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CAPITULO L
INTRODUCCION

Los dos materiales mas importantes cn las estructuras civiles modernas son ¢l acero y el concrelo reforzado.
De cntre cllos, ¢l acero tiene mejores propiedades de resistencia, rigidez y ductilidad. Su cficiencia
estructural cs ademds afta debido a quc puede fabricarse en sccciones con Ia forma més adecuada para
resistir flexién, compresion u otro tipo de solicitacién.

El acero estructural tiene ventajas importantes cuando sc pretenden cubrir drcas grandes can pocos apoyos
intermedios y cubiertas ligeras. Su peso propio refativamente reducido, facilidad para apoyar o colgar de la
estructura maquinaria y equipo, y la sencillez con que se modifica o amplia cuando es necesario, convicrien
al acero en ¢l material estructural mis adecuado para la construccion de fabricas, bodegas. almacenes, cines
¥ gimnasios cubicrtos,

Su ulitizacién en edificios allos refleja algunas ventajas; menor peso en la cstructura, disminuycndo ¢l costo
de la cimentacion y reduciendo las solicitaciones sismicas, ductilidad y capacidad dc admitir deformaciones
ineldsticas sin sufrir dailos importantes, mayor resistencia, que permite obtener clementos estructurales de
dimensioncs menores, ¥ cl hccho de que Ia estructura sc fabrique fucra de fa obra al mismo tiempo que s¢
[ ye la do el ticimpo total de construccion y con ello el costo total de la obra.

Encel émbuu dc [a Industria Pclmlcm se fabrican plataformas marinas para ser instaladas ¢n los litorales del
pals, principal en la zona d i Sonda de C: he en el Golfo de México, con la finalidad de
proporcionar en algunos lugares del mar, Areas de trabajo y campamento. Hasta la fecha, en nucstro pals, se
han fabricado e instalado plataformas marinas sobre subestructuras cimentadas profundamente medianie
pilotes. La estructura ¢n su tolalidad se fabrica de acero estructural.

(And

El empleo de Ja para i a los cl estructurales de accro a originado que se¢
obtengan estructuras mds eficicnies y econdmicas.

Entre las desventajas que presenta cf acero como material se su baja resi ia al
fucgo y Ia posibilidad de ser atacado por la corrosion.

La resistencia estructural del acero depende en alio grado de ia temperatura. La pérdida de resistencia
estructural cs bastanic notable a altas temperaturas y la fractura fxﬂgll sm que fluya ct mnlcnal s¢ asocia

con las bajas peraturas, obli a cmplear cost y cicrto en

&

condiciones ambientales scveras.

En las estructuras mencionadas, el marco rigido ¢s el sistema estructural mas cominmente usado, ¢n las que
constituye generalmente ¢l esquelcto vertical resistente,

Debido a la amplia utilizacién de los marcos rigidos en [as estructuras actuales, en ¢ste trabajo s¢ revisard ¢l
procedimicnto de discilo cstablecido en el Reglamente de Construcciones para ¢l Distrito Federal (RCDF) de
1987,

Para tal efecto, en el Caplitulo Il se exp los li i les del RCDF - 1987 para el disefio de
marcos rigidos de acero estructural y sc proponcn dos marcos rlgldus senciilos para su solucidn.

En ¢l Capitulo III se mencionan algunas de las ventajas que resullan cuando se utilizan ¢n las construcciones
los sistemas estructurales a base de marcos rigidos y se describen los clementos que lo forman.



Tl Capitulo IV presenta dos opciones para efectuar el andlisis estructural de los marcos rigidos, ¢l método de
flexibilidades y el de rigideces.

La solucidn de Tos marcos rigidos propuestos en ¢l Capitulo 11 se presenta en el Capitulo V. El anilisis
estructural se realiza con los métodos desatrollades en ¢l Capitulo IV y el dimensionamicnto, con los
procedimicntos y requisitos especificados por ¢l RCDF - 1987.

1o d

Finalmente, en ¢] Capitulo VI s p los iosy i del trabajo
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CAPITULO H
ALCANCES

En este capitulo nos hemos planteado como objctive describir en forma breve algunos de Jos aspectos que
deben considerarse durante las ctapas de andlisis y dimensionamiento de marcos rigidos de acero estructural,
segiin lo establecido por ¢l Regl de Ci i para ¢l Distrite Federal RCDF de 1987. Se
proponen ademds, dos gjemplos sencitlos para su andlisis y dimensionamiento.

IL1 CRITERIOS DE DISENO

El proceso del Discflo Estructural end necesariamente ligado a reglamentos y nommas; estos documentos
cambian frecuentemente 3 medida que se incorporan nuevos conoclmtcmos y nucvas técnicas, En el

desacrollo de los temas aqul dos, se adi los di Yy dos por ¢! RCDF,
el cual estipula que para que una conslrucclén cumpla con las funciones pam las quc esth siendo proyectada,
[ io quc la de la ante las acci s¢ mantenga dentro de limites que

no afecten su correcto funcionamicnto ni su cstabilidad. Se¢ Hama estado lmite (6 Umite de utilidad
cstructural) de una estructura, a cualquier ctapa de su comportamiento a partir del cual su respuesta se
considera inzceptable,

En cf Capitulo I del Titulo Sexto del RCDF sc establece que toda estructura y cada una de las partes que la
componen, deberdn disefarse para cumplir con los siguicntes requisitos basicos:

I- Tcner scgundad adecmda oonlra la aparicién de todo estado limitc de falla posible antc las
de bles que pucdan p durante su vida csperaday

IL.- No rebasar ningin estado Iimite de servicio ante combinaciones de acciones que corrcspondan a
s de -

P

Los estados limite de falla son aquetl: lacionados con 1a seguridad y corresp ituaci en las
que fa estructura sufre falla total o parcial. o simplementc presenta dafios que a.f'cdan su capacidad pam
resistir nucvas acciones, La falla de una scecidn por cortante, flexién, torsién, carga axial o cualquicr
combinacién de esos efectos, constituye un estado limite de falla, asl como la inestabilidad o falta de
equilibrio global de Ia estructura, ¢l pandeo de uno de sus micmbros o el pandeo local de una seccién. Se
debe cvitar la aparicién dc cstados limite de fa]la dcbldos a las acciones que ocurren durante la operacién

normal de la estructura y a las acci corTesy a condici extremas.
Ei otro tipo de estados limite se iona con ag ituaci que nfncmn el coerecto funcionamiento de
la ion, y den fas deflexi agri I yvi i asi como ¢l dafio en
1 no est lesde la ién. Los requisitos de scmcno se relacionan pnnc:palmcntc con la
rigidez de la y de sus b de ella d den principal los j flechas y
vibraciones.
Para satisfacer los requisitos indicados en I (estados limite de falla), debe revisarse que para las distintas
inac de acci pecificadas en ¢l RCDF y para cualquicr estado limite de falla posible, la

resistencia de disefio sea mayor al cfecto de las acciones que intcrvengan en la combinacién de cargas cn
estudio, multiplicado por ¢l factor de carga correspondicnte, Lo antcrior s¢ expresa como siguc:

(FRYR) 2 (Fe)(3 5n)



El significado de los simbolos que aparecen en esta expresidn es el siguiente;

R= Resistencia nominal
FR= Factor de reduccién de la resi ia corr i a la resi i inal que se estd
considerando.

ZSII = Accién especificada cn cf Reglamento (el simbolo E indica que debe considerarse 1a suma de

todas las acciones que fengan una probabilidad no des iable de ocurrir simulté
Fc= Factor dc carga, correspondicnte a la accidn o combinacion de acciones quc se csii
considerando.

El producto (FR) (R) recibe el nombre de resistencia de diseilo.

Las acciones, y las combinaciones entre <flas, asf como los factores de carga que han de considerarse en ¢l
andlisis, sc incluyen cn ¢l Titulo Sexto del Reglamento.

Las resistencias nominales y de discfio con las que ha de revisarse cada uno de los posibles estados limite de
falla dependen de las caracteristicas de los materiales, por lo que en las Normas Técnicas Complementarias
para Disefio y Construccién de de Acero se f los valores de! factor de reduccion FR
que corresponde a los clementos y cstructuras que dcbcn diseflarse dc acucrdo a cllas, y s¢ dan métodos y
formulas para cvaluar, en cada caso, las resistencias nominales,

En la revisién de los estados limite de servicio se toma siempre un facior de carga unitario: es decir, la
revisidn se efectia con las cargas nominales (cargas de trabajo).

1L2 TIPO DE ESTRUCTURA

Las risticas de una dc acero dependen, en bucna parte, de las conexiones eatre los
clementos que la componen, las que determinan la mancra en que interactitan esos clementos.

En las Normas Técnicas Complementarias sc cstablecen dos tipos bisicos de estructuras; las cstructuras
continuas o marcos rigidos (tipo 1), cuyo andlisis y disciio sc basa en la icion de que al def las
estnicturas no se alteran los angulos que forman Yos cjes de kas barras que concurren en cada conexién, y las
tipo 2, que se analizan y diseflan como si las vigas estuvicsen articuladas en las columnas. En este trabajo
nos ocuparcmos de 1as estructuras continuas o marcos rigidos.

1.3 EJEMPLOS

Desarrollarcmos dos dc las ctapas fundamentales del Proceso de Discilo de un sistema estructural. Las ctapas
son ¢l andlisis y ¢l dimensionamiento, tornando como punto de partida la estructuracidn a basc de marcos
rigidos de acero estructural y ¢l sistema de carga actuante.

Considerarcmos como primer ¢jemplo, 13 estructuracion que sc mucstra cn Ja Figura 1 y los sistomas dc
carga que se indican en Ja Figura 2. Analizareimos estructuralmente el marco del cje 2 utitizando ¢l método
de rigideces que se desarrollard en un capitulo posterior. El anAlisis sc cfeciuard para cada combinacién de

cargas que indica ¢l RCDF y los cilculos los reali: auxili con una yra de escritorio.

En la Figura 3, sc mucstran los clementos estructurales det marco del cje 2 que s¢ han seleccionado para
revisar los diferentes estados limite de falla; 1a trabe T-2, la columna mas solicitada de entre las C-2A y C-
2B, la conexidn rigida X-2B y la placa base PB-C.



El método de flexibilidades serd desarrollado en un capitulo pesterior para su utilizacién como un método

alternativo cn cf andlisis de marcos rigidos. Para mostrar sy aplicacién inclui , COmo Seg! cjemplo,
un marco con un sistema de cargas arbitrario, como ¢l mostrado cn la figura 4. En cste marco no
cidi i i delos cstructurales.
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CAPITULO It

ASPECTOS GENERALES DE 1LLOS MARCOS RIGIDOS,
1.1 EL MARCO RIGIDO COMO SISTEMA ESTRUCTURAL

Una estructera se forma generalmente con algunos de fos elementos estructucales bisicos tales como
columnys, vigas, contraventeos, arcos, losas y muros. En ¢l arreglo estructural se deben aprovechar las
caracterfsticas peculiares de cada clemento para lograr la forma mds eficicnte del sisterna estructural global.

Algunos de los sistemas cstructurales mas empicados cn las estructuras son aquellos arreglos formados por
barras, que pueden ser tipo marco o tipo armadura y aquellos formados mediante placas verticales {(muros) ¥
hori Ics (losas), d inados gencralmente tipo cajon. Existen ademis, diversos sistemas estructurales
que pucden formarse combinando los clementos cstructurales bisicos mencionados anteriormentc.

Sabcmos que la principal fiuncién de una estructura es transmitir Ias cargas vivas \verticales y cl peso de
instalaciones, cubiertas, mums mncclcs eic., a la cimentacién y, cventualinenic, al terreno. La existencia de

1a estnictura res# en las cargas verticales y ta aparicion de empujes de viento é
fuerzas de inercia ocasionadas por el movimi del terreno durante un temblor. Para oblener estructuras
dmicas deben minimizarse las solicitaci que se¢ han de resistir, lo anterior puede lograrse

reduciendo las cargas o ulilizande sisteras estructurales que fas trasmitan al terreno de la mancra mds
eficicnte posible. Las cargas vivas y ciertas cargas mucrias, no pueden reducirse en general, pucs canstituyca
Ia razén dc ser de las estructuras, en cambio, si puede disminuirse cl peso propio. y con cf, los efeclos
ocasionados per temblores.

EI sistema estructural mds eficicnte sucle ser el que resiste fas fuerzas accidentates horizontales, de sismo o
viento, con el menor incremento de materal por encima del necesario paru soportar las inevitables cargas
permanentes.

Se cuenta con tres alternativas para proporci i ia y rigidez | en una est, 1 marcos
rigidos, contraventcos verticales y muras de cortante, cualquier problema puede resolverse con uno solo o
combindndolos.

Las marcos rigidos convencionales (fig. 5) son eficientes cn construcciones urbanas o fabriles de poca altura,
pero dejan de serlo cuando, al crecer ésta, se vuelven criticos los efectos de las fuerzas horizontales, que se
resisten esencialmente por {lexidn tanto ¢n las vigas como en las columnas, lo que obliga & aumentar sus
dimensioncs para obtener Ia resistencia y rigidez lateral necesarias. Esta limitacion se supera si se recurre a
utilizar contraventcos o muros que por su alta rigidez absorben la mayor pante de las cargas laterales. Los
conlmcmcos verticales y los muros de contante resisien las fuerzas horizontales de manera mis cficiente,
Los en tensién o presion, aprovechan las propicdades del acero mucho mejor que cuando

trabajan en flexion; los muros de cortante suelen ser de concreto reforzado.

El uso de contraventcos y de fos muros de cortante hacen que ¢l marco rigido deje de ser indispensable al
poder construir con vigas y columnas articuladas entre si la estructura de soporte de un edificio,
proporcionando la rigidez y resistencia laterales necesarias para evitar problemas de inestabifidad y pama
soportar los efectos producidas por fucrzas horizontales por medio de armaduras verticales formadas por las
columnas, vigas y contraventeos en diagonal colocados entre ellas (fig. 6). Sin embargo ¢s conveniente
utilizar marcos rigidos atin ctando sc emplecn elementos resistentes adicionales, de manera que las cargas
verticales permancnles sean soporiadas fundamentalmente por cllos y ayuden @ resistir las solicitaciones
horizontales cventuales (fig. 7).



Los marcos contraventcados son una buena solucion para edificios de aliura imermedia, al discitarlas sc
busca que el marco propismente dicho resista fas cargas venticates permanentes y ef contraveateo las
horizontales.

En estruciuras industeinies sc emplean contraveanteos verticales, combinados muchas veces con marcos
rigidos.

El si 1 de fas ph: mas marinas cs a base de marcos rigidos y contravenicos verticales (fig.
8).

L.0s marcos rigidos feoman parte de una estruciora tridimensionat, e 1o gquc s cncuentran oricntados cn dos
dirccciones frecuentemcnte ortogonales. Sin embargo, en este trabajo, pasa su andlisis y diseflo.
cousideraremos a cada marca como una estructura plana, sopostada Jateralmente por los srcos normales 2
el, despreciando fos torsi de Jas vigas pere teniendo en cucn(@ que Jas columens estdn
sometidas a flexién biaxisl, por formar parie de los dos marcos que secryaan en ella,

[

Vi Y 4
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Figura 5. {a) Marcos rigidos de construcciones industriales y (b) de construcciones urbanas.



