. El patin en tensiéon no se
pandea y por consiguiente resiste el movimiento [ateral del patin comprimido. El
resultado final es que la viga se desplaza lateraimente y gira, de ahi el nombre de
“Pandeo lateral torsional o por flexotorsion (Lateral Torsional Buckling)”.

Para evitar este tipo de pandeo (LTB), el patin en compresion de la viga debe estar
provisto de contraventeo lateral adecuado.

Lb /_ Sopotte lateral

e

T 777

Fig. Soportes laterales en una viga libremente apoyada

El momento flexionante que una viga puede soportar antes de que ocurra el pandeo por
flexoforsion (LTB) entre soportes laterales, depende de la longitud no soportada
lateralmente, L,. A medida que L, disminuye, el momento flexionante que la viga puede
resistir sin que se presente L 78, aumenta. Notese que esto es analogo al pandeo de
una columna. La compresién axial que una columna puede resistir sin que ocurra
pandeo general, aumenta conforme la longitud no soportada entre secciones del
miembro disminuye).

SOPORTES LATERALES EN VIGAS

En un edificio real el confraventeo lateral de una viga es proporcionado tipicamente por
miembros transversales de la estructura de acero (vigas secundarias que forman parte
del sistema de piso) o mediante un sistema de piso compuesto acero-concreto 6 por
una losa de concreto reforzado.

Un soporte lateral debe satisfacer los siguientes requisitos:

o FEvitar el desplazamiento lateral del patin comprimido de Ia viga,
o}
» Impedir el giro de la seccion transversal

Ejemplos:

1. Viga secundaria
La viga secundaria actiia como un soporte lateral para la trabe A, debido a que evita el
desplazamiento lateral de su patin comprimido.
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Patin an compresién—_/ O
|
 © \

—
—

viga A _/ \_ Viga secundaria

Patin en tension—_—+=———"

Fig. Conexion viga secundaria a principal

2. Viga que soporta una losa de concreto

En este caso, la losa de concreto reforzado esta conectada al patin comprimido de la
trabe A, por medio de conectores de cortante. La losa de concreto proporciona soporte
lateral continuo al patin comprimido de la viga de acero. Esto es valido solamente en
zonas de momento flexionante positivo.

gu— ) ) q
T, 2o 4|
Patin en compresion —/

Viga A

Patin en tensién

Fig. Viga que soporta losa de concreto
(Construccién compuesta acero-concreto)

Como L, = longitud no soportada {ateralmente = 0, no ocurre pandeo por flexotorsion.

Noétese que si el patin Inferior de la viga A estuviera en compresion (por ejempilo,
zonas de momentos flexionantes negativos en una viga continua), la losa de concreto
NO funcionaria como soporte lateral adecuado, puesto que NO evitaria de manera
eficiente el desplazamiento lateral del patin inferior de la viga.

3. Vigas de puente contraventeo en diagonal
En este ejemplo, el desplazamiento lateral del patin comprimido se impide mediante
miembros en diagonal (tipicamente angulos de fados iguales, dispuestos en cruz).
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/—Losa de concreto

2 E [T & 2 =y =~ = = =X N =R
-

Patin comprimido

Fig. Vigas de acero que soportan una losa de concreto
(Soporte lateral de vigas mediante diagonales de contraventeo)

4. Contraventeo lateral de vigas
En este ejemplo no existe una losa de concreto reforzado. La estructura transversal
impide el giro de cada viga y por consiguiente actia como un contraventeo lateral para
cada una de las vigas. Cualquiera de los patines de las vigas puede estar sometido a
compresion.

|

= o=
Fig. Contraventeo transversal
RANGOS DE COMPORTAMIENTO DE VIGAS EN FLEXION

Dependiendo de cuando ocurra un problema de inestabilidad asociado con algin tipo
de pandeo (FLB, WLB 6 LTB) en la etapa de carga de una viga, se dice que la falla en
este tipo de miembros puede ocumir en uno de ios tres posibles rangos de
comportamiento.

e Falla en el rango plastico
e Falla en el intervalo inelastico
» Falla en el régimen elastico

Para ilustrar estos rangos de comportamiento, se considera un ensaye en una viga
libremente apoyada con carga uniformemente repartida.

W
*@@@r++¢&++¢+¢¢+¢+
sl TR=2 AN
B ) |
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Se traza ia curva de momento flexionante en el centro del claro M, contra la deflexién
de ia viga.

Falla en el intervalo Elastico
Para la falla en el rango elastico, la inestabilidad ocurre antes de que el momento

flexionante alcance M,. La viga es eldstica cuando ocurre la inestabilidad. La viga falla
sin desarrollar ninguna ductilidad.

My, | FLB, WLBo LTB

M, — :

A4

Fig. Falla de la viga en el intervalo elastico

Falla en el intervalo inelastico

Para la falla en el rango inelastico, la inestabilidad ocurre para un momento
comprendido entre M, y M,. La viga es inelastica cuando ocurre la inestabilidad. La viga
falla con poca o ninguna ductilidad.

FLB,WLBoLTB

Mp . /—

A4

Falla en el rango plastico
Para ia falla en el rango plastico, la inestabilidad ocurre después de que la viga alcanza
su momento plastico, M,, y lo mantiene a través de grandes deformaciones inelasticas.
La viga que falla en el rango plastico exhibe gran ductilidad.

M- A

Mp—1— N

FLB, WLBolLTB
Mr—r—

A4

Deformacion inelastica
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Tabla. Resumen de comportamiento de vigas

Rango de falla My Ductilidad
Falla en el rango elastico M, <M, Pequena o ninguna
Falla en el rango inelastico M <M, <M, Pequeiia o ninguna
Falla en el rango plastico M,=M, Grande

Las especificaciones AISC-LRFD-1999 contienen diferentes ecuaciones que gobiernan
el disefio de miembros en flexién (vigas) para cada uno de los tres rangos de
comportamiento.

DISENO DE VIGAS POR FLEXION, AISC-LRFD-1999 (M-AISC-LRFD-2001)

En cada seccién a lo largo del claro de la viga, se debe cumplir la siguiente condicion
de disefio:
M, <¢M,
#$=0.90

donde:

M, = momento flexionante producido por las cargas de disefio (obtenido de
un analisis estructural)

M, = resistencia nominal en flexién

M, sera el menor de:

M, basado en pandeo FLB
M, con base en pandeo WLB
M, basado en pandeo LTB
M, =2ZF,>1.5M,

M, BASADO EN EL. PANDEO LOCAL DE LOS PATINES Y DEL ALMA

Especificaciones AISC-LRFD-1999

Seccion BS
Apéndice F

En general, M, basado en pandeo FLBy pandeo WLB depende de dos variables:
1) Relacién ancho-grueso de patines o del aima: b4 6 h/ty

2. Esfuerzo de fluencia, F,
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RELACION ENTRE MOMENTO Y CURVATURA

En ausencia de endurecimiento por deformacion y de esfuerzos residuales, la relacion
entre momento y curvatura para la seccion trasversal de una viga, puede ilustrarse

cualitativamente como sigue:

El

Fig. Momento versus curvatura

Definicion de factor de forma, f
M, ZF,

2

M, S,F,

y

El factor de forma expresa el momento adicional que puede soportar

una

seccion transversal después de que aparece por piimera vez la fluencia en una

fibra extrema de la viga, hasta la condicién de plastificacion total.

Para una seccion transversal rectangular,

(bh% ) F, _

f=£=.___.._._
M}'

(bh%)py B

Para la mayoria de los perfiles laminados IPR, IR 6 W, el factor de forma varia
1.09 a 1.15. Para fines practicos puede tomarse f = 1.12. Véase gjemplo PG-4.

EFECTO DE LOS ESFUERZOS RESIDUALES

La presencia de esfuerzos residuales en un perfil de acero causa que la primera
fluencia aparezca para un momento fiexionante aplicado menor que M,. Después de
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que se alcanza la primera fluencia, los esfuerzos residuales causan una reduccion en la
rigidez (una disminucién en la pendiente del diagrama Momento-Curvatura (M-¢)), y
consecuentemente, puede causar el pandeo del patin comprimido de la viga. De este
modo, el efecto de los esfuerzos residuales en vigas es analogo al efecto de los
esfuerzos residuales en columnas.

Primera fluencia.

Se define:

M, = Momento correspondiente a la iniciacién de la fluencia en presencia de
esfuerzos residuales, T-m 6 Kg-m

F, = Esfuerzo méximo residual de compresién en los patines de la viga, T-m, Kg-m.

Para disefio, se pueden utilizar los siguientes valores de F,.
703 Ky .  para perfiles laminados en caliente
om

1160 'Ky ,  para secciones soldadas.
om

Cuando ocurre la primera fluencia por primera vez, el esfuerzo aplicado (= M% )} mas

el esfuerzo residual (= F,) se iguala a F, Es decir:

M
. r _ _ -
..T+Fr—Fy=> Mr—S(F:l' F;.)

Notese que si no hay esfuerzos residuales (F,= 0 ), y consecuentemente M, = M,

Grafica Momento- Curvatura

M
i
Sin esfuerzos residuales
Mp —+ _ -
e -
My - /
A |
M, —t con esfuerzos residuales

Fig. Curva momento versus curvatura
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Las especificaciones AISC-LRFD1999 utilizan el simbolo “A” como un simbolc genérico
para expresar la relacién ancho-grueso b/t. Para un perfil tipo W, IPR 6 IR, el valor de 4

se define como sigue:
L
tw % [T
haT J d
k
T

Fig. Perfil IPR, IR6 W
Dimensiones generales

Para FL (pandeo local de los patines):

A= _é:{_
Para WLB (pandeo local del alma):
: h
A=l

En la Parte 1 del M-AISC-LRFD-1993 y 2001, tablas de dimensiones y propiedades de
disefic se indican los vaiores de las relaciones ancho-grueso be/ 2 t; y h./ t,, para los
perfiles estructurales laminados tipo W, IPR 6 IR.

Para determinar M, con base en FLBy WLB, el valor de A se compara con A, y 4, Para
un perfil estructural tipo /PR, IR 6 W, los valores de 1 se definen como sigue:

b
Para FLB: i=—_ A =038.JE/f A, =083.JE/F,
ztf P ¥

Para WLB:/L:?S- A,=3.76 J[E/F, A, =570,|E/F,
A< Ay

b N
Para FLB: L >038./E/F,

2,

> Se denominan secciones compactas

Para WLB: f—“s3.76 E/Fy
./

W

Para este caso, la falla por pandeo local ocurre en el rango piastico. Es decir, el
pandeo local no ocurre hasta que la viga alcanza M, y mantiene M, a través de grandes
deformaciones inelasticas.
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ApSA < M N

b
Para FLB: 038.(E/F, <5ti-s 0.83./E/F,
s
' Se califican como secciones NO
compactas

h
Para WLB. 3.76 \[E/F, <t—°5 570 /E/F,

L

/

Para este caso, la falla por pandeo local ocurre en el intervalo inelastico. El pandeo
local ocurre para un momento comprendido entre M,y M,.

A> A .
~
Para FLB: —£->0.83.(E/F,
2,

}Se denominan secciones esbeltas

Para WLB: :i‘>5.70 E/F,

w
-

Para este caso, la falla por pandeo local ocurre en el rango elastico. El pandeo local
ocurre para un momento menor que M.

Variaciéon de M, con A :

Se traza la curva M, contra el parametro de la relacién ancho-grueso de perfiles.
™~

1
M Ecuaciones para determinar M,
p ' (Apéndice F - AISC-LRFD)
|
Mr ———————— ' ——————————
T
l | :
® @ |
0 :  ©
] L > A
0 Ap Ar

Fig. M, versus 1
Zona 1: Secciones compactas, falla de la viga en el intervalo plastico.
Zona 2: Secciones No compactas, falla de la viga en el intervalo inelastico.

Zona 3: Seccidn esbelta, falla de la viga en el rango elastico.
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Consideraciones practicas para el disefio de vigas

La magoria de los perfiles IPR6 IR 6 W, de F,= 2 530 Kg/em?® (245 MPa 6 36 ksi) y F,= 3515
Kg/cm® (345 MPa 6 50 ksi} son compactos para FLB (pandeo local de los patines) y WLB
(pandeo local del alma). De esta manera, en la mayoria de los casos, el pandeo local no serj
una condicién que gobierne el disefio de la viga, puesto que M, = M, para secciones
compactas.

El pandeo local puede controlar M, para los siguientes casos:

e Perffiles laminados /PR 6 IR 6 W de acero de alta resistencia (F, > 3 515 Kg/cmz
(345 MPa 6 50 ksi), es decir aceros ASTM A 65, que tienen un F, = 4 570 Kglocm?
(445 MPa, 65 ksi)

+ Miembros soldados de seccion transversal “l”, fabricados con placas delgadas.

e Angulos, perfiles Te y cualquier otro perfil que no sea W, /PR 6 IR

M, BASADO EN EL PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION

Especificaciones AISC-LRFD-1999
Capitulo F y Apéndice F

Limitacion:

En estas notas se presentan consideraciones generales de LTB para miembros de
seccion transversal | (perfiles /PR, IR 6 W laminados ¢ secciones armadas hechas con
tres placas soldadas), flexionados alrededor de su eje de mayor resistencia. En el perfil
que se muestra en ia figura, el momento fiexionante se aplica alrededor del eje de
mayor momento de inercia. (eje xx) y que corresponde a la posicion mas conveniente.

Fig. Perfil IPR, IR 6 W
flexionado alrededor de X-X

Para otros tipos de secciones transversales de perfiles laminados o soldados, las
ecuaciones para determinar M, basadas en LTB estdn dadas en las espec&ﬁcacnones
AISC-LRFD-1999, Capitulo F y Apéndice F).

Algunos casos especiales de interés

1. Perfiles IPR, IR 6 W flexionados alrededor de su eje de menor momento de inercia
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I

2. Secciones en cajon, fiexionadas alrededor de sus ejes principales
Momento flexionante alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y principales (X-X 6 Y-Y).

Y

Y
3. Secciones circulares huecas flexionadas airededor de cualquier gje.

82

Para cada uno de estos tres casos especiales, LTB no ocurre. Por consiguiente M, = M,, con
base en LTB.

M._para secciones transversales |, flexionadas alrededor de su eje de mayor
resistencia

En general, M, basado en LTB depende de las siguientes variables:
1. Ly = distancia entre soportes laterales de vigas

2. Forma del diagrama de momento flexionante entre soportes taterales.
Esto se representa por el coeficiente de flexién C.

3. Esfuerzo de fluencia F,

4. Propiedades geométricas de las secciones transversales de la viga.

L TB depende fundamentaimente de cinco propiedades mecanicas y geométricas:
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Las propiedades de la seccion X; y X, se definen en términos de otras propiedades de
disefio convencionales que aparecen tabutadas en la Parte 1 del M-AISC-LRFD-1999.

X == ——E(;JA (F1-3) X, = 4%(

$ GJ

X

S ) (F1-9)

donde:

E = médulo de elasticidad del acero =2.039x10° Kg/cm® (200 OOO MPa 6 29 000 ksi )
G= mbdulo de elasticidad al cortante del acero 784 500 Kg/em’ (11 150 ksi)

A = area de la seccion transversal, en cm

S, = médulo de seccién elastico, en cm®

/,= momento de inercia alrededor del eje de menor momento de inercia, en cm*

J constante de torsion de Saint Venant, en cm?

C. = constante de torsion por alabeo, en cm®

Las constantes de torsion Jy C,, se indican en las paginas 1-146, M-AISC-LRFD-1993.

Para una seccion transversal dada y tipo de acero, M, basado en LTB dependera de L,
y de la forma del diagrama de momento fiexionante dentro de la longitud o tramo no
soportado lateralmente.

Las ecuaciones basicas para LTB se escriben para el caso de momento no uniforme
entre soportes laterales. Para cualquier otra forma de diagrama de momento, estas
ecuaciones basicas se modifican mediante el factor C,.

Los valores de C, dependen de la forma del diagrama de momento flexicnante entre
soportes laterales. C, es adimensional y varia de 1.0 a 2.4. Para el casc de momento
uniforme se obtiene un valor de C, =1.0

Se considerara en primer lugar M, basado en LTB para el caso de momento uniforme
(Cp= 1.0) y luego se considerara M, para otros diagramas de momentos flexionantes.

MOMENTO UNIFORME ENTRE SOPORTES LATERALES, C;, =1.0

Patin en compresion —\

yd

Soporte lateral

il

]

Fig. Viga y momento uniforme entre soportes laterales

M
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En un problema determinado, si se conoce la seccion de la viga, tipo de acero (Fy), la
longitud no soportada lateralmente L, y el momento uniforme dentro de la longitud L,
se puede encontrar M, con base en LTB para un segmento de viga sin soportes
laterales.

Variacién de M, con L,:

4 M, con base en LTB

-
\
=
a
=
-

—_—————

/ M, seglnlaec. F1-2

Meb >
/Mn segun la ec. F1-3

b = T U

o
-

Fig. M, versus L,
Zona 1: LTB en el rango plastico
Zona 2: LTB en el intervalo inelastico
Zona 3: LTB en el rango elastico

Definicion de términos

Mp=ZxFy

Msz (Fy_Fr) (F1'7)

f

703 Kg /om® para perfiles laminados

F,= F1-7
4 | (F1-7)
1100 Kg/em’ para secciones soldadas
N
: E
Ly= 176ry === (F1-4)
F,, |

Xi
L= f(}—)f\/"**/] + X, (F7) (F1-6)
AL

Los valores de ¢ M, ¢ M, L, y L, estan tabulados en las paginas 4-15 a 4-21, M-A/SC-LRFD.
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SILy <, Lo M=M,

Nota:
Si el disefio de la viga se basa en un analisis plastico, se requiere que Ly < Lpg

Sily<ly<l;

M, = C, {Mp—(Mp—M,{L —LP} ]s M,  (F1-2)

Nétese que esta ecuacién es una linea recta.

SiLly>L,
M, = f_\jEI GJ + [”E] Lc,  (F1-13)
Lb Lb

O también:

= S X2 [ X X,
T L/, A, /77, F

Estas ecuaciones (que son idénticas) representan la solucidn clasica elastica del
pandeo por flexotorsiébn. Son andlogas a la solucion de Euler para el pandeo de
columnas. El simbolo M. se usa para la solucion elastica de L7B (similar a P en el

caso de pandeo de columnas).

Las graficas de M, contra L, para C, =1.0 aparecen en ias paginas 4-113 a 4-116 en el
M-AISC-LRFD-1993. Estas ayudas de disefio cubren la mayoria de los perf' iles tipo IPR,
IR 6 Wde acero F, =2 530 Kg/em® (245 MPa 6 36 ksi) y 3 515 Kg/cm (345 Mpa 6 50

ksi) utilizados como miembros en flexién (vigas).

SOPORTES LATERALES EN ZONAS DE MOMENTO FLEXIONANTE NO UNIFORME

Patin de compresion .
N o Soporte lateral

™

Fig. Viga'y diagrama de momentoas flexionante no uniforr e
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Valido para cualquier forma del diagrama de momento flexionante entre soportes
laterales.En un problema determinado, conocidos la seccion transversal de la viga, el
tipo de acero, la longitud no soportada lateraimente L, y el diagrama de momento
flexionante dentro de la longitud Ls, se desea determinar M, con base en el pandeo
LTB para un tramo no soportado lateraimente.

SOLUCION:
Haciendo M,c» =10 momento maximo que la viga puede soportar sin que ocurra LTB
para momento uniforme dentro del tramo L.

Entonces:
Para cualquier diagrama de momento dentro de la fongitud no soportada L.

M.=C, M, |<M,

Mehat

Mﬂ = Cb I¢ Mn,q_. JS ¢MD

Cp, = Factor que toma en cuenta la forma del diagrama de momento flexionante entre soportes |
laterales.

Caiculo de C;

Cp = 125 M (F1-3)
2.5M  ¥3M +4M +3M,

donde:
Mmex = valor absoluto del momento flexiocnante en el segmento de la viga
no soportado lateralmente.

M, = valor absoluto del momento flexionante en el primer cuarto del segmento

de la viga no soportado lateralmente.
Mz = valor absoluto del momento flexionate en la seccién media del segmento

de viga sin soporte lateral.
Mc = valor absoluto del momento flexionante en el tecer cuarto del segmento de viga

sin soporte lateral.

Me

MA Mméx

1 L L

L, /4 Ly /4 L, /4 Ly /4

L, = Segmento de viga sin soporte lateral

Fig. Calcuio del coeficiente de flexion C,,
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Comentarios sobre el coeficiente de flexion C,

El valor de C, refleja el grado de gradiente de momento flexionante dentro del
segmento no soportado lateralmente. Conforme el gradiente de momento incrementa,
Cy, aumenta y M, con base en LTB también se incrementa.

Diagrama de momento | Coeficiente de flexion Comentario
Cs
M M 1.0 Incremento del gradiente
////////// de momento
1.25
M Incremento de C,

%M 2.3 incremento de M,
M

El caso menos favorable para LTB es el momento uniforme. Para este caso, la longitud
completa sin soporte lateral del patin comprimido estd sometida al momento flexionante y a
esfuerzos de compresidn maximos. Si se presenta cualquier gradiente de momento, el
esfuerzo de compresion maximo en el patin ocurre en dOnicamente un punto dentro del
segmento sin soporte lateral, y se reduce conforme se aleje de este punto. Este esfuerzo de
compresién menor en el patin aumenta la resistencia a L78.

Interpretacidn de C,

M max
M max

-

M..5/Cy = momento uniforme equivalente para anélisis de LTB

Calculo de M, para cualquier diagrama de momento flexionante

M=, M, |<M,

"
$M= G, " <o M,
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M
Cp>1
Ch=
b= 1 » Ly
Zona 1
Mn = Mp
2
X
M =C, S X2 1 XX 2
L/r, AL, /1)
Zona @ :
L-1,
M,=C,|M, -(M,-M,) <M, (F1-2)
L -L,
Lu=|0.12+0076 21| || £ (F1-17)
M, ]|\ F,
Fig. M, versus L,
En las ecuaciones anteriores:
M; = momento menor en el exiremo del tramo sin soporte lateral
M- = momento mayor en el extremo del segmento sin soporte lateral
«+«——— + Para curvatura doble
Mf/Mg =
<4+— - Para curvatura simple
Ejemplos de L4 M
s
777
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Mi=M=M
MM, =-1.0 (curvatura snmple)

Lpa=|0.1240076 2o ||l £,
M, )|\ F,

E E
Log= [0.12+0.076 (-1.0)] (FJ ., =0.044 [}m]ry
Pl /{"i"///f\

M\ E
Log= 0.12| = || =
> (MZJ(Fy}ry

M1=0
MJ/M, =0

M2 =M
Mi/M, = +1.0 (curvatura doble)

Lpa= 00240076 )1l £ 1. —o.196] £ |1,
M, F, F,

L = Longitud maxima no soportada lateralmente para la que el disefio de la viga puede
basarse en analisis plastico, en cm

L, = Longitud no soportada lateraimente para la cual el M, = M,, con base en el pandeo lateral
por flexotorsién.

L, depende de C,
Para C, =1 Ly =L,

Para C, > 1 Lp>L,
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PROCEDIMIENTO DE DISENO DE VIGAS CONFORME A/SC-LRFD-2001, SECCIONES
TRANSVERSALES “i”, COMPACTAS Y FLEXIONADAS ALREDEDOR DE SU EJE DE
MAYOR MOMENTO DE INERCIA

Problema.

Dados:
+ Diagrama de momentos filexionantes de disefio, M,
» Posiciones de soportes [aterales
e Seccién de la viga

Encontrar;
Resistencia de disefio en flexion, ¢M,, para cualquier segmento sin soporte laterat determinado

I——L;—d X=soportes laterales

Fig. Viga del problema propuesto

¢#M, depende de L, y C;. Por consiguiente, ¢M, puede ser diferente para cualquier tramo no
soportado lateralmente.

