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INTRODUCCION

El presente trabajo ha sido elaborado con el propésito de
ser una gufa para que el estudiante de 1la Materia de
"Mecénica de Materiales III" reafirme sus conocimientos y dé
respuetas a dudas e inquietudes.

Para tal efecto se han desarrollado los siguientes cuatro
temas que conforman el programa de la asignatura.

El Primero trata de la estabilidad de elementos sujetos a
compresién axial, al término del cual el alumno estara
capacitado para dimensionar y revisar plezas esbeltas
sometidas a dichas condiciones de trabajo.

En el Segundo se analiza la estabilidad de placas, para
que el estudiante analice el comportamiento de placas planas
con carga en su plano.

El tema tres cubre lo concerniente a la estabilidad de
los elementos sujetos a flexién, cuyo fin es comprender el
fenémeno de pandeo lateral en vigas; Asi como dimensionar y
revisar vigas no atiesadas.

Por 1dltimo, se estudian los elementos esbeltos sujetos a
flexocompresién, para que el alumno analice su
comportamiento, 1los revise y dimensione; y todo lo
relacionado con muros de contencidn

En cada tema se dan ejemplos de disefio y revision, segin
sea el caso, Asi mismo, al final de los apuntes se anexan las
tablas y graficas de donde se obtuvieron los datos para la
solucién de los mismos.

Cabe sefialar que, el estudiante debe tener antecedentes
de las materias Mécanica de Materiales I y II, para la
comprension de las férmulas aqui manejadas, y el
procedimiento seguido en los ejemplos citados.



TEMA I

ESTABILIDAD DE ELEMENTOS SUJETOS A COMPRESION AXIAL

OBJETIVQ: AL TERMINO DEL MISMO ESTARA CAPACITADO PARA
DIMENSIONAR PIEZAS ESBELTAS SOMETIDAS A
COMPRESTION AXIAL

I.1 ESTABILIDAD Y RELACION DE ESBELTEZ
GENERALIDADES

Una estructura en su totalidad y cada uno de sus miembros
deberan ser estables. En el disefio deberdn tomarse en cuenta
los efectos significativos de las cargas que resultan de la
deformacion de la estructura o de los elementos individuales
del sistema que soporta las cargas laterales, incluyendo los
efectos sobre vigas, columnas, arriostramientos, conexiones y
muros de cortante.

RELACIONES DE ESBELTEZ

La relacién de esbeltez kl/, de los miembros comprimidos
axialmente o flexocomprimidos Se determina con la longitud
efectiva K1 y el radio de giro correspondiente r. L es la
longitud libre de 1la columna entre secciones soportadas
lateralmente, y K es el factor de longitud efectiva. Debe
tenerse cuidado de utilizar la relacidén de esbeltez mdxima
del miembro, vya que k, 1 y r o6 cualquiera de esas
cantidades, pueden tener varios valores diferentes en un
mismo elemento, dependiendc del eje de las secciones
transversales alrededor del gue se presente el pandeo, de las
condiciones en sus extremos y de la manera en que esté
soportado lateralmente,

I.2 FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA

En la determinacién de la longitud efectiva K, deben
considerarse las caracteristicas generales de la estructura
de la que forma parte el miembro que se esta diseflando, y
tenerse enh cuenta las condiciones de su sujecidn en sus
extremos.

Se consideran tres casos:
a) Miembros con extremos fijos linealmente.
los efectos de esbeltez son ocasionados por las
deformaciones del miembro en sus extremos. El factor de

longitud efectiva K suele tomarse igual a 1.0, pero
pueden emplearse valores menores si se justifican con



un estudio adecuado que tenga en cuenta las
restricciones angulares en los extremos.

Los puntales de contraventeo y las barras comprimidas y
flexocomprimidas que forman parte de armaduras se
encuentran en este caso.

b) Miembros en los que pueden despreciarse los efectos de
esbeltez debidos a desplazamientos 1lineales de sus
extremos,

Estos efectos pueden despreciarse en las columnas de
entrepisos de marcos rigidos de cualquier altura que
formen parte de estructuras requlares, cuando el
desplazamiento horizontal relativo del -nivel superior
con respecto al inferior, dividido entre la altura
total del entrepiso, no es mayor dque 0,08 veces la
relacién entre la fuerza cortante en el entrepiso y el
peso de la construccién por encima de él.