Figura 6,

Figura 7.
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hy

Marco contravemeado, Conexiones rigidas.

-10-




B A

tian

Figura 8. Marcos contraventcados ¢n plataformas marinas con concxiones rigidas. a) Marcos
transversales y by Marcos longitudinaics.
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1112 PESCRIPCION DEL MARCO RIGIDO
Un marco ¢s una estructura formada por vigas y columnas como micmbros principales,

El marco mas cl | que puede imag para transmilir cargas verlicales solamente, s ¢l qtic se
obtienc por fa simple superposicion de vigas sobre columnas, de manera que cada uno cemple su funcién sin
una interaccion compleja entre ellos, las vigas trastadan las cargas verticales hacia sus apoyos y las columnas
las bajan a ta cimentacién. En este sislema no existe (ransmisién de momenlos entre vigas y columnas, lo
que hace que la distribucion de cargas sea poco eficiente, especialmente para cargas laterales, La resisiencia
a cargas laterales se funda en el trabajo en voladizo de las columnas, que deben estar empotradas en I
cimentacion,

Un marco rigide esid formado por vigas, columnas, conexiones rigidas cntre cllas y elementos de
contravenico, si son necesarios. La transmision de cargas de uno a oiro micmbro de la estrucuwa no se
realiza por simple sobreposicin, sine que [a conexidn existente entre cllos liene rigidez suficiente para
transmitir momentos, fucrzas normales y cortanies sin que haya desplazamicntes lincales o angulares
relativos entre los extremos de los micbros que concurren en ella.

Las vigas son cl general bori les o con pequedia inclinacién que reciben las cargas
verticales que actian cn la estructura y debido a la continuidad con ¢l resto de la estructura aparccen
monicNtos en sus cxiremos, resultande cn momentos flexionantes y fuerzas cortanies importantes. Las
fudrzas normales suclen ser despreciables. cxcepto en vigas de crujias contraventeadns. Adicionalmente,
contribuyen a la rigidea Iateral del conjunto de Ia estruclura. Sen micmbros en flexion bisicamente, aunque
tienen que tomarse en cucnta los cfectos de fas fucrzas cortantes y normales cuando soa significativos.

Las columnas. generalmente verticales, deben soportar 1as cargas y los mementos que les trasmiten las vigas
adyacentes y las columnas que se encuentran sobre ellas y bajarlas a la cimentacién. Ademis deben resistir
parte de las fucrzas laterales en marcos contraventeados y resistirlas en su totalidad en marcos no

contr dos. Trabajan fund I en flexocompresié
Las conexi rigidas i fuerzas normales y conantes de Ias vigas a las columnas y
viceversa, asi como las fucrzas que ap cn las di les de la

Los contraventeos son los clemenlos situados cn planos verticales para conlribuir a rcsistir las fucrzas
horizontales que obran sabre ¢l marco y para mejorar su rigidez lateral.
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CAPITULO IV
METODOS DE ANALISIS

Para cfecinar ¢l anélisis, e comportamicnta de las estruciuras se suponc elastico lincal, ¢s decir, estructuras

en que los despl i varian lincal con las fucrzas aplicadas. Se considera que todas las
defi i son peg en ¢ ién con las di i de los cf de que los
desplazamientos resuitantes no afecian significativamente la geometria de {a estructura y por lo tanio no
allcmn Ias fucrzas de los cl En tales dici los esfuerzos, fas deformaciones y los

debidos a dife i s¢ pucden sumar usando ¢l principio de ta superpasicion, La

maymia de las estructuras actuales estdn disciladas para que sufran solo pequedas deformaciones y se
deformen lincalmente, siendo ¢l caso de {as estructuras de acero, en las que ¢l tnaterial se¢ comporta de
acuerdo con fn ey de Hooke.

Los materiales reales, incluvendo af acero, licnen wn comportamicato cescano al cldstico lincal nada mas
cuando los csfucrzos son relativamente bajos, por lo tanto, ¢! analisis cldstico lineal es (il selamente pare
investigar fa respuesta de Jas cstructuras bajo cargas de trabajo. €l comportamiento elistico termina cuando
¢! esfuerzo de fluencia, Fy, aparece por primera vez en algin punto de 12 cstructura. Este esfucrzo es bisico
en todos los métodas de andlisis y discfio.

El comportamiento de la estruciura después de que en algin punto sc hn aleanzado el esfuerzo de Nuencia
{andlisis plistico) estd fucra del alcanee de ¢ste trabajo.

La finalidad del anAlisis estructural es d inar las fucrzas ¢ joncs) y las fucrzas internas
(resultantes de esfuerzos). Las fucrzas deben satisfacer fas condicianes de oquilibrio y preducir
deformaciones compatibles con la continuidad de ia estructura y las condiciones de apoyo. Las ccuaciuncs de
cquilibrio no son suficientes para dclcrmimr tas fucrzas desc id 4 i

cn una a oSl
indeterminada y es necesario compl [as con rctaci étricas simples entre las deformaciones
de la Estas relaci la compatibilidad de las deformaciones con la geomeiria de la

4
ot

cstructura y se COmO ¢ geométricas o condiciones de compatibitidad.

Sc pueden usar dos métodos g tes de andlisis. EI primero s ¢t mélode de "fuerzas” o de "flexibilidades”,
en cl que se proporcidnan suficientes liberaciones para hacer a fa cstmdum estdticomente determinada. La
" o

estructura liberada sufre deformaciones inconsi ylai g ica s¢ corrige despuds con
ta aplicacién de fuerzas adicionales.

El segundo cs el método de "desplazamientas” o *rigideces™. En este método se agregan sujeciones para
impedir ¢! movimiento de los nudos y se determinan las fucrzas que se necesiian para producis 1a fijacion.
Despuds se permite que tengan lugas d:s‘planmlcmos en los nudos hasta que hayan desaparccido las fueraas
ficticias de sujecidn, C idos los i cn ol nudo, jas fucrzas cn {os elementos de la estructura
se determinan par superposicion de los crccms de fos desplazamientos scparadas.

Se pucde wsar indistintamente ¢l método de flexibilidades o ¢l de rigideces pama analizar cualquicr
estructura. En ¢l método de fiexibilidades, como Ja solucién se tleva a cabo para las fuerzas necesarias para
restablecer fa uniformidad geoméirica, el andlisis generalmente comprendc fa solucidn de vasias ccuaciones
simultdncas en ¢f misma nimero que el de fugrzas dcsconocxdas es decir det nirmero de !lbemcxoncs que s¢
necesiten para hnccrala estructura cstiticamente di da. Las incégnitas en ¢l métoda de rig son
fas posibl Y i de fos nudes. La cantidad de fugrzas de fijacion que se deben agregar 3
Ta estructura es igual al nimero de poesibles desplazamientos de los nudos.
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Para el isis de i indelcrminad se necesita resolver ecuaciones
lineales simultincas, cuyo nimero depende del método de :m.illsls cmplcado Algunos métodos evitan las
ecuacmnes snmull:incas con el uso de téenicas iterativas 0 de correccidn sucesiva para reducir la cantidad de
los y son dos cuando los cdl sc hacen a mano o con una pequciia calculidora. Para
estructuras grandes, cl cdlculo manual es imprictico y se tiene que usar una computadora. La formulacién
fict del probl para su solucién en ¢ fora es usando matrices y dlgebra matricial. Por esta

razdn, las couackoncs cn este trabajo se plantcan en forma nmatricial.

En la actvalidad, las computadoras clectronicas sc han cstablecido camo las herramicnias mds poderosas
para clectuar ¢ andlisis estructunal, al grado de que no se concibe una cstructura dc lmporlancla grande o
mediana que no pueda analizarse con ellas. Permifen cfectuar andlisis tridi Jes mds rig ¥
liberan al estructurista de bucna parte del trabajo que tenfa que deseipesar, disminuyeado la probabilidad
de comcler errores numéricos, la dificultad de localizarlos y la necesidad de repetie los cdlculos para
corregirlos.

Sin embargo, también cstdn crcando problemas que antes no cxistian. Sc pone ahora demasiado énfasis en cf

anilisis "exacto”, descuidando el disefio y 1a concordancia entre ¢l modelo y la estructura. Cuande se utilizan

mé(odos manuales se conoce ¢! orden de magnilud de los elementos con 2os que se trabaja y pueden hacerse

saciones de resultados parciales a lo largo dc todo ¢l proceso; con las computadoras sc peerde cl

cnnlrol dcl analisis por lo que deben mlsalsc los ados finales. Tienen ademds. una
gativacn la fanza y ¢l aprendizaje.

En un intento por tratar de contrarresiar algunos de los aspectos ¢ influencias negativas que tienea cf uso de
las computadoras clectrénicas en el Proceso del Discilo Estructural, en ¢l presente trabajo se repasan los
métodos convencionales de andlisis cstructural de ntarcos planos que pucden utilizarse para soluciones
manuales (método de flexibilidades) y para seluciones por computadera {método de rigideces).

Para dar paso a la descripeidn y desarrollo de los métodos de anilisis, a continuacion se exponcen los tres
principios fundamentales del andlisis estructural.

1V.1 PRINCIPIOS FUNDAMENTALES DEL ANALISIS ESTRUCTURAL
1) Principio de inuidad {hilidad). Establcce que los despl i cn una cstructura son

funciones conlinuas, o s¢a quc canocidas las funciones de desplazamicnto, cs posible obtener las
funciones de deformacion.

El adjctivo “continuo”, en ta Mecinica dc! Medio Continuo. s¢ refierc a la hipotesis simplificadora
fundamental de quc fos Tal diados pucden id como si est constituidos por una
masa conltinua, sin huccos ai scparaciones cn su intcrior. Sc accpta ademids. que tales matcriales son
isbtropos.

Las deformaciones en un medio i idas a los cambios cn Ia posicién relativa de 1as particulas que
lo constituyen sc represeatan por nedio de un “tensor de las dcl‘ommcmncs mediante ¢l cual es posiblc
analizar su cambio de forma.

El tensor de las deformaciones fe} cs:
e(d=ei+e jre k
elfl=e itejte k

elky=e ive jrek

4



At

donde e, ¢, &, (o clongaciones)

T a las magni de Jas defc i unitarjas longit

sufridas por los vectores i, /. k respectivamente; los cocficientes ¢, €, cfc.. representan las magnitudes de

las deformaciones unitarias angulares sufridas por dichos vectores, cn senlido normal al cje correspondicnte
al primer subindice y paralelo al ¢je correspondicaic al segundo.

Es imponante establecer una relacién cntre las deformaciones que acabamos de mencionar y los
desplazamicntos de las particulas en ¢l interior ded medio. Liamemos {d} al vector de desplazumicntos de las
patjculas, tal que:

d,
{a}=4a,
d

2

donde d,,d,,d, son lns comp del desplazamicnio de las particulas en las direcciones de los vectores
1, /. k respectivamente.

Se puede demostrar que:
e, ol ax 0 0
'y 0 a1 0 e
[A 4] 0 oz d
[ 8l Jlax 0 i
e | |O/Z2 0 odlex|t
e 0 oz Sl
que sintéticamente podemos escribir:
{e)=|4){d} R e A |

donde [{{ sc conoce como Ja malriz de continuidad del medio continuo,

2) Ley de Hooke. Se asume que cl comportamiento del maierial es elastico lincal, lo cual quicre decir que
los esfucrzos son propoercionales a las deformaciones.

El problema fundamenial de la mecinica de los medios deformables es el de caicular los esfuerzos que |

aparecerdn a censceuencia de un cicrto estado de deformaciones. o bien, fas deformaciones que resultaran en
¢l medio, cuando este sc stjete a un estado de esfuerzos.
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Escribiendo el tensor de esfierzos {o) en forma andloga al tensor de deformaciones tenemos:

oi)=oi+r, j+1.k
a(j) =r.fto,j+r1,k
olk)= i+, j+ok

donde oy, representa la componcnte normal del esfuerzo gjercido sobre un clemento de superficic normal al
¢je "x". Andlog o,y o, rep respecti los esfucrzos normales cn las direcciones de
los ejes "p* y "z" Por ofro lado, T, representa la compencente tangencial del esfieerzo cjercido sobre un
clemento de superficie normal al ¢je “x", dirigida igual que el eje “y*. Interpretaciones andlogas pueden
hacerse para todos |os coeficienies de 1. Los csfuerzos normales se consideran positives cuando representan
tensiones, y negativos, cuando represchtan compresioncs.

Es importante cstablecer que T, =1,,, T,

y2 = Ty T = Ty Por lo que podemos escribir ¢l vector de
esfuerzos en la forma siguiente:

DR A S I R

Para medios cldsticos, la rclacién entre esfi y deformaci est4 dadar por las férmulas que representan
afa “Ley de Hooke gencralizada’™:

e, WWE -~v/IE —-v/E 0 0 0 Ho.

e, -v/E IE -v/E 0 0 0 |lo,

g\ _|-WE —vIE VE 0 (4 0 ||o,

ey 0 0 0 /G 0 0 Ty

€, 0 0 0 ¢ UG 0 Ty

e, o 0 0 0 0 VG||T,
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donde E= mbdulo de elasticidad o médulo de Young

G= médulo de clasticidad at esfucreo coftanic = ————-
2(14v)
v = coeficiente de Poisson

en forma sintética, la ley de Hooke cs;

fe}=(/Ha} V2

donde |/] sc conoce como la matriz de flexibitidades del medio continuo,

3) Equilibrio. Cada uno de los clementos que componen a la estructura, ¥ 1a estructurg en general, estin en
cquilibrio antes y después do que se apliguen fas cargas. Lo cual quicere decir que 1a suma de las fucrzas

externas y las infernas deben ser iguales a cero en cualquicr parte de [a estructura.

En 1a mecdnica de los cuerpos deformables, se establece que un eucrpo estd co cquilibsio si se cumple que:

a,

(K) [T 0 0 Iy Yy o Z
ri+| o %,,Y 0 %X 0 %,Z :: ={a}

Zilo o I o T Il

T’,;

en donde .\ es igual a §a intensidad de fucrza aplicada ea ¢l cuerpo on la dircecidn "™ ¥ y Z son fas

3 e e wn
Wy "2

cat enladi

que escrito en forma siniética tenemos:

{r}+[a] {c}={0}

e V.3

donde {F} es ¢l vector de intensidad de fucrzas en ¢l cucrpo, ¥ [A]T cs la matriz. de equilibrio.
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IV.2 METODO DE FLEXIBILIDADES
IV.2.1 Breve descripeitn del método,
La mayoria de las estructuras actuales son estdticamente indeterminadas y con el método de flexibilidades cs

necesaric conocer para una estructura en particular, ¢l grado de indeterminacién estdtica. La secuencia de
apiicacién del método puede resumirse de la siguiente forma:

a) Conocido ¢l grado de ind inacién esidtica, se introduce un nit de liberaci igual al grado de
indeterminacion, cfectuando cada liberacion eliminando una fuerza externa o intema. Las liberaciones,
bica d inadas fucrzas redund. s¢ sclecei de mancra que la estructura resultante sea

estable y estdticamente determinada.

b} Las libcraciones introducen incongruencias en los despl i y como fo paso s¢ calculan
estos en la estructura liberada.

c) Se calculan los dcsplammlcntos en la estructura liberada debido a valores unitarios de las redundantes,
estos desp) se i en ¢l mismo lugar y en la misma direccidn que el error en

desplazamientos determinados en el incisob).

d} Ahora sc determinan los valores de las fuerzas redundaantes necesarias para climinar los crrores en los
desplazamicntos. Esto exige escribir ecuaciones de superposicién cn las que sc suman los efectos de las
fuerzas redundantes scparadas a los desplazamicntos de 1 cstructura liberada.