Requisito de resistencia en flexion:

M, < ¢M, para cada segmento sin soporte lateral

donde:
M, = Momento flexionante maxime de disefio (bajo cargas factorizadas) dentro del
segmento en consideracién.

Secuela de disefio.
Para calcular gM, con base en L7B:
Se propone L, = distancia entre soportes laterales
Se calcula G,
Se determinan :
L, con la ecuacion (F1-4)
L, con Ia ecuacién F1-6)
DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Nota:
L, y L, estan tabulados para todos los perfiles estructurales laminados W, PR 6 IR, de acero F,
= 36 y 50 ksi, en paginas 4-15 a 4-21, M-AISC-LRFD-1993.

Para: .
Ly<lpy —» M,=M,
L, < Ly< L,—> Usar la ecuacion (F1-2)
Ly>L, —* Utilizar la ecuacién (F1-12)

Procedimiento de solucién alterno

Se utilizan las ayudas de disefio del M-AISC-LRFD-1993 6 2001:

Paginas 4-113 a4-138 Fy = 36 ksi (2 530 Kg/cm2 6 250MFa)
Paginas. 4-139 a 4-166 Fy = 50 ksi (3 515 Kg/cm2 6 345 MPa)

Estas graficas muestran ¢M, contra L, para Cp = 1.0, es decir:

IrM”Cb-l ] J

Se entra a la ayuda de disefio con L

Se lee Mg = 1.0 para la seccidn de viga dada

¢ Mn=Cp I¢M"cr:=1.o JS¢M.0
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MIEMBROS EN FLEXION
RESUMEN

CALCULO DE M, CON BASE EN EL PANDEO LATERAL POR FLEXOTORSION
(Lateral Torsional Buckling, LTB)

Especificaciones AISC-LRFD-1999 (M-AISC-LRFD-2001)

El momento resistente nominal, M,, de un miembro en flexion depende de su longitud
no soportada lateralmente L,. Notese que esta longitud no es la del claro, sino del
segmento soportado lateralmente. Para una longitud no soportada iateralmente igual o
menor que L,, el momento resistente nominal es M,. Para una longitud no soportada
lateralmente, L, entre L, y L, e momento resistente nominal varia proporcionalmente
de M, a M.. Por consiguiente, los valores de M,, L,, M,y L, son muy importantes en un
problema determinado.

El valor de L, determina las ecuaciones de las especificaciones AISC-LRFD-1999(M-
AISC-LRFD-2001) que deben utilizarse en el disefio de miembros en flexion. Las zonas
que se presentan en la siguiente grafica estan definidas por los valores de las
longitudes no soportadas lateralmente.

Fig. M, versus L,

Si Ly S Ly (intervalo plastico)

En la zona 1, el momento resistente nominal es igual a M,. Los valores de M, y L, para
los perfiles tipo /PR, IR 6 W se encuentran en la Guia Practica Nacional para Disefio
de Estructuras de Acero, Héctor Soto Rodriguez, 2004. Es obvio que en una viga
soportada lateralmente en toda su longitud (L, = 0, por ejemplo una viga secundaria de
un sistema de piso compuesto acero-concreto), la fongitud L, estara en esta zona de la
grafica, y si el miembro cumple el resto de los requisitos de seccién compacta, se
podran seleccionar varios perfiles que proporcionen el momento resistente M),
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M,=M,=Z.F, (F1-1)
(¢=0.90)

1, = 1.76r, FE" (F1-4)

o
\Véanse fas tablas 4-15 a 4-21, M-AISC-LRFD-1993

Fig. M, versus L,

SilL, < L, {{régimen inelastico)

En la zona 2, el momento resistente nominal varia linealmente y se determina con ia
ecuacién (F1-2) de las normas AISC-LRFD-1899. En la figura siguiente se muestran
los valores de M, y L, para perfiles tipo IPR, IR 6 W que tienen dos ejes de simetria.
Esta ecuacién también se aplica a canales CPS, CE é C, que tienen un solo eje de
simetria.

M, =F S, (F1-7)

1441+ X,F} (F1-6)

FL=F,—703 para perfiles laminados

[=- ryX,

L

Véanse las tablas 4-15 a 4-21, M-AISC-LRFD-1993.

Fig. M, versus L,

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Los valores de Xy, Xz, Mr, L, M, y L, se encuentran en la Guia de Diseiio de
estructuras de acero, Héctor Soto Rodriguez, 2004, actualmente en preparacion.

L,-L
M,= C, |:Mp _(MF "—MP{LJ’_LP HSMP (F1-2)
r —Lp

SiLy > L, (pandeo lateral en el intervalo elastico)

En la zona 3, el momento resistente nominal es igual al critico. Es decir cuando L, es
mayor que L, M, no varia linealmente como se indica en la figura siguiente.

2
My=M, =2 |E1GI+| 2| 1.C,
I L

(3

Fig. M, versus L,

2
Mo=c, Z g1 Gra| | 1o, S XN [ XXy ey
Ly L)’ L/r, 2z, /r,f

Esta ecuacién se aplica a miembros con dos ejes de simetria, como perfiles IPR, IR 6
W y a canales, que solamente tienen un eje de simetria.

El valor del momento resistente nominal M,, de ias zonas 2 y 3, puede aumentarse
tomando en cuenta las ventajas de la variacién del diagrama de momentos flexionantes
como se muestra en la figura. Esto se hace multiplicando los valores de M, por el
coeficiente Cp que se define mas adelante.

Notese que M, no debe exceder de M.
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M,versus L,

En las ecuaciones anteriores:
M, = resistencia nominai en flexion, T-m
M, = momento plastico resistente nominal de un miembro en flexion, T-m

M, = Z,F, < . 125F,

M, = momento nominal correspondiente a la iniciacion de la fluencia
(tomando en cuenta esfuerzos residuales), T-m

M,= FyS,  (F1-11)

Zx = médulo de seccion plastico, cm

Sy = médulo de seccion elastico, cm’®

F, = esfuerzos residuales de compresion en patines

ry = radio de giro airededor del eje de menor momento de inercia, cm

F,= 703 Kg/cm para perfiles laminados
1150 Kg/em? para secciones soldadas

L =longitud entre secciones soportadas lateraimente de una viga, cm é m
L, = longitud maxima no soportada lateralmente para la que un miembro en

flexion puede desarrollar el momento plastico M, y conservario durante las
rotaciones necesarias para la formacion del mecanismo de colapso, T-m.

L= 1767, /}E_ (F1-4)
»n

E = modulo de elasticidad del acero (2 039x10° Kg/em’?, 200 000 MPa 6 29
0000 ksi)

F, = esfuerzo de fluencia del acero, Kg/om®
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L, = longitud no soportada lateraimente de una viga que se determina con la
ecuacion (F1-6).

F

X
L= "L lex, B E (F16)
L

X1 y X2 = coeficientes gue se usan para determinar la longitud L,

z |EGJA
x- Z [F9H4 F1-8) -
=52 (F1-8)
2
o 45—(3—*] (F1-9)
1,\GJ

donde:
Fi = esfuerzos residuales de compresién en los patines. Se toma igual al menor
valor dado por:

Fy= (Fy—F) 6 (Fp~F,)
G = médulo de elasticidad al esfuerzo cortante del acero

G _E__2039x10°
201+v)  2(7+0.30)

= 784 000 Kg/cm® (77 200 MPa 6 1 1150 ksi)

I, = momento de inercia de la seccion alrededor del eje de mayor resistencia, cm’®
C., = constante de torsion por alabeo, cm®

Cyp = coeficiente que depende de la ley de variacién del momento flexionante a
lo largo del eje de una viga (adimensional)

En la siguiente figura se muestra un tramo de viga con una parte del diagrama de

momentos flexionantes correspondiente: "
max

Mc

4 Ly /4 Ly /4 4
b b

Lp
DISENO DE MIEMBROS ES TRUC.TURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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C, = 125 M, (F1-3)
25M,, +3M  +4My +3M,

En ia ecuacion anterior se usan momentos flexionantes con valores absolutos y ef
momento maximo puede presentarse en un exiremo del tramo no soportado
lateralmente o dentro de la longitud L.
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CRITERIOS DE DISENO POR CORTANTE EN VIGAS SEGUN LRFD
Seccién F2. Diserio por cortante, especificaciones AISC-LRFD-1999.

La condicion que debe cumplirse en ef disefio por cortante, de acuerdo con e} método
de disefio por factores de carga y resistencia (especificaciones AISC-LRFD-1999), para
vigas sin atiesadores transversales, con relacion h/t < 260, es la siguiente:

Vus Va

Esta expresion es aplicable a vigas o trabes de eje recto y seccion transversal
constante, de seccién | o en cajon.

En la ecuacion anterior:

V. = fuerza cortante maxima bajo cargas de disefio, Ton

¢ = factor de reduccion de la resistencia = 0.9 (adimensional)
V., = resistencia nominal al cortante, Ton

Determinacidn de V,

Al calcular V, se tomara en cuenta si la seccion tiene una o mas almas. Cuando la
seccion tiene dos o mas almas, A,, es la suma de las areas de todas ellas.

V, se determina con base en la relacion peralte/grueso del alma (hA,):
Definicion de h:
h = distancia entre puntos donde comienzan las curvas de unién de alma y

patines en perfiles taminados, mm 6 cm
h = distancia libre entre patines en secciones soldadas, mm 6 cm.

~ k
tw tw
h=T h
[ | f k
Perfi! Iaminadb IPR,IR6 W Miembro armado

hecho con tres placas soldadas

a) Si hit, <245 [E/F,
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69.5 (acero NOM-B-ASTM A36, F, = 2 530 Kg/cm’)
hft, =
58.0 (acero ASTM A572, Grado 50 y otros aceros de alta resistencia)

V= 0.6Fy, Ay, = 0.60F,, dt, (F2-1)

donde:
Fy, = esfuerzo de fluencia del acero Kg/em?
Ay = area del alma = df, (cm )
d = peralte total, cm
= grueso del alma, cm

Se supone que la plastificacién det alma por cortante ocurre cuando el esfuerzo
cortante promedio en el alma alcanza 0.6F,,

69.5 < h/t, < 87.1 (acero NOM-B-154 6 ASTM A36, F, = 2 530 Kg/cnr’)
59.0< h/t, = 74.0 (acero ASTM A572, Grado 50 y otros aceros de alta resistencia)

245.[ETF,,
Vn = 0.6 wa Aw ——"1—”——' (F2'2)

¢)Si 307 /E/F, <h/t, <260

87.1 < h/t, = 260 (acero NOM-B-254 6 ASTM A36)
74.0 < h/t,, < 260 (acero ASTM A572, Grado 50 y otros aceros de alta resistencia)

452E |
Va= 4, | ——< -
I

Los términos que aparecen en esta ecuacion se han definido anteriormente
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RCDF-NTC-2004

3.3 Miembros en flexion (vigas y trabes armadas)

Esta seccion es aplicable a vigas laminadas, vigas formadas con lamina delgada vy
trabes hechas con placas soldadas, de seccidn | o en cajén, con dos ejes de simetria,
cargadas en uno de ios planos planos de simetria, y 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 eje longitudinal en las secciones en las que estan aplicadas las
cargas Y en los apoyos. '

¥ Y

y I
L ,
I " L]FJ

Viga laminada Vigas fabricadas con lamina delgada
y y
r—
Seccién | Seccion en cajon

Trabes hechas con placas soldadas

Y ¥
1
L g X X
CT.
Canales cargadas en un plano Canales restringidas contra
paralelo al alma rotacion

Fig. Miembros en flexién

También es aplicable a barras de seccion tranversal maciza, circular, cuadrada o
rectangular, estas Ultimas fiexionadas alrededor de su eje de menor momento de
inercia, y a barras de seccion circular hueca.
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A

RCDF-NTC-2004

Y .
b %
: X
Zl— x '

Circular Cuadrada Rectangular

Barras laminadas

O

Secciones circulares huecas

Todos los elementos mencionados trabajan principalmente en flexidn, producida por
cargas transversales o por momentos aplicados en sus extremos; la flexion se presenta,
casi siempre, acomparnada por fuerzas cortantes.

Flexién alrededor del eje de mayor

moamento de inercia
P

w
T O T T T T LT T T

() o)

A y
. .
L.

Elementos mecénicos
en un miembro en flexién
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Resistencia de disefio al cortante

Vi= Vg
Relacién h/t, Resistencia nominal Ecuacién
(adimensional) V,
<245 JE/E, 0.6F, A, (F2-1)
245,[E/F,, <h/t, <3.07,[E/F,, 2.45.[E/F,, (F2-2)
0.6F A, | ————
h/t,
3.07./E/F,, <h/t, <260 (F2-3)
Frranan | e

NOTAS:

$, = factor de reduccién de la resistencia = 0.90( adimensional )

V, = resistencia nominal en cortante, Kg, Ton

h = peralte del alma de una viga o trabe armada (distancia libre entre patines, en
secciones hechas con tres placas soldadas, y a distancia entre los puntos donde
comienzan las curvas de unién de alma y patines en perfiles laminados, cm.

tw = grueso del alma de una viga o trabe armada, cm.

A, = area del alma, igual al producto de su grueso t,, por el peraite total de la seccién
d, cm.

A, =dt,
Vn
t 0.6 F,A,,3500 F
Aw[9215000]
/ (h/ty)2
—+ + - h/t,,
2.45 [E/E,, 3.07[E/E, 260

Resistencia nominal al cortante V,
versus relacién peralte/grueso del alma h/t
Especificaciones AISC-LRFD-1999

MANUAL DE DISENC DE ESTRUCTURAS DE ACERO
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Ejemplo V-21 Determinar el coeficiente de flexion (', de las Especificaciones AISC-LRFD-1993, de ias Vigagh

de acero gue se muesiran enla figura siguiente %
E g
("% .> M | T T -,‘:;1,. W —
\l —3 Y M \l('; _:)
N D a L.
V-1 V-2 V-3
Momento constante Momento de magnitudes iguales y Carga uniformemente repartids

a lo largo de la viga sentidos opuestos

.;-l;f-,:
P e
w %
T G T T )
aw % iy ya
V-4 V-5

Carga uniformemente repartida soportes faterajes en

Carga concentrada
los apoyos y en la seceion central

en el centro def cfaro

Vigas libremente apoyadas

N W
THITE NN TR A "J T :
[[ HITY WU, ||:|!..\1|:T) e i O e e ‘
e | i

——

V-7
Viga empotrada en amibos extremoes
Carga uniformemenie repartida

V-6
Viga empotrada en un extremo y
apoyo simple en el otro

Carga uniformemente repartida
Vigas continuas

Vigas del ejemplo V-21

SOLUCION
Ei objeto del coeficiente (\ es inciuir en l1as ecuaciones de ias Normas AISC-LRFD, Capitulo F Vigat

miembros en fiexion, de manera apreximada, 1a influencia de la ley de vanacion del momento flexionante set
la resisiencia de la viga al pandeo lateral por fiexotorsion Este coeficiente se determina mediante 1a sigus
expresion. Véase Capitulo F, Especificaciones AISC-LRFD-1993-VI. En las Especmcamones AISC-ASD-15:

AISC-LRFD-1986, esie coeficiente se determina con una expresion similar

o 1250 0 . F
b SN A AL+ AN, 3N,

donde-
Vi.g €5 el momento flexionante en el segmento de la viga /.,
Af, es el momento flexionante en ta cuartia parte del segmento L, =

1/, es el momento flexionante en el centro del segmento £,
L, es la distancia entre puntos en los que el patin compnmido esta soportado lateraimente, o ertre 560t

provistas de un contraventeo que evite su rotacién  Todos los momentos flexionantes se expresan ey
absoluto y sus unidades son ton-m =

En la figura siguiente se muestra un segmento no soportado jateraimente de una viga. con Su dlagfar
momentes flexionantes correspondiente Se indican los términos que aparecen en la ecuacion (
momento flexionante maximo puede ser en el extremo o dentro de cualguier seccidn del tramo no s0p0fd”

la viga,

l\.‘
-
LN
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max

[T HEa
TS

Ly/4
Lt

Tln/t ELb/4 ;Lhﬂ |

Viga V-1.
La viga esta sujeta a un momento flexionante constante a todo to largo de ésta.

w0707

Mmé_x = MA =MB =Mc =M
Luego:
_ 12.5M _125M
T ASM$3M +4AM +3M T 125M

Cy 1.0

Viga 2.
La viga soporta momentos flexionantes de magnitudes iguales y sentidos opuestos, aplicados en sus extremos.

Mm&, =M Mg =0 MA =Mc =M/2
C, = 125M Z129M _ 5 g
BT ASME3(M/2)+0+3M/2)T SSM T~

Viga V-3
Se trata de una viga libremente apoyada, con carga uniformemente repartida a todo lo largo de ésta.

. w_I.: 2
M .I/a..

Mpsr =wi¥8 My =Me=3/32wL: =% M4 Mg=M s

_ 12.5M s _125Mps _
T DMy +3%20075M s )+ MM ) T 11Mps

G

Viga V-4
La viga libremente apoyada, soporta una carga concentrada en el centro y tiene soportes laterales en los
extremos y en la seccidon media. En este case, se tienen dos segmentos sin soporte [ateral y para ¢ada uno de

éstos:
L/4
-M J,M/%»\

X

Mmd,= PL/4 MA = %Mmdx Mg = %Mmd: MC = %Mméx
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_ 125M i 125M s
25M g + 317 & Mg )+ 811 Mg )+ 3(37 Mg )~ T.5Mse

Gy

Viga V-5
La viga libremente apoyada soporta una carga uniformemente repartida, tiene soportes laterales en los apoyos
y en la seccién central.

=1.67

wl?
| B
o I
M = wi/8 M, = TwL/128=0.4375 M4 M = IwL232 =0.75
Mg = 15/wl¥/128=0.9375 M4
1235M i 12.5M s

=130

G = 25M g +3(0.4375 Mpg )+ 4(0.75M s )+ 3(0.9375Mpg )~ 9.63M g

Viga V-6 :
La viga empotrada en un extremo y con apoyo simple en el otro, no cuenta con ningan soporte lateral.

‘b2
R

WL:' %
a
Mpse = wL¥8 M, =0 Mg = Mc = wL/16 = Y4 My,
= 125M e _125Mys 00
5T 2 Mpa + MOV M1 2M o )+ 31 2M e )~ Mo ’
Viga V-7
La viga empotrada en ambos extremos, soporta una carga uniformemente repartida y carece de soportes
taterales.
sz .
| 24 |
I ///’// ///l//d’b. i
wl” wL?
Mis = WL¥H12 My = Mc = wL96=1/ 8 My, Mp = WL*/24= Y2 My
c 12.5M e 125Mpg _ o 50

= 25Mps +3%2(1/ 8 My )+ 41/ 2Mpg ) S25Mp

Los valores de C, se indican en las Ayudas de disefio del M-AISC-LRFD-1993.

RESUMEN
Tabla V-21-1. Valores de C;
Viga Cs
V-1 1.0
V-2 2.27
V-3 1.14
V-4 1.67
V-5 1.30
V-6 2.08
V-7 2.38
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Ejempio V-22. Una viga empotrada en un extremo y libre en el otro, de 5 m de claro, debe soportar una carga
concentrada de disefio en el extrema libre de 1.2 ton. Disefie {a viga utilizando las Especificaciones AISC-LRFD-1993
y seleccionando un perfit IPR, IR ¢ W. El esfuerzo de fluencia del acero es = 2 530 kglem? (acero NOM B 254 6
ASTM-A36). El extremo libre esta soportado |ateralmente.

Mm = -PHL

P'1= 12 tor W =12 x5=6tm-m
# !
™ L=5m !
Diagrama de fuerza cortante (ton) Diagrama de momento flexicnante (fon-m)
Viga del ejemplo V.22
SOLUCION:

1. Disefo por flexion.
La condicidn que debe satisfacerse es Afp > M,. Si la seccidn de la viga es tipo 1 6 2, el momento resistente se
calcuta con la ecuacién (3.3.1).

Mr=0oZ, F,2M,

Me= M,
M, __6x10° _ 3
Zx 2 §7F, T Tox2530  2o4em

Se revisara un perfil IPR, IR o W 254x22.3 (10x15), que tiene un mddulo de seccion plastico, Z, = 262 cm®, casi igual
al necesaric.

Clasificacion de la seccién,

En la figura siguiente se indican las dimensiones del perfil propuesto, aootadas en mm. Para revisar si la wga es
compacta, se determinan las relaciones ancho-grueso del perfil seleccionado y se comparan con los valores maximos
correspendientes de fa Tabla BS-1 de las Especificaciones AISC-LRFD-1993,

b 10,2 540 540
5= =74 < = = 10.7
2ty 2x0.69 ’Fy J2530

Alma:
A _254-2x1.7 5300 _ _5300

=38< = 105.
ty 058 / V2530 4

Perfil IPR, IR 6 W 254x22.3 (10x15)
Acotaciones en mm

La seccién es compacta, no hay problemas de pandeo local prematuro
Revision de la longitud no soportada lateralmente. En este caso 1, = 5.00 m

Célculo de las longitudes L, y L,

_ 25157, 2s15x21 _ RS 2.S W P o RY
LP_ ‘JF; = m =105c¢cm Lr (Fy'F,)Jl \/ X?(F)’ Fr)
donde:
2 ‘2
. EGJA | kglen® X =4&(—‘—S‘i] em*kg® con C =icm6 y d'=dit;J=1308 em?
X, = 3. = 2 ’ 2 ]y GJJ ! w 4 ! ‘4 3 *
1,d*  120(254— 0.69)
c, = y4 _ 120 5.44 0.69} 18 318 cm®
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" _
J - 28810 e’ 1y

T {2 039x10° x 784 000x 42 %235 _ i 1818 226
\'=E\l 3 =1335970kg/cm’ X, = 4 2 (%734 YRR

Las constantes 4, y \» se encuentran tabuladas en el M-DEM-V-|

__XM‘[ 288%x107°(2 530-703)° =322 cm
L= 507031 1+ 288107 :

Como 7,.=500 cm es mayor que L,=332 cm, el momento resistente nominal, que es el elastico critico, se determma
con ia ecuacion (F1-13) de 1as Especificaciones AISC-LRFD-1993

e — 2y
YOI CbS \ f -Xi-\l
Mo G E=JE,G+E=V1,C.=

b [‘b \)EJ" (Lb ) ¥ [b Z(Lb r‘u)?.
[S[e]RTRT]

E! coeficiente (. se determina con la ecuacidn (C-F1-1) de los Comentanos AISC-LRFD-1293, que es aplicable a
diagrainas de momentos flexionantes que tienen una varacion lineal entre puntos soportados |ateralmente.

Co=17SH105(Af 7 M2)+03(N, ALY < 23
My es el menor y A el mayor de los momentos en los extremos de un segmento no amostrado de una viga, 1, \f. es

positiva cuando los momentos causan curvatura dobie y negativa cuando se flexionan en curvatura simple. Ep
nuestro caso Conad=0,C,= 1.75,8,= 226 em,” Y, = 135 970 kg/em.” .\ = 2 88« 10° em'/kg,” Ly = 500 cmy /,= 2 1 cm

S T XEE¥s 175%226x135 97042 11 -1359702x288%10° . -5
M, = i 1+ — = ——= [+~ %10 "= 13 86 ton-m
by 2Ly ry ) 500/ 21 \ ,(:00)

B4

]
i

21

Finaimente, el momento resistente de diseno es:

Mr=b, M ,=090x39 =3 3ton-m <« &, =0 ton-in

La secaion propuesta PR, IR 0 W 254x22.3 (10x15) es inadecuada por flexion.
La resistencia de disefio al cortante es ¢, I ,; el factor de resistencia ¢, vale 0.80, v 1a resistencia nominal, [, &
determina con las ecuaciones (F2-1), (F2-2) o (F2-3) de las Normas AISC-LRFD-1993, la que sea agplicable

si hitys 3300/ JF.. 06 E, A, (F2-1)
38007 JF,, < <4380 JFL 1= 06 kAL (55007 JF T (e (F272)
si 4380/ Fp < W < 260, V) (9 280 000.4,)/(i :.,.) (F2-3) s

M

F7... €s el esfuerzo de fluencia del acero del aima, en kg/cm?

4. €5 el area del aima de la viga, en cm® o

h distancia libre entre patines, encm

¢ espesor del almaencm o
&

I, resistencia nominal al cortante, en kg

W

Revision por cortarte. . , _ - -

: Como Wt =38<390'5/,/ .=7(J~~ L'=06F'J " r?{ le %

- I"06x2530x254xQ33x10 =224 ton I —-224m>>1u,_m 12ten 23 79R

AP = pevﬁi séleﬂctonado esta mwscbradoporc;mante peroesmadecuado porﬁ&xtm Sggmpme remsa d;“ﬂ
permwaﬁaowzs&;za:smﬂax N e e IR
* AL SR e L _;;-_.--;-_&‘,".‘: : f;:"l-’"
H '-‘“. S3 M -L . ‘\‘H.‘. v Y. I b et IR L S
i‘,‘ A )- - % i) ol . . X et - ; B ‘_:"l_}"
e me&mﬁmﬂmﬂem%ﬂq\w R NN AR e, L
TR > Nrapit R E TS wﬁms ST Ty A P R T i A
;‘ *ﬁmkyw . : o 333 J“::"!:
: . . o - ' N . ) L E:‘_ : ."‘ ' _"-\-‘.7]}«
s '_.- . Cos ~ n - S _ ST E: ".:T"{;:;"



Ejemplo V-23. Determinar, conforme las Normas AISC-LRFD-1993, ia resistencia de disefio en flexién de una
viga IPR, IR 0 W 610x113.4 (24x78), de acero ASTM AS572 Grade 50, libremente apoyada, de 9 m de claro,
gue soporta una carga concentrada y que tiene soportes laterales en los apoyo y en el centro del claro,
suponga que la seccidn es compacta.

) I |
o 4 i |
[1 6 i - - - ~ 1.
Seccién transversal
Perfil IPR, IR o W 610x113.4 (24x76)
Acotaciones en mm
. Viga del ejemplo V-23
SOLUCION:

En la siguiente tabla de valores de C, para vigas libremente apoyadas, con soportes laterales en los puntos de
apoyo {extremaos del claro) y en el centro de éste, se indica un coeficiente de flexion C,= 1.67

Tabla F-1
Valores de C, para vigas libremente apoyadas, soportadas lateralmenie
en los extremos del claro

Carga Soporte lateral alo Cy
largo del claro
Concentrada en el Ninguno 1.32

centro del claro

En el centro del 1.67
claro solamente

La resistencia de disefio en flexion, multiplicada por ¢, = 0.90 esta dada por la ecuacién (F1-2) de las
especificaciones AISC-LRFD-1993.

-L
b=M, =G, [%Mp - (4s 0, -%M,)(-LL-’}:L—ﬂ] <M, (F1-2)

En la tabla F-2, pag. 2-32, M-AISC-LRFD-1993, para un perfil IPR ¢ W610x113.4 (24x76), se indican los
valores siguientes:

¢s M, = 103.8 ton-m (750 kip-ft) $: M, = 73.1 ton-m (528 kip-ft)

L,=2.1m(6.8f) L,=55m(18 ft) Ly=45m

Se sustituyen los valores anteriores en la ecuacion (F1-2)

55-21
& M, = 137.2 ton-m > M, = Z, F,=3 277 x 3515 x 10* = 115.2 ton-m

o M, = [103,8—(103.8— 73.1)( 4.5- 2'1)] = 1372 ton-m

La resistencia de diseno es ¢, M, = 115.2 ton-m

En este caso, ain cuando la longitud no arriostrada, L, = 450 cm es mayor que L, = 210 cm, 1a resistencia de
disefio en flexidn es ¢, M, debido a que C; > 1.0.

" Véase M-AISC-LRFD-1993-VI, pag 2-30
1 kip-ft =0.1384 ton-m
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Ejemplo V-24. La viga libremente apoyada de |a figura de 12 m de claro, debe soportar una carga de disefio P,
= 16 ton. La viga esta soportada lateralmente en Jos apoyos y en el centro del claro {punto de aplicacién de la
carga). Suponga que la viga es adecuada por cortante; desprecie el peso propio de la viga. Determine con las
Normas AISC-LRFD-1993, el perfil IPR, IR d W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) mas liviano. No revise 1a

flecha.

By-18 ton . — -

i x .

M T e |

2

Seccion fransversal
Perfil IPR, IR oW

Viga del efemplo V-24

SOLUCION:
1. Procedimiento general

M,=8 x 6=48 ton-m

Diagrama de momentos flexionantes

Coeficiente C,
Se trata de una viga libremente apoyada, con carga concentrada en e! centro del claro, soportada lateralmente

en los extremos y en el centro del claro. Se tienen dos segmentos no amostrados (L,= 6 m), para los cuales el
mamento maximo vale PL/4

Segmento de la viga
(primer tramo)

La ecuacion del momento flexionante para la viga en estudio es:

Mix)= gx
Paré x=L/8 My =§(%)=%=%Mmm
Para x=L/4 Mg= g(%) = % = % Mopie
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Para x=3L/8 Mc = %(%) =33
c 125 M,
BT 25M , +3M4+4 Mg +3M;
125 M
s =167

Co= 33H7 +3x025M_, +4x05M_ T3x075 M .

M, = M,
oM g = 48 ton-m

De la tabla de Seleccién de disefio por factores de carga, para perfiles utilizados como vigas, pag. 4-19 M-
AISC-LRFD-VI-1993, se escoge un perfil W 24x55 de acero F,=36 ksi, que tiene un momento nominal de 382
kip-ft (aproximadamente 50 ton-m, mayor que A, =48 ton-m). Se selecciona un perfit W 24x55, De la gréfica 4-
133, Momentos de disefio de vigas, con L,= 6 m, aproximadamente 20 ft y leyendo en la curva de este perfil,
se obtiene un momento de disefio ¢ A7,=163 kip-ft, igual a 22.6 ton-m. En estas ayudas de disefio (,=1.0

Cy §M,, = 1.67x22.6 = 37.7 ton-m < M, = 48 ton-m
AL, = 37.7 ton-m< A, = 48 ton-m

El perfil seleccionado W24x55 es inadecuado. Para obtener una nueva seccion, se supondra i, < ¢i,
Utilizando la ayuda de disefio de la pag. 4-130, con un momento neminal requerido igual a;

oM, = "‘L’f: =%=2s.7 ton-m (=208 Kip-ft)

En ta pagina 4-130 arriba y a |la derecha del punto (£,=6 m,¢M, =208 kip-ft)

Tabla 24-1. Seleccién de perfiles

Seccion propuesta dM, (kip-ft)

W 18x80 (IPR G IR 457x89.1) 332 (46.0 ton-m) No cumple
W 14x61 (IPR 0 IR 356x80.7) 275 (38 ton-m)  No cumple
W 21x62 (IPR & IR 553x92.7) 389 (53.8 ton-m) Correcto

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR & W 533x92.7(21x62).
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Ejemplo V-28. Determinar la carga maxima de disefic w,, uniformemente repartida de la viga libremente

" apoyada de la figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil IPR, IR &' W 457x74.5 (18x50) de acero NOM-B-
254 6 ASTM A36 y esti soportada lateralmente exclusivamente en los apoyos. Suponer que la viga es
adecuada por cortante. Utilice las Normas AISC-LRFD-1993.

£ 3
My Mn u, 2
| - My = M=
L : ! M, =Mc
R A R L T I
) Viga del efemplo V-28
SOLUCION:
Método general
1.- Coeficiente G,
C - 12.5 Mo
b T 25 Mpa +3IM, +4Mp + 3Me
donde: .
L wl ‘ g Wl (L) w, L ( L )_ w,Lr w,L' 3wl 3Muss
Mp = Mpi = =3¢ Mi=Mc="34) "4 \3x3)="8 ~ 32 = 32 - 4
C - 125 Mg s _125Musr_,
b 25 M + (075 M s Y+ 4 Mopse +3075M s ) UMpax
2.- Coeficientes X, y X
EGIA C, ( S, J’
Y, =L [ElUE X,=4onf2x
) TSN 2 A AN
Para el perfil IPR, IR o W 4£7--74.5 (18x50Q), los valores de X y X son:
A =948 cm? C,= 816 349 cm?
' S.=1457 cr513 E = 2.039x10° kglem?®
: - J =516cm G = 7.84 x 10° kg/cm?
- 1, =18669 cm* r,= 4.2 cm
. 3
: Z,=1655¢cm

Petfil IPR, IR o W 457 x74.5(18x50)
Acofaciones en mm

n J2.039x 10° x 7.84x10° x516x 94.8

_ 2
W > =134 852 kg/em

X1=

_4x816349( 1457
771669 \784x10° x516

2
J =2.54x10° kg/ent™*

M, = Z, Fy=1655x 2 530x10°° = 41.9 ton-m M, = S, (F, F,)= 1 457 (2 530-700)x 10°° = 26.6 ton-m

25157, 2515x42

L = = =
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_nX 3 42x134 352\1 » 2 _
L="F VY14 X0 L = 3 530-700) 1+41+254x10°(2 530-700)" =626 cm (Con Fi. = F,-F, )

Los valores de L, y L, se encuentran en las tablas de Seleccion para disefic por factores de carga, para perfiles
utilizados como vigas, pag. 4-19, M-AISC-LRFD-VI-1993. Como L,=7.5 m > L,=6.26 m, el momento nominal

esta dado por la ecuacion (F1-12)
M, =M., <M,

donde el momento critico elastico se determina con ta ecuacion (F1-13)

2
i nk
M,=G ‘zb—JE]J,GJ +[E) 1,C,
La ecuacién anterior puede escribirse en la forma

I, _GS X2 1e XzXz
T L/ 2(L¢,/ry

114x1457x134 85242 | 134 852 x254x10™°
o= 42 + 2 x10 " =233 ton—m
750/4. . 2(750/4.2)

M, = 23.3 ton-m (<M, = 41.9 ton-m) M, = 0.90x23.3 = 21.0 ton~-m

- M, < M,
<M, =21.0 ton-m

Solucidn 2 (mediante Ayudas de disefio) .
Se utiliza la grafica de la pag. 4-134, Momentos de disefio en vigas (¢=0. 9 Cs=1.0 y F,=36 ksi), con L,=25 ft

(7.5 m). Con {a longitud no arriostrada L,=25 f y leyendo en el gje vertical de la graflca {(momento de disefio
$M,), con la curva del perfil IPR, IR 6 W 18x50, se obtiene ¢i/,=130 kip-fi, el cual es igual a 18 ton-m

M, = Cp dM, = 1.14 x18 = 20.5 ton-m < §M, = 37.7 ton-m

u 8Cb4;1vf,, =8x 29 3 2.9 ton/m
L 5
3.- Revision de {a seccidn
Patines:

B O
b
/i 19 oo 545 545 o¢

| ——— =0. = =
: 2y 2x145 \/E J2530

Alma;

he  457-2x32 _

L= =437 < = =
te 0.9 JF V2530

La seccion es compacta

Y Vi
Perfil IPR, IR &' W 457 x74.5 (18x50)
Acotaciones en mm

CONCL.USION:
La carga méxima de disefio gue soporta |a viga del ejemplo es w, = 3.0 ton/m.
347 + DISENO DE ESTRUCTURAS METALICAS
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Ejemplo V-29. igual que el ejemplo anterior, excepto que la viga, ademas de en los apoyos, esta soportada
lateralmente en el centro del claro.

Seccidn transversal
+Soportes laterales Perfil IPR, IR W
Viga del eJempic V-29
SOLUCION:
1.- Procedimiento general
Determinacion del coeficiente C;
Como Ia viga esta soportada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro, se tienen dos segmentos no
arriostrados; para cada uno de ellos, el momento maximo es:

Segmento 1-2

Diagrama de momentos flexionantes

La ecuacion de momento flexionante para una viga libremente apoyada, con carga uniformemente repartida
es:

Mpe) =255 L~ x)

_ - zl.{ _L)_ Twl® _ 2 _ .

Para x—_Lls My= 6 L 8/ 128 = 0054 wl” =0438 M4
2
Para x=L/4 by =1 L) 2L _ 00637517 =075 M
2
Para x=3L/8 Me = %(L— %): l%g—-_ 01172wI? = 0.938 M,
125 M s
G

T 2.5M 4 +3M, +4Mg+3M.

125 Mo
Co =35 M 5 +3x0A38 Mz +4x0.75 Mg +3%0.938 Mg

=130

Del ejemplo anterior, L, y L, valen:

L,=210 em L,=626 cm
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Comol,=21m<L,=375m <L, =6.26 m, el momento nominal se determina con la ecuacién (F1-2) de las
Especificaciones AISC-LRFD-1993

16"Lp
M,=CG| M,—(M,—M,) Lr—_L—p- <M, {(F1-2)

donde:
M, =419 ton-m M, =26.6 ton-m
M,=13 [41.9 _(419-266) (-g;g%)]: 46.6 ton-m

Como M, = 46.6 ton-m es mayor que A, = 41.9 ton-m:
M, =M, =419 ton-m

M, =09 x 41 9=37.71 ton-m
Finalmente:

=54 ton/m

_ %M, 38x3771
- L? - 2

w, = 5.4 ton/m

2.- Ayudas de disefio

Utilizando la grafica de la pag. 4-130 (momentos de disero en vigas, con ¢=0.90, C;=1.0 y F,= 36 ksi) del M-
AISC-LRFD-V-1-1893, con L,=12.3 ft (3.75 m) y con la curva del perfit W 18x50, se obtiene un momento de
diseno de ¢if, de 232 kip-ft (32.1 ton-m)

oM, C, =321 x 1.3 =41.7 ton-m > ¢, =37.8 ton-m

A, = §M, = 378 ton-m

Wy =%=“&<§7—'8=54 ton/m

COMENTARIO:

Nétese que la capacidad de carga del perfil IPR, IR & W 457x74.5 (18x50), utilizado como viga libremente
apoyada de 7.5 m de claro, con soporte lateral en el centro del claro, es casi el doble de la viga con soportes
laterales exclusivamente en los apoyos.
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Ejemplo V-30. La viga libremente apoyada de la figura debe soportar una carga de trabajo total,
uniformemente repartida, de 1.5 ton/m (carga muerta, 300 kg/m y carga viva 1 200 kg/m). El claro de la viga es
de 6 m, y el sistema de piso proporciona soporte lateral continuo a su patin superior. Seleccione, utilizando las
Especificaciones AISC-LRFD-1893, el perfil [PR, IR 6 W mas econémico, empleando acero con F,= 2 530
kg/cm?,( acero NOM-B-254, ASTM A36). No revise |a flecha.

Seccion transversal
PerfilIPR,IRG W

Viga del efemplo V-30

SOLUCION:
1. Acciones de disefio (afectadas por el correspondiente factor de carga)

w, = 12D +1.61 =1.2x0.3 + 1.6x1.2=2.28 ton/m
V, = w,LI2=228x6/2=6.8 ton
M, = w,L?/ 8 =2.28x6%/8 = 10.26 ton-m

Disefio por flexidn.

-Comoe el patin superior de la viga esta soportade lateralmente en forma continua, el pandeo lateral no es
critico. Se supone inicialmente que la seccién de la viga es compacta, pues !a mayoria de los perfiles
laminados tienen relaciones ancho/grueso A<Astanto en los patines como en el aima. Por lo tanto, la
resistencia de disefio g, M, es: )

d)an=¢‘bMp=¢bZ.rEa

El requisito de diserio es:
¢ M, 2 M,

M, Sq)b Zx Fy
Acciones de disefo:
Se requiere un médulo de seccidn plastico Z no menor que el siguiente:

M,  1026x10°

- _ — 3
2= 35F, T 090x2 530 21 em

Se escoge un perfil IPR, IR ¢ W 254x38.5 (10x26), que tiene Z, = 513 cm*> Z,.. = 451 cm®

Clasificacion de 1a seccion.

Relaciones ancho-grueso de los elementos que formen la seccidn.

Se revisan las relaciones ancho-grueso del perfil propuesto y se comparan con los valores comrespondientes
de |a tabla B.5. 1. Relaciones maximas admisibles de las ancho-grueso, Especificaciones AISC-LRFD-1993,
Véase M-AISC-LRFD-V-, paginas 6-38 y 6-39.

. De acuerdo con lastablas de principaies productore= nacionaies de acero estructural, M-IMCA, el perfil
propuesto es comercial. ) '
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14.6

b
s _f
Patines: A =5—= =66<h, = = =
'. 2If 2x112 P /F:v {2 530

Perfil IPR, IR 6 W 254 x38.5(10x28)
Acofaciones en mm

La seccion es compacta, de manera que el perfil selec :nado es corecto.

Revisién por cortante.

La resistencia de disefio al cortante del alma de una viga, es ¢, V,, donde ¢=0.90 y la resistencia nominal I, se

calcuia como sigue

b 218 & _ 5
= G6s=33<1570 7 =1 570,/ 5535 = 70

k=5.0 (para vigas sin atiesadores transversales)

Puesto que se cumple |a condicidn anterior, ia resistencia nominal af cortante esta dada por

v, =0.60F, A,,
donde:
A4, es el area del alma, en cm?
Fy es el esfuerzo de fluencia del acero, en kgicm2
A,=dt.

Se sustiyuyen valores en la expresion anterior;
Ve = 0.6 x 2530 x 262 x 0.66x10™ = 26.2 ton

Vo=26.2ton > (V)ma =6.8 ton

La viga esta muy scbrada por cortante, lo que suele ocurrir en este tipo de problemas.

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR 6 W 254x38.5 (10x26)
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Ejemplo V-31. Determinar, de acuerdo con fas Especificaciones AISC-LRFD-1983, la carga viva de servicio que se
le puede aplicar a una viga afmada de seccién transversal | hecha con tres placas soldadas, libremente apoyada, de
12 m de claro, si la carga muerta es 500 kg/m (incluye el peso propic de la viga). La viga esta soportada lateralmente
en los tercios del claro, ademas de los apoyos. Utilizar acero ASTM-ABS (F,= 4 570 kg!cmz)

\\'l = 7

£ i ..‘ F _'_' | i i ) rl________._,__._J y
T

e -

B,
tm hin R i

I = 12 m - - o we gt 752

Dimensnes i l‘
Soportes laterales en los fercios del claro [ - 3
w2 ! n transversal
Mpx= "¢~ "« iga soldada

"\ wtaciones en mm

Diagrama de momentas flexionantes {fon-m)
Viga del efemplo V-31

SOLUCION:
1. Caracteristicas geométricas de la seccidn transversal toial

A4=2x40x 1.6+ 70 x 0.8= 184 cm® (peso = 0.785 x 184= 144.44 kg/m)
3
1,=2[L’1‘21-—6—+40x 1_6><35_82]+9—-31’<2—703 =186 944 cm”

El momento de inercia I, se puede también calcular mediante la diferencia de los momentos de inercia de los
rectangulos contenidos en la seccidn, como se muestra en la figura..

L 3 3 _ 4 _ I, _186944 _ ,
I, = 12[(70+2xl.6) 4070 (40-0.8)]_186 944 cm Se=g35="3575 =5 108 cm
3 I
ra= ‘/{; = 18694 _ 510 o 1,,:2(——40 1’;_1-6)=17 067 cmi*  §,=5 5 = 4nrs =853 om®
T
T N T 7=35¢ L2+ 40x16 + 70x 08"y = 121 cmr®
: 2 I,d* 17 067x(732-16)*

Z,=2x40x1.6(35+0.8)+lq-:—0‘8=5 562 cm’® Cu="2—= "(4 L 873 750 cm®

_m JEGJA __m [2.039x105x784 000x121x 184 _ 2
X, Sﬂf 24— 1081[ : 82 045 kg / ot
Se tomd un valor de G =-2‘E—6z 784 000 kg / cm”

X,=4 CW(‘S.\' ]2=421 873 750( 5108

v
= -5 4 2
I, \GJ 17067 \784 000)(121) 149x10” em®/kg
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Clasificacion de la seccion.
Se investigaran los estados limite de pandeo local del patin comprimido (limit state of locat flange buckling), pandeo
local del alma(limit state of local buckling of the web) y el pandeo lateral por flexotorsion (lateral-torsional limit state).

Revision de las relaciones de esheltez de las placas, de acuerdo con las relaciones ancho-gnieso maximas indicadas
en la Tabla B5.1, Especificaciones AISC-LRFD-1993.

Tabla B5.1, M-AISC-LRFD-VI, pags. 6-38 y 6-39
Relaciones ancho-gnieso méaximas

Descripcion Relacion Relaciones ancho/grueso maximas
del elemento ancho/grueso Ar Ar
{compactas) (No compactas)
Patines de perfiles
laminados | o vigas b/t 5451 \JF, 1360/,(F, —1160/ K,
soldadas en flexion
Almas
flexo comprimidas Wty 53651,[F, 8 130/,/F,
donde:;
k= —2 " (0.35<k <0.763)
Jh/t,

h es el peraite del alma, en cm v £,, el grueso del alma, encm.
En la figura se indican [as dimensiones de la viga soldada, acotadas en mm

 en—— ':!l‘ 1
_Jbeoe I
[N | M i’}'l’j :-_f.-";:
§
‘ i |
T
e ) BE
40
Seccion transversal
Acofaciones encm
Para pandeo local de los patines:
b
A f 40

_Zf __40 _ - =545 -
=3, =Tk 16- 1257 545/ [F, T50=%
S
Para pandeo local del aima:

he _ 70

A= g 815> 4,5 370/ JF, =5 370/\J4 570 = 794

Puesto que las relaciones ancho/grueso de los patines exceden el limite correspondiente a seccidn compacta, la
seccion no es compacta. A continuacion se revisara la seccion de acuerdo con las refaciones ancho/grueso maximas
para clasificaria como seccion esbelta. Si las refaciones ancho/grueso son mayores que la seccion es esbelta.

. by
Patines: x=—2 =125
Ly

1,360
J(Fy-1160) /%,
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. S S—Y
Jh/t, 707080

035<k.=0.428<0.763 Correcto

Luego:
1360 _ 1360

" J4570-11600k, |f(4 570—1160)/0.428

=152>A=125

he _ 70 8 135 .
A=——=—2=875 < ) =—/——=—=1203 Bien
te 08 T J4570

Las relaciones de esbeltez . de patines y alma estan comprendidas entre &, y A, la seccién es no compacta, de
manera que los estados limite que deben revisarse para determinar la resistencia nominal son el de pandeo local del
patin comprimido y del alma, como se muestra en la siguiente figura,

z =

/

Mo it 1easlente auninal, M
#

g, RYARTPIN e
conii o N et ashin)ra

" Relacién de esbeltez

Resistencia nominal en flexién versus relacion de esbelfez
para los estados limife de pandeo local del patin, pandeo local
del alma y pandeo laferal por flexoforsion

Célculo del momento nominal A4, con base en el estado limite de pandeo local del patin comprimido
) A—%,
M, =M, - M,-M) * %,
Calculo del momento plastico M, y del momento resistente nominal A, .