¢) Finalmente, encontramos las fucrzas que actian sobre la estructure indeterminada original, sumando las
fucrzas de correccion (redundantes) y las fuerzas aplicadas en Ia estructura liberada.

1V.2.2 Discretizacidn del prablema

Para aplicar Ia teoria del analisis ¢listico de un medio continuo a un problema discreto, como ¢l marco
rigido plano, i duciremos las cuatro sigui consideraci que nos permitan discretizar ¢l problema.

1) Los desplazamientos se calculan para puntos (nudos) discretos en el marco, de manera que ¢l vectar de
desplazamientos es;
d,

n

fa}={*
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donde d,,,d,, son las Tnagnitudes de los desplazami cn las direcciones de los cjes coordenados "x” y

“y" para el nudo 1"y gy, corresponde al giro en dicho nudo,

2) Lasd i bién se di izan, se consid I las deformaci: por flexién de los
clementos estructurales. Las deformaciones por efecto de carga axial y cortante no sc consideran cn este
trabajo.

J) Esfucrzos. Los esfucrzos pucden calcularse una vez que sc conocen los clementos mecdnicos
correspondientes, por lo tanto, introduciremos ¢l vector de los clementos mecdnicos {p} sustituyendo al
vector de esfuerzos {a}, al que

{r},
{p}={{p}, p ——1v.sa
{r},
donde { p} ;= alosclementos mecdnicos de interés en la barra “i* de la estructura. Pueden ser niomentos
flexionantes, carga axiales, cic.

", = namero de barras cn la estruclura,

4) Fuerzas externas. Las fuerzas externas s¢ id id. li en los y/0 nudos de

la estructura. Las cargas pucden ser concentradas, lineales y pambdl:c:is

[V.2.3 Desarrotlo del métoda.

El problema consiste en encontrar los valores de los de despl i {d}, defor i {e}y
los elementos mecdnicos {momentos flexionantes) {p} decl marco. Para su obtencidn, consideremos los tres
principios fundamentales come sigue:

Equilibrio

Llamemos [a] a la matriz de continuidad dc una cstructura eldstica discreta, y reemplacdmosla por la matriz
de conlinuidad [4]) dcl medio eldstico continuo en la ccuacidn 1V.3. La ccuactén de equilibrio es ahora.

{F}=[a] {p} e — V.4
donde [a]r se conoce coma la matriz de equilibrio del sistema.

La mairiz [a} representa @ una estructura hiperestitica, por cllo, es posible subdividirla en la siguiente
forma:

T T. r
(a] =[fa.] )]
r
tal que [a.,] sca una malriz cuadrada y no singular, para lo cual es neccsario que represente a una

. T . R
estructura isostitica estable y por lo tanto [ak] cs la matriz de equilibrio dec las redundanies. En
consccuencia, escribircmos la ecuacion del equilibrio en la siguicnte forma:
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=Ll T {7} s

donde {p,} es el valor de los el dnicos cn los miembros de la estructura isosttica y {Pn} esel

P

vector de los clementos
PR T 1o M | PR ) S—

Definamos ahora at vector {R} dc las redundantes como:

de los ¢l dund: despejando a {p,} tenemos:

(ry={" 1=

SN S

Podemos escribir entonces:

{pe}=[o)F}+{1]{R} —

w7

Agrupando las ccuaciones 1V.6 y IV.7 tcncmos:

({3} el e Y
que sintéticamente las podcm;s cscribir como:

{P}=[8.){F}+[5:]){R}

endonde [, ] representa a los valores del vector (p} en la A isostética, producidns por fuerzas
unitarias aplicadas ¢n los punlos ¥ ¢n la dizeccion e 1a que se desea el desplazamiento.

1.8

[b,,]son los valores del vector {p} en la cstructura isostitica, producidos por las redund R
unilarias.

Ley de Hooke

La ley de Hooke la representaremos aliora con Ja ecuacian:
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{e}=[rip} ———1vs

Continyidad
La éniV.ldela inuidad, a pod escribic en forma andloga a la de equilibrio 1V.5:

{enf=lfde

de donde obtenemos que

{el } = [aa ]{d}
{ex}=[as Jla}

despejando al vector {d} de la primera igualdad,

{d}=(a]"{a}

el cunl pedemos cscribir en fa siguienie forma:

=er )
¥ por lo tanta:
{d}=[p] {€} ——ere—1Vv.10

Si shora sustituimos la ecuacién IV.9, de Ja ley de Hooke 1 fa ecrracién anterior, obtenemos:

0 7y 1) —

Caon esta ceuacién y una vez conocidos los valores del vector {p}, podemos ealeular los valores del vector de
desplazamicntos en la estructura hiperestatica.

También, a1 ignal que para ¢} veclor {d}, puede demostrarse que:

{e}=[6a] {e}

donde {u} = vector de los desplazamicntos refatives de tas redundantcs.

e A AV

Si sustituimos Ia ccuacién de fa iy de Hooke V.9 en la conacion anteriar, obiencmos:
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{u} =[5, T[NP} ——e1v13

De aquf, podemos deducir que la solucién del problema cs aquella que hace que el vector de los
desplazamientos relativos de fas redundantes {u} sea igual a ccro.

n ot ti

Agrupando las ccuaciones 1V.10 y IV.12 g escribir I de 2 c idad cn la forma

siguiente:

T
{ah] _JIs.) {e} V.14
= - [RSSS———Y |}
{u}] " (4]
Por otro Jado, si sustiluimos Ja ecuacién del equilibrio IV.8 cn 12 ecuacién de la ley de Hooke IV.9.
obtenemos:

{e} =115 )F} +[8,){R)] =115

si ahora sustituimos la ecuacién anterior en la ecuacion de la continuidad IV.12. y la igualamos a cero, sc
ticne:

{u}=[8.] [rY1eF}+[oa){RY] = {0}

y efectuando algunas operaciones simples ob finalmente la sigui expresion:
(CRY T2 CH] TOT ATy (] { Pe—"
que representa un sistema de ccuaciones lincales de Rn i con #n incognitas. Al resolver cste

sistema de ccuaciones, s¢ obticnen los valores del vector de 1as redundantes {R}.

Adicionalmente, de Ia ecuacidn del equilibrio 1V.8 podemos deducir las siguicntes formas simplificadas para
obiener los valores det vector {pg) y de las matrices {8,) y [bg].

a) Si {R}= {0}, entonces:

S 1 1N [ of SE— VAT

donde {Po} son los clementos mecdnicos en los miembros del marca, preducidos per las cargas reales
aplicadas cn 12 estruclura isostdtica.
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1 0
0 Y]
w  sa {F}={op » {rRH0
0 0
enfonces, Ia primera columna de [bo] es igual a los valores de {p) idos por cstitica resolviendo Ia

estructura isostitica con el siguiente sistema de cargas:

{F}=

ol © & -

y en general, las columnas de la matriz {50} comresponden a los valores de {p} producidos por fuerzas
unitarias aplicadas en la estructura isostitica, o sea que:

[50]=[{pa} :{pol;:--]
sisccumpleque: {FY=[1] » {R}={o}

<) Anlogamente, si hacemos que:

{r}=[0] » {R}={1}

cntonces obicnemos a:

[&)=[{r.}Hp. i Hpuby | ————va0

Donde {Po}i  sonlosvalores de {p} en la Isostati ducidos por la redund: Rl

¥

.

Por lo tanto, las ecuaciones IV.8 y IV.16 Ias cscribiremos en 1a siguiente forma;

{p}={p.}+[B )[R} —————1v20

(L6 /T2l = (6] 1P} vt
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A contiguacion, ilustrarcmos algunas cquivalencias entre los miemb de las i deducid:
antcriormente y las formulas dei principio dei trabajo virtual, con el propdsito de incluir algunas fSrmulas de
integracidn numérica que nos permitan simplificar los cdleulos numéricos duranie la cvaluacion de los
productes cotre vectores y matrices en Jas ecuaciones mencionadas en este tema.

-

Consil 1a sigui viga h ia en un extremo y apoyada en el otro. sometida a la
accién de una carga uniformemente rcpamd.:l Este problema tienc una reaccion hiperestitica, Lo
resolveremos cligicndo como redundante a la reaccion venical en el apoyo que llamarcmos R y

toul el desp i delai fca ap! el principio del trabajo virtual.

2 S )

Hiperestitica z
I E
LN}
. .

—
Isostdtica Z X 4
2 T - o1
1
m:-_\._%i -

4
e - i

g 1

ot [

donde Ao es e diagrama de momentos en la estructura isostdtica producido por las cargas externas.

Lok Y

Mg,  es cl diagrama de momentos en fa estructura i

por la redund R, con
valor unitario, ¢n la direccién en la que se desea el dcsplmmlcnlo

La solucion del problema es ¢l valor de R que origina que cf valor del desplazamicnto en el audo 1
(desplazamiento relativo de la redundante) sca igual a cero. Por ¢l principio del trabajo virtual
sabemos que para la isostatica

ds _Af L _wL
d'“=IM0"'°‘ﬁ=4(EI)[ )(L)— 3

fo=fmama = Y & )( YORE

3EI
Por lo tanto, ¢l valor de 1a redundante Rl se calcula de 1a signiente forma;
=dg+ iR =0 mememe v.a2
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Sustityyendo, cncontramos que R, = Iwi/8. y puede trazarse cl di de
para la viga hiperestdtica, quedando como sc inucsira a continuacion:

M= »_/é?_I

Si ahora igual accrola ion 1V.21,

(Bl LW 1+ 8] [/ b0 ) RF= {0} v

de las couaciones V.22 y 1V.23 observamos que:

J M,m, ,.ﬁ_[b T ]{I'..} By L Y

eveemn V.25

I”m nlll

Los desplazamicntos ea ka estructura hiperestitica estan dados por:
dy
{d}= ij_, _
OBl
quc por [a ley de Hooke, ecuacién [V. 11, equivale a:

)= [, 22 < LY}

* Delo anterior , podcmos afirmar que cn general descamos obtener integrales de la forma:

ds . dy
I= L Mm 7 o I= L nm VT
donde A es una funcidn polindmica de los siguientes grados:
Grado |, Cargas concentradas
Grado 2. Carga uniforme

Grado 3. Carga lincal
Grado 4. Cargn parabdlica

La funcién i sicmpre cs un polinomio de grado 1.
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Para 1a solucion de la integral s distinguen dos casos:

a) Afcs una funcidn de grado 1 & 2 (1as cargas sobre [a barra son ¢ das o unifor idas).
entonces la funcitn Mm serd de prado 2 6 3. En este caso ¢f vector {p}; de la ecuacidn 1V.4a os:

M,

{n}, =~

M,

cJy
donde Afy, Mp, M son los valores de los rmomentos flexionantes de la barra § en les puntos o1, 8, ¢
indicados er la figura 92,

En este caso, ¢} valor de Ly infegral pucde caleularse con 1a fermula se Simpson como sigue:

I _T{M 1, + AM iy + Mptta ] omemmeeeens V.26

dounde m;, mg, e son los valorcs de Jos momentos flexionanies de la bassa i en los puntos A, &, C
carrespondienies a una carga unitaria aplicada a Ja estrucwern (figura 9b) y /. &5 la longited de 12 barma i.

- "/—
N -
T IO R S
* I—-_‘ 13 - ? i
. . L4
! . !
Figura 9. a) Polinomio de primero o segundo grado, b) Polinomio de primer grado.

Podemos escribir Ia ccuacién §V.26. en Ja forma:

T

a1 0 0i[M, L
= 4] 1]
I={m, 4 My tx SET
me] 10 0 1IM,

que en forma sintética la expresaremos coma;

1= {m} [ M} e
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por comodidad y por scr una mariz diagonal i cn adel, fue:

1
L
[fl =SE :]1 J— V.28

b) M es una funcidn de grado 3 6 4 (las cargas cn las barras son lincales o parabdlicas). entonces la funcién
Mt seri de grado 4 6 5. En este caso, el vector {p}; cs!

M,
MH
7 JCE 7 7/ Ju— —1v.29
M,
ME

donde M, Mg, Mc. Mp. Mg son los valeres de fos momentas Nesionantes de I barra i en los puntos A,
B, elc., indicados cn Ia figura 10a.

a) ib)

Figura [0.  (a) Polinomio de tetcero o cudrto grado. (b} Pelinomio de primer grado

En csle caso. cl valor de la inlegral lo calcularcmos con la farmula de intcgracién de Newion-Cotes como
siguc:

md 17 0 0 0 OfA,
ma | O 32 0 0 OffM, .
I= Ao =
mr [0 0 12 0 0pRM, * SOET
mp| 400 -0 327 001M,
¢ 0.0 07
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que al escribirla en forma sintética nos queda:

7= {m} [/ M} ————tv30
de igual manera, en adclante asumiremos que para cargas lineales o parabélicas en labarma /,

7
L 32
[f], ==={12} ———vi31
90ET

32

7
A inuacibn, introduci Ia definicion y [a generalizacién de ta matriz de fiexibilidades de tas barras
para su utilizacién posterior.
1.- Definicié Le 1L, barra a todo clemento recto de seccién constante que lenga momentos

flexianantes y fuctzas cortantes sin discontinuidades.
2.- Generalizacién de la mairiz de {lexibilidades:

53!

)= — Lk

.

donde [f]; es igual a la ccuacitn IV.28 & IV.31 scguin el caso.

Por facilidad y por ser una matriz di; 1, la j en la siguil forma;

/],

[l ={ L2
(/1.
1V.2.4. Resumen def método.

El andlisis de marcos rigidos planos por ¢l método de flexibilidades lo podemos resumir cn 1a siguicnte
forma:
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Obtenemos cf vator de la redund: {R} conla it
(181 [/ T8 JJIRY = [T L P} v

En seguida utilizando Ia ecuacidn del cquilitvdo, eafenlaremos fos valares det vecter {p}:

fr}={p.}+[0 {R} o a0
Con iz ecuacién de 1a tey de Hooke, obtenemos los valoses def vector de deformaciones {e}:

T T 1) FENe——_—— X

Posieri <on las f de la invidad tos valoses del vector de desplazamientos
{d} y comprobamos los resultados verificando que el vector de desplazamicntos relativos de fas redundantes
s¢a igual a coro:

e AAY]
{d}=[& ] 7}{r} ,
rmmtmsnaneannans [V, ]

{u}=[6,] {e}
Las reacciones y las fuerzas internas también se pucden determinar poe la superposicion det efecto de las

cargas extcrnas sobre Ja estructura fiberada y of efecto de las fucrzas redundantes, Esto se puede expresar con
1a idn de sup idn sigui

{HY={H,}+[ AR} cmrrmmsmnnn 1932

basada ¢n ¢l principio del cquilibrio y semciante a fa cenacion 1V.20., donde:

{Ha¥= vector de las reacciones en 1a estructura isostitica producidas per fas cargas exiernas.
W=[{Ho}i{Ho)ii{Ha},,, ]

donde {Fig}; cles vector de las reacciones en {a estructura isostatica producidas por la redundante R;
unitatia,

La aplicacion de csic método cn cl andlisis de marcos planos. sc verd o un capitulo posterior.
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IV.IMETODO DE RIGIDECES

V3.4, Breve descripeidn del métode,

Cuands una estructura ); de varios ¢ se sujetn a cargas, los nudos sufren desplazamicntos
en forma de rotacidn y traslacion, En el método de rigideces, tas idades d: idas son fa ion y la
traslacién de los nudos.