Momento plastico:

M,=Z.F,=5562x4 570x 10" =254 ton.m

Momento resistente nominal A,

. M=@F-F)5=0@ 570—1'160) 5108x10® =174.2 ton-m
Luego:

M, =254- (254-174.2) (%): 204.5 tor-m

Calculo det momento nominal Af, con base en el estado limite de pandeo local det alma

87.5-794

M, =254 -(254-174.2) ( P )=23s.2 ton-m

Revisidn del estado limite de pandeo lateral por flexotorsion
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Determinacién de la longitud no soportada lateralmente de un miembro en flexion que separa los intervalos de
pandeo lateral inelastico y elastico.

__9.8x82 045 J’— s _ 2 _
L =TS 14+y1+15x107(4 570~ 1 160)* =890 cm

Calculo de la longitud maxima no soportada lateralmente para la que un miembro en flexion puede desarrollar
todavia el momento plastico A4, y conservarlo durante ias rotaciones necesarias para la formacién del mecanismo de
colapso.

2515r,  2515x96

Lp= = =357 ¢m
FTOJR T Jasn

El tramo critico es el central, pues en él se presenta €l momento maximo y tiene una distribucion de momentos mas
desventajosa que la de |os iaterales.
Como L, =357 cm< L, = 400 cm<L, = 890 cm, la resistencia nominal M, esta basada en el estado limite de pandeo

por flexctorsion. De acuerdo con la ecuacién (FI-3) y utilizando C, = 1.0 para el segmento central,
L~-L
M, = c,,[Mp —(M,~ M)(ﬁﬂs M, (F1-3)
¥ P

M, = 1_({254-(254— 174.2)(%)} —247.6 ton-m

Evaluacion final.

El pandeo lateral no es critico, por tanto, el momento nominal Af,, es el valor menor de los estados limite
determinados anteriormente; pandeo local del alma (238.2 ton-m) y pandeo local del patin comprimido (204.5 ton-m).
De esta manera, el momento resistente maximo de disefio queda regido por la resistencia local del patin comprimido.

M,=204.5 ton-m
Moanar= G M, = 0.9x 204.5=184 ton-m

M,=12Mp+ 1.6M;

2 2
an—wDSL =0'5>§12 =9 ton-m

My -12Mp  184-12x9_
My =~ e D _ ¢ X7 =108.3 ton-m

CONCLUSION:
L a carga viva de servicio que puede soportar la viga es 6 ton/m.
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Ejemplo MF-36. Determinar, conforme las Normas AISC-LRFD-1993, ia resistencia de
disefio en flexién de una viga IPR, IR 0 W 610x113.4 (24x76), de acero ASTM A572
Grado 50, libremente apoyada, de 9 m de claro, que soporta una carga concentrada y

que tiene soportes laterales en los apoyg'y en el centro del claro, suponga que la «—
seccion es compacta.

A ' A
Y45 m ' 45 m :
[} 9 m [}

Seccion transversal

Perfil IPR, IR 0 W 610x113.4
(24x76)
Acotaciones en mm
Viga del ejemplo MF-36

SOLUCION:

En la siguiente tabla de valores de C, para vigas libremente apoyadas, con soportes
laterales en los puntos de apoyo (extremos del claro) y en el centro de éste, se indica
un coeficiente de flexion Cy= 1.67

Tabla F-1
Valores de C, para vigas libremente apoyadas, soportadas
: lateralmente
en los extremos del claro

Carga Soporte lateral a lo Cs
largo del claro
Concentrada en el Ninguno 1.32

centro del claro

En el centre del 1.67
claro solamente

La resistencia de disefio en flexion, multiplicada por ¢» = 0.90 esta dada por la
ecuacion (F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1993.

b B, = Cy | 4, M, ~ (B, M 6, M =ikl | PRV, (F1-2)
- n=CLp Oy M, béff]lb r L-L S Pp Mp

*
Véase M-AISC-LRFD-1993-Vi, pag 2-30
1 kip-ft = 0.1384 ton-m
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En la tabla F-2, pag. 2-32, M-AISC-LRFD-1993, para un perfil IPR o W610x113.4

(24x76), se indican los valores siguientes:
| : -¢|; M, =-103.8 ton-m (750 kip-ft) ¢ M, = 73.1 ton-m (528 kip-ft)
L,=21m@638f#) L,=55m(18ft) Ly=45m
Se sustituyen los valores anteriores en la ecuacion (F1-2)

.67
' 5-21
¢y M, = [103.8—(103.8—73.1{?5 le = [37.2 ton-m

M, = .2 ton-m > =Z.F,= 3% X = .2 ton-m
s 137.2 M,=Z.F,=3277 x3515 x107° = 115.2

La resistencia de disefio es ¢ M, = 115.2 ton-m

En este caso, aiin cuando la longitud no arriostrada, L, = 450 cm es mayor gue L,

cm, la resistencia de disefio en flexion es ¢, M, debido a que Cp > 1.0.

DISERNO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001

=210

Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engethardt, University of Texas at Austin

357

298



Ejempio MF-37. La viga libremente apoyada de la figura de 12 m de claro, debe
soportar una carga de disefio P, = 16 ton. La viga esta soportada lateralmente en los
apoyos y en el centro del claro (punto de aplicacion de la carga). Suponga que la viga
es adecuada por cortante; desprecie el pesc propio de la viga. Determine con las
Normas AISC-LRFD-1999, el perfil IPR, IR o W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) mas
liviano. No revise la flecha.

P,=18 ton

12 m

Viga del ejemplo V-24
SOLUCION:
1. Procedimiento general

4Wmm[mmmmﬂmm> M, =8 x6 = 48 ton-m

Diagrama de momentos flexionantes

Determinacién del coeficiente de flexién Cp

Se trata de una viga libremente apoyada, con carga concentrada en el centro del claro,
soportada lateralmente en ios extremos y en el centro del claro. Se tienen dos
segmentos no arriostrados (L, = 6 m), para los cuales ei momento maximo vale PL/A4

/8 "L/8 " L/8 " L/8 "

Tramo izquierdo de la viga

La ecuacién de! momento flexionante para la viga en estudio es:

P
M(x) ==
() TR
P{LY PL 1
Para x =L/8 M, =—Zi=—"=" My
4 2(8) 16 4
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' P(LY PL I
Para x =L/4 =—|—=|=—== Mu
g My 2(4) g 2.
P(3L) 3PL 3
Para x =31/8 M. =——=|=z22Z=2
* ¢ -2(8) 16 4
125M

(F1-3)

C =
PT25M__+3M, +4M, +3M,

125 M

Co= 53 M. +3x025 M, +4x05 M, +3x075 M, - 157

oM, = ¢Mp
PM req = 48 ton-m

De la tabla de Seleccion de disefio por factores de carga, para perfiles utilizados como
vigas, pagina 4-19 M-AISC-LRFD-VI-1993, se escoge un perfil W 24x55 (IR 6 IPR
610x82) de acero F ;= 36 ksi(NOM-B-254), que tiene un momento nominal de 362 kip-ft
(aproximadamente 50 ton-m, mayor que M, = 48 ton-m).

Se selecciona un perfil W 24x55 (IR & IPR 610x82). De la grafica 4-133, Momentos de
- disefio de vigas, con L, = 6 m, aproximadamente 20 ft y leyendo en la curva de este
perfil, se obtiene un momento de disefo ¢ M, =163 kip-ft, igual a 22.6 ton-m. En estas
ayudas de disefio C, =1.0

Cp ¢M,, = 1.67x22.6 = 37.7 ton-m < ¢gM, = 48 ton-m
@M, = 37.7 ton-m< M, = 48 ton-m

El perfil seleccionado W24x55 es inadecuado. Para obtener una nueva seccién, se
supondra ¢M, < ¢M, Utilizando la ayuda de disefio de la pagina 4-130, M-AISC-LRFD-
1993-VI, con un momento nominal requerido iguat a:

o= = B 8T tonm (=208 kip-f)
L, 167

En la pagina 4-130 arriba y a la derecha del punto (L, = 6 m, M, =208 kip-ft)

Seccion propuesta oMn (kip-ft)

W18x60 (IPR o IR 457x89.1) |332 (46.0 ton-m) No cumple
W14x61 (IPR o IR 356x90.7) {275 (38 ton-m)  No cumple
W21x62 (IPR o IR 553x92.7) | 389 (53.8 ton-m) Correcto

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR 0 W 533x 92.7 (21x62) de acero NOM-B-254 (ASTM A36).
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Ejemplo MF-38. Determinar la carga maxima de diseiio w,, uniformemente repartida de
la viga libremente apoyada de ia figura, de 7.5 m. de claro. La viga es un perfil /PR, IR o
W 457 x74.5 (18x50) de acero NOM-B-254 6 ASTM A36 y esta soportada lateralmente
exclusivamente en los apoyos. Suponer que la viga es adecuada por cortante. Utilice
las Normas AISC-LRFD-1999.

W

T LI T T[T T T !

—]

L=75m

M
My ° Mg

2
= —w, L
i WTMTDIB Mg = Mma’x"——%—-—
1675 m | 1.876 m!| 1875 m ! 1.875 m ' My =MC

1 7.5 m '

Diagrama de momentos flexionantes

Viga del ejemplo V-28
SOLUCION:

Método general
1.- Coeficiente de flexion C,

I125M .
C, = e (F1-3)
25M o +3M +4M +3M
donde:
w L?
M.=M . =—*
B mix 8

M,=M, =

w”L(LJ_wuL( L )_WHLZ w, L' 3w’ 3M,,
8 32 32 4

2 \4) 4 \2x4
Se sustituyen valores en la ecuacion (F1-3)

B 125M - I125M,,
2.5M , +3(0.75M , )+4M_, +3(0.75M ., ) 1IM

=114

G,

2.~ Calculo de los coeficientes X; y Xz
zr |EGJA

it} e

S 2

2
IEA
I,\GJ
Para el perfil IPR, IR 0 W 457x74.5 (18x50), los valores de X, y X son:

DISENC DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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A =948 cm? C, = 816 349 cm?

Sy = 1457 cgf* E = 2.039x10° kg/cm?
J = 516.69cm . G=784x10° kg/cm?
Iy = 1669 cm p=42cm
Z,=1655ecm®

Perfil IPR, IRo W
457 x74.5(18x50)
Acotaciones en mm

- \[2.039x 10° x7.84x10° x S1.6x 94.8

.= =134 852 kg/cm’
1457 2

_ 4x8]6349( 1457

N2
5 =2.54x10° kg/em™
1669

7.84x10° x51.6

M, =Z.F,=1655x2530x10° = 41.9 ton-m
M, =S, (F,- F)=1457 (2 530-700)x 10 = 26.6 ton-m

25151, 2515x4.2

b JE, {2530

r X 4.2% 134852
L=t e Jivx,r? o = 2EX000C 15254107 (2530—700)7 =626
'T7F, J dn S (2530—700)‘/ J 107 / “n

=210cm

(con Fp=F,-F, )
Los valores de L, y L, se encuentran en las tablas de Seleccién para disefio por
factores de carga, para perfiles utilizados como vigas, pagina 4-19, M-AISC-LRFD-VI-
1993. Como L, =7.5 m > [, = 6.26 m, el momento nominal esta dado por la ecuacion
(F1-12)

M,=My, <M,

donde el momento critico elastico se determina con la ecuacion (F7-13)

M

cr

2
) T nk
::Cb TJEI'VGJ +[-—L—-J chw (F1-13)

b b

La ecuacion anterior puede escribirse en la forma
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_C,S. X2 I XX,

“ L/, 2Ly, )
: 2 527 x2.5¢4x107°
M. = 1.14x1457x 1348522 | 134852 54x2 10" = 23.3t0m —m
750/ 4.2 2(750/4.2)
M, = 23.3 ton-m (<M, = 41.9 ton-m) oM, = 0.90x23.3 = 21.0 ton-m

M, <M,

w I}

“<gM, =210 T-m

8gM, 8x21.0
wu = 3 = 3
L 75

Solucién 2 (mediante Ayudas de diseiio)
Se utiliza la grafica de la pag. 4-134, Momentos de disefio en vigas ($=0.9, C,=1.0y F,

=36 ksi), con L, =25 ft (7.5 m). Con la longitud no arriostrada L,= 25 ff y leyendo en el
eje vertical de la grafica (momento de disefio M), con la curva del perfil IPR, IR o W
18x50 (457x74.5), se obtiene $M, =130 kip-ft, el cual es igual a 18 ton-m

=3.0 Ton/m

oM, = Cp gM, = 1.14 x18 = 20.5 ton-m < gM,, = 37.7 T-m

, SCu#M, 8x205

- — = 5—=2.9 Ton/m
. L 7.5
3.- Revision de la seccion
Patines:
14.5 b
) L - 19 =6.6<0.38 [E/F, =0.38\f2.039x10“ /2530=108

2, 2x145

Alma:

457

h, 457-2x3.2

t 0.9

w

=43.7<3.76,[E/F, =3.76~4/2.039x10° / 2530 = 107

La secciébn es compacta

Perfil IPR, IR o W 457x74.5 (18x50)
Acotaciones en mm

CONCLUSION:
La carga maxima de disefio que soporta la viga del ejemplo es w, = 3.0 ton/m.
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Ejemplo MF-39. lgual que el ejemplo anterior, excepto que la viga, ademas de en los
apoyos, esta soportada lateralmente en el centro del claro.

Wy
“li“!]”””i”'.“”ll|l!|lilll“

A

' L=75m

sSoportes laterales : R
Viga del ¢jemplo - = .

SOLUCION:

1.- Procedimiento general
Determinacion del coeficiente C, .
Como la viga esta soportada lateralmente en los apoyos y en el centro del claro se
tienen dos segmentos no arriostrados; para cada uno de ellos, el momento maximo es:

Segmento 1-2

Al
e T os ' e b oLs
Diagrama de momentos flexionantes

La ecuacion de momento flexionante para una viga libremente apoyada, con carga
uniformemente repartida es:

Ma)=§(L-x)

2
Parax=L/8 M, =W—L(L—£) A =0.054wL’ =0.438 Mps
16 8) 128
2
Parax=L/4 5 =£[L—£)=£ =0.09375wl’ =0.75 Mm
8 4 32
2 i -
Parax = 3L/8 M, _wL L—EJ_%_oumwﬁ_oms Mg
16 8 128
' 125M
C, = s (F1-3)

25M,, +3M  +4M, +3M

Se sustituyen valores en ia ecuacién (F1-3)
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125M,

C, = =130
25M,, +3x0.438M . +4x0.75M , +3x0.938M

Del ejemplo anterior, L, y L,valen:
L,=210cm L, =626cm

Como L,=2.1m<L,=3.75m < L,=6.26 m, el momento nominal se determma con Ia
ecuacion {F1-2) de las especificaciones AISC-LRFD-1999.

L-L
M, C[M -M, M)(L L”Hsup (F1-2)

M, =41.9T-m M, =26.6T-m

donde:

3.75-21
M,=13|419-(419-266)| =="=L||=466 T-
[ ( )( zanzzJ] "

Como M, = 46.6 ton-m es mayor que M, = 41.9 ton-m:
M, =M, = 41.9 ton-m

oM, = 0.9 x41.9=37.71 ton-m
Finalmente:
8¢ M, 8 x37.71

w, =35.4 ton/m
I’ 7.5%

2.- Soluciéon mediante ayudas de diseiio
Utilizando la grafica de la pag. 4-130 (momentos de disefio en vigas, con ¢=0.90,

Cv=1.0y F,= 36 ksi) del M-AISC-LRFD-V-1-1993, con L, =12.3 {t (3.75 m) y con la curva
del perfil W 18x50 (457x74.5), se obtiene un momento de disefio de $M, de 232 kip-ft
(32.1 ton-m)

oM, Cp = 32.1 x1.3 = 41.7 ton-m > ¢M, = 37.8 ton-m
oM, = ¢M, = 37.8 ton-m

_ 86, _8x378

o= =5.4 ton/'m

COMENTARIO:

Notese que la capacidad de carga del perfil /PR, IR 6 W 457x74.5 {18x50), utilizado
como viga libremente apoyada de 7.5 m de claro, con soporte lateral en el centro del
claro, es casi el doble de la viga con soportes laterales exclusivamente en los apoyos.
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Ejemplo MF-40. La viga libremente apoyada de la figura debe soportar una carga de
trabajo total, uniformemente repartida, de 1.5 ton/m (carga muerta, 300 kg/m y carga
viva 1 200 kg/m). El claro de la viga es de 6 m, y el sistema de piso proporciona soporte
lateral continuo a su patin superior. Seleccione, utilizando las especificaciones A/SC-
LRFD-1999, el perfit IPR, IR o W mas econdmico, empleando acero con F,= 2 530
kglcmz, (acero NOM-B-254, ASTM A36). No revise la flecha.

g -

-

= 1.5 ton/m

W
TITITITITTIIIT]
A A
| -
| |
L=86m
Seccién transversal
Perfil IPR,IRo W
Viga del ejemplo V-30

SOLUCION: ,
1. Acciones de disefio (afectadas por el correspondiente factor de carga)

wy=1.2D +1.6L = 1.2x0.3 + 1.6x1.2 = 2.28 ton/m
V,=w,L/2 = 2.28x6/2 = 6.8 ton
M, =w,l?/8 = 2.28x6%/8 = 10.26 ton-m

Diseno por flexion. .

Como el patin superior de la viga esta soportado lateralmente en forma continua, el
pandeo lateral no es critico. Se supone inicialmente que la seccién de la viga es
compacta, pues la mayoria de los perfiles laminados tienen relaciones ancho/grueso
A<4,, tanto en los patines como en el alma. Por lo tanto, la resistencia de disefio g, M,
es:

b M), = ¢bMp = ¢bzx Fy

El requisito de disefio es:
¢b Mn 2 Mu

M, <$ Z.F,

Acciones de disefio:
Se requiere un médulo de seccién plastico Z no menor que el siguiente
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3
go M, _1026x10° _ o s
$,F, 090x2530 .

Se escoge un perfil IPR, IR o W 254x38.5 (10x26), que tiene Z, = 513 cm® > Z,.. = 451
cm’

Clasificacién de la seccién. Relaciones ancho-grueso de los elementos que forman la
seccion. Y, 11.2

147
Perfil IPR, IR 6 W 254x38.5(10X26}

Acotaciones en mm

b
Patines: 4 =—L = —28_ 66 <A =0382.039x10° / 2530 = 10.8
2, 2x112
h 218 5
Alma: 4 — === =33<2,=376\[E/F, =37612.09x10° /2530 = 107
t .

w

La seccidon es compacta, de manera que el perfil seleccionado es correcto.

RevisiGn por cortante.
La resistencia de disefio ai cortante del alma de una viga, es ¢, ¥, donde $=0.90 y ia
resistencia nominal V; se calcula como sigue.

L = 218 _ =33<2 451/E/F =2.45y2.039x106 / 2530 = 69.5

t, 0.66
k = 5.0 (para vigas sin atiesadores transversales)
Puesto que se cumple la condicién anterior, la resistencia nominal al cortante esta dada
por 4 :
V, =0.60F, A,
donde:
A, es el area del alma, en cm? = dt,,

Ve = 0.6 x2 530 x26.2 x0.66x107 = 26.2 ton > (Vy)mae =6.8 ton
La viga esta muy sobrada por cortante, lo que suele ocurrir en este tipo de problemas.

CONCLUSION: _
Utilizar un perfil IPR, IR 6 W 254x38.5 (10x26) de acero NOM-B-254 (ASTM —A36).
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Ejemplo MF-41. Determinar, de acuerdo con las Especificaciones AISC-LRFD-1999 (M-
AISC-LRFD-2001), la carga viva de servicio que se le puede aplicar a una viga armada de
seccidn transversal | hecha con tres placas soldadas, libremente apoyada, de 12 m de
claro, si la carga muerta es 500 kg/m (incluye el peso propio de la viga). La viga esta
soportada lateraimente en los tercios del claro, ademas de los apoyos. Utilizar acero
ASTM-AB5 (F, = 4 570 kg/icm?)

P I T e . 21T

R S ) . Lol Py L L.

w = ?

_ll:lJl_IlHlj‘HIll Y

n | a Patin 400x16 |

4m 4m 4m -
! L=12m '
Alma 700x3
. e — . - 732
Dimensiones

Soportes laterales en los tercios del claro

_ Seccibn
Moo= J'_V[i transversal
méx— g Viga soldada
* ~ Acotaciones en
mm

i .
!% HI

LIS ¥

Diagrama de momentos flexionantes (ton-m)
Viga del ejemplo.

SOLUCION: )
1. Caracteristicas geométricas de {a seccién transversal total -

Ar=2 x40 x 1.6+ 70 x0.8 = 184 cm” (peso = 0.785 x 184 = 144.44 kg/m)

= 186 944 cm®

3 ' 3
- L pcroras [ 2200

El momento de inercia I, se puede también calcular mediante la diferencia de los
momentos de inercia de los rectangulos contenidos en la seccién, como se muestra en la

figura.

I [(70+2x1.6)3 40—703(40—0.8)]= 186 944 cm*

1
o2
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1
S,=£’—=M=5108cm3

dr2
r,=\/j—7‘=1w 6 244 =31.9cm
4 184

3 .
Iymz(401’;l'6J=17067cm* S

ry=\/1—7y=1,17067 =96cm
A 184

=§th3 §(2x40x1.63 +70%x0.8° ) =121 ¢’

- b
- -

70° x0.8

Z,=2x40x1.6(35+0.8)+ =5562cm’

_Ld'_17067x(73.2-1.6)
4 4

= 21873750 cm’

Cw

% [EGIA =« Jz.o39x106x784000x121x184

s 2

- = 82045 kg/ cm?
.V 2 5108 & cm

Se tomd un valor de G ~ }% ~784000kg / cm’®

2 2
c.l s 21873750[ 5108 ) 5 42
T, (GJ) 17067 \784000x121 107 cem' 778

2. Clasificacion de la seccion.
Se investigaran los estados limite de pandeo local del patin comprimido (limit state of

local flange ‘buckling), pandeo local del alma (limit state of local buckling of the web) y el
pandeo lateral por flexotorsion (lateral-torsional limit state). Revisién de las relaciones de
esbeliez de las placas, de acuerdo con las relaciones ancho-grueso maximas indicadas
en la Tabla B5.1, Especificaciones AISC-LRFD-1993.
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Relaciocnes ancho - grueso maximas

Descripcion - Relacion ~__Relaciones ancho/grueso maximas

.~ delelemento ™ | - ancho/grueso B Ar

, e " ’ (Compactas) (No compactas).
Patines de perfiles ’

laminados | o vigas b/t 038 [EF 0.83 [EF. .
soldadas en flexién ' Y Y

Almas
flexo comprimidas Rty 3.76.[EFF, 5.70.[EFF,
donde:
k= — (0.35 < k. < 0.763)

w

h es el peralte del alma, en cm y ¢, el grueso del alma, en cm.
En la figura se indican las dimensiones de la viga soldada, acotadas en mm

L

0.8
- = —x |70 (732

]
‘ s

40

Seccion transversal
Acotaciones en cm

Para pandeo local de los patines:

; .
A=t = 40 =12.5>4,=038 E/Fy =0.38J2.039x106/4570=8.0‘
.?t}r 2x1.6

Para pandeo local del alma:

e =§%= 87.5> 1,=0.36 JE/F, =3.76v/2.039x 10° /4570 = 79.4

Puesto que las relaciones ancho/grueso de los patines exceden el limite
correspondiente a seccion compacta, ia seccién no es compacta. A continuaciéon se
revisara la seccidn de acuerdo con las relaciones ancho/grueso maximas para
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clasificarla como seccion esbelta. Si las relaciones ancho/grueso son mayores que la
seccion es esbelta.