Los difercntes desplazamicntos en los nudos son independicntes entre cllos, ya que a cualquicra de eifos sc le
puede dar un valor arbitrario por la intsoduccién de fucrzas apropiads. Al niimero de desplazamicntos
independientes de las nudps de una estructura se le conoce como grado de indeterminacién cinematica o
namere de grades de libertad, El método, lo podemos describir en forma breve como siguc:

a) Conocido el grado dc indeterminacion ci ica, se un sistema de coordenadas para
identificar la ubi y d ibn de los desplazami de los nudes, Se introducen fucrzas
restringentes eo igwal punere que of grado de indeterminacién cinemdtica para impedir el
desplazamienta de fos nudos.

b) Se detcrminan tas fucrzas restringentes como una suma de fas fuerzas en exiremos fijos (empotrados) que
se juntan cn un sudo. Para la mayora de los casos pricticos, las fuerzas de empotramicnto s¢ pucden
cateutar con la ayuda de tablas,

¢) Se supone ahora que la estructasa estd deformada de tal modo que un despiazamiento es iguat a Ja unidad
y todos los demds desplazamicnios tiencn valor cero, y se detenninan las fucrzas necesarias para
mantener a la cn csta configuracidn. Estas fuerzas se aplican en los diferentes grados de
fibertad. Se determinan las fuerzas internas en Jos lupares” necesarios correspondientes a esta
configuracién. Se repile el procedimicnto para un valor unitario de desplazamiento en cada vao de los
grados de Hberad.

d) Sc determinan {os valores de los desplazamtcmos neeesarios para climinar las fuerzas restringentes
inroducidas ¢n (b). Esto d: da cf uso de de icién cn que se surnan los clectos de

fos desplazamientos scparados sobre las fuerzas sestringenies.

¢} Finalmente, se obticnen las fuerzas sobre la estructura original sumando ias fuerzas aplicadas sobse fa
estructura ingida a las fuerzas producidas por los desp § de nudas calculados en (d).

1V.3.2. Desarroifo del método.
1V.3.2.1 Paste I, Se consideran cargas aplicadas en los nudas de ta estructura solamente.

Para el desarrolio de este método nos apoy en las ideraci hechas en el punto 1V.2.2 que nos
permiten wtilizar las formulas que rep a un medio i et un medio discreto coma los tarcos
rigidos planos, Por cstas ideraci las i bidsicas para ¢l desan’ollo det mérodo de rigideces
son las mismas que para et mélodo dc flexibilidades, por lo que en algl nos en
ellas, El problema ch los valores do tos vedtotes de dcsplaaamxcmo {d).
deformaciones {e} y elementos mecdnices (momentos ficxionantes) {p) del marco.

1V.3.2. 1.1 Notacidn y signos convencionales.
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En este método se necesita un sistema de signos que sc deben definir con claridad. Comio sc realizan
aperaciones algebraicas, los signos correctos son de maxima importancia, por cllo, shora darcmos los signos
canvencionales y [a notacién para ¢l mélodo de rigideces. Esto s¢ explica mejor en relacién con la figura
11a, que representa fa forma desviada A'B' de una barra gecta AB de seccidn constante de un marco rigido
plano. El momento externo {de nudo sobre barra) o giro cn sentido contrario a las manccillas del reloj, se
considera positivo. La traslacion reiativa A de los oxtremos perpendiculares a la dircccion original del
clemiento, A = y, — y,, produce flexion; ta traslacion relativa a Io largo del gjo x sc considera que ¢s cero.
es decir, se supone que 1o ocurre ningin cambio de longitud. La rotacién de la cuerda, r=A/L, se
considera positiva cuando s en ¢ sentido de !as munceillas del reloj. La notacién adicional es como sigue:

@, = giro enel extremo A (extremo cercari)
@y = giro en el extremo B (extremo lejano)

L

YA

()

1777
QLY

)

Figura 11, Signos convencionales para ¢ método de rigideces,
(a) Direcciones posilivas de rotacioncs de los extrem 05 pp ¥ . ¥ rotacion de Ia cucrda y.
{b) Momentos dc extremo producidos por un giro unitario en A. (¢) Momcentos d¢ extremo
originados por un giro unitario cn B.

ky = rigidcz angular del extremo .. cs decir, ¢ momenlo de cxtremo en A correspondiente 2 un giro
unitario en A micntras sc impide el desplazamiento en B (figura | 1b).
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kg = ngldcz angular del extremo B, es decir, <l to de en B que ponde a un giro
en B mi sz restringe el desp i enel A (figura 11c).
t= det es decir, ¢l enun do B producido por una i6

unitaria del nxm:moA (figura 11b).

748 =factor de transporte de 4 a B,

Tgy= factor de transporticdc B a 4.

Necesitamos cenocer los valores de &4, kg y ¢ para un micmbro prismdtica. Para cllo nos apoyarcimos cn cl

principio de! trabajo virtual.

La rigidez angutar k4 de un micmbro prismitico s¢ define como:

ica y clijamos

I

M
k,==4

Pa
Para conoccr su valor, consideremos un M aplicado ¢n Ja si viga hi 4
como redund: Rlal de ion en ¢l potrad
Hiperestitica wa { 5

A

. M4

Isostdtica (A

-l <Rn=n_’/'__‘Tn.

Los giros en la isostftica debidos a2 Jos momentos aplicados son:

810 = [ = L (1)(a,)() = e

fos J-mm, _ (L)

Por o lanto calculamos ¢l valor de la redundante Ry on la ecuacién:
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S+ WR =0

ML L

+=— Rl=
6EI  3EN o

R=-t
2

La solucién dc la hiperestitica cs:

b ~

l |

(5 )

HE

@
1
i

Lo cual quiere decir que el factor de transporte de momento ded a8, Tog esigual a 172,
Para obicner ¢l giro en el punto A, g, aplicamos un par unitario en la isostatica, como se mucsira;

[N

(/74?» s

inee

Luego

e )

0, = M,L
Y]
Por lo tanto, la rigidez angular k¢ para una barri de scccién constanic vale
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=M4=—-—-——-——-—-—-IV.JJ

D¢ la misma forma, sc pucde demostrar que

ky=k, = ﬂ
L
Como el factor de portees de 172, ¢l de porte L en ¢l do es:

1V 46l _ 28
1=Tp{k)= (5XT)= AR L

§i el extremo opucsto del clcmento estd ssmplemente apoyado, la rigidez angular sc modifica y su valor s¢
determinard en scguida.

Supongamos que se aplica un M,q al ext izquierdo de una viga simple como sc muestra, que
resulta en un giro @ ,. El valor del @, lo encontraremos nuevamente aplicando un par unitario cn Ja viga,
teniendo:

. Y

g G

y por lo tanto:

o P

po= [ Ml Ly = 2k

la rigidez cs:
M, 3£
k==t = v.3s
¢A
¥ cbviamentc, en csie caso, ¢l factor de transportc cs igual a cero por esxar amculado el nxlrcmo opucsto.
Los valores dc los del fijo inducides por apoyos despl de bros F
Soi:

t

—t

g

val ‘ v
donde
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6ET V.36
M,=My=—-
L a7
12ET
Vy=-Vy= %
1V.3.2.1.2 Ecuaci de para un cl recto.
Consideremos 1a curva A'B' que la confj; idn d da de un el AB de cual
marco rigido plano somctido a wgas latcrales (ﬁgum lla) Los momentos MA yMpgenlos exircmos Ay B
se pueden expresar como Ia suma de los idos por las en los extremos AyBdc
momento debido a 1a carga laterat sobre el ¢l con fos despl i de pedidos. Por lo
tanto,
4 6EI
M= s 28 g SE
L L L — iv.38
p, -2, (AEL L 6EL, '
B L A L B L1
Démoslc aliora al ¢l AB’ una idn cn cl sentido antihorario alrededor de A' igual a y = A/L para

obtener [a posicién A" B” indicadz en la figura 12 y Itamemos a 0,4 y 8 tas deformaciones angulares en A"
y B” respectivamente, tal que

9.1:‘7’.4‘*’%

1v.39
=9 +%
Op=@y +A/L
M, Q h 3 "
- b -’ "
. Sp=9p+A/L '
Figura 12. Defc i gulares en un ¢l recto,
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I escribir las i 1V.38 en la forma siguiente;

4ET 2Kl
M=o, 2,
M,=25’9,+4—L519,

¢n forma matricial tenemes

M) EIf4 2][6,
=— e IV A
i

Sy

sicl el tiene enel mds cereano, la ecuacidn serd;
Y

bet=5le Na)

V.3.2.1.3 Principios fundamentales

Ley de Hooke

La ley dc Hooke para ¢l método de flexibilidades quedé ropresentada por la ecuacién IV.9 que aqui
transcribimos.

{e}=[71ip}

Si de esta ccuacién despejamnos ct vector {p} tencmos:

{p}=[s1"(e}

donde [V} = (k] = matriz de rigidez de los clementos.

Por lo 1anto, la tey de Hooke la representaremos ahora en la forma siguienic;

{p}=[ke} ———tv1
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Si llamamos a

{r}, ={AA:I!:} R

f
EIf4 2

[k]’=T[2 4] SU— V.43

{e} = {9 7 } Entonces dircmos que:
[ 03
G S 1 —— i

¢s la ecuacion fundamental del iétado de rigideces aplicado a marcos rigidos sujctos a Nexién.

La ecuacidn 1V.41, en forma Erica y iderando la ién §V.43 tendri la forma siguicnte:

{p}, [le], [0} [0] [0]]f{e},
{r}, ], o) {o] {}{e},
{P_,.g . ) [kinﬂ {"'Enn
Continuidad

La ecuacion de In continuidad IV.1 ¢s

{e}={a}{d}

De la ccuacién 1V.43, sabemos que

{2}

y de la ecuacidn V.39 sabemos que

8, _[p.+AlL
6,f, \ew+alLf,

[R— — VA5
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podemos escribir

{94} _[1 0 IIL] :‘ s —
8), 1o 1 L) A"l ’

quecsiguala

{el, = [a} fd}, e rv7

donde

1 0 VL
[a) = = matriz de continwidad de el elemento / del marco.
ot L]

Por lo tanto, la ccuacién IV.1. para ¢l método de rigideces Ia podemos escribir en forma genérica y
considerando la ecuacién IV.47 en la
forma siguiente:

{e},] [lal,

{;}’ = [‘;]’ | {7 | E— T
{e}o) lals

Eaquilibrio

La ecuacion 1V 4 del equilibrio es:

{F}=[a] {p}

Por lo tanto, 1a solucién ¢s:

Sustituyo la ecuaci6n de la inuidad IV.1 en la idn de 12 ley de Hooke IV.41 y obtenermnos:

{p} =[k][a){a} ——1van

Lucgo sustituimos la ccuacién de la ley de Hooke V.49 cn 1a ccuacién del equilibrio:

{F}=[a] []a]{a}



abien

{r}= [K]{‘/} B A 1}

donde [K] = [a]r [k][a] =a la matriz de rigidez dc la estructura,

Resolviendo el sistema de ccuaciones 1V.50 obtenemos tos valores del vector {«/}. con li ecuacidn de In
continuidad I'V.47, obtencmos los valores del veetor {e} y los valores del vector {p} los obtenemos con la
ccuacion de Ia ley dc Heoke 1V.41. La comprobacion la rcalizaremos chiecando ¢l equilibrio con la ecuacién
del equilibrio IV.4,

Cuando no se cuenia con un programa de computadora que cfectiie el producto |a|T|'k] {a] para encontrar los
elementos de la matriz de rigidez [A] de [2 cstructurs, éstos pueden calcularse en forma directa como se
mucestra a contimacién:

Si cn la ccuacion 1V.50 hacenos que -

{d)y=11

donde {/] ¢s ha matriz identidad, cntonces

{F} = [K] seremmeemscneemen V.51

lo cual quicre decir que las columnas de la matriz de rigidez [A7) represcatan a Tas fuerzas que hay que
aplicar para producir desplazamicntos unitarios cn los diferentes grados de tibertad de Ia estructura.

1V.3.2.2 Parte 1. Se consideran cargas aplicadas cn Jos nudos y en los clementos de la estructura.

En general, los marcos que tengmos que analizar cstan sujelos a cargas aplicadas tanto cn los nudos como cn

los ¢l tos que fo P Para su sol proced de la sigui forma®

Estado |

Sc consideran nulos todos los desp {nudos dos) y sc determina ¢l vector {7 de las
fueszas de fijacion (fucrzas y niomentos de empotramiento) de 1o0s nudos como una suma dc las fucrzas cn
extremos {fjos que se juntan cn un nudo. Adcmds, con fos momenlos de empolrimicnte de las barras,
integraremos el vector {#}; dc los clementos mecinicos del Estado I

Estado 11

Llamaremos vector de fuerzas cfectivas {#,.. al vector negalive (fuerzas y momentos aplicados en sentido
contrario) del vector {7} de las fuerzas de fijacion de fos nudos obtenidos cn cf Estado I.

Con el vector de fuerzas efectivas { I"Eﬁ aplicado ¢n ¢l marco, efectuarcmos ¢l andlisis estructural de acucrdo
a lo antes expuesto cn la Panic I (cargas aplicadas cn los nudos de fa estructura solamente). Del andlisis.
obtencmos los valores de los vectores de desplazami {d} y deformaci {e} del marca. Con el vector
de defc i {e}yla ion IV.41 de la ley de Hooke, calcularemos los valoses del vector {p}yy de
los elementos mecdnicos del Estado 1.
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El vector {p} delos el i di al marco, lo obtendremos sumando los vectores de
clementos mecdnicos de {os Estados [y l] 0 sca que

{p}={p}, +lp}, vz

del muarco; motnentos

Finalmente. procederemos a obtencr los di de los
flexionantes (DMF), fucrzas cortantes (DFC) y fuerzas normales (N).

El diagrama de momcntos flexionantes lo obiendremios a partir del vector {p} de los elementos mecinicos
Para ello es necesario introducir Ia sipuiente:

REGLA: Al momento en ¢l c\lmmo A (extremo cercano) de ta barra / del vector {p}, debemos cambiarle cf
signo cuando se construyc cl diag de i (DMF} dc la barra 4, El momento ¢cn el
extremo B (extremo Iejano) de la bama 7 del vector {p} mantienc su signo cuando s¢ construye ¢l diagrama
dc momentos flexienanics.

La regla anterior podemos cjemplificarla coma sigue:

M,

M,
a)si {p}. ={ ‘} o sca que
! —

M, (\@ =7 => M,

entonces cl (DMF)/ cs:

b) si {P}’ ={:Z"} o sea que
axn

o sea que

cntonces el (DMF)/ ¢s:
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Por otro lado, cl diagrama correspondicnte a las fuerzas {DFC) lo cbtend: a pastir del
4 de e .