Patines: A=-2L =25
tr

A,=0.95 ’E/{FL / KC) :
FL=(Fy -F.)o (Fy—F)

F, = 1 160 kg/cm’ para secciones soldadas

donde:

ko=t 4 048

©Jm, 707080

0.35< k,=0428<0.763 Comecto

Luego:

A, =0.95\{2.039x10° /(4570-1160)/0.428 =16.0 > L= so.5

Las relaciones de esbeltez A de patines y alma estdn comprendidas entre 4, y A, la
seccion es no compacta, de manera que los estados limite que deben revisarse para
determinar la resistencia nominal son el de pandeo local del patin comprimido y del alma,
como se muestra en la siguiente figura.

L M

=
":I:!z
3
[#1]

=
=

(B}

Momento resistente nomina

t
!
I
|
|
]
|
p S b
"'Seccion | Seccion ! Seccibn

compacta No compacta eshelta

Relacion de esbeltez

Resistencia nominal en flexién versus relacién de esbeltez
para los estados limite de pandeo local del patin, pandeo local
del alma y pandeo lateral por flexotorsién
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3. Determinacién de la resistencia de diseiio
Calculo del momento nominal M, con base en el estado limite de pandeo local del patin
comptimido

M, =M, - (M,-M,) A4,
n = Mp - (Mp - M, A -2,

. Calculo del momento plastico M, y del momento resistenie nominal A, .
Momento plastico:

Mp=Z,F,=5562x4570x 10" = 254 ton.m

Momento resistente nominal A,

M, = (F-F) S, = (4570-1 160) 5 108x10° = 174.2 ton-m
Luego:
125-8.1

M, =254-(254-174.2) ( — [ = 204.5 ton-m
15.2-8.1

Calculo del momento nominal M, con base en el estado limite de pandeo local del alma

87.5-794

M, =254 - (254-174.2
(2 ) ( 15.2-8.1

) = 238.2 ton-m

Revisidn del estado limite de pandeo lateral por flexotorsién

Determinacién de la longitud no soportada lateralmente de un m:embro en flexion que
separa los intervalos de pandeo lateral inelastico y elastico.

9.8x 82045 5 ;
= I+ 1+ 1.5x107° (4 570-1160) =890
L (4570~1160)\/ 1153107 | ) o

Calcuio de la longitud maxima no soportada lateralmente para la que un miembro en
flexion puede desarrollar todavia el momenio plastico M, y conservarlo durante las
rotaciones necesarias para la formacion del mecanismo de colapso.

1
L, =1.76r, L—f— =1.76x9.6 1/5‘—3‘{—’3—’%0— =357 cm
w

El tramo critico es el centrai, pues en él se presenta el momento maximo y tiene una
distribucién de momentos mas desventajosa que la de los laterales. Como L, = 357 cm <
L; =400 cm < L, = 890 cm, la resistencia nominal M,, esta basada en el estado limite de
pandeo por flexotorsién. De acuerdo con la ecuacion (FI-3) y utilizando C, = 1.0 para el
segmento central, .

DISERO DE MIEMEROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORIME AISC-LRFD-2001
Hécter Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engelhardt, University of Texas at Austin

ar
269



L-L,

L-L,)]
M, =C,|M,-(M,-M, <M, (F1-3)

= 247.6 ton-m

A - 3
M,,=1.0[254—(254-174.2{4 3.57 ]

8.9-3.57)

Evaluacion final. . .

El pandeo laterai no es critico, por tanto, el momento nominal A/, es el valor menor de los
estados limite determinados anteriormente: pandeo local del alma (238.2 ton-m) y
pandeo local del patin comprimido (204.5 ton-m). De esta manera, el momento resistente
maximo de disefio queda regido por la resistencia local del patin comprimido.

M, = 204.5 ton-m
Mumar= dy My = 0.9x 204.5=184 ton-m

M,,= ].ZMD+ IGML

_w,L' 05x12’
-8 8

= O ton-m

M)

M,-12M, _ 184-1.2x9 =108.3 ton-m

M, =
% 16 1.6
_8M, 8x1083 _ . .
YRR T

CONCLUSION:
La carga viva de servicio que puede soportar la viga es 6 ton/m.
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Ejemplo MF-42. Seleccionar el perfil IPR, IR 6 W de acero NOM-B-254 (ASTM A36)
mas liviano para la viga libremente apoyada de la figura. La carga total de trabajo o
servicio es 1.5 ton/m (carga muerta, 0.3, ton/m y carga viva 1.2 ton/m). La viga esta
soportada iateralmente en los extremos y en el centro del claro. Emplear las
Especificaciones AISC-LRFD-1999.

) w=1.5 ton/m
L E T T T TITTTTT T 1]
A

-t
7E5m . 75m

L=15 m o Seccién transversal

Perfil IPR, IRo W

Viga del ejemplo V/-32

SOLUCION:

1.Calculo del momento de diseiio M, en el centro del claro y de la resustencza d
diseiio oM.

El peso de la viga se estima en 130 kg/m.

wy=12D+1.6L= 12(0.3+0.13) + 1.6x1.2 = 2.44 ton/'m

= w, I* _2.44x15°

" =68.6 ton-m
8

o M, = M, = 68.6 ton-m

2. Aplicacion de las ayudas de disefio
Se utilizan las curvas para vigas del M-AISC-LRFD-1993, Momentos de disefio en

vigas. Estas curvas proporcionan los momentos de disefio en funcién de la longitud no
arriostrada, L, para perfiles de acero lammados IPR, IR o W, con esfuerzos de fluencia
F, = 2 530 kg/cm® y F, = 3 515 kg/cm®. Las curvas representan las resistencias
nominales M, multiplicadas por los factores de reduccidn de la resistencia (¢, = 0.90
para flexion). El factor de gradiente de momento (coeficiente de momento), C, = 1,
comresponde al caso de carga mas desfavorable; es el que se ha utilizado para el trazo
de las curvas.

Para este ejemplo; Cp, = 1.75, de acuerdo con la ecuacién (F71.3). Como todas las
ecuaciones de resistencia varian linealmente en funcidon de C,, se puede usar la
relacion L,/Cp para utilizar las tablas del Manual. En este ejemplo:

L 75 0
2= =428.6 cm
c, 175 .
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Se entra a las curvas con ¢, M, = 68.6 ton-m (496.1 kips-ft) y Lo/Cp = 429 cm (14.1 fi) se
encuentra que el perfil IPR, IR o W 610x125 (24x84) tiene un momento resistente ¢» M,
~ 526 k -ft=72 ton-m. '

La solucion mediante este perfil puede ser demasiado conservadora; M, aumenta
linealmente con C,.

A continuacién se determina el valor de L, para el perfil seleccionado. Se utiliza ia
ecuacion (F1-6) de las Especificaciones AISC-LRFD-1993. ’

L - Fryf’;? i+ E-RY (1)
[ y )

donde :
X; = 137 085 kg/em® X3 = 2.46x10° em*/keg’

Los valores de X; y X> se encuentran en las tablas de las Ayudas de disefio, M-DEM-
VI, o bien se calculan mediante las ecuaciones (F1-8) y (F1-8) de ias normas referidas.

 4.95% 137085

, _WJJ+J1+2.46x10-‘ (2530-703Y =747 cm

El valor de L, para perfiles laminados /PR, IR o W también estd disponible en las
Ayudas de disefio del M-DEM-VII. Como en este ejemplo L, = 750 cm es muy similar a
L., el valor efectivo maximo de C, se calcula haciendo:

MCy=M,
M, = (F,-F)S.

(F'JI'Fr)Ser =ZxFy
Se despeja a Cy :
Z.F,

Cp = ——imt
(Fy-Fr)S:

Para perfiles de acero NOM-B-254 (ASTM A 36) la ecuacion anterior se convierte en:

o o Zex2330 .7,
b (2530-703), S,

Como ia relacién de moédulos Z, / S, es aproximadamente igual a 1.12 (factor de
forma), el valor maximo de Cp es
Cy=138x1.12=1355

Asi, en este ejemplo en el que Cp, = 1.75, la resistencia nominal M, es
aproximadamente igual a M,, en cuyo caso se habrian podido usar las tablas de
Seleccion de perfiles, M-AISC-LRFD-1993-VI.
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M 5
7z oM _(686/09)x10° . ..
"R 2530

Y

La seccidn mas liviana con Z, > 3 013 cm® corresponde al perfil IPR, IR 0 W 610x113
(24x76), que tiene un Z, = 3 277 cm®

3 Revisién de la seccién IPR IR o W 610x113 (24x76!
Las dimensiones y propiedades geométricas del perfil se indican en la figura szgmente

Y
i 17.3

11.2

— =X 1808

ozes !

Perfil IPR, IR o W 610x113(24x76)
Acotaciones en mm

Se procede de manera similar que en la primera parte del ejempio,
wy,=12(03+0.113) + 1.6x1.2 =2.42 ton/m

2% 152
M, =ﬂ—§£=6&1 ton-m

L=713cm < Ly=750cm
M,=2Z,F,=3277x2 530 x10° = 82.9 ton-m

Como L,=750 cm > L, = 713 cm, M, = M., que se incrementa con C, pero no debe
exceder de C, M, nide M, .

Calculo de M, el cual incluye Cy:

C,S.X\2 XX,

M, =M, = 1+ (F1-13)
b / T 2 (L b / Ty F

donde:

L 75 0

= = 154 (Adimensional)

r, 488
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Xy = 1760 ksi = 123 728 kg/em’

X; = 1 8600 (1/ksif*= 3.76x10°° cm®/ kg’

: 5 ~
: 28 x3.76x 1
M,,=Mc,.=]75x2884’<123728>‘ﬁJ1+12378 x3.76x 10

3 x 10"5 = 85.3 ton-m > M, = 82.9 ton-m
154 2(154) ' .

Como M, excede el limite superior de M; (82.9 ton-m), la resistencia nominal es :
M, =M, =82.9 ton-m
¢M, =09x82.9 = 74.6 ton-m > M sy =68.6 ton-m  Bien

Notese que C, M, es 92.3 ton-m; asi M, es el limite superior. El perfil IPR, IR o W
610x113 (24x76) es la seccion mas liviana que cumple los requisitos de disefio.
Adicionalmente, para completar la revisién, la seccion debe ser compacta, para
asegurarse que la resistencia calculada es correcta; practicamente todos los perfiles
tipo I, de acero Fy, = 2 530 kg/cm? son compactos, es decir, cumplen los valores limite
de las relaciones ancho/grueso de la tabla B5.1, M-AISC-LRFD-VI-1993,
correspondientes a secciones compactas. '

4. Revision de la deflexién.
Para completar el disefio de la viga es conveniente revisar la deflexién. Para la viga del
ejemplo, las deflexiones maxima y permisible son:

Swl'
I84EI

Ay =

donde:

w = 1.2 ton/m = 12 kg/cm (Carga viva de trabajo o servicio)

_ 5x12%1500° _
384%2.039x 10° x87 408

Aonix 44cm

=—=——=§64cm

240 240

Como Amgx = 4.4 cm es menor que A, = 6.3 cm, el perfil propuesto es adecuado por
deflexioén. Todas las vigas se deben revisar por flechas.

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR o W 610x113 (24x76).

) Carga viva sin factor de carga.
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Ejemplo MF-43, La viga libremente apoyada de la figura, de 9 m de claro, debe soporiar
una carga de trabajo total de 3 ton/m (carga muerta, 0.5 ton/m, y carga viva, 2.5 ton/m).
La carga muerta no incluye el peso propio del perfil. La viga esta soportada lateralmente
en los apoyos. Escoja el perfil IPR, !R 6 W necesario gara dos aceros diferentes, con
esfuerzos de fluencia F,= 2 530 kglcm y 4 570 kg/em®, utilizando las especificaciones
AISC-LRFD-1999. ReVISe si la viga requiere soporte lateral adlcaonal ademas de en los
apoyos.

w, = 3 ton/m
e L T T ITITTT
A : 1
= -
L=9m
Seccién transversal
Perfil IPR, IR 6 W
Viga del ejemplo V-33

SOLUCION:

1. Acero NOM-B-254 (ASTH A36), F,= 2 530 kglcm
1.1. Acciones de disefio.

Suponiendo el peso propio de la viga igual a 90 kg/m

Carga muerta = (0.5 + 0.09) ton/m =0.59 ton/m

Como sobre la viga actiGan sdlo cargas muertas y vivas, la combinacién de carga de
diseo es 1.2D+ 1.6 L, donde Dy L representan respec’uvamente la carga muerta y viva,
o cualquier accion producida por ellas.

wp I 0.59%x9?

Mp= 3 = 6.0 ton-m
Carga viva = 2.5 ton/m
2 2 .
M, = “’LSL ~2IX9 55 3 ton-m

M,=12Mp+ 1.6 My =12x6+ 1.6 x25.3 =47.7 ton-m

M, = ¢y M,=09M,

Se requiere un perfil que tenga un M, no menor de 53 ton-m
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2. Seleccion de un perfil conveniente
De las tablas de Seleccidn de vigas, M-AISC-LRFD-VI-1993, el perfil IPR, IR o W mas

liviano para este modulo de seccién plastico, es el W 610x82 (24x55), que tiene Z, = 2
196 cm’. Las dimensiones y propiedades de disefio del perfil seleccionado se muestran
en la siguiente figura.

A =104.5cm’
Z.=219cnm’
599 ry=34cm

Propiedades geométricas

Perfil IPR, IR o0 W 610x82(24x55)
Acotaciones en mm

3. Soportes laterales

La separacién maxima entre soportes laterales para la que la viga puede desarrollar el
momento M, se determina con la ecuacién (F7-4) de las Especificaciones AISC-LRFD-
1999. :

* [
L,=176r, £ ].76x3.41/£;(B9—xI-0— —170cm
F, 2530

'Para que el momento resistente alcance el valor de M, se requieren soportes laterales a
intervalos de 170 cm; sin embargo, el modulo de seccién plastico del perfil IPR, IR o W
610x82 (24x55) excede el requerido, Z, = 2 095 cm®, de manera que el momento
resistente ¢, M,, donde M, se calcula con la ecuacién (F1-2) de las Especificaciones,
puede ser suficiente con separaciones mayores del contraventeo lateral. Los valores de ¢
M., L., ¢ M,y L, se indican en las tablas de Seleccion de disefio por factores de carga del
M - AISC-LRFD-VI-1993. Para el perfil en estudio se tiene:

M, =ZF,=2196 F, x 107 = 55.6 ton-m
¢ M, = 30.7 ton-m (222 kip.f})

M, = % =43 I ton-m
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L, = 506 cm (16.6f)
L,=171cm (5.6f)

Se proponen soportes laterales a cada 225 cm (cuarta parie del claro)' con lo gue el
coeficiente C; es igual a 1.06" .Este coeficiente se determina con la ecuacion (F1-3) de
las Especnﬁcac:ones AISC-LRFD-1999.

SM
C, = 2 (F1-3)
25M,, +3M,+4M, +3M,

El momento flexionante en cualquier punto de la viga se determina con la ecuacion

M) = %{L %)
Célculo de My, Mpy Mc

Mpmix= 0.125 wi2

M Mo Ty Mg 0,125 wi?

Jlll

L1618 L6 L6
Segmento 2

M=0.0625 wi?

Diagrama de momentos flexionantes

2
My=M (—E-L) = M—(L —iL) = 5';? =0.107wL’ = 0.856 My,

2
My=M (%LJ - 3_“"':(L *EL) = Iizw; = 0.HI72wL? = 0.938 Mg,

2
My=M (iL] - 7;"_)5(1,—11,) - 6352]"2’L = 0.123wL? = 0.984 M,z

Valor para segmentos intermedios de vigas libremente apoyadas, soportadas [ateralmente y con soportes laterales en los
cuartos del claro.
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Se sustituyen los valores de M, My Mc en la ecuacion anterior.

o - 125M., 125 _, o
P 25M  +3%0.856M y +4%0.938M ,, +3x0.984M,, 11772

Calculo del momento resistente ¢M,

Con: L . C e
Cp = 1.06, M, =55.6 ton-m, M, =341 ton-m, L, =171 myL,=5.06 m,

Li-L
Mn=Cb[Mp"(Mp'Mr) : p:'sMp
r=4&p
M, =106 55.6-(55.6~34.I)£i~25-—1'7-1~ = 55.3 ton-m
5.06-1.71

oM, =09 x533 =498 ton-m

Por consiguiente, ¢ M, = 49.8 ton-m, que es mayor que &l momento requerido M, = 47.7
ton-m _

5. Revisidn por deflexién

Las especificaciones AISC-LRFD-1999 no prescriben un valor limite de la defiexion, por
lo que se propone una deflexion maxima permisible, producida por la carga viva, igual a
L7240 + 0.5 cm (RCDF-1995). En este ejemplo:

4 Fi
_3 wL'_ 5"25"9‘30 =1.86 cm
384 EI  384x2.039% 10° % 56 191

A= -—L-——-'+ 0.5=29-q-+0.5=4-25cm
240

240

A=186<A4,=425cm

%=L+ 05 1 .93 _ 00042+ 00006

240 L 240 900

A = »
4 = 00048

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR o W 610x82 (24x55) con soportes laterales a cada 225 cm.
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2. Acero ASTM A 572, Grado 65, F;~= 4 570 kg/em?
2.1 Acciones de diseiio
Se supone el peso de la viga igual a 60 kg/m,

Carga muerta = (0.5+0.06) ton/m = 0.56 ton/m

2 2
Mp = wﬂ(’gl‘ =0'5‘f;9 = 5.6 ton-m

M; = 25.3 ton-m (Véase inciso anterior)

M,=12Mp+ 1.6 My, = 12x5.6 + 1.6 x 25.3 = 47.2 ton-m

M
M,= g, M, =09 M, v Moo = =2 = 7.2 _52 4 ton-m
4, 09
M, 524x}1¢° 3
~Mr =1147
Z:)e F. 4570 cm

¥y

2.2 Seleccion de un perfil conveniente
De las tablas Seleccion de vigas, M-AISC-VI el perfil mas liviano para este moédulo de

seccibn pléstlco es el IPR, IR o W 406x59.8 (16x40), que tiene Z= 1 195 cm® >(Zenec ) = 1
147 cm®

2.3 Revisién de la deflexion

_ 5 wL'_  5x25x900° *

= =486c¢
384 EI  384x2.039x10° x 21561 "

A=486>A,=4.25cm

El perfil ensayado es inadecuado por deflexion,

El momento de inercia requerido para A/L = 0.0048 es 21 561><4 86/4.254.86/4.25 = 24
656 cm*. La seccion mas liviana para este momento de inercia es la IPR, IR o W
457x68.4 (18x46), que tiene un I, = 29 636 cm®. En la fi fgura siguiente se indican las
propiedades geométricas del perfii seleccionado.
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4=87.1 cm?
Z.=1486 cm
r,=33cm

Perfil IPR, IR o W 457x68.4({18x46)
Acoftaciones en mm

4. Soportes laterales.
Como la secciéon de la viga se determind con base en la deflexion en vez de la

resistencia, la longitud no arriostrada permisible se determina con la ecuacién siguiente,
que se obtiene despejando L, de la ecuacion (F1-2).

r I

L-1L,
M,=C,M,-C,(M, -M, _

M..=Ca‘:Mp—(Mp-M,{i"_§’]]sMp (F1-2)

L-L,

M, (L - L) = Cy M, (L, -Lp)-C;,(M -My) (Ly-L,)

-L;,Cb(Mp M) M, (@, -L)- CbM (L, -Lp) - Co (M- M) L,
Se despeja Ly:

(Lr'Lp)(Cb Mp'Mn)
Co(Mp-M.)

[
L=176r, ’}‘i =176 x 3.31’—2'—0‘197"0]0-_ =123 cm (F1-4)
»

X
L= f——F’——\/Iﬁ"-\[I*‘Xz(Fy*Fr)z (F1-6)

y=

Lb= Lp+

donde :

Las constantes C,, y Jestan tabuiadas en la Parte 1, del M- AISC-LRFD, V-1

Luego:
2
x, = x460959( 191 N, o o o e
937 \784000x50.8
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= 145 125 kg/em’

_x [EGIA = \/2.039x]06x7.84x]0’x50.8x87.1

SN 2 1201 2

2 59-154) -
X2_4§_w(__J con Cyn 124" _937¢4 )~ 460959 om* K
I,\GJ 4 4

_ 3.3x145125

1++4f1+2.07% 107 (4 570-703 ) =319
4570-703 yied *107¢ ) e

M,=Z,F,=1486 x4 570 x 10° = 67.9 ton-m

M,=S, (F,-F,) =1291 (4 750-703) x 167 = 49.9 ton-m
El momento nominal resistente requerido esta dado por la relacién

12Mpt1.6 M, _ 6.8+40.5
¢b )

(3.19-1.23)(67.9 - 52.6)
(67.9-49.9)

M, = =52.6 ton-m

[p=123+ =290m

Con C, =1.0,

Se colocaran soportes laterales a 3.20 m de cada apoyo de la viga, con lo cual se tendra
una longitud central no soportada lateralmente de 2.60 m. Esta solucién proporciona tres
segmentos de 3.2, 2.6 y 3.2 m, de manera que C, =1 para el segmento central, de
acuerdo con la suposicion inicial. Los segmentos extremos de 3.2 m son adecuados,
puesto que con la ecuacion (F1-3) de las especificaciones AISC-LRFD-1999, se obtiene
C»=1.60 y los momentos maximos en ellos son menores que en el central.

Verificacion del valor del coeficiente C, = 1.60 (tramo central de la viga).

12.5 M e _ 12.5x47.3

= = 1.60
25Muut3IMAoT4Mp+3IMce 2.5x47.3+3x10.5+4x47.3+3%x10.5

Cy=
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Ejemplo MF-44. L a viga libremente apoyada de 15 m de claro que se muestra en la
figura, esta soportada lateralmente en forma continua por un sistema de piso
compuesto acero-concreto. Las cargas que se indican son de trabajo o de servicio (no
estan factorizadas). Seleccionar, utilizando las especificaciones AISC-LRFD-1999 (M-
AISC-LRFD-2001) un perfil IPR, IR 6 W, de acero ASTM AS2, Grado 65 (F, = 4 570
Kg/em®, 450 MPa 6 65 ks:) que sea conveniente para la viga. La deflexion producida
por la carga viva de servicio no debe exceder L/360.

D=5Ton
L =15 Ton Wg =3 Tonm
PTG T T VAT ] W =9 Tonm
» 2
: 75m | 75m
15.0m
Viga del ejemplo.

SOLUCION:

Elementos mecanicos de disefio

Obtencion de las cargas de disefio.

La combinacion de carga que rige el disefio de la viga es la siguiente,

12D+ 16L
donde:

D = Carga muerta, Ton
L = Carga viva, Ton

Carga concentrada de disefio:
P,=12x5+ 16x15 =30Ton
Carga uniformemente repartida de disefio
wy,=1.2x3.0 + 1.6x9 = 18 Tonwm

En la figura siguiente se muestran los diagramas de fuerza cortante y momento
flexionante de la viga en estudio. .

P,=30 Ton
W, =18 Ton/m
EEERREERER RN NERERXARREERNIRNRINEREY)
P
7.5m t 7.5m

R A 150m Rg

Viga
(Cargas de disefio)
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Reacciones

By +wL 30+18x15
2

150
ey
i

150

R, =R, = 150 Ton

Fuerza cortante (Ton)

M Wu L2 L

max = 8 '_‘4

£

Momento flexionante (T-m)
Fig. Diagrama de elementes mecanicos de diseiio

La viga se disefiara para un momento flexionante maximo de disefio igual a.

18x15°  30x15
+

=619T-m= M,
8

Mm:‘_"

Seleccion preliminar de un perfil W, IPR 6 IR tipo jumbo.