Fag auxitidnds en la ibn que al con la fuerza

cortante Ccomo siguc:

dM
— =V —————— V.53

dx
El di; de fuerzas les, lo o5 eft do el equilibrio en cada uno de los nudos del
marco.
En ci capitulo siguicnte, sc resuelve un marco utitizando el método de rigi ¥ se cjemplifica fa ob i6

de los diagramas antes mencionados.



CAPITULO V
EJEMPLOS

V.1 EJEMPLO No. 1

Recordando que nuestro objetivo principal iste en ¢l analisis y dimensionamicnto de marcos

rigidos de accro estructural conformc a los procedimicatos y requisitos especificados por ¢ RCDF-1987. en

cste gjemplo maslnrcmos la ap]lcacmn det mcxodo de rigideces duranic la clapn de nnﬂlms de un marco

rigido y, con los resul idos, di Tos el astr ionados (fig. 3).
licando los blecidos en ¢l RCDF.

El marco rlgldo 4 analizar sc mucstra en fas figuras [ y 2. Los clementos cstructurales clegidos para su
se enlafigura 3,

V.1.f ANALISIS DEL. MARCO
En <! articulo t88 del capitulo ! del Titulo Sexio del RCDF-187, se cstablece que 1a scguridad de una
cslmclum deberd verificarse para cl efecto combmndu de todas las acciones que tengan una probabilidad no

preciable de ocurtir simul indosc dos catcgorias de combinaciones:
I.- Combinaci que incluy: i per y acci variabl
1L- Combinaciones que incluyan acci per iables v accidentales.

Encel articulo {94, se establece que para las combinaciones de acciones clasificadas en 1a fraccion [ anterior.
sc aplicard un factor de carga Fe de 1.4, mientras que para las calificadas en la fraccién 11, sc aplicard un
factor de 1.1.

Cuando se ecmplean métodos de andlisis cldsticos de primer orden para la determinacién de Jas acciones
m!cmas {fucrzas cortantes, momentos flexionanics, ¢ic.) necesarias pard revisar un estado limite de falla

do, s¢ obti los mismos Itad sn se cfectia ef andlisis con las cargas nominales {de lnbnjo)
y se multiplican después los ¢l a di a ellas por ¢l factor de carga. o si
primero se multiplican las cargas por Fe y el andlisis sc rcahza con las cargas fuctorizadas.

Como il que 1as coll y las trabes del marco son perfiles
cstructurales 1R 356 X 790 (W 14 X 53). por lo tanto. ¢l producta El = cie. en todos los clenicntos del
marco.

V.l.1a Anilisis dc) marco ante cargas verticales.

l..a combmacubn que incluye i per (cargas y i variables (cargas vivas

ificadas cn la fraccién | del articulo 188, sc mucstra en la figura 2a. Antes de efccluar el
andlisis, multiplicaremos las cargas nominales de la figura 2a por el factor de cargas correspondiente (Fe =
1.4), teniendo 1as cargas factorizadas que se mucstran en la figura 13. En Ja misma figura s¢ muestra la
nuineracion de nudos y barras y 1a orientacion de éstas dltimas.
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figura 13. Cargas factorizadas. Numeracién de nudos y. numeracion y oricniacion de las barras.

Método de ripidcces

En la scecidn 1V.3.1

son a4

73

yla

lacion de fos nudos,

que fas i

normalmente conocidos como atimero de grados de libertad o grado de indeterminacion cincmitica de la

eslructura.

En nucstro cjemplo tencmos ocho grados de libertad: seis giros (uno por cada nudo) y dos desplazzmicntos
(uno por cada nivel de marco).

En la figura [4 se muestrin

los sc

is giros y los dos despla

del marco.

que

Wy )
i
V. v
) ! B " [
v 5 - [v¥g V)
rrra =y rre

Figura 14, Grados dc libertad del marco,
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El vector {d} de desplazamientos def marco serd:

@
222
?s
@y
{21={ & ¢
Ps

V.1

Para cfectuar ¢l andlisis, procederemos de acuerdo con Jo establecido cn fa seccién 1V.3.2.2 per (cner cargas

plicadas en fos <l !/
Estado I
Las barras 1 a 6 no tiencn cargas aplicadas en su longitud, por lo tanio, no tienen momcntos de
cmpotramicnto. .
09 Tae 19 Tm
‘ 21 Jonm l 2 Tenm
an ngqg@‘un tn 106 vnﬁgc%)—;n ™
lLYlI- ﬂ’l'-\
e r.(ﬁm#;g;m T~ 2o ".&Mm ™
llﬂll Tom l'I"! Tan ILL Toa lklﬂ Ton
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y las fucrzas de fijacién totales de tos nudos son:

18.99 Ton-n 193 Ton = n 1706 Tou-m
)
[4 [4
2517 Tan-n 256 Tan-m
) Y2261 Ton-m
4 »

Ftecel Yiier Vicacss

~45-



en consecuencia, ¢l vector {F} de tas fucrzas de fijacidn es:

{F}=

2517
-2.56
-22.61
18.99
-1.93
-12.06

{ XX XXXX

o |

y cl vector {p}; de los clementos mecinicos del Estado I cs:

{r}, =

X

P N—
et

X

5 L

o

I~

ﬁ
e

5k:w§;:m§ 3535

s

T

2517
2517

22.61
2261

18.99
-18,99
705
-17.06

V.2
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Estado Il

Con cl vector de fucrzas efecti {Foy} aplicado en el marco, ef; cl andlisis estructural segin lo
expucsto en la seccion [V.3.2.1.
-25.17

2.56
2261
J|-18.99
193
17,06

{F-f} =

e ¢

Sabemos que Jos valores del vecror de desplazamiento {«/} {ccuacién V.I) los oblendremos resolviendo el
siguienie sislema de ccuaciones (IV.50):

{r}=(x}}

para resolver el sistema, encontraremos los vatores de In matriz de rigidez {A] del niarco segan fa ecuacion
IV.51 que nos dice que: (/) = [A] si {«} = [£). Dcacuerdo con csta ccuacion. 1as columnas de it matriz [K]
son las fiucrzas que hay que aplicar pam: producir desplazamicntos unitirios en Ia estructura, obicniendo:

2857 0286 0000 0571 0000 0000 0000 049
0.286 3472 0308 0000 0STL 0000 D000 0490
0000 0308 2901 Goon 0000 0571 0000 0490
(K]= 0571 0000 0000 L7140 0286 0.000 490 (0490
0000 0571 0000 0286 2322 0308 -0490 0490
Q000 0000 0.571 0000 0I08 )758 049 0490
Q000 0000 Q000 0490 490 0490 1679 L840
0490 0490 €490 0490 0490 0490 0840 -0.840
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El sistema de ecuaciancs a resolver es:

[ =25.17
A 2,56
2857| 05| ool osn| oa| ool os] 0w @ 22.61
(342|035 _Go[ o371| 60| 6| o 3 .
2901| 00| 00| 0571| G0 047 P _|-18.99 _v
E&D T714] 03%6| 00| 045| 049 e | 193
SIMETRICA 3335( 0308] 049 049
['A 17.06
1758 049 049
1679 | 0.%4 b, 0.0
034 D, 0.0
los valores del vector {d} son:
[ -7.3211
2 0.4768
-8 6.0307
-9.0673
{ay=1{%= xL
[ 0.6188 EI
Py 7.3215 *
D, 0.4752
D, 1.6071
Los valores del vector {c} de deft i ) 1! 1v.39, IV.44 y IV.47) para lasbarras 1, 2, 5, y 8 son:
BARRA [1]
_D _0.136
“TLH=
7.185
8, = +2|~=-.___
Rt Tl
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BARRA {2

0.136
a, =226
“TEF
D, _0.613
By=g, +=Ll=—"—=
G A=
BARRA 5]
9=¢+(D, D) _0.800
A 2 El
(D;-D) _0.942
8, =0 + (LA
s = Ps B
BARRA 18}
0.477
=g =—p
6.031 .
8, = =
=0T

Para oblener los valores del vector {P} de los clementos mesdnicos del Estado II, nos apoyamios cn las ecuaciones [V.41 y
IV 44 que nos dicen:

1vas

wh={or ] =teste,

Previo al cdlculo de los vatores de {p};). obiendremos los valoses de fk); con fa ecuacién IV.43:

Eifé 2
[x} = ’E[z 4] — Vs
BARRA (1]
1143 0.571 M p=-3.95 Ton-m
] =[0.571 1 143] x B Mpy=8.13 Toa-m

FARRAL2) My =051 T
=051 Ton-m
{x1, = 4L, Moy =0.78 Ton-m
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BARRA 5
M,y = 145 Ton-m

[k = [k]m Mg, = 1.53 Ton-m
BARRA (8]
0,615 0.308 M,y =215 Ton-m
{£) [ 308 0.61 5] ® El My =386 Ton-m

Los valores det vestor {p} de los clementos mecAnicos del marco, los cocontramos con Ia ccuacion V.52, que nos
dice:

{p}=1{p}, +{p}, —VS2
Por lo tanto tencmas:
BARRA {t] BARRA 2]
M,=-3.95 Ton-m M,=0.51 Ton-m
_ My=-8.31 Ton-m My=0.78 ‘Ton-m
BARRA [3] BARRA |4}
M,=1.68 Ton-m M,=-12.99 Ton-m
My=7.13 Ton-m My=213.99 Ton-m
BARRA (5] BARRA (6]
M,=1.45 Ton-m M,=11.63 Ton-m
M;=1.53 Ton-m Mg=12.37 Ton-m
BARRA (7] BARRA 18]
M,=21.13 Ton-m M,=24.76 Ton-m
Mp=-26.99 Ton-m Mp=-18.75 Ton-tm
BARRA (9] BARRA {10}
M,=13.9% Ton-m M,=19.7 Ton-m
My=-21.23 Ton-m My=-12,37 Ton-m
-50-



La i6n la ¢l equilibrio de los nudos con los valores de {p}, como s¢ muestra:

?
-2123'19.7 ~12.37
- [ (s 0 |

-1399
-12.99 1.63
-831 213

-349?77”7 & 3.68

La suma de los momento en cada nudo es igual a cero, por lo tanto, los resullados son correctos.

Para trazar ¢l di; de i a partir de los valores ded vector {p}. nos apoyrremos e Iy
regla dada cn la scocién 1V.3.2.2.

De acucrdo con ello tencmos (DMF):

s 13 2@
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y ¢l diagrama de fuerza cortantc cs (DFC):

T g9 63 o7 936
ll Hil
368, 34 !
TR J“IMLL I U~U3|
177
963 L 103 53¢ H”n a7
-1 085 +6.87
=3
g @
m—
~084-r ey 1275 1092 124
RS 11111 N v 1
e
«12.75 Jl -084 24 ’ I a2
-35 137 +309 g
—
]
]
t=
Finalmente, las reacciones cn los apoyos son:
19 Ton L9 Ton
21 tonsm
13.7 Ton 137 Ton
j28 Ten/m
L3
]
1[4
]
35 Ton 097 Yan ‘”J 399 Ton
— T —t i
9% Ta f ost Ta ' 168 T
29489 Ton B4.64 Ton 27.£3 Ton
L 295 | ase {
™ I

=52.



V.L1b Anilisis del marco ante cargas verticales y Iaterales,

Las combinaciones que incluyen acciones permancntes (cargas muenas), accioncs variables (Cargas vivas

i acciones acci {sismo), clasi cn la fraccibn 1 del aniculo 188, s¢ muestran ¢n las figuras 2b y
2c. Anles de cfectuar el andkisis, ipli Ias cargas il de las figuras 2b y 2¢ por cl factor de cargas
(Fe=1.1), las cargas das que s¢ enlafigura IS5,
® @
an Ton an Ten
l APeLS4 Tavin
29 Tom
133 fon 132 Tee
[_ereion tonsm
e
: 2 Tan
«
a
4L - —~
s n t A3 m s s } 225 n
EIXY 8a

Figura 15, Cargas factorizadas
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Método de Rigideces,

Estadal
Los momentos de empotramicnto de las barras son:
a8t fon a31 Ton
l 134 Towsn l 134 Tensn
1428 Ta (M—uu T 1266 uﬁ%ﬁﬁﬁ}n ™
103 ten 283 fon 246 Ton 146 Ton

1133 Toa :LJ)I Ton

‘ n_tensn % Tovn

1240 Ton 12E8 Tom 121 Tom 123 Ton
y las fucrzas de fijacion totales de los nudos son:
14.08 Ton-n T a2 {on -n 1266 Ton-n
7
18.0 Ton-n 182 Ton-m
’) )16.18 Ton-n
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cn consecucncia, ¢l vector {F} de las fucrzas de fijacion cs:

(M, 18.0
M| |-182
M,| |-1618
M,| | 1408
{F}=‘M, 1 -142
M,| |-12.66
El | =2
|£] -39

y el vector {p}, de los elementos mecdnicos del Estado 1 es:

{n}=1

18.0
-18.0
16.18
-16.18
14.08
-14.08
12.66
-12,66
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Estado Il

El vector de fucrzas efectivas cs.

- 18.0
1.82
16.18
- 14.08
{Fef}=~{Ft=1 ve
12.66
2.2
3.96
Necesil resalver el si sistema de para obtencr los valores del vector {d}:
2.857 0.246 0.0 0.571 0.0 0.0 0.0 0.4%
342 0.308 0.0 0.5t 0.0 0.0 0.49
2.901 0.0 0.0 0.571 0.0 0.49
EIx 1.714 0.286 0.0 -0.49 0.49
SIMETRICA 2.329 0.308 ~0.49 0.49
1.758 -0.49 0.49
1.679 -0.84
0.84

P
2]
LA
[
P

P
p,
b,

-18.0
182
1618
=-14.08
142
12.66

3%



¢l resultado es:

o -9,4269
2 -2.8678
e, 0.0835
y=l?] o [osmel 1
? ~13719] " EI
? 2.7851
D, 14.4737
D, 31,0831

Los valores del vector {e} de deformaciones angulares para fas barras 3, 4,6 y 9 son:

BARRA (3] BARRA [4]

g, =413, o
(D,-D) _ _iesrs.