Se supone que la seccidn es compacta. Practicamente todos los perfiles listados en los
Manuales del AISC cumplen el criterio de seccién compacta. Por lo tanto, no hay
problema de pandeo lateral por flexotorsion (Lateral Buckling Torsional, LTB).

M,=M,
M, =¢M), 2 Myze = 619 T-m
M, > Muse 5 619 _ o8 Tom
¢ 090
ZF,>688 T-m
53
7> 688x 10
4570

= 15055 cm’
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Se utilizan las Tablas de Seleccion de Perfiles, M-AISC-LRFD-1993 o 2001. Se entra a
la tabla con Zeq.= 15 055 cm’® (920 in®) y se mueve hasta encontrar la primera seccion
en negritas, que corresponde al perfil mas liviano. Se selecciona un perfil jumbo W, IPR
6 IR 1016 x320 (40x215), que tiene un Z, =15 781 cm’.

NOTA:

Se advierte al lector que estos perfiles estructurales laminados de grandes dimensiones
(secciones jumbo) no se consiguen en el mercado nacional, por lo que su utilizacion en
vigas sujetas a cargas elevadas, como la de este ejempio, requiere su importacién o la
fabricacién de un miembro equivalente, hecho con tres placas soldadas.

A continuacion se revisara el perfil propuesto.

Revision por flexion.

La condicion que debe cumplirse es la siguiente:

oM, 2> M,

M,=619T-m
Revision del pandeo local
Relaciones ancho-grueso
Y 31.0

——— —1 1
r_

X 950

L:WJOE, IS

Perfil W 40 X215(1016x320)
Acotacion en mm.

Patines:
b 40
—_— =6.5<0.38 [E/F, =038 J2.039x10° /4570 =80 Cormecto.
2, 2x3.1 g _
Alma:
A 526<3.76 E/F,=3.76 2.039x10° / 4570 = 79.4 Correcto.
fw
Por lo tanto,
M, =M, con base en el pandeo local
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Pandeo lateral por flexotorsién
M, = M, con base en el pandeo lateral bor flexotorsion .:

Por lo tanto,
¢ M, = gMp = $ZF,

9ZF, = 0.90x 15 781x 4 570% 107 = 649 T-m
¢M,=649T-m> M, =619 T-m Correcto

Revision por cortante

o2V,
V., =150 Ton
Véase la Seccién F2.2, pagina 6-56.
A 5265245 [E7 F, =245 /2.039x 10° / 4570 =51.8 incumple.

w

Por io tanto, V, se determina-con la ecuacion (F2-2) de las especificaciones AISC-
LRFD- 2001.

4 2.45JE/F
V. =0.6F, dy, [——-—-"!’—] (F2-2).

h/t,

V,=06x4570x99x1.65x %‘2 x107 = 441 Ton

¢V =0.90x 441 =397 Ton >> ¥V, =150 Ton = Cormrecto
Revision.-de la deflexion bajo condiciones de servicio.

La flecha ocasionada por las cargas de servicio no excedera de:

Ay S ——
‘=360

_BL 5wl

4=
48E1 384 EI
I’{pP 5wl
S8EI| 6 48
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Se sustituyen valores:

1500° 15x10° 35x90x1500
A = + =50cm Incorrecto
8x2.039%x10° x695106 6 48
p= L =89 rem <4, =5.0cm
360 360

Por consiguiente, el perfil W40xé1 5(1016x320) no cumple los requisitos de servicio. La
flecha producida por las cargas de trabajo es mayor que la permisible recomendada en
las especificaciones A/SC.

Por lo tanto, se requiere seleccionar otro perfil W que tenga un I, mayor que:

Lreq = 20 695106 = 827 508 cm’
T 42

Se escoge una seccién W que tenga un |, > 827 508 cm®. Se utilizan las tablas de
Seleccién de Momentos de inercia de perfiles W, M-AISC-LRFD vy con el I, indicado se
mueve hasta encontrar el perfil indicado con negritas, que corresponde al mas ligero.
Se ensayara un W 44x230 (1118x342.4), que tiene un I, = 865 761 cm* mayor que el
requerido. Se repite la secuela de calculo presentada anteriormente: revisién por flexion
(pandeo local y pandeo por flexotorsion), cortante y flecha.

Revision por flexion

oM, 2 M,
M,=619T-m
Pandeo local v a1
4 1 T
18
x | 1090
! 400 .
Perfil W 44x230(1118x342.4)
Acotaciéon en mm.
Patines:
b
2L = 90 _ 6.5 JE/F,= 0.38 \f2.039x 10° /4570 = 8.0 Correcto.
2t ; 2x31
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Alma:

H _548<3.76 [E/F, =376 N2.039x10° /4570 = 794 Comecto.

!

w

Por lo tanto,
M, = M, con base en el pandeo local

Pandeo por flexoforsion
M, = M, con base en el pandeo lateral por flexotrosion (LTB)

Por consiguiente,
@M, =p M, =¢ ZF, = 0.9x18 026x 4 570x 16° = 741.4 T-m

oM, ~=741.4T-m> M, =619 T-m

Revision por cortante:

V.2V,
V=150 Ton
;}-1—= 548245 [E/F, = 2.45 \/:?.039x106 /4570 =51.8 No cumple.
w
Por o tanto,

500/./F,

3
V.= (0.6F),) (dt,,
= (0.6F) (@) =1
51.8

V, = 0.6x4 570x 109x I.8(mjx 1073 = 508, 5 Ton

¢V, =0.90x508.5 = 457.7 Ton > >V, = 150 Ton

Revision de la fiecha

Como la seccién propuesta tiene un Iy > l.q. fa deflexidn ocasionada por las cargas de
servicio es menor que la estipulada en las especificaciones AISC-LRFD . No hace falta
hacer esta revision.

No hay problemas de deflexibn  Correcto

CONCLUSION:

Utilizar un perfil t;po jumbo W 44x230(1118x342.4) de acero ASTM A572, Grado 65 (F,
= 4 570 Kg/cm®, 450 MPa 6 65 ksi), o fabricar -un miembro armado que tenga
caracteristicas geométricas y tipo de acero equivalentes a la seccién laminada
propuesta.
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Ejemplo MF-45 . .a viga de la figura es un perfil estructural laminado IPR, IR o W, de
acero NOM-B-254(ASTM A 36), F, =2 530 Kg/en?’ (250 MPa 6 36 ksi). Seleccione una
seccion conveniente, considerando t(nicamente flexion y utilizando: disefio por
esfuerzos permisibles (DEP), con F, = 0.60F, y disefio plastico con un factor de carga,
Fc = 1.7 y utilizando el método estatico y el de los mecanismos. Las cargas indicadas
corresponden a condiciones de trabajo o de servicio (no estan factorizadas). El pandeo
lateral de {a viga esta impedido por el sistema de piso.

Few= 5 Ton Y

FEJV = 8 Ton '
AL c _ B X
: 40m ! 40m
I 8.0m
Perfil IPR, IR 6 W
Viga del ejemplo.

SOLUCION:
Se trata de una viga empotrada en un extremo y libremente apoyada en el otro, con

una carga concentrada aplicada en el centro de su claro.

1. Diseito por esfuerzos permisibles (Especificaciones AISC-ASD-1989).
Carga total de trabajo o de servicio. La carga total es la suma de las cargas muerta y

viva sin factorizar (cargas nominales).

Pr=Pcy+ Peyv=5+8=13Ton

De acuerdo con el disefio por esfuerzos permisibles, la condicién que debe cumplirse en el disefio de
miembros en flexién es la siguiente:

Se tom¢ F, = 0.60F, porque el pandeo lateratl esta impedido por el sistema de piso.

Diagrama de momentos flexionantes de la viga en estudio.
La solucién de esta viga se encuentra en el capituio de formulas y diagramas de flexién para
vigas bajo diferentes condiciones de carga. Véase M-AISC-ASD-1989 o M-CSG

5PL /32

WSPLBZ

Diagrama de momentos flexionantes, T-m
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El momento ﬂexlonante maxlmo se presenta en el apoyo empotrado de la derecha, B, y
vale:

Mygy = SPL3X3%8 157 m
15 16

Se iguala este valor con el momento resistente de la seccion y se despeja el médulo de
seccuon ‘elastico, Sy

My = 0.60F, S,
195x105 060x2530S

 19.5% 105
Se= p539 =1283 cm®

En las tablas de dimensiones y propiedades de perfiles estructurales /PR, IR 6 W (M-
AISC-ASD-89, M-AISC-LRFD-2001 6 M-IMCA) se escoge un perfil que tenga un
moduto de seccién elastico (Sy) aproximadamente igual al calculado anteriormente. Un
perfil /PR, IR 6 W 533x65.8 4( 1 x 44), tiene Ias siguientes caractenstlcas geométricas:
A= 83.9 cm?, I, = 35 088 cm®, Sx = 1 337 em® > Sy nec. = 1 283 cm’® y i = 20.5 cm.
Véase M- IMCA-VI paginas 70 y 71. Por lo tanto, el perfil propuesto es adecuado para
la viga, segun el disefio por esfuerzos permisibles.

SOLUCION: Utilizar un perfit IPR, IR 6 W 533x65.8 (21x44) de acero NOM-B-
254(ASTM-A36).

2. Diseito plastico. {Capitulo N, M-AISC-ASD-1989).

2.1 Calculo de la carga de colapso utilizando el método estatico.

En el disefio plastico, es necesario determinar el nimero y posicibn de las
articulaciones plasticas que se forman en aquellas secciones donde se desarrolla el
momento plastico M,. Para que se desarrolle un mecanismo de colapso, es necesario
que se forme un nimero suficiente de articulaciones plasticas.

Como la viga tiene una articulacion real en el apoyc derecho, se requieren dos -
articulaciones plasticas para producir el mecanismo de colapso. Estas articulaciones se
forman en el punto de aplicacion de la carga concentrada y en el apoyo empotrado de
la derecha B, donde los momentos flexicnantes son maximos.

AN

3 i

L2 [ Lz

Articulaciones plasticas en la viga
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En la figura siguiente se muesira el diagrama de momentos de la estructura isostatica,
que es una viga libremente apoyada en ambos extremos, con una carga concentrada
aplicada en la seccion media. Se traza el diagrama correctivo, que varia lineaimente
desde un valor M en el extremo derecho hasta cero en el apoyo libre de 1a izquierda. Se
superponen los dos diagramas anteriores y se ajusta el correctivo hasta que se igualen
los momentos en las secciones media de [a viga y en el apoyo empotrado de la
derecha.

Diagrama de momentos de Ia viga isostatica.

Mg

Diagrama correctivo.

Superposicion de diagramas
Isostatico y correctivo.

En la seccidn central:

Carga de disefio.

La resistencia de la viga no sera menor que la requerida para soportar una carga
factorizada igual a 1.7 veces las cargas vivas y muertas de trabajo, 0 1.3 veces esas
cargas actuando en conjunto con 1.3 veces la fuerza especificada de viento o de sismo.
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En este caso se aplica un factor de carga F¢ igual a 1.7, puesto que solo hay cargas
verticales.

P,=FcPr=17(5+8) =22.1Ton
Se igualan las cargas de disefio con la de colapso y se despeja el mbduio de seccion
plastico Zy
P, =Pc
Por definicion:

M,=Z.F,

_6M, 6ZF,

L L

u

_ PL _221x10°x800
6F, 6x2530

Z. =1 165 cm®

De las Tablas de Dimensiones y propiedades de perfiles estructurales (M-IMCA, M-
AISC-ASD-1989, M-AISC-LRFD-2001) se selecciona un perfil que tenga un Z
aproximadamente igual al determinado arriba. Un perfil IPR, IR 6 W 406x59.8 (16x40),
tiene un Z, = 1 195 cm® mayor que el requerido {(Z, nec= 1 165 cm®).

SOLUCION: utilizar un perfit /PR, IR 6 W 406x59.8 (16x40)de acero NOM-B-254
{(ASTM-A36)

NOTAS:
En general, con el disefio plastico se obtiene una mayor economia, con relacién al
disefio por esfuerzos permisibles (si no son criticas las deformaciones).

Al disefiar la viga plasticamente se seleccion6 un perfil que pesa 59.8 Kg/m (40 Ib/ft.)
contra 65.8 Kg/m (44 Ib/ft) que se obtuvo de acuerdo con el disefio por esfuerzos
permisibles. Es decir:

65.8/59.8 = 1.10, lo que representa una economia de 6 Kg/m {(10%)

Ademas, el perfil obtenido con el método plastico tiene un peralte mucho menor (533-
407 mm = 126 mm).

2.2 Método de los mecanismos.

Calculo de la carga de colapso

Pueden formarse articulaciones plasticas en las dos secciones transversales indicadas
1y 2 en la figura siguiente. El nimero de posibles articulaciones plasticas es dos (p =
2), la viga es hiperestatica de primer grado (G = 1) y el nimero de mecanismos
independientes es:
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RMecanismo independiente

El tnico mecanismo es de tipo viga, correspondiente a la formacién de una articulacién
plastica en el apoyo empotrado B y otra en el punto de aplicacion de fa carga, seccion
" media de la viga.

Se traza et mecanismo, al que se le da un pequefio desplazamiento, caracternizado por
el angulof. Se igualan los trabajos exterior e interior correspondientes a ese
desplazamiento. p

AP
AR

AP

Mp .20
6L
Tanf=8 &= 2 y=—
L/2 2
Mecanismo de colapso

Determinacién de la carga de colapso utilizando el método de los mecanismos.

El trabajo interior, realizado solamente en las articulaciones plasticas, es siempre
positivo, e igual a la suma de los productos de los momentos plasticos resistentes de la
estructura en las secciones en que aparecen articulaciones plasticas multiplicados por
las rotaciones de éstas. Para el mecanismo unico:

POL
—}?%:%(9'{‘2@ T=39AJP

Este valor coincide con el obtenido mediante el método estatico.

CONCLUSION:
Con los métodos de diserio piastico se obtiene un ahorro de material respecto al disefio

por esfuerzos permisibies.
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Ejemplo MF-46. La viga IPR, IR 6 W 406x46.2 (16x31), de acero NOM-B-254(ASTM
A36) tienen soportes laterales en los extremos y en el punto de aplicacion de la carga
concentrada. Verificar, con las especificaciones AISC-LRFD-1999, si la viga satisface
los criterios de resistencia aplicables a miembros en flexion. Despreciar el peso propio
de la viga. Suponga que la viga es adecuada por cortante y deformacion.

Y 12
-

15 Ton

403

L
*

L p
m

§.5m
7.5m

|

140
Viga def ejemplo
SOLUCION:

Elementos mecanicos. Diagramas de fuerza cortante y momento flexionante.

9.14

Gl

s o LTI

Diagrama de V(Ton)
18.3

Mméx= 18.3 T-m

: 1] S
14 [ e

|
ClaroA=885m I ClarcB=2m

Momento flexionante (T-m)

Se ensayara un perfil /PR, IR 6 W 406x46.2(16x31), que tiene un Z, = 885 cm®.
M, =Z.F,=885x2530x107° = 22.4 T-m

¢M, = 0.90x 22.4 = 20.2 T-m

Revision del criterio de seccion compacta
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Calculo de reacciones, cortante y momentos flexionantes

Pa 15x2
R =V, = 3 -4’ 3x7.57 —=2?)=5.9 Ton (en el apoyo empotrado
404 2L’( )2x7.5( ') ( poye emp )
R, =V, ( +2L)= 2‘3555—3(2+2x 7.5) = 9.14 Ton (en el apoyo simple)
X .
M, = Pab( +L)= Mﬁ(z 7.5)=13.9 ~ 14 T-m (en el apoyo empotrado)

47

2x75
Mg = Ry a= 9.14x2 = 18.3 T-m (en el punto de aplicacion de la carga)

Y

o)l

1.2

X 403

S

—
iz
Perfil IPR, IR 6 W 406x46.2(16x31)
Acotaciones en mm
b 14
S §

—— = =63<038 (E/F =0386+2039x10°/2530 =108 Correcto
2, 2x112 VRIS V2059

-’}9:51.6<3.76 E/F,=3.7642.039x10° /2530 =107.0

w

Revision del pandeo lateral por flexotorsion del claro AB

MC M max= 18.3
M
242 8 @
© M A 3.08m
14 ! ! -l ——
1.375m ' 1375m ' 1.375m ' 1.375m
L=e55m

Segmento de viga sin soporte laterales
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12.5M, :
Cs = mis (F1-3)
25M . +3M, +4M,+3M,

_donde:

My = 18.3 T-m
My=6.05T-m
Mp=196T-m
My =10.13T-m

Coeficiente de flexion Cp

C, = 125%x18.3 =224
25%x18.3+3%x6.05+4x1.96+3x10.13

Ly = 550 cm (18 ft)
Se entra a la tabla Momentos de disefio de vigas, pagina 4-135, M-AISC-LRFD-1993.
Con ¢= 0.90, C, = 1.0, F,= 36 ksi y longitud no soportada lateralmente = 18 ft.
My o5 - 1.0 = 8.86 T-m (64 fi-k)
M, = CogMucs = 2.24x8.86 = 19.8 T-m
oM, = 19.8 T-m > M, = 18.3 T-m Correcto

Verificacion del pandeo lateral por flexotorsion LTB, tramo B

Cr=167 Ly=200cm (6.6f1)

Se entra a la grafica momentos de disefio, Pag. 4-134, con L,= 200 cm (6.6 ft)

PMpct ~ 10 = 133.5 fi-k =185 T-m

My = 1.67 x 18.5 = 30.9 T-m > ¢M, =0.9x885x2 530x10° = 20.2 T-m

Por lo tanto, ¢M, = gM, = 20.2 T-m > M, = 18.3 T-m Correcto

CONCLUSION:
El perfil propuesto IPR, IR 6 W 406x46.2 (16x31) para la viga del ejemplo es adecuado,
cumple los requisitos de flexién (pandeo lateral por fiexotorsion), cortante y flecha.
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Ejemplo MF-47. La viga empotrada en ambos extremos de la figura, de 7.5 m de claro,
debe soportar una carga uniformemente repartida de disefio de 7.5 ton/m; suponga que
la carga incluye el peso de Ia viga. La viga esta soportada con apoyos laterales
adecuados para que M,=M, con base en el pandec lateral por fiexotorsion. La
deflexion producida por la carga viva de servicio no debe exceder L/360 (la carga viva
de servicio es 3 ton/m). Escoja el perfil IPR, W o IR de acero NOM-B-254 mas liviano,
. utilizando las Normas A/SC-LRFD-1999.

w,=7.5 ton/m
ST T I T I

e e e e o

L=75m

Seccibn transversal
Perfil IPR, IRo W
Viga del ejemplo V-36

SOLUCION:
1.- Acciones de disero
V= Wil 79x73 _ 28.1 ton
2
w I 7.5x75°?
M, =2 = =352 ton-
T 12 e
w I?

M4 = ——= 176 ton-m
24

Trazo de los diagramas de elementos mecanicos

28.1¢

WU“MM V., =28.1ton

Diagrama de fuerza cortante (ton)

‘ Mu+=l7.6
M

Muma’.r = Mu =352

Diagrama de momentos flexionantes (fon-m)
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2.- Diseiio por flexion
Supcniendo que la seccién es compacta
w, L} 75x7.5
PM, g My 2 Mps: = TR 12 = 35.2 ton-m

preg M e =ﬂ=39.1 ton-m
¢ 0.90

Se requiere un perfil que tenga un Z, no menor de 1 545 cm®. De las tablas de
Seleccu‘m de vigas, M- AISC-LRFD-VI, pagina 4-19, se entra con Z= 94.3 in® (1 545
cm?) y se recorre la tabla hasta encontrar el perfil indicado con letras negntas
correspondiente al médulo de seccidon plastico requerido; esta es la seccién mas
liviana, que en este caso es el perfil IPR, IR 0 W 457x74.5 (18x50). Altemativamente,
se entra en la tabla con el valor ¢M, = 254 kip-ft (35.2 ton-m) y F, = 36 ksi (2 530
kglcm) y se recorre hasta encontrar el perfil, anotado con negritas, que tenga un
momento plastico igual o mayor que el de disefio; el perfil IPR, IR 6 W 18x50
(457x74.5) tiene un ¢p M, =273 kip-ft = 37.8 ton-m> Mumsx =35.2 ton-m

Revision de la seccion

457

Perfil IPR, IR o W 457 x74.5 (18x50)
Acotaciones en mm

Patines:
b
2o d) _66<038 [E/F, =0.382.039%10° / 2530 = 10.8
2, 2x1.45
Alma:
h 7= .
- =£§_%_§%i_3_£=43.7<3. 76 [E/F, =3.76,/2.039 x 10° / 2530 = 106.7
L.a seccion es compacta.
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Revision de gue el soporte lateral es adecuado para que pueda tomarse M,=M,, con
base en el pandeo lateral por flexotorsion. Se cumple, de acuerdo con el enunciado del
problema. Por consiguiente:

oM, =M, = 37.8 ton-m (273 kip-fi) > M, = 35.2 ton-m
La seccién propuesta es adecuada

3.- Diseiio por cortante
V. = 28.1ton

H

¢V, =gdt,(0.6F,)=0.9x45.7x0.9x0.6x2530%10™ = 56.2 ton
@V, =56.2ton>V, =28.1ton Correcto

Como era de esperarse {excepto en claros cortos con cargas elevadas), el cortante no
rige el disefio de la viga.

4.- Revision por deflexion
Deflexion producida por la carga de servicio

wl’ 30%x750°
= = - =0.36cm
384EI 384x2.039x10°x33299
Ap =L 70 2.08cm
360 360

A=036cm < Ap =2.08 cm Cumple

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR 0 W 457x74.5 (18x50) -
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Ejemplo MF-48. Disefiar la viga continua de tres claros iguales de 6 m que se muestra
en la figura, utilizando perfiles /PR, IR o W de acero NOM-B-254 (ASTM A36) y
confcrme a las especificaciones AISC-LRFD-1999. La viga esta soportada lateraimente
solo en los apoyos. La carga muerta es 1 ton/m y la viva es 1.2 ton/m; estas cargas
son nominales (cargas de trabajo o de servicio).

w ton/m

k\_l_{' -ll.”‘ H Iel B E

g

Viga continua del ejemplo.
SOLUCION:

1. Accion de disefio.

w,=12D+16L=12x1+16x12=3 12ton/m

2. Diagrama de momentos flexionantes.
La solucion de la viga continua de tres claros iguales y que soporta una carga

uniformemente repartida es la siguiente:

*

Vige = 0.6WwL = 0.6 x3.12x6 = 11.2 ton
Mz =-01x3.12x6 = 11.23 ton-m

*Momento flexionante en el centro del claro
Diagrama de momento flexionante (ton-m)

3. Diseiio por flexion
3.1 Seleccién de un perfil laminado tipo IPR, IRo W

Se escoge un perfil laminado de seccion I, de manera prefiminar.
o My = 0y Mp = Gy Z, ),
o My = M,
M,=¢ Z. F,

z, =M

g ¢be
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Se requiere un médulo de seccién plastico no menor que:

_11.23x19°

nee = ———-=493 cm’

0.9x2 530
De las tablas de Dimensiones y propiedades de perfiles se propone un perfil IPR, IR o
W 254x44.8 (10x30), que tiene un Zy = 531 cm® > Zy nee = 493 cm®

3.2 Clasificacion de la seccién
Revisién del perfil segun el criterio de compacticidad
Relaciones ancho/grueso

En la figura se indican las dimensiones del perfil propuesto, acotadas en mm
i 13

7.6
— =X 1266
~1ag
Perfil IPR, IR o W 254x44.8 (10x30)
Acotaciones en mm

Patines:
b 8 57 038 E/F, =0382039% 10°/2530 = 10.8
2tf 2x 1.3 d
Alma:
tﬁ - 25‘:‘_5_7?61.?;1 =287 <3.76,[E/ F, = 3.76,/2.039 x 10° / 2530 = 106.7

La seccidén es compacta
4.Calculo de la resistencia nominal
La longitud no soportada lateralmente es L, = 6 m y para el perfil seleccionado, ia

longitud méaxima lateralmente para la cual M, = M, , se calcula con la ecuacion
siguiente:

1
L,=176r £=I.76x3.51’—2M—=175cm (F1-4)
'\ F, 2530

Calculo de fa longitud maxima no soportada lateralmente para la cual M, > M,

L =Fﬁ’-_‘}%—)\[1+\/1+x2(1?y-ﬂ)z (F1-8)
,~F,
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donde:

6 4 g
X, -2 [EGIA _ = J2.039x10 X78.4x10° x258%57.03 _ 50 0o oo
sV 2 531 2

c (S, )2_4x111174[ 531

X, =4 — 4
GJ 695 78.4x10° x25.8

2
J =4.4x107 cm/kg’
IJ"

, =w\/1+,/1+4.4x104 (2530-703) =623 cm

(2530-703)
Los valores L, y L, se encuentran tabuiados en las Ayudas de disefio. En la tabla Load
Factor Design Selection {(Seleccion de Disefio por Factores de Carga), para perfiles
utilizados como vigas, pag.4-20, M-AISC-LRFD-VI, para el perfil propuesto de acero F,
= 36 ksi se indican las longitudes L, = 5.7 ft = 173.8 cmy L, = 20.3 ft =618.7 cm. Como:

L, =175 cm< Ly = 600 cm< L,= 623 cm (Pandeo inelastico)

La resistencia nominal se determina con la ecuacion (F1-2) de las especificaciones
AISC-LRFD-1999.