8, =4 219, 0, =g+t =488y

D, - L .
Oy =, +—(—.ZL—?I)=_4.§4%I

BARRA J6] BARRA [9]
(b, -p)
8, = 2T ) 4,829 _
= 0, Vit 6, =g, =~ 959,
D, -D, o == 1372
0, =, +(_1L_l_)= 7.53%5, On =@, El

Los valores del vector {p} ) de clementos mecinicos del Estado 11 y del vector {p} de clementos mecdnicos de!
marco los caleutaremos simultdncamente y en forma similar al realizado en el andlisis ante carga vertical de! marco. Por lo
tanto {enemos:

BARRA 1]
My = 1.70 Ton-m My = MMy = 1.70 Ton-m
My = -3.69 Ton-m Mg = Mpy+Myyy; = -3.69 Ton-m
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BARRA (2]

Mpj; = 5.45 Ton-m My =545 Ton-m

Mg = 3.81 Ton-m Mp =381 Ton-m
BARRA [3]

Mag = 7.14 Ton-m M, =714 Ton-m

Mgy = 7.18 Ton-m Mg = 7.18 Ton-m
BARRA [4]

My =-8.12 Ton-m M, =-8.12 Ton-m

Mgy =-8.21 Ton-m Mg =-8.21 Ton-m
BARRA |5}

M,y =4.07 Ton-m M, = 4.07 Ton-m

Mpyy = 4.93 Ton-m Mp =4.93 Ton-m
BARRA [6]

My = 9.82 Ton-m M, =9.82 Ton-m

Mgy, = 1137 Ton-m Mp=11.37 Ton-m
BARRA [7]

Mgy =-6.20 Ton-m M, =118 Ton-m

Mp; = -4.33 Ton-m Mj =-22.33 Ton-m
BARRA [8]

My = -1.74 Ton-m M, = 14.44 Ton-m

My, = -0.83 Ton-m Mg =-17.01 Ton-m
BARRA (9]

M,y = +5.87 Ton-m M, =821 Ton-m

Mgy = -3.53 Ton-m Mp = -17.6]1 Ton-m
BARRA [10)

May = 0.01 Ton-m M, = 12.67 Ton-m

Mpq = 1.29 Ton-m My =-11.37 Ton-m

La comprobacién la ¢f 1 do ef cquilibrio de los nudos y los cortantes de entrepiso con los valores
del vectot {p).
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Equilibrio de nudos:

e

%\ ﬁﬁ)
-17.61 1267 ~11.37
T T

821
-gat T 493 na7
E| ]
407
-g1e {1180 -22.33l14.44 -17ai 982
-369 TIT 5g T 718
g 3
17 545 7.14
Vel Vi

La suma de los momentos en cada nudo es igual a cero. Diremos que los resultados son correclos, hasta que
los i

T of de igual que en cl caso anterior, a pantir de tos valores del voctor
{p} y larcgla dada en [a seccién 1V.3.2.2.
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Diagrama de fucrza cortanic (DFC).

=745 L]

f ] ‘“
27 [22] 23 <)
Ty | M i
I g U i
(')l 4 d
us ~134 696 220
4605
-457 257
43 ey 913 B v o LT1]
LTy < ut""h g
~ i
~J‘~ 247 ~L -322
. Q
R AR -L3 eps -4
a7 o243 any
-3
Equilibrio nivel superior:
———
19 {
—— -——
467 257
La suma de cortantes es igual a cero, por fo tanto, los resultades son correctos.
Las reacciones en los apoyos son:
® ® c
A3t Ton A Ton
154 Toa/n
37
333 Ton #33 Ton
l { 190 Tonrn
£z M
343 T- I
245 Ton 409 Yoo
e A (s
1941 Toa 1 643 lv] aLre l‘m'
L 0. | 63w ]
) o A
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V.i.2  DIMENSIONAMIENTO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES,

En el proceso de discflo de una estructura debe tenerse muy en cuenta la estabilidad de los diversos elementos que
ia componen como son vigas, columnas, contraventeos cuande los haya y concxiones. Ademds, ha de investigarsc la
estabilidad de 1a estauctura en conjunto. En un discfio correcto debe oblencrse scguridad adecusda contra la [afla por
inestabilidad de cada uno de los elementos, y conta ¢l colapso ocasionado por cse fend dcl sistema I

La falla de un marco rigido pucde ser parcial o de conjunto,

1.as failas parciales se presentan cuando sc agota la resistencia de alguno o algunos de los clementos que forman
¢l marco, sea por incstabilidad, por formacién de un wecanismo con articulaciones plisticas, por fiacturas o deformaciones
locales excesivas, o por contante.

Una falla parcial. sobre todo si es de uni columny, puede tener consecuencias graves; sin embargo, no sucle
ocasionar ¢l colapse total de 1a estructura, pues ci fos marcos dgidos de alto grado de hiperestaticidad hay varias
trayectorias posibles de transmision de las cargas, de mancra que si un micmbro deja de trabajar se produce un reacomodo
que ova a los elementos cercanos Ias cargas que Ie correspondian,

EY discdo de marces rigidos siguicndo métodos ionales se basa en evitar fallas parciales, bajo la
suposicién de que se obtienc una estruciura con una scguridad adecuada si cada uno de los elementos que 1a companen,
considerado individualmente, tiene esa seguridad Después de hacer ¢l andlisis del sistemn complclo. o dividido cn
subsistemas, con ¢l que sc obticncn los cl Anicos en los mi estos se di uno por uno,
prestando poca atencién al trabajo dc conjunto.

V.t Requisitos de seguridad.

Como sabemos, 1a revisidn de los estados limite de falla consiste en comprobar que se cumipia la siguiente

desiguaidad:
(FI(R)2 (1) sm)

Es decir, quc para cada elemento de una estructuta, debe verilicarse que las fuerzas internas de disciio scan
menores o iguales que as tesistencias de disefio,

E! factor de seguridad de una estructura depepde tanto de los factores de carga como de los de resistencia que par
ella se cstipulan. Los factores de carga toman en cuenta la incertidumbre refativa a las cargas en 1a estructura y a la
exactitud de los métodos de andlisis. Los factores de reduccion de resistencia toman en cuenta la variabilidad de In
resistencia de los materiales, posibles variaciones cn las di icas de los mi y, ¢l tipo de failade la
estructura y sus consecuencias.

En las Normas Téenicas Completientarias para Discllo y Construccidn de Estmcturas de Accro s¢ proporcionan
los valores del faclor de reduccién de resistencia Fp, y se dan métodos y formutas para evaluar las resistencias nominales
de las estructuras.

Pana fincs de diseiio, ¢} RCDF clasifica 1as secciones estructurales en cuatro tipos (seccion 2.3.1 de las Normas
Téenicas Complementarias), cn funcién de las relaciones ancho/gnicsn maximas de sus clementos planos que trabajan ¢n
compresion:

Seeciones tipo 1.- Capaces de alcanzar el momento plistico y conscrvarlo durante las rotaciones
necesarias para la redistribucion de momentos en la estructura (secciones para
disefo plstico).

Secciones tipa 2.- Pucden aleanzar ¢l momento phsucn pero no ticnen capacidad de rotacién bajo
deesa
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Secciones tipo 3.- Pucden alcanzar ct P a la iniciacién de! Mujo plistico
{secciones no compactas).

Sccciones tipo 4.- Ticnen como estado limile de resistencia ¢l pandeo local de algunos de los
elementos planos que las companen (sceciones esbelias).

En secciotics tipo 1, pueden desarrollarse asticulaciones plisticas hasla que se forme cl mecanismo de falla. En
secciones tipo 2, cuando se presenta una articulacibn platica, cl elemento deja de ser eficicnte por no poder absorber mas
Tolacién.

¢ Pam nucstro cjetnplo, en la figura } sc mucstran los clementos cstructurates del marco para los que revisarcnios
los estados limites de falla,

Los Anicos de disefio sc obtuvi en fa seccion V.11

Las clementos estructurales scran de Accro Estructural B-254 (ASTM A-36).

V.LLia Discflo de la trabe T-2.

Las solicitaci principales para este el son por flexidn y cortante, por lo que cl disello se hard pary
ambos.

Los diagramas de momentos flexicnanic y fucrza contanic nuis desfavorables para este clemento se oblicnen del
andlisis ante cargas verticales (secc. V.).1a), en donde cncontramos que al momento y el cortanie maximos 5¢ prescnlan
enclextemo By son My =-27.0 Tom, Vi = 1849 T.,

C que existe iccion lateral cn el centro del claro, proporcionada por Ias vigas secundarias
indicadas en a fig. !, por lo 1anto, la longitud no soportada faleralmenie es L=3.50 m,




Flexibn
El perfil supuesto en el andlisis fue un IR 356x79.0, con Zy=1427.0 cm?,

Suponiendo que sc trata de una seccién tipo 1 6 2 y que L<Lu, !a resistencia de discio
es:

Mg=FR ZF, = 0.9(1427)(2530)(10%)=32.5 T - M > 27.00 T-m; el perfil estd sobrado
Proponemos zhora un IR 356x71.4 (wl4x48), con Zy=1285.0 cm?
Mg=0.9(1285)(2530)(10%)=29.3 T+m > 27.0 T-m, ¢l perfil es adecuado.

Clasificacién de la seccién

)
Patines 2 24 659
2, 2(15.)

A h _350-2(35.0)
- 7 86

32.6<69.6

En la tabla s¢ indican los valores maximos de las relaciones ancho/gruese de patines y
almas de i I idas a flexion de su cje de mayor momento de inercia, para
acero con F,=2530 Kg/cm?, correspondientes a bos diferentes tipos de saccidn que se especifican
en las normas.

SECCION TIPO 1 TIPQ 2 TIPO 3
PATINES 9.1 10.7 16.5
ALMA 69.6 105.4 159.0

De acuerdo con los valores calculados, la seccitn es tipo 1.

La longitud mixima no soportada falcralmente Lu, para la que ¢l miembro puede
desarrollar el momento pldstico MP. se calcula con la siguiente expresidn.

F)

T+4l+x)

dr,
Lu= 6554,
x !

donde:

dY &
X, = 7.76‘(—’—) —E’; d es el peralte de la seccidn y tel grueso del patin comprimido.

M,
=0.6-0.4-="
C 4M

2

20.4; flexion en curvatura doble.

20.57

=06-04] ——
o 4(27.00

):0‘3=>C=O.4

G4~

REFERENCIAS A
LAS NT.C. PEL
RCDF

Ec.33.1

Secc.2.3.2

Inciso 2,3.3.1¢

Inciso 2,3.3.2d

TABLA 23.1

Ec.33.15

Sece, 3.3.2.2



x =770 4)[l 5]) (—15-3-0—)=2>osz

2,040,000

6.55 z
J =657.00
L= 2052(”])(49) 1+ |+(zosz) 57.00 cm

L,=657 m > L=35m; cpandco laicrml no ¢s crilico.

La seecion es capaz de almnmr cl mumcmo pldstico, por lo tanto, cf perfil propucsto ¢s
corresto y ¢l esel

El estado limite s nluanm cuando s¢ agota {a resistencia a la flexion en la seccién
critica (no se i de

Cortante

La resisteticia de diseflo al cortante, Vg, de una viga o trabe de cje recto y seccidn
transversal constante, de seccidn [ es,

V=V F
Para calcular la resistencia nominal al corte, Vi, delalma,

A_d-2 _350-2015) ..,

r t, 0.86
o i que nacol jesadores y,
k=50+ 5‘°, =50
()
luego,
k 5
400 j— =1400 =62.2
! F, 2530
ocomo
ﬂ=EI7.2<I-100 L=62,2
‘ F,
entonces

Y, =0.66F, Aa =0.66{2530)[(35.0)(0.86}] = 50,261.0 Kg

y la resistencia de diseflo cs
=0.9(50.26) =452 T> dex: 18.49 T
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V.1.2.1b Diseio de Ia eolumna C-28,

De fas columnas seleccionadas para revisar los estados lmilc de falla, fa mas solicitada ¢s la C-2B scgin los
resuliados del andlisis ante cargas verticales (seccion V.1.1a).

Las solicitaciones de Ta columna ebienidas det andlisis son:

sane

l
I

[

Para ¢jemplificar 1a revision de los cstados Umile de un cn ién biaxial, i que
!a carga axial se incrementa en un 47% cotrespondicnte al marco en 1a direccion "X" y que los en 1a direccid
*x" san &1 50% de los obtenidos en la discecidn "y".

Lucgo, las solicitaciones de disclo de fa columna som:

|

JRS S,

L1
2N v 04 tn ’!\
&) @
®J’ O
B2 G
ﬂ'ﬂl ﬂ'll|
2t '

El perfil supuesto durante ¢} andlisis fué un IR 356x79.0, para in revision de fos estados limite consideraremos un
perfil IR 356x71.4 igual que en trabes.
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Miembros flexocomprimidos
Dimensionamiento de columnas que forman parte de estructuras regulares,
Revisidn de las secciones extremas,

Ea cada uno de los extremos dc la cofumna debe satisfacerse la condicion:

(ﬂu) [ﬂ-_n.] <10
M, M,

Para evaluar esta ccuacién, calcularemos los valores de fos momentos de disciio M,,, ¥
considerando que ¢l diseflo del entrepiso esta regido por cargas verlicales anicamente y que

Moy

el pandeo de conjunto es crilico, por Jo tanto:

M, =M,
M, = BM,
Revision de [a seccian extrema G
Direccidn ¢je "y"

w=My=0.5 T-m

El momento resistente de disefio de la seecidn flexionada alrededor del gje *x™ ¢s:

M= I.wF,,M,,{u-fl-)s FM..

FiF
<n dorde
M, =Z,F, =1285(2530){10”) = 3251 T-m
P, = AF, =9102530)(10°)=2302 T

B=950 T
FaM, =05(3251)=29.26 T-m

“67-

Secc. 3.4
Sece. 3,43

Inciso34..10

Eg. 341

Inciso 3.4.3.30

Ec. 34,11
Ec.34.12

Ec. 342



¥

M, = 1.18(0.9)(32‘51)(1—-(%—2-5J= 1869 T-m

M, =1869 T-m <29.26 T-m
Direccién eje "x"

M, =M, =03 T-m

y ¢l momento resistente de discilo de 1a seccion flexionada atrededor del cje Y est

l)
M, = :.67F,,M,,(1— i )sl",,M”

en donde
M, =Z,F, =321(2530)(10")=8.12 T-m
F,M,, =0.9(812)=7.31T-m
enionces
95,0
=167(0.9)(8.12) 1-———
M,., =167(09)(8.1 )[ 0_9(239.2)]

=661 T-m<731 T-m
El valor del exponentc a es;
P
@=1.60-—"—
ZLp
donde

P, 95.0
=l = =459
P=FB T09(2302)

por tanto,

0.459
=1.60-—232 ___|g05
@ 2,,(0.459)

Ec.34.3



y finalmente tencmos

1493 1893
B3 + -9-—3—) =0.001-+90.003
18.69 6.61

=0.004<1.0
Revisién de la seccin extroma )
Direccidn eje "y™
M,"My,=0.8 T-m
My,=18.69 T-m
Diseecién eje "x™
M,;,=0.4 T-m
Mp‘y=6.61 T-m

entances,

1193 1893
28 + 24 =0.003+0.005
18,69 6.61

=0.01<0

De acuerdo con lo anterior, Ja resistencia de las dos scech de la col
estén muy poco solicitadas.

Revisién de la columna completa. Seec.34.3.2

Deebe satisfacerse la condicion:

o ) i .
Y (LY e
M, Mucy s
donde
M;, = BM,, Eci34.02




sicndo B, el factor de amplificacién de momentos, igual a:

Bz

1
i
R ER)

1a carga critica de pandeo ctistico Pg, es:

P=Arr’£

()

¢l factor de longitud efectiva K, lo evaluaremos considerande que los movimientos
laterales det marco no estan impedidos:

G=1.0, valor recomendable

(/L) _ 2(20187)/350
G, = et = o187 20187 = 1.93
v I(yL), 20187 +20 87

700 650
con ellos, oblenemios, K, = 1.42

¥ consecuenicmente,

_ 91.047(2'040,000)

14.9

1646,763.0 Kg

1
By =g =107

~0.9(1646.8)

M., =107(0.8)=0.86 T-m

En forma similar, obtendremos

M., =BM,,

«70-
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en este caso, K=K, =1.42, por tanto,

_ 91.02%(2' 040,000)

P = =178,095.0
& (1.42(350))’ 8

4.9
1
= osp =
0.9(178.1)
entonees,

M., =2.4(0.4) =096 T-m

Los momentos resistenics de disedo de la columna flexionada en cada uno de sus planos

de simetria, reducidos por Ia presencia de fa fucna de compresidn y por posiblc pandeo latcral,
se calcula con Jas ecuaciones:

que:

K
M. =M[1-&
K.
i
M, = F,M,,(x -
c
donde Mm es el momento resistente de discfio, para fiexion alrededor del cje x. o sca

Mm=Mp=FpZyFy=29.3 T-m, calculado anicriomicnic,

la resistencia dc disefio en compresién, R, se ina a continuscis
b ansEan
[+ 2= -0a5™]= ’
donde
,1___

:r’E

- 1.42(350) 2530
T 49 v %(2040,000)

A=1137

EIR

Ec. 347

Ec. )48

Ec.33.1

Ec. 32l



por tanlo

= 2530 y {o1.0)(0.9)(10”)
[1+(|.|37)’""—o.|s""’] (L

R. =110.0 Ton

Podcmos ahora obtener los valores de los i dediseiio reducid

95.0
=293 1= == |=4.00 T-
M, =2 3(1 ”0_0) 4.00 T-m
950 \
=0, 32 25 0 ————— Q
M., =0.9(321)( 3)(1 oo )

M,,=100T-m
Para calcular el valor del cxponente §, calcutemos la refacién, ancho de los patines (8)

y peralie total de la seccion D,

5 = 204 =0.58> 0.3, entonces
35.0

D

A=04+p+B7210
[=0.4+0.459 +0.58 = 1.44

finalmente,
0.86\" (0.96)‘“
—— +|——1 =0.109+0.
( 4.0 ) 100 0943
=1.05=1.0
Aunque ¢! perfil estd I escaso, i cn este caso que es adecuado,
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V.L.2Ic Disedlo de Ia conexién X-28.

El disciio de las conexiones debe hacerse de mancr que s comportamiento sea lo mais cereano posible al
pandi al tipo de idn que s esté utili

Las cstrictums confinuas o marcos rigidos {construccidn tipo 1) se analizan y diseflan suponicndo que al
deformarse 1a estnuciura ne se alteran tos dngulos que forman los ¢jes de fas barras que concurren en cada conexién.

Las concxiones entre fos elementos estructurales de un marco rigido se denominan *conexioncs rigidas®, y suclen
aceptarse como tales, aquellas que puedan resistir un momento de cuando menos ¢l 90% del momento de cmipotramicnto
perfecio de una viga conectada a un apoyo completamenic sdgido

El disetlo de las conexiones implica realivar una junta que sea segura, ccondinica y que se pueda construir (ha de
ser prictica). En general, las conexiones mds practicas son las mas econdmicas, ya que los costes de fabricacion y ntontaje
son generalmente muy altos.

Para i tar q los cl 1 pl i soldadas, cuya ventaja principal es ¢!
ahorro en ticmpo de fabticacién y montaje de la estructura.

Conexién vigids de trabe a patin de columna.

Los cicmentos mecdnicos de disciio dc fa conexian, momcnto flexionante y cortante, son los siguicntes (sece,
V.h2.Lay M, =27.0T-m Vv, =~ 180T

PLACA C
PLACA A

COLUMHA
LLELUMER

La dndela ion la ' tres placas bisi dos placas heri AyB
que tomardk ¢l momenie medianic fucrzas axiales de tensioén y compresién y una placa vertical C que tomard ¢l cortanic o
seaceidn vertical,

La placa superior A se suelda en un extremo al patin de 1a columna con sol de p ¥
sobre ¢f patin superior de la trabe con soldadura de filete cn los tres bordes restantes de fa plnm Ambas soldaduras de
campo.

{.a placa inferior B se suclda en un extremo al patin de Ja <ol con soldadura de id leta cn
taller y al patfn inferior de la trabe con soldadura de filete en campo.

La placa vertical C se suelda cn taller al patin de la columna y en campo al alma de la trabe, ambas soldaduras de
fiicte.
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Disetio de la conesidn rigida,

A)  Detcrminacion de Ia fuerza b , donde:

1.25M,
1T
d

M dedisefio de In ién en Ton-m
d= Peraliede lavipaenm

T”ﬂ(-z—‘,2 =96.43 Ton.
0.5

B) Dimensionamienio de las placas Ay B.
B.1) Estado limitc de flujo pldstico en ta seccién total. La resistencia de diseflo, Ry, es:

R=AF,F,

Ri=A, (1530)(0.9)296430.0 Kg
96430
A m 242.3 em?

Elancho del patin de Ia trabe cs b,=20.4 cm. Entonccs, s¢ propanc placa de | 118" (2.86
cm) de espesor y 15 cm. de ancho, con

A,=2.858(15) = 42.86 cm? > 42.3 cm?

B.2) Estado limita de fractura en |3 scecién nela:
La resistencia de diseilo, Ry, sc calcula con

R=A,_Fy Fp
= 42.86(4080%0.75y=131,152.0 Kg
=131.2 Ton > 96.43 Ton
8.3) Longitud dela soldadura de filete (Ls)

El dimensionamicnto de un cordén de soldadura de fileic sc basa en Ja capacidad al
cortante del mistno cn su seccién nuis reducida (garganta).

Resistencia de disedo.

La resistencia de disedo de ta soldadura, considerando electrodos E70 (4920 Kg/em? =
resisiencia eltima a tensién del metal de soldadurad cs,

Rg=Fp Fs A,

donde A, = drea efectiva de la soldadura
F, =0.6 Fpyy; = resistencia nominal dl métal del clestrodo, lucgo crlonces,

Rs=0.75(0.6)(4920)(Acs) 2 96430 Kg

2214 Aes296430

M-
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Acs243,6 cm”

Los tamafios minimo (Dmin) y miximo (Dmuix) de la soldadura de filcte para 1a placa
de 2.86 cm de espesor son:

Dmin=5/167(0.79 cm) Secc. 5.2.8a
Dmdx=15/16"(0.94 cm) Secc, 5.2.8b

Considerando soldadura de 1/27(1.27 em), [a longitud necesaria de soldadura es:
Acs=TLsz43.6 cm® , donds

T=D(cos 45° }=0.7071D= dimensitn cn la gasganla

¥

Aes=0.7071(D)(Ls)2 43.6 em®

=0.7071(1.27)(Ls)243.6 cm’

43.6
398

Ls2

=48,55 cm

Usar 15.0 cm de soldadurs cn el extremo y 18.0 cm. ¢n cada lado. E70xx.

Si s considera una holgura de 2.0 con para dar espacio a fa placa de respaldo, tenemos:
placas A y B: PL 28.6 mm x 150 mm x 200 mm

C) Diseito de la conexidn al alma

La sesistencia de disedo de [a soldadura es:

Ry = FyFsAes =0.75(0.6F ¢ J(ILs)
=0.75(0.6)(4920)(PD cos45°) L,
=1565.5 DL,

Si L=l cm entonces, la resistencia por unidad de longitud cs:

R,=15655D

C.1) Para cvitar sobreesfucrzos por cortanic en cl alma de la viga, considerarcmos la resistencia de diselo al
cortante def alma de fa viga, mayor o igual a la de la soldadura:

Yy =Vyliy 2 Ry = 1565.5 D,

=15



donde

Ve = 0.9(0.66)(2530)(A,)
como
A=t (d), sid=] entonces

Wy =1502.82¢,21565.5 D

luego, o tamafio D, de la soldadura al alma debe ser

1502821,

D, <
© 2715655

=096(,)

D, $0.96(0.86) = 0.83 cm

Consideraremos D, = 0.6 cm (14”)

La longitud de la soldadura (L, ). la caleularemos con:
R, =1565.5 DLy 21,25(18,490) = 23113 Kg
L;224.6cm

Pot otro lado, sabemos que 1a longitud mixima de una placs de conexién soldada al alma de una trabe IR, s¢

fimita por la inclinacién minima de 30° recomendable del clectrodo al soldar los cordones paralelos 2 los palines del
perfil como se muestra:

d - -
an 300 4T L =2)/ 2

b, =112

Lmdx=d=2t, = (b, -1,)tan 30°

—

Lmdx=35.0-2(1.51)-{20.4-0.86)tan 30°

Lmdx=20.7 ¢

C.2) Para evitar sobreesfuerzos en la placa C, ef espesor de la placa C debe cumplir con:
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1502.82 ¢, 2 1565.5D,

1565.5
2—————(0.6)=0.
[N 1502.83 (0.6)=0.625¢em

Probarcmos con £,=1.27 cm (1/27)

C.3) El tamafio maximo de fa soldadura (D, ) de la placa C con <l patin de 1a columna

1502.82 1502.82

Dy ———fe = ————-
P 2(1565.5) ¢ 2(1565.5)

(1.27)=0.61cm

Ademds, la dimensién minima de la soldadura para ¢l palin de Ja columna
(t,, = 0.86 cm) ¢s dc 0.48 cm, por fo @nlo, asumircmos que:

D, =0.6em(1/4")

La longitud de 1a soldadura (L, ) necesaria gs:

1563.5 Dy, Ly 2 23;”
11557
Lyz==——=123
*2539.3 e

C.4) Resumicndo, cn cl inciso C. 1) encontramos que la longilud midxima de la placa de
conexidn (C) s de 20.7 cm. Tomaremos una fongilud de 18 ¢m. La longitwd dc 1a soldadura

necesaria es de Ly 2 24.6 cm. considcraremos un ancho de 8.0 cm
Placa C: PL 12.7 mm x 80 mm x 180 mm, acero A36

Soldadura C(placa C con alma de 1a viga): soldadura de filele de 6mm a lo largo del
borde de 1a placa C, con remates de 40mm minimo. E70xx,

Soldadura D(placa C con patin de columna), soldadura de filcte de Gmust en ambos
lados de la placa. ETOxx.

D) Discio de aticsadores

D. 1)El drea de la scecion transversal total A, de un par de aticsadores del alma dc una
columna sc disedna para 13 fuerza incrementada ransmitida a! alma de una columna menos fa
fuerza de resistencia del alma de 1a colummna, nsi:
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L AN

F,

ya

donde P,,, = 96,430 K (carpas mucstas y vivas)
F, =F,, =2530 Kg lent’

' k=3.5cm
1,086 cm
,=2.86cm
luego,
96430 - 2530(0.86)[2.86 +5(3.5)] _ 96430 - 44259.3 _ 2
b 2530 STy 06tem

Ademas, los aticsadores deben cumplir tos sequisitos siguicntes:
1.~ Los aticsadores que trabajan cn compresién no deben fallar por pandeo local.

Para cilo, 1a refacién ancho grueso miximo no debe exceder el valor dado por,

5. (B0 _ B0 _is9
[ ‘H", J2530 ’
2.- La suma del ancho de cada atiesador (,), mas la mitad del grucso del alma del
micmbro sobre ¢l que actia la carga concentrada no serid menor que un tercio del ancho del patin
o de 1a placa de conexidn a través de 1a que s¢ aplica la carga,

P YT

. Bt /

s be 108D,
L L N

0.86 15
Al
b, + ) 3 5

b, 24.57cm.
3.~ El grueso de los aticsadores /,, no scrd menor que Ia mitad det grueso ded patin del
clemento aticsado.

{
L 2—2L=l'TSl~=0‘76cm

E¢ 581

Secc. 5832

Seec, 3.7.8

TABLA 2.1.1
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4.» Cuands la carga concentrada actia en un sofo patén de) elemento que [a recibe, basta
con que los atiesadares lleguen a la milad def peralic ded alma.

En nuestro caso, sc colocarin cn fodo cl peralte de! alma y consideraremos
b,=9.0cmy!t, =1.588cm (55

$.- La soldadura que unc los atiesadares con el alma del clemento sobte el que actian
das dcbe i

pam que fa fucrza en los aticsadores
por los i que obran en fos lados opucstos del elemento aticsado.

aun bro sc ile casi i
que se

En una conexion de viga a columna, [a transmisién bdsica de una fucrza aplicada
transversal o dicu i
i adicha fucrea.

a las p de ese

Cualquier momento no balanceado (Af = M, — M, ) actuando en la columna, debe ser
transmitido a los patincs de csta como una

de cortante. Supdngase M,>Af,. como
se prescota en nuestro cjemplo, entences > F

ChLimNA-
\ e
2
fe
e
i

——

£y ——

—ry ear

-uumﬂf

La fuerza de tensién [ del patin de la viga de 1a izquicrda se itc di

como (ensidn a través de ambos aticsadozes y ¢l alma de 12 columna al patin de ta viga de la
derecha, entonces

F=2F+F,
dande Fg =Fucrza en las soldaduras transversales ontse los patines de la colunina y fos
atiesadores,

F, =Fucrza méxima de tensién que es capaz de resistir ¢l alma de la columna.

En este caso, las soldaduras paralelas entre los aticsadores y ¢l alma de la columnz no
transmiten fuerza.

-19-
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El diferencial de Ja fuetza de tensién (AF) del patin de la viga de la derecha s¢
transmite directamente como tensidn a los atiesadores de la columna, ya que supusimos que el
alma ha agolado tal capacidad. La fucsza de tensidn en los atiesadares s transmite después
©OMO Cortante a través de las soldaduras paralelas al alma de la columna, teniendo:

oo — ——arer, -1,

de donds cbienemos, AF =24 F;

Por lo tanto, las soldaduras transversales entre los patines de la columna y los
aticsadares deben discharse pans [a fucrza Fy, dada por

F,=2F, +2AF,

sieo. F, =2(F,~Fy)

AF, =2(F - )

Y, s parzlelas entre los aticsad y ¢l alma de la columna deben
discfiarze para I2 fucrza

AF=F-F,

D.2) Tamaflos de soldaduras.

Los o bat dos en la ién son:

My =270 r«( ) My = 24786 Tm




¥ las fucrzas no balanceadas;
F,=96,43 TON

F,=88.43 TON

D.2.1) Soldaduras transversales entre los patines de la columna y fos atiesadores (75, )

1
Fo=MA-E)

donde; Fy = Fy 10(1, +5,)
=2530(0.86)[2.86 4 5(3.5))
=44,299 K¢

2F; =88.43-44.3=44.13 TON

Por otro lado, el difcrenctal de fuerza de tensién (AF) cs:

AF=F -F, =96.43-88.43=8.0 TON

y.2AF; = AF=8.0 TON

entonces, [a fuerza de discfio de las soldaduras transversales cs:

F, =2F;+2AF, =52.13 TON

El tamafio minimo (Dmin) de la soldadusa de filete para ¢l patinde la columna cs:

Dmin= /16" {0.48 cm)

8-
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. La ia de disefio de 1a sold es:

Ry = F, F; Aes =0.75(0.6 F, {7L)
= 1565.5 DLS 252.13 TON

si D=3/8"(0.95 cm)
Ly=bat=9.0 cm

1enemos que:

Rg = 1565.5(0.95)(9)(4) = 53,540.1 Kg
Rg =53.54 TON>S2.13 TON . O.K.