L
M, =C,,[Mp -(m, -MR{L"’ - HSMP (F1-2)

r P
donde :

M, =F,Z, =2 530x531x10° = 13.43 ton-m

M, = (F, - F,)S, = (2 530 - 703) 531 x107 = 9.7 ton-m

Coeficiente de flexién C,

Para el primer tramo: M _ 0 Cp=1.75
M2
M!

Para el segundo tramo: R =1 (=23
2

La condicion mas desfavorable se tiene para el primer tramo

6—-1.75

M, =1751343-(13.43-9.7) ———
6.23-1.75

):| =17.3 ton-m > M, = 13.43 ton-m

Como M, es mayor que M,, por lo tanto:

M, = M, = 13.43 ion-m
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Finalmente, el momento resistente es:

oM, = 0.9x13.43 = 12.1 ton-m > Myms: = 11.23 ton-m  Correcto

5. Revision por cortante

Va=06 F, A, = 0.6 x2530 x26.6 x(0.76 x10° =30.7 ton

V=09 x307=276ton >V,=112ton

6. Revision por deflexion
La carga viva de servicio (no factorizada) es:

Wservicio = 1 200 kg/m = 12 kg/em

4 4
. wl' 12><6006 058 cm
Deflexion permisible: 185EI  185x2.039x10° x7076
600
A =—=""=167cm
360 360

Como 4 = 0.58 cm es menor que A4, = 1.67 cm, el perfil propuesto es adecuado.

CONCLUSION:
Utilizar un perfil IPR, IR 0 W 254x44.8 (10x30) de acero NOM-B-254(ASTM A36).
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Ejemplo MF-49. Determinar el perfit /PR, IR o W mas econémico que puede utilizarse en
la viga continua de dos claros desiguales de la figura, con las cargas que se indican en
ella. La viga tiene soporte lateral en los apoyos y en las secciones centrales de cada
tramo. Utilizar el disefio por factores de carga y resistencia (Especificaciones AISC-LRFD-
1999). No se considera el peso propio de la viga. El acero es NOM-254 (ASTM A36).

P {ton)

w {ton/m) 4 m
(I h 4 |
A B 2 A © ¢4 ® A
= 6 m ' 8 m !

Cargas de servicio o de trabajo

Carga uniformemente repartida {w)
Carga muerta D= 0.3 ton/m
Cargaviva L = 2.5 ton/m

Carga concentrada (F)
Carga muerta D = 2 ton
Carga viva L = 3 ton

Viga continua del ejemplo.

SOLUCION:

1. Acciones de disefio

Las acciones de disefio o cargas faciorizadas w, y P, se determinan multtiplicando las
cargas de trabajo por ios factores de carga correspondientes.

Carga uniformemente repartida:
w,=12D+161L=12x03+16x25=44ton/'m

Carga concentrada:
P,=12D+]6L=12x2+16x3=72ton

El diagrama de momentos flexionantes bajo las acciones de disefio se traza utilizando
los resultados de un método manual de analisis de estructuras indeterminadas, con los
resultados de vigas continuas que aparecen en los manuales de estructuras o utilizando
un programa de computadora de analisis estructural. El teorema o ecuaciones de los tres
momentos, es un método de andlisis sencillo de aplicar. La ecuacion general para la viga
continua de dos claros diferentes y con una carga uniformemente repartida en el primer
tramo y carga concentrada en el segundo, es la siguiente

3

WL, 2
MiLit2My(Li+ L)t MsL;=- 4 P [m(1-m)(2-n2)]
DISENO DE MIEMBROS ESTRUCWRALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héetor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engelhardt, University of Texas at Austin

405 )
243



My =M;=0nz=05

Se sustituyen vaiores

’ -237.6-172.8
2326+ 8= A% _-237.6-172

-7.2[0.5(1-0.5(2-039)] M, T=-14.7 ton-m

Calculo de las reacciones
Se escribe la ecuacibn de momentos flexionantes para el apoyo 2, y se iguala al
resultado obtenido anteriormente.

- + 79
Mp-g)= 6 Ri-4.4 x6 x3 = -14.7 ton-m R,=Jﬂgﬂ=la 73 ton-m

En Ia tabla siguiente se indica el analisis complementario para obtener las reacciones Ry
Rs

Andlisis Estructural
M (ton-m) C -14.7 0
¥; (ton) 13.2 13.2 3.6
3.6
- -2.45 2.45 1.84 -
V}, (tOﬂ) 184
Vr (ton) 10.75 15.65 5.44
1.76
R (ton) 10.75 21.09 1.76

V: es el cortante isostatico y ¥, es cortante hiperestatico, ambos en ton
Verificacion de equilibrio

SR=1075+21.09+1.76 =33.6tonXC=44x6+7.2=33.6ton Correcto

Con los resultados obtenidos anteriormente, se trazan los diagramas de fuerza cortante y
momentos flexionantes. Los cuatro segmentos no arriostrados lateralmente, asi como sus
correspondientes valores de C, y los momentos maximos faciorizados M,, se muestran
en la figura siguiente.

10.75 5 44

3 56
m@m ‘é 176
m o ], SRR

Diagrama de fuerza cortante (fon)
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13.1 7.0

patll AR ers= 17
A 8 \“BJ/ c D

147

Diagrama de momentos flexionantes (ton-m)

2. Diseiio preliminar
Se escoge una seccion tomando como base el momento flexionante maximo negativo.

Suponiendo que la seccién es compacta para pandeo local, el médulo de seccion piastico
necesario es:
Mu=¢bMp= ¢bZIFy

k)
oo M ATXIO s
4, F, 0.90x2530

Un perfit IPR, IR 0 W 305x44.5 (12x30) tiene un Z, = 706 cm’> Z,... = 646 cm’. A primera
vista el perfil parece sobrado, pero no existe otra seccion disponible que tenga un médulo
de seccién Z, adecuado,

3. Clasificacién de la seccién
En la figura siguiente se indican las dimensiones y propiedades del perfil seleccionado,
acotadas en mm.

Relaciones ancho/grueso

11.2
£

66 .
— [—eXx [2BB (313

t

I .r—'|'|'
bs =166 2

Perfil IPR, IR 0 W 305x44.5(12x30)
Acotaciones en mm

Patines:
by 16.6 5
A=——=——"—=74<2,=038 E/F, 0.38-\/2.039x10 /2530 =108
2t 2x1.12
Alma:
B 265 ~
/?.=-—=-6-gg—~402<,1p—3 76 E/F 3.76w/2.039x10 /2530 =106.7
fw -
DISENQ DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
Héctor Soto Rodriguez, FIC- UMSNH Michael Engelhardt, University of Texas at Austin’

407

LERY

!fg



4. Revision del soporte lateral.
Para que pueda desarollarse el momento plastico resistente Mp, la longitud no soportada
lateralmente L, no debe exceder de L, , para C, = 1.0,

1]
L,=176r, /Fﬂ =1.76 x3.91/% =195 cm
m

A primera vista puede parecer que L, es menor que 300 cm, y por consiguiente M, es
menor que M,. Tradicionalmente y debido a que el gradiente de momento no aparece en
la ecuacion que permite obtener el valor de L, el disefiador debia calcular fa restriccion
rotacionai en el punto de inflexién (que en este caso se encuentra a una distancia de 356
cm medida del apoyo interior). Si el disefiador decide que la rotacidn de la seccion
transversal estuviera evitada adecuadamente, el punto de inflexion pudiera tratarse como
un punto de soporte lateral. De acuerdo con la especificacion LRFD-F1-3, el gradiente de
momento en el punto de inflexion para la longitud con soporte lateral real se determina
mediante C;.

Calculo de la resistencia disponible del perfil IPR, IR 0 W 305x44.5 (12x30), cerca del
apoyo interior.

Tramo a la derecha del apoyo
Calculode Cp, Mp, M, y L,

2
Cy=175+1.0 M’J+03[M’J <23
M; M:

Esta ecuacién aparece en los comentarios de las Especificaciones AISC-LRFD-1999. M,
es el menor y M; el mayor de los momentos en los extremos (pueden ser iguales); el
cociente My/M> es positivo cuando la .viga se flexiona en curvatura doble y negativo
cuando lo hace en curvatura simple.

257 C,= r75+ro5“’ 0.3( 2 )<2J

1.5

1.0 /:;514,,:&

Y TR T
Mo My My My

03 1 f———— 4,
D:::—‘, +,

. W

1 | 1 | ——

My

o 05 0 05 -0

Fig. C-F1.3. Coeficiente C, para diagrama de momentos que varian linealmente
Vigas de seccion transversal constante
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M ;= 7.04 ton-m M -ﬂ =) 48

M, 147
Mo = 14.7 ton-m

El tramo en estudio se flexiona en curvatura doble.

Cp=1.75 + 1.05 (0.48) + 0.3 (0.48° =2.32> 2.3

Se toma

Cy=2.30
M, =Z.F,= 706 x 2 530 x 107 = 17.9 ton-m
M, =F.8, = (F,- F,) §& = (2 530 - 703) 633xI10° = 11.56 ton-m (F1-7)
X
L=22 il xR, (FES)
Fy"' F.
donde:

6
=X [EGJA _ = Jz.asyxm X784000x191%56.7 _ 1 <01 ks oo
sV 2 633 2

4C, (S, )2 _ 4x192413 [ 633

2
=1.6%10° cm’ / kg’
1, \GJ 845 784000x19.1) 107 em™7 kg

2=

Los coeficientes X3 ¥ X2 estan tabuladas en el M-AISC-LRFD-1993-VI
Luego: .

_3.9x146 018

(2530-703) JI+1+1.6x10°2530-703 ] = 585 cm

r

Como L, se encuentra entre L, y L, , el disefio puede gquedar regido por pandeo lateral
por flexotorsion.

L,=195cm<Ly=400cm> L,= 585 cm

La resistencia nominal se calcula con la ecuaciéon (F71-2) de las especificaciones AISC-
LRFD-1999.

Cs=23 Ly=4m L,=195m y L=585m

Li-L
Mn=Cb[Mp_(Mp"Mr) - 2 -<-Mp
Lr'Lp
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4-195

Mn = 23[179—(]79—]156{m}] =3346ton-m> Mp =179 ton-m

Puesto que M, calculado con la ecuacion (F1-2) resulta mayor que M, M, = M,. Los
tramos By C tienen el soporte lateral necesario para desarrollar A,

Momento resistente = ¢, M, =0.90 x 17.86 = 16.1 ton-m > M, = 14.7 ton-m Correcio

Revision del tramo D.
lgual que en los segmentos By C, L; se encuentra entre L, y L,. Con C,= 1.75 y aplicando
la ecuacion (FI-2)

M,=175x14.7=2546ton-m > M ,=17.86 ton-m

Como el valor calculado de M, excede M, M, = M, = 17.86 ten-m. De este modo, el tramo
D también es satisfactorio con el soporte lateral previsto.

Revision del framo A.

£n este segmento, el momento maximo se presenta enire los puntos de soporte lateral;
por eso C, se toma igual a la unidad y M, = 14.7 ton-m, de acuerdo con la Ecuacion
(F1-2).

M,=14.7 ton-m < M,=17.9 ton-m
¢ M, = 0.90 x 14.55 = 13.10 ton-m ~ Mz = M, = 13.12 ton-m

CONCLUSION:
El perfil IPR, IR 0 W 305:44.5 (12x30} es adecuado como viga continua, con las
condiciones indicadas en el enunciado de! problema.
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CURSO DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO ASISTIDO POR
COMPUTADORA

MIEMBROS EN FLEXOCOMPRESION (COLUMNAS)
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OBJETIVOS:

Presentar los conceptos generales sobre el comportamiento y
disenio de miembros flexocomprimidos (columnas).

Mostrar las secciones de las especificaciones AISC-LRFD -1999
aplicables al disefio de columnas.

Exponer ejemplos de disefio de columnas.



MIEMBROS FLEXCCONMPRIMIDOS O COLUMNAS

REFERENCIAS:

e Especificaciones AISC-LRFD- 1999, M-AISC-LRFD-2001 y comentarios.
(Capitulos C y H)
Salmon y Johnson (Capitulo 12)

o Teoria de estabilidad elastica.- Timoshenko y Gere. (Capitulo 1)

e SSRC Guide to Stability Design Criteria for Metals Structures (Capfitfulo 8
columnas)

o Estabilidad estructural: Teoria e implementacion.- Chen y Lui. (Capitulo 3
Columnas)

» Disefio de estrucfuras metalicas, Héctor Soto Rodriguez, volumen |, 2001
INTRODUCCION
Miembros de eje recto y seccion transversal constante, con dos ejes de simetria,

sujetos simuitaneamente a carga axial (compresién) y a flexion (momentos flexionantes
que actian alrededor de uno o de los dos ejes de simetria) y fuerza cortante (P, My V).

L..nﬁ/ \_.._

M

Flexocompresion = Compresion axial + flexion = Columna {miembro
flexocomprimido)

El disefio es mas dificil debido a que se requiere efectuar un andlisis de segundo orden.

Fig. Miembro flexocomprimido o columna

P
(
M

Flexotension = Tension axiatl + flexién = Miembro en flexotensién

El disefio es sencilio, no se necesita hacer un analisis de segundo orden.

Fig. Miembro en flexotension

DISERO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-LRFD-2001
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Eiemplos de columnas o miembros flexocomprimidos

W
[EEERREER!
% Columnas
H
Carga axial
‘fsolamente
Verived Ve

Fig. Marco contraventeado

w

R EEEREE N KR!

Todos los miembros del marco son columnas

Fig. Marco sin contraventeo

La cuerda superior de la armadura es un miembro flexocomprimido.
Fig. Armadura con carga aplicada entre los tableros
Consideraciones de analisis para columnas

L. Andlisis. Determinar P y M en el miembro
Il. Resistencia. Que son Py M correspondientes a la falla

Consideraciones de analigis
Los efectos de segundo orden deben considerarse en el analisis de la estructura.

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERQ CONFORNE AISC-LRFD-2001
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Fig. Diagrama de momentos flexionantes

= Respuesta de primer orden

-——— = Respuesta de segundo orden

La carga P actiia través de la deflexién (J), produce una deflexién y un momento
adicional. Es decir, los efectos P-5 amplifican la respuesta de primer orden.

Fig. Efectos de primer orden

La carga P actda a través de la deﬂexmn {es decir, efecto P- A) amplifica los momentos
y deflexiones de primer orden.

DISENO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES DE ACERO CONFORME AISC-1 RFD-2001
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Resistencia de columnas

Estados limites para columnas:

e Seccién transversal totalmente plastificada
s [nestabilidad

a) Pandeo local (verificar las relaciones ancho/grueso b/t de los elementos que
componen la seccion}

b) Pandeo general del miembro

Pandeo en el plano. (la inestabilidad incluye solamente flexién del miembro, no
torcimiento)

Pandeo lateral por flexotorsion (la inestabilidad involucra flexion méas torcimiento).

REQUISITOS DE RESISTENCIA CONFORME A LRFD (Capituto H, AISC-LRFD-2001)

Un miembro sujeto simultaneamente a momento flexionante M (alrededor de un solo
gje) y a una carga de compresion axial P, deberd cumplir los siguientes requisitos:

’ P
M M
" >0.2 £ +§ M, <1 | (H1-1a)
¢L"Pﬂ ¢clon 9¢an
L < g L M oy | (H1-1p)
¢c})n 2¢CPH ¢an

Las ecuaciones anteriores son las de interaccion.
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Ec. (H1-1a)

Disefios adecuados

02QRl N Ec. (H1-1b)
MU
o
0.9, Mp,
Fig. Curvag P, versus M,
Si P,=0 Mi <1 . (viga)
¢ b Mn

Si M,=0 By </ (Columna)

oc Py '

Definicion de términos:

P, = “resistencia axial requerida” = carga de compresion axial maxima bajo cargas
factorizadas

M, = “resistencia a la flexion requerida” = momento flexicnante maximo en el miembro
bajo cargas factorizadas o de disefio, basada en un andlisis elastico de sequndo
orden.

¢ . Pn = “resistencia de disefio en compresién de un miembro como si se tratase de una
columna aislada” '
=¢. AgFer ¢ =085 (Capitulo E- MAISC-LRFD-2001)

#, Mp = “resistencia de disefio a flexidbn de un-miembro como si se tratase de una viga”
¢, = 0.9 (Capitulo F- MAISC-LRFD-2007)

Generalmente, la mayor dificultad en el disefio de columnas estriba en ia obtenciéon de
los momentos de disefio M,

Fig. Miembro en flexotensién
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Los términos que intervienen en las ecuaciones de miembros en flexotension se han
definido anteriormente.

Para P en tension:
« Se utiliza la misma ecuacién de interaccion, excepto que se sustituye ¢an por &P,
(resistencia de disefio en tension).

« M, puede basarse en un andlisis de primer orden.

ANALISIS ELASTICO DE SEGUNDO ORDEN DE COLUMNAS O MIEMBROS
FLEXOCOMPRIMIDOS

Objetivo:

Determinar el momento maximo M, y la deflexibn maxima de una columna, con base en
un analisis elastico de segundo orden.

Definiciones:

« Andlisis de primer orden. Las ecuaciones de equilibrio se basan en la
geometria de la estructura no deformada.

e Analisis de segundo orden: las ecuaciones de equillbrio se basan en la
geometria de la estructura deformada.

Metodos de analisis elastico de sequndo orden
L METODOS EXACTOS.

A. Mediante soluciones matematicas
e Basados eh la solucion de las ecuaciones diferenciales de
equilibrio, con el equilibrio referido a la estructura deformada.

« Aplicable unicamente a casos simples.

« Generalmente no son dtiles para disefio; sin embargo son de
utiidad para el estudio de estas soluciones, desarrollo y
comprension de otros métodos de analisis.

B. Programas de computadora de analisis estructural con capacidad
adecuada para efectuar “analisis exactos” de segundo orden.

Nota:
La mayoria de los programas comerciales, normalmente disponibles en el medio,
efectuan analisis aproximados de segundo orden.

DISENO DE MIEHBROS ESTRUCTURALES DE ACERQ CONFORME AISC-LRFD-2001
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. METODOS APROXIMADOS

A. Factores de amplificacion
Procedimiento;
¢ Se realiza un analisis de primer orden.

-« Momento de segundo orden = (Momento de primer orden)( factor de
amplificacién de momento, en inglés: Moment Amplification Factor, MAF)

e La deflexién de segundo orden = (Deflexién de primer orden) (factor de
amplificacion de la deflexion). (En ingles: Deflection Amplification Factor, DAF).

B. Métodos de calculo aproximados.

a) Uso de programas de computo con efectos de segundo orden aproximados,
realizados con el programa.

b) Uso de programas de computadora de analisis convencionales de primer orden,
combinado con varios “arificios” para obtener los efectos aproximados de segundo
orden. '

LRFD: Permite la aplicacion de cuaiquiera de los métodos mencionados anteriormente.
El método LRFD, Capitulo C, proporciona factores de amplificacion aproximados.

ESTUDIO DEL ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN

El estudio de los efectos geomeétricos de segundo orden puede dividirse en dos
categorias:

1) Efectos de segundo orden debidos al desplazamiento entre los extremos de
miembros:

w
P _IHHHHHHWHHHIHHHHI__ P
A

o

6 = desplazamiento entre extremos de miembros
Efectos de segundo orden = efectos “P-"5

El coeficiente By de las especificaciones AISC-LRFD es el factor de amplificacion de
momento para tomar en cuenta los efectos P-A.
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2) Efectos de segundo orden debidos al desplazamiento lateral de los extremos del
miembro:

Fig. Efectos de segundo orden

__.C._"'__>_]0
(1-2,/P,)
1
j_m(_A_o_"_
ZHL
I
i- 5,
2P,

B,r=

Bz=

Bz=

A= Desplazamiento relativo entre los extremos del miembro. Es decir, el
desplazamiento lateral de uno de los extremos de! miembro respecto al otro.

Efectos de segundo orden = Efectos P-A

Las especificaciones AISC-LRFD-1999, establecen el factor de amplificacion de
momentos para tomar en cuenta los efectos P-A.
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Ejemplo COL-10. Revisar, con las normas AISC-LRFD-1998, si los perfiles IPR, IR6 W
356x71.4(14x48) de acero NOM-B-254 (ASTM-A36) son adecuados para las columnas
del marco rigido simple que se muestra en la siguiente figura. Las columnas estan
soportadas lateraimente en las secciones extremas. La separacion de los marcos es de
B6m. La viga es un perfil IPR, IR 6 W 406x74.4 (16x50) del mismo tipo de acero que las
columnas. La carga horizontal de 3 Ton proviene de sismo.

P =3Ton f —
B T-1 C
c-1 C-1 6m
L] A D [ t
T T
< |
1 | 9.0m
Marco rigido simple del ejemplo
Tabla 1. Propiedades de disefio de los perfiles
Miembro A o Sx 73 ry Zy
SR (em’) | (cm®) | (cm’) (em) | (em) | (cm’)
C-1: /PR, IROW 91.0 | 20 187 1152 14.9 4.9 1285
356x71.4(14x48)
T-1: IPR IR6 W 948 | 27 430 No se No se No se
406x74.4 (16x50) requiere | necesita requiere

Solamente se han incluido las propiedades necesarias para la revision de las columnas.

SOLUCION:
1. Analisis de cargas
Carga muerta
Gaivadeck 25, calibre 22, con capa de concreto de 6 cm 220 Kglm2
Impermeabilizacion y relleno 15
Instalaciones y plafones 40
Carga adicional por reglamento 40

315 Kg/m?
Peso propio de la trabe (supuesto) 70 kg/m
Carga viva para disefio estructural 100 Kg/m?

Acciones de disefio
Carga muerta uniformemente repartida sobre la trabe:
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D =315x6 + 70 =1 960 Kg/m = 2 Ton/m
D=2Ton/m

Carga viva uniformemente repartida sobre la trabe:

L =100 x6 = 600 Kg/m = 0.6 Ton/m
L=0.6 Ton/m

Carga debida al sismo
E=3Ton

2. Combinaciones de carga
La estructura se analizard bajo las siguientes cargas y combinaciones de cargas,

estipuladas en la norma ASC7-02(véase pagina. 2-11, M-AISC-LRFD-3? edicién).