D.2.2) Soldaduras longitudinales entre el alma de la columna y los alicsadores (7;,_)
Estas soldaduras deben discflarse para la fucrza
AF-ZAFS=F“-FZ_!=8.O TON

La resi ia de discfio de Ia sold cs:

Rg =1565.5 DLg 28.0 TON
Si D =1/4°(0.635 cm)
LS =250 om

entonces, Rg = 24.9 TON>8.0 TON
- O.K.
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V.L2.1d Disciio dc [a placa base PB-C,

El esfucrzo de discfio por compiesion en of drea de apoyo de un cimi de ode {a, cs mucho menor
que ¢f correspondicnte a la placa base de accro de una cofumna. Cuando una columna de accro s¢ apoya cn la pantc
superior de un cimicnto o de una zapata aislada, cs nesesasio que Ia carga de la columna se distribuya cn un drea suficicnte
para cvilar que 5¢ sobreesfierce ¢ concreto. Las cargas de fas columnas de 2cero sc transmiten a través dc una placa basc
de acero a un drea bl grande del cimit que sc Jocaliza abajo de dicha placa.

Para ci disefio dc las placas base, las NTC para ¢l Diseflo y Construccidn de Estructuras Metdlicas det RCDF seialan en su
seccibn 4.4 que deberdn tomarse *..todas fas medidas necesarias para lograr una transmisién correcta de las fuerzas y
momentos que Soporta una columna a [os clementos sobre los que se apoya, mediante ef empleo de placas base
perfectamente asentadas sobre clfos y de anclas diseftadas para resistir todas las tensiones y fucrzas cortantes que puedan
presentarse..”.

EIRCDFy sus NTC no pmpcmonan detatles para el discile d¢ las placas basc, pero un pmwdmucmu similar nl llanuda
método * ser io, ] cual cstd basado cn ¢l crilerio de los cn
cl manual del AISC-ASD (allowablc stress design).

Disedlo de la placa base,

(=]

LITAL| o8
LA |

o
| mevem—
—
}
i
|
B

i

gl L B

Figura 16 Placa Base.
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Disciar una placa base de acere Al6 para la columna IR 356x71.4 somctida a las siguientes cargas {seccibn V.1.1b
Andlisis del marco ante cargas verticales y latcrales),

Pu=21.76 ton => P=19,78 ton (afectades por el factor de carga Fe=1.5)
Mu=7.17 ton-m =3 M=6.52 ton-m
Vu=4.0% ton = V=3.71 ton

Las variables de la figura 16 fas calcularemos foprando como base ta table 6,5.1a de 1a reforencia ?;

Consideraremas 4 anclas de Iz refesencia de 34 @ sin cartabones.

G=521-+0=§2§+3.2=20.7cm=21cm

F=2G+2D=221)+2(3.2) = 48.4=49 cm

H=3B+2D=3(6.7)+2(3.2) =26.5=27 cm

A= FH = 49(27) = 1323 cm®

HFT_2749)
6 6

S= =210,804.5¢cm°

Res: ia det 4 la compresién: Fe=200 Kgfem?

paleM 19780 652000
A 8§ 1323 10804.5

£ =72.30 Kgfem?

£ =-45.4Kgfcm®

Ay = drea de oplastamiento = A = 1323 am®

A, = Area de concrefo = (G + 2E)(3B + 2E)

<[220+ 202.536.7)+ 212.5))

=14.95160.34

A, =301 7cm’
3,02

F,=0.35 fe JATA =0.350200) 333
fi=T23Kg /cm® < F, =105.8Kg fem®  jok!

=105.8Kg ! em?
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A SE,

LF =0
T+P-C=0

7419780 - %(72.3)(27)(1(«1) =0

T+19780 - 976,05 Kd =0 ——-m—m———— e e —

IM=0
TG+ Cx~-M=0

24T +976.05 Kd[24,5 - "T"]— 652000 =0

=T - 1138.72 K4 +15.49 Kd* +31047.62 = 0

Sumando (V.a}y (V.b) s¢ ticne:
15,49 Kd2-2114.77 Kd + 50827,62 =0
Resalviendo obicnemos:

Kdy=105.4 cm > F=49.0 INO!
Kd;=31.13 <F=49.0 st
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Sustituyenda ea (V.3)

T=10,604 4 Kg
€

s 3 N T

» / 54.2
4 3

ZA 188

2338 4

¥g® 3L3

J=FI12-di2+¢ 12
=24.5-17.5+0.75=7.75cm

2
M, =3583070 4 L 18.0y7.25) 2 (175~ 199107Kg ~ mfm

DISERQ,

'6M f6(1991.07)
= 2R e [SATIRE) o
I E 0.65(2530) 2.67cm

sea PL l%":l.ES cm > 2.67cm joki

T
AsE,
__10,604.4
T (2.15)(1518)

No.de anclas de Y4 " @ =

=3,25; sean 4 anclas de 314" D
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s S 00002 o,
A yRReTIT) 1233.07 Kg/em®

v _ 370

fm——= 1= 467.3 Kglem® < F, =10 KS1=703.08 Kgfom®

A, 4199
7 =043 Fu—-181,
=0.43(4850) — 1.8(467.3) =1244.4 Xgfem®
F, =1244.4 > £, =1233.07 Kgfem®  jok!
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Y2 EJEMPLO No. 2

El presente cjemplo, fuc incluido para mostrar la aplicacién del méiodo de flexibilidades desarroliado cn ¢l
capitulo anterior, Nos plantcarcmos como objetivos en este ejemplo:

a) Obtener las reacciones en los apoyos del marco.

4) Efectuar Ia comprobacidn del método.

c) Obtener ios di de flexi (DMF) y fucrza cortante (DFC) para tados los clementos
estructurales del marco.

d) Calcular tos desplazamicntos dx,, dx, y dy;-

El marco a resolver, mostrado en la figura 4., es cl siguicnte:

a5 4 Tonin
19 fon ~ ‘,ﬁ )
2
—l 1 7 a1
a

21 &

35 m

N

como dato adicional sabemos que E = cte (acero estructural).

SOLUCION

Para la aplicacién del método de flexibilidades ¢s necesario conocer en primer lugar ¢l grado de indeterminacion
estitica del marco. En nuesiro cjemplo, el grado de indeterminacién estitica y por [o tanto, el nimero de liberaciones
necesarias para hacer al marco estdticamente determinado ¢s tres,

il

En la seccidn 1V.2.3 definimos a una barra como todo efemento recto de seccién constante que tenga momentos
y fucrzas sin di i
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De acucrdo con lo anterior, a continuacitn se muestra Ia estructura isostitica elegida, con sus reacciones en el
apoyoy la numeracibn de Jas barras. Se mucsiran también las redundantes R;, Ry y Ry,

I)un Ton "2

El vector {R} de fas redundantes es:

R
{R}=4r,
R,
Los valores det vector (R} de las los con lz i6

(AU 8 I 1) E—P
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Las cargas sobrc las barras del marco son ¢ 0 ji por la tanto ¥ segun lo

planteado anteriormente, el valor de la integral fL MmdyEl fo evaluaremos usando la férimuia de Simpson, ecuacién
(IV.26), y en este caso, ¢l vector ‘Nlil de la ecuacion IV.4A tiene 1a forma:

M,
{P}[.] ={M,
<l
Sabetnos, per la ecuacién [V. 17, que {p,} rep a los ¢l anicos ( flexi en los
micmbros del marco, producidos por las cargas reales aplicadas en fa isostdtica,

{Po}m =950
-95.0
- =950
leody| 1 o
oMl |-g1s
- 80.0
=800
{Po}p] -65.0
{p.}= ={2308 (zon-m)
{Po][.] -125
0
——
0
{Pn}m 0
|——
0
{Pn}m 0




El cilculo de fa matriz 1], lo tmliumns oonsidcrp:idp 1a @ﬂciéﬂ 1V.28 que nos dice:

S l
e L
[jL]:E—E_’j

por lo tanto;
ity 1 F 35 1
Ul 14.0
[f][z] l.'25
]| |0.2125
0.9375
U] la7s
| |.log3rs| 1
1= 50 {“%E
| | 200
5.0
— 6. 15
3.0
7k 0.75
i |o®m
35
(/3] | 0.875 |

La ccuacidn V.19 nos dice que las columnas de [bg] son los valores de {p}; en Ia estructura isostitica, producidos

por las redundantes Ri unitarias, enonees:
1/, l

1.

Primera columna de [bgl; Ry=1

Segunda columna de [bgl; Ry=t

"e



Tercera columna de [byl Ry=1

7 A 18
F00 |70 1]
175 (70t
35 (701
15 1.0 I
3.6875 [6.75 | 1
3875 [65 [t
IE5 (65 | T
4.4315)575 | 1
5.0 2511
5.0 0.0 1
3000 |- 1
-425]00|-1
-35 |00 -1
SIS0 (=1
- 17500 }-1
00 |00 |-1]

Efectuando cl producto de las matrices del primer miembra de Ia ecuacion (1V.21) obtenemos;

107619 §21625 246.938
(8. Y[/ s]=|821.625 155150 267.0
246938 267.0  68.25

y ¢l segundo micmbro es:
8201.992

(8.1 1A{p.) = {19072.031
3024.687
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se resuelve los valores del veetor {R}:

1076,19 821,625 246938 (R, 8201.992
821,625 155150 267.0 KR, p=419072.031
246.938 267.0  68.25 ||A, 3024.687

¥y obtenemos los valores del vector {R):

R —4.7993) (Ton}
{RY={R,}={12.9121} (Tom)
R, 11.1691 | (Ton - m)

En seguida, con 12 ccuacidn ded cquilibrio 1V.20 calcularcmios los valores del vector {p}:

6.554
-1.845

-~10.244
-10.244

-6.872

-3.50
-3.50

-0.883
{r}= [P.}*'[”n][k}: ll-,?; (Tou-m)

6953

-12.827
12.827

9.228

5.628
5.628

-2.77
~11.169

los valores del vector {p} son 1as ordcnadas del diagrama de flexi

a) Obtencidn de las reacciones en los apoyos.
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En ¢ resumen del método (seccion 1V.2.4), establecimos que Jas i 1as pods calcular con Ia ecuacidn
de superposicidn siguicnte:

vi2

{H}={H,} +[AI{R}

donde al vector {H} de reacciones lo definircmos como sigue:

H,
LA

" " {my={" .
_.L..(; ' (; ( L H,

Hy
Hs
Célmlo:fclvmur(ﬂ,).dclns i enla isosta por Jas cargas
M
0 -
95 (T-m)
H, i=
CAR
0
0
Célculo de ta matriz [h], ciyas col ponden a las ] enla i ica producidas por
las redundantes R unitarias;

Primera columna de th|

“0de



Segunda columna de (h]

Fa® 1 I

“Tercera columna de (h]

l,l 1 lonm

=95

(=

0

o C =~ O

-1]0
olo

-71-1
00
i|o
01



Por lo tanto, Ias reaccioncs cn Jos apoyos del marco son:

H, 17.09  Ton
H, 4.80 Ton
H, -6.55 Ton-m
= = h =
{r} H, {Ha)+ ()R} 48  Ton
H, 1291 Ton
H, 1,17 Ton-m

Los valores de las reacciones H,, Hg y Hg coinciden con los valores de las redundantes R), Ry y Ry
pecti coma era de

b) Comprobacin del método.

La comprobacidn la efectuaremos verificando que el vector {u} de los desplazamientos relativos (AR) de las
redundzantes sea igual 2 cero:

{w=[6,][fePt={0} e V2

Efectuando operaciones obtenemos:

AR, . - 0.06 0
{u} = AR, ZET 0015 =40 (Een Tonlmz;lznm‘)
AR, 0.010 1]

El vector {u} es igual a cero, por lo tanto, los cilculos son corvectos,
¢) Diagramas de momentos flexlonantes (DMF) y fuerza cortante (DFC),

Las ordenadas del di dz flexit con los valores dal vector {p}, por lo tanto,
graficando a {p} tenemos {en Ton-m);
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173 \
JZ}GQ ~1263
-1283
=35 7
-6a7 563
(DMFy
=024

1024 561
189 2.1,
655 ni7
El diagrama de fucrza cortante lo § poyi nds en el di de

sistema de cargas, obteniendo (en Ton).

e~ &7 7 A o1 2 AT a7 B

-100

0
ey v
RS 10
CDFC) )

48

NN

-48

d) Cilculo de los desplazamicntos dyy, dyy ¥ 4.
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Los It i enla L} ica los con la i6n de la inuidad:

{a} = (bl /) p)

En 1a mayoria de los casos pricticos no es necesario conocer todos los valores del vector de desplazamicntos {d}
de [a estructura (expuesto en 1a seccién 1V.,2.2), y para evitar cdlculos innecesarios, con este método se calculan solamente
los desplazamientos de interds.

.1l

Les desplazamicntos de interés en este caso son dy, dy ¥ dy-,, entonces, ¢f veetor {d} cs:

d,
{d} ={d,
4y
En la scetidn 1V,2.3 establecimos que las columnas de la matriz {bo] corresponden a los valores del vector {p}
producidos por fucrzas unitari licadas cn la isostdtica, 0 sca que:
(8] =[{po} \lpo 1 }- ] V.18
El numero de columnuas de 12 matriz [b ], es igua! al mimero de desp que conocer,
Primera columna de [b.J; (dy)
Segunda columna de [b,); (d,)
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Tercera columna de [b,: (dy7)

dxl d‘l d)l i
[~35] =50 | -20]
A-17s) 325 | -20
0 -15 |-20
L I X S B X ]
o |[-13125|-175
o |-1125 |-130
0 [= L5 [-1.50
0 |-o0.5625|-0.75
ol =| v
0 0 0
0 0 0
[ I R M)
0 0 0
9 0 0
[ 0
0 0 0
[ o 0 0 |
1uego, los desplazamientos son:
d, -35.08
@h={d, t=[o ] Nph={ 4589 b
d 107.97

72

-5.85
{d}=1{ 7.65 x‘l—; (denmsiEenTon/m? ¢lenm')
i8.0 E
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CAPITULO Y
_COMENTARIOS Y CONCLUSIONES
En el presente mszo hemos prcscnlado en furma genérica y detallada en n[gunos aspectos, ¢l proceso de disciio mediante

¢l cual sc d las de un sistema jo marco rigido, para que cumpla
en forma éptima sus objctivos de ir las cargas verti y laterafes a su 16|

En escencia hemos considerado los tres aspectos fundamentales del procesa de disciio: 1a estructuracién, el andlisis y ¢l
dimensionamiento.

Estructuracién. En esta parte dcl prceso :I:glmos al acero como ¢l material estructural, la forma de la estructura, cf
arreglo de sus el y sus di

Andlisis. Se desarrollaron las activi tas para inar el i dela ante las diferentes
acciones.

Durante esta ctapa sc repasaron dos miétodos de andlisis l:struduml altermativos para facilitar su uso: método de
flexibilidades para uso manual y método de rigi para su apli por

El desarrollo delaliado ded método de andlisis sc ha presentado como una opeién de consulla para aqucilos compaiicros que
quicran contrarrestar algunes aspectos € influcncias negativas que tienen ¢l uso de las
electrdnicas en el proceso del discilo estructural.

Dimensionamicnto. En esta etapa se definicron a detalle los elementos estructurales y se revisd que cumplicran con las
requisitos de seguridad adoptados.

El disefio de los il ¢l RCDF sc incluyé como un intento de ayudar a las futurs
generaciones a interpretar y utilizar este cédigo que con tan poca frecuencia se enseda y utiliza en las aulas escolares y en
1a actividad profesional.
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