Cargas y combinaciones de cargas

Caso |- Definiciéon de cargasy . Carga o combinacién de -
‘ ‘| ' combinaciones de cargas " .| carga ’
Condu:iones de carga basicas
1 Carga muerta sola D=2Ton
2 Carga viva sola L=0.6 Ton
3 Sismo solo E=3Ton
Combinaciones de cargas
4 Carga muerta mas viva 1.2D + 1.6L
factorizadas 1.2x2 + 1.6x0.6 = 3.4 Ton
5 Carga muerta mas viva mas 1.2D +1.0E + 0.5L
sismo factorizadas 1.2x2 +3 + 0.5x0.6
=2.7Ton/m + 3 Ton

Con las combinaciones de carga de disefic definidas arriba se puede efectuar el
analizar estructural del marco rigido simple con diversos programas de computadora
disponibles en el medio. Sin embargo, para fines didacticos se presenta la “solucién a
mano” con base en formularios contenidos en la literatura especializada de analisis
estructural. Notese que el marco es una estructura estaticamente indeterminada o
hiperestatica y que la inercia relativa de los miembros que lo componen, influye en la
distribucion de los momentos flexionantes.

En las siguientes figuras se muestra la solucién del marco rigido del ejemplo en funcién
de su geometria y de los dos tipos de carga que obran sobe él: carga uniformemente
repartida sobre la trabe y carga horizontal aplicada en la seccién superior de la columna
izquierda.

Se determinan las magnitudes de las reacciones en los apoyos de las columnas del
marco y los momentos flexionantes en sus secciones extremas. En [as siguientes
figuras se han trazado los diagramas de momentos flexionantes correspondientes a
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cada una de las condiciones de carga. Las solicitaciones que se indican
corresponden a un analisis elastico de primer orden de la estructura.

B P Cc
I h
A D

/g T
L

Caracteristicas geométricas del marco

Calculo del parametro o

>
n
by I,\:-‘

h
X —
; £

donde:

I, = momento de inercia de la trabe alrededor del eje de mayor resistencia, cm4

I = momento de inercia de la columna respecto al eje de mayor momento de inercia, cm4
h = longitud de las columnas del marco, cm.

L = claro transversal del marco, cm.

- TA08_ ),
20187 9

Condicién de carga 1.
Con w =2 Ton/m y o= 0.91 (en todos los casos, ya que su valor depende de la relacién de

momentos de inercia y dimensiones del marco).

L 2x9
VA=VD=-%-=%=9Ton
2 2
mHp= 22XV pr116=232Ton
dh(a+2) 4x6(0.91+2)
2 2
Mo=Mp=+ W _2XI i 5232-4464T-m
12(a+2)  12(0.91+2)
2 2
My=Mo= —F 2% )i464=—0.28T-m
6(a+2) 6(0.91+2)

wi? . 3a+2 _ +2x92 3x0.91+2
24 a+2 24 091+2

M, =+ =4+2x549=+1097 T—m
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9.28 T-m 8.28

9.28 ?3\ ,ré 9.28
B c N
F
10.87 T-m
D
2.32 Ton _é A é . 2.32 Ton
465T 4,65 T- ’
a9 Ton g Ton

Condicion de carga 1:
Carga muerta D=2 Ton/m
Diagrama de momentos flexionantes y reacciones

Condicién de carga 2. w =0.6 Ton/m

L 06
Vi=vp= 22000 57 Ton
2
LZ
H=Hp= —— =0.6 x 1.16=0.70 Ton
4h(a+2)
wi?
M=+My=+ ——————=4+06x232=+139T-m
I2{a+2)
L2
My= My = —2= = 0.60x 4.64 = 2.78 -m
6(a+2)
! 3a+2
Mg =+ 2 22 06x549=+33Tm
24 a+2
278 T-m ' 2.78 T-m
278 T-m B 5 ' C | 2.78 T-m
3.3T-m
é A é b 0.70
0.70 Ton — 1.39 T-m 1.39 T-m ———
\ji/ “V
2.7 Ton 2.7 Ton
Condicién de carga 2:
Carga viva L = 0.6 Ton/m
Diagrama de momentos flexionantes y reacciones
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Condicion de carga 3. Con P = 3Ton

V,=- --ﬁh- oLl —3x6  3x091 _ —0.85 Ton Vp=+ 0.85 Ton

b 4 E= =
L 6a+l 9 (6x0.91+1)

P 3
H =.H =-—.=——-="].5T0n
A D 5 2 -

A=_£ﬁx3a+]=_3x63x0.9]+1=_5_2T_m MD=+£Ex3a+J=+5.2 Im
2 b6a+l 2 6x0.91+1 2 6a+l
M=+ TP 3% opars=v380 T Me—- T2k 3% ss0Tm

2 6a+ 2 6a+l
3.80 W-QBO
+ N
52T-m e 1.5 Ton 52 T-m é—— 1.5 Ton.
" ~
0.85 Ton 0.85 Ton

Condicién de carga 3:
Sismo E=3Ton
Diagrama de momentos flexionantes y reacciones

Condicién de carga 4. Con w = 3.4 Ton/m

VA = VD = —vy—£=34x90 2153 TO?‘I
2 2
2
= Hy = wL!  _ 34x9.02 Lo o
dh(a+2) 4x6(0.91+2)
2
MMy =+ — 5 34x232=+7.80 Tom
12({a+2 :
—-wi?
Mp=Mr= ——— =34 x4.14=- 1578 I"m
6(a+2) .
2
Mg =+ WE_ 3642 o 5494 18.67 Tomi
24 a+2
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1577 T-m 15.77

B b\ /(@ ¢ 15.77
15.77 T-m % 7
— 18.67 ;
A é ‘D
3.94 Ton = 7.84 T- ——— 3.94 Ton
\P 7.84 T-m 84 T-m \_'/

15.

W

T 153T

Condicién de carga 4:
Carga muerta mas viva combinadas = 1.2D + 1.6L= 3.4 Ton/m
Diagrama de momentos flexionantes y reacciones

Condicidon de carga 5. Con w =2.7 Ton/m y P = 3Ton

wk Ph 3x _ 2.7x9

VA = VD= —— o e

x
2 ¢ 6a+l 2

F
= L 116-115=1.63 Ton
ha+2) 2

—-085=11.3Ton

Hp=P+HA'=3+ 163 =4.63 Ton

N wi? _f_’_]q_x3a+]
1(a+2) 2 6a+l

M=

=+27x232-52=+1.06T-m

My =

wil? Ph 3a+1

F o %
16a+2) 2 6a+1
w2 Ph  3c

=+27x232+52=11.46"T-m

Mp=+ M=+ ———— +—x =+27x464+380=+1633T-m
6(a+2) 2 6G6a+l
2
M5 =+ —W—L—x 3a+2 =+ 27x5.49-0=+1482T-m
24 a+2
16.33
1633 B |# x(ﬁf‘g ¢
16.33
— HEN c
14,82
A é D
1.63 Ton 1.08 11.46 — 453 Tan
N 24 N4
11.3 Ton 13 Ton

Condicion de carga 5:
Carga muerta mas viva mas sismo combinadas = 1.2 L + 0.5L + E
= 2.7 Ton/m + 3Ton
Diagrama de momentos flexionantes y reacciones
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3. Revisidn de las columnas
Las columnas se revisaran con los elementos mecénlcos de la condicién de carga
critica.

Determinacion del factor de longitud efectiva K

B c
Gg G,

IC
h
Gy =G =L
G, =1.0 L
A Gp =1.0 L

T T

A D

Restricciones rotacionales

Restricciones rotacionales. Nudos inferiores, Ga y Gp

El coeficiente de restriccién rotacional de la columna en los nudos A y D para la
condicién de apoyo empotrado o fijjo en el extremo, vale teéricamente cero, pero se
recomienda que se tome igual a uno.

G4 = Gp = 1.0 (apoyos empotrados)
Restricciones rotacionales. Nudos superiores Gg y G¢

20187

600
Gs=Geo=-899 _ 119
JBTHC T 7430

900
En la determinacion de la resistencia de disefio en compresion, el factor de longitud
efectiva K, se obtiene del nomograma de Jackson y Morland, para el caso de
desplazamiento lateral permitido

Ky=1.32

Para calcular ia carga critica de Euler, el factor de longitud efectiva se obtiene del
nomograma para el caso de desplazamiento lateral impedido.

K,=0.78
Como las secciones extremas de las columnas estan soportadas lateralmente,
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Ky = 1.0 (apoyos extremos fijos)

4. Resistencia de disefio en compresion t
Relaciones de esbeltez

[_K_L__J _1.32x600 _ ¢n s (EL"] _1.0x600 _ 10 4
roJx 14.9 rJ,
La relacion de esbeltez critica de la columna es (KL/r), = 122.4.
Parametro de esbeltez de la columna
KL [F,
Ae= — ., |— E2-4
* V E ( )
donde:
KL/r = relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna
A= 122.4 / 2530 - 137
w 2.039x10
Calculo del esfuerzo critico de pandeo en compresion
Para 2. < 1.5, F. =(o. 658% ) F, (E2-2)
Para A.> 1.5 F,= [ijc 7} F, (E2-3)

Como A = 1.37, el esfuerzo critico se determina con la ecuacion (E2-2).
¢F .. = (0.658'7%) 2 530 = 1 152 Kg/em®

Luego:
G Pn=gF, A=085x1]52x91.0x10° = 89.1 Ton

5. Resistencia en flexion
Momento de disefio
Mu = B]'Mm' + BQM{( (C1'1)

donde:
M, = momento de disefio en los extremos de la columna- T-m
B = factor de amplificacién de momentos para disefic de miembros
flexocomprimidos (adimensional)
. Mnt = resistencia en flexion requerida del miembro suponiendo que no hay
desplazamiento lateral del marco (adimensional)
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My = resistencia en flexién requerida en un miembro como resultado de
desplazamiento lateral de la estructura

Co

B =——m
" U-R/P)

(C1-2)

Cm = coeficiente que depende de la ley de variacion del momento flexionante a lo
largo del eje del miembro flexocomprimido.

Cr = 0.6— 0.4 (My/M>)

Cn=1-04(7.891577) =0.50
Es critico el tramo superior de la columna

P, = fuerza axial de disefio que obra en la columna, Ton
2P, = carga vertical total, factorizaga, que obra sobre el entrepiso, Ton

Py =

(KLY
Pey = carga critica nominal de pandeo elastico

Con K,=0.78

2 -3
P, = x Ex20187x10 _ 1 855 Ton

(0.78x600)’

Por lo tanto, )
0.50

= = (.504
(1-137/1855)

B, = factor de amplificacién de momentos para disefic de miembros flexocomprimidos

1
4_ 2P,
2P,

Con K, = 1.32 (desplazamiento lateral impedido)

B;= (C1-5)

2 2 -3
P22=7r Ex20187x10 — 6476 Ton

(2.32x600)

1
2 =1.04
11.3+13
647.6
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M,=1.0x1577*%+ 1.04x3.80 *= 19.72 T-m

*Véanse diagramas de momentos flexionantes correspondientes a las combinaciones de carga
3y4.

Longitudes no soportadas lateralmente

Ly, = longitud maxima no soportada lateralmente para la que un miembro en flexién
puede desarrollar el momento plastico M, y conservarlo durante las rotaciones
necesarias para la formacion del mecanismo de colapso.

I, = 1.76r, f;— (F1-4)
¥

Ly = longitud libre de una columna entre secciones soportadas lateralmente. En este
ejemplo, L, =6.0m

Lr= longitud no soportada lateraimente de un miembro en flexion que se determina
con la ecuacion (F1-6).

r.X
L = yT’\/H,/HXZFj (F1-6)
L

donde:
n |EGJA
= | —— F1-8
s\ 2 (F1-8)
C S 2 A
X, =42 =2 F1-9
=5 (GJ) F1-9)
FL=(Fy-F,)

F, = 705 kg/cm? para perfiles laminados de acero NOM-B-254(ASTM A36)

Los valores de L, y L, valor también se pueden obtener directamente de las ayudas de
disefio del M-AISC-LRFD-VI-1993. Para el perfil IPR, IR 6 W 356x71.4(14x48) de acero
NOM-B-254(ASTM A36).

Ly=8ft=244cm
L= 263ft=802cm

Véase TABLA DE SELECCION PARA DISENO POR FACTORES DE CARGA para
perfiles utilizados como vigas, pagina 4-19, M-ASIC-LRFD-Vi- 1993

Como L, =244 cm < L, =600 cm < L, = 802 c¢m, el momento resistente nominal M, se
determina con la ecuacion (F1-2) de las normas AISC-LRFD-1999
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L,-L
M, =G, [Mp ~(M, .—M,{Lb —- HS M, (F1-2)
r F4 g

Calculo del coeficiente de flexion Cy,

B 12.5M
25M,, +3M ,+4M, +3M,

Cs (F1-3)

donde:

Mmax = momento maximo en la viga, T-m.

Ma = momento en el primer cuarto del claro de la viga, T-m
Mg = momento en el centro del claro de la viga, T-m.

Mc = momento en el tercer cuarto del claro de la viga, T-m

Todos los momentos que intervienen en la ecuacion (F1-3) se sustituyen con sus
valores absolutos. Véase diagrama de momentos, condicién de carga (1.2D + 0.5L +
E), columna derecha.

MITIéX =16.33

1.5m
h=6m
1.5m
15m
. 33
c, 12.5x16 T

T 2.5%16.33+ 3x9.38 + 4x2.43 + 3x4.52

M, =Z.F,=1285x2530x107 = 32.5 T-m

~

M, =(F,-F,)S, = (2530-705) x 1 152x10° = 21.0 T-m
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Luego:

M, = 2.21 [32.5-(32.5-2] )(86 —2.44

___—]] = 55.6 T-m > M, = 32.5 T-m
.02-2.44

Por lo tanto,
M, =M,=325T-m

6. Aplicacion de las ecuaciones de interaccion

a) Para F, >0.20
¢ P

n

M
i +§[ My | Vo Jsu) (HI -1a)
#E, 9| $bM,,  ¢bM,
b) Para L 20.2
¢ P,
M
B | M | Yo |y (HI-1b)
20P, | gbM,  $bM,,

Como P/¢P, = 11.3 /1 89.1 = 0.13<0.20, se utiliza la ecuacidn (H7-b). Como solamente
hay pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia (eje X-X), se desprecia el
tercer término de la ecuacion de interaccion que se refiere a flexion alrededor del eje de
menor resistencia (eje Y-Y).

)+ 0=0.063+0674+0=0.737< 1.0

" 2x89.1 L0.90x32.5

P | M, |_ 113 +( 19.72
20F, |9bM,

La seccion propuesta es correcta.

CONCLUSION:

Los perfiles 356x71.4 (14x48) de acero NOM-B-254 (ASTM-A36) son adecuados para
las columnas AB y CD del marco rigido del ejemplo, sin embargo convendria revisar
ofra seccidbn mas liviana. Se propone al lector revisar el perfil IPR, IR 6 W 356x44.8

(356x30).
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Ejemplo MFC-12. Calcular, mediante las Especificaciones AISC-LRFD-1983, los momentos de disefio Af, del
marco rigido de varios claros y de un sélo nivel, de una estructura regular, que se muestra en la figura. Las
vigas y columnas son perfiles tipo IPR, IR 6 W, de acero NOM-B-254 (ASTM A36). El desplazamiento
horizontal relativo de los niveles que limitan el entrepiso, A, = 0.25 cm.

115 ton 135 ton 135 ton 70 ton
S ton ._\17 47
——
400 m A D
- ///T/, pors v Lz |PR ]R d w
T4 ' 5 T 480 3 .
— +50 m — +50 m — m I Seccion transversal

Perfiles IPR, IR O W
Ay D: 356 x134.2 (14x90)
By C: 305 x96.7 (12x65)

T-1 406 x85.1 (16x57)
Marco rigidlo y orientacién de columnas

Columna del efemplo MFC-12

SOLUCION:
Si se impide el desptazamiento lateral del cabezal, las cargas aplicadas no producen momentos flexionantes.
de primer orden.

M,=0
4.5 ton A= 0.25 cm 1.27
2.50| i M 2.70
48 '
i 4 % ;
5.90 i 43 s

Analisis para M,
Diagrama de momentos flexionantes de primer orden, en ton-m

Calculo de B,
Métcdo de disefio utilizando la longitud efectiva de las columnas. El coeficiente B, se calcula con la ecuacion
(C1-5) de las especificaciones AISC-LRFD-1893.

B=—%p (C1-3)

1- P

donde:

% P, es la carga vertical de disefio en el entrepiso (incluye cargas muertas y vivas),en ton, A es el
desplazamiento horizontal relativo de ios niveles gue lo limitan, en cm, la direccion del andlisis, producido por
las fuerzas de disefio y determinado mediante un analisis de primer orden, en cm ZH , es la fuerza cortante de
diseno en el entrepiso, en ton y L la altura del entrepiso, en m.

ZP,=115+2x135 + 70 =455 ton

Columna A
Evaluacion del factor de longitud efectiva de las columnas
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41 582
400
31550
450

Gy =0 Giup = =148 . K.=12

T Bl xt x2.039%10° x41 582x 107

P = = =2 668.4 ton
T (k)? (12x 400,
Columna B
K =00 Pg= 0
Columna C
_ 2 x2039x10° x22 185x10°
K=2 P = f-Xalad A 2D Xes J0IXY
(2 x400)
Columna D )
(15 068)
Gn=0 G = 1 400/ 1.07 K=1.18
0 5(31 550
450
2 & -3
.. x2.039x10 x152068x10 - 1361 ton
(L18x 400)
TPz =2668.4+0+697.6+1361=4727ton
1 1
B ) 7, 45 1.10
T IB 4 727
Método P-A
B, 1 = 1 =1.07
- (ZPM)AOH _ 455X02§ )
-"Fmr 4.5x 400

Seusara B, = 1.0
| Calculo de M,
M, = B)M,; + BaAdy
M, = B
En la tabla siguiente se muestran los resultados obtenidos.

Tabla MFC-12-1. Reultados de diseiio

=697.6 ton

Columna Momento : M, =1.1M,
(ton-m} (ton-m)
A 5.9 6.5
B 0 0
c 25 2.75
D 3 3.3
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Ejemplo MFC-13. Determinar, conforme las Especificaciones AISC-LRFD-1993, los momentos de disefio A,
de las columnas tipo IPR, IR ¢ W del marco rigido simple de la estructura regular que se muestra en la figura.
Las columnas son [PR IR 6 \W 254 X80 (10X54) y la viga es un IPR, IR 0 YW305X38.7 (12X 28).

115 ton 0.75 ton/m 115 ton
3.0 ton/m E '
Tl
6.0 m
— I
115 ton 115 ton
0.75 ton/m
EEEEREEREERREY
____________ R ]
3.0 ton/m pd
T
1.5 ton-m
ton—-m 1 ton—-m 3.7 ton—m | 2.9 ton—m
J 4[ 43 ton }" .3! ton [l 17 ton
///, 0.52 7.5 ton—m wiw ///:’//
J" ton 33 fonm 11 t
'Tnsz ton 153 ton on
115 ton 115 ton
0.75 ton/m 2.3 ton—m
IEREEREREEREN 0.76 ton-m 3.9 ton-m
3.0 ton/m
2.2 ton
v TR 77 (_ AR {_
11.2 ton—m
1\115 ton JhHS.'/ ton

Momentos de primer orden totales (M, + M)
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SOLUCION: .

Como el marco es asimétrico en cargas, su cabezal se desplaza horizontaimente. Se hacen dos analisis, uno
impidiendo, con un apoyo ficticio, ese desplazamiento, y otro con la reaccidn que aparece en ef apoyo ficlicio,
con signo contrario. El primer andlisis proporciona los momentos M,,, v el segundo los M,

Calculo de B,

B=—"5>1 (C1-2)

Columna izquierda P, = 115 ton

b4 -3

Bl 5 x2.039x10°x12 612x10
Pp= = - =2 072 ton K=1.0
BT (K - (1x 350)° ¢ )

Coeficiente C,

Para miembros con extremos restringidos y sujetos a carga transversal, las Especificaciones AISC-LRFD-1993,
permiten un valor de C,, = 0.85. Notese que el diagrama de momentos flexionantes (Af;) es similar al caso
restringido-restringido del comentario a tas especificaciones, de esta manera,

= i 4(_&)_ ~
Cn=1-04%5=1-04{5757]=098 1.0

Seusara C,=1.0

Luego:
B = —5— =106
1-37072
Columna derecha
P,=117 ten

2
©El, n?42039x10° x4 287x10°

= = =704 ton
(xL)? (1x350)

Pg

Coeficiente C,
Para miembros sometidos Unicamente a momentos en los extremos, C,, se calcula con la ecuacion siguiente:

M i
Cn=0.6-04— (C1-3)
2
donde: .
M /M. es la relacidn del momento menor al mayor en ios extremos del miembro no soportado lateralmente, en

el plano de flexion. Af,/Af, es positiva cuando el miembro se flexiona en curvatura doble y negativa cuando se
flexiona en curvatura simple.

Del diagrama de momentos M,

M;=052ton-myAM>=1.06ton-m, M, /M; =049]; C,=06-0.4x0491=0404

B, =-2404__ 4485 <10 (C1-2)
1 117

~ 704
B, debe ser mayor o igual que 1.0 , de manera que se usara By = 1.0

Céleulo de B,
Método de la longitud efectiva

DISENO DE ESTRUGTURAS METALICAS '
Heéctor Sate Rodriguez ) 536 3 2 L{



|- 2 '
-5,
Con AP, =2x115+0.75x 6=234.5 ton
Columna izquierda
12 612 e
Gy =0 G = 3307 =25
600

Del nomograma del comentario a las especificaciones AISC-LRFD-1993, se obtiene X =1.33

x

_x’ x2.039x10° x12 612x10°

Fg ) =1171 ton
(133 350)
Columna derecha '
4 287
— . 350 _ —
Gy =0 Goup = Foq07 = 087 K=113
600
2 6 -3
p, = T x2.039x10 x4 287x10 =551.5 ton
7 (113x 350 '
XPg =1171+515.5=1686ton
B, -1
7 =235 =116
1 636
Método P-A
S S
S e 3T
(ZH)
Con  ZP,=238.5ton Ag=1.02 cm ZH=4.8 ton

A €5 el desplazamiento horizontal relativo de los niveles gue limitan el entrepiso en consideracion, en !a
direccién que se esta analizando, producido por las fuerzas de disefio, en cm y ZH es la suma de todas las
fuerzas horizontaies de disefio que obran encima del entrepiso en consideracidn, en ton (Fuerza cortante de
disefio en el entrepiso, en la direccién que se esta analizando) Estos valores provienen del analisis dinamico de
la estructura. Sustituyendo valores en |a ecuacion anterior:

_ 1
S X PINY)
4.8x350

=117

Cualquiera de los valores de B,, obtenidos con los procedimientos anteriores, es aceptabie. Se usard B,=1.17
Calculo de los momentos de disefio

Mu=B|M,,;+BzM:‘p B}=106 YB2=117
Columna izquierda:
El momento flexionante maximo se presenta en la base

M, =106x3.7+ 1.17x7.5=12.7 ton-m
Columna derecha: )
De la misma manera que en el caso anterior, el momento maximo se presenta en la base

M, = 1.0x0,52 + 1.17x3.5 = 4.6 ton-m
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