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

El factor de longitud efectiva K debe tomarse igual a
1.0

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

Estos efectos no pueden despreciarse en las columnas de
marcos rigidos que forman parte de estructuras
regulares, cuando los desplazamientos exceden el limite
indicado en b. Suelen estar en este caso las columnas
de edificios cuya estabilidad 1lateral depende
exclusivamente de la rigidez a la flexién de columnas y
vigas unidas entre si por medio de conexiones rigidas.

La relacién de esbeltez K1/, de miembros en compresién
no excederé de 200

I.3 LA COLUMNA AISLADA

Una columna puede definirse como una pieza recta, sobre
la que actda una fuerza axial de compresién, Las columnas
reales no estdn casi nunca aisladas, sino ligadas a otros
elementos estructurales, de manera que su comportamiento
depende, en gran parte, de la estructura en conjunto, tampoco



estén, en general, sometidas a compresi6én pura, pero un
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye
un antecedente necesario en la solucién del problema, mucho
mas complejo, de la columna como parte de una estructura
reticular, por lo que en todos los cédigos de construccidn
la columna aislada es la base del disefio de las piezas
comprimidas y flexocomprimidas.

En muchos problemas de disefio estructural el equilibrio
entre las fuerzas exteriores e interlores es estable para
cualquier valor de las cargas, mientras no se presenten
fracturas, de manera que pequefios aumentos en las magnitudes
de esas cargas no ocasionan incrementos desproporcionados de
las deformaciones; los cédlculos pueden basarse en la forma y
dimensiones iniciales de la estructura y es aplicable al
principio de superposicién de causas y efectos.

El disefio consiste, si se utillizan métodos elédsticos, en
dimensionar 1la estructura, de manera que los esfuerzos
méximos no sobrepasen un cierto valor, generalmente un
porcentaje del esfuerzo de fluencia.

No es éste el caso cuando el elemento estructural es una
columna esbelta ya que el disefio no puede basarse entonces en
el cdlculo de esfuerzos; sino en la investigacién del estado
de equilibrio entre las cargas exteriores y la respuesta
interna de la columna, el que eventualmente puede llegar a
ser inestable, para valores quizd reducidos en los esfuerzos.
La resistencia de una columna comprimida no depende de la
magnitud de 1los esfuerzos, sino de las condiciones que
originan el equilibrio  inestable, caracterizado por
incrementos muy grandes de las deformaciones correspondientes
a pequefios aumentos de las cargas. (La caracteristica
fundamental del fendmeno de pandeo es, precisamente, 1la
pérdida repentina de resistencia que acompaila a la aparicién
de fuertes deformaciones, independientemente de que los
esfuerzos hayan o no llegado al punto de fluencia en el
instante que <comienza el pandeo; iniciado este, los
desplazamientos laterales hacen que los esfuerzos crezcan
rdpidamente y se entre pronto en el intervalo ineléstico, de
manera que la falla se presenta siempre en este intervalo).

El empleo de aceros de alta resistencia y de otros
materiales como el alumnio, asi como la utilizacién de nuevas
formulas constructivas, han hecho que las estructuras
modernas estén generalmente formadas por elementos muy
esbeltos, en los que los fendmenos de inestabilidad adquieren
viva importancia fundamental que hace aumentar la
trascendencia del problema de pandeo de columnas, que puede
considerarse como la base para el estudio de todos los
problemas de inestabilidad.



I.4 PANDEO POR FLEXION
1.4.1 Pandeo Eléastico

Considérese una columna esbelta de seccién transversal
constante y doblemente simétrica, articulada en un extremo y
con un apoyo guiado que permite rotaciones y desplazamientos
lineales a lo largo de su eje; en el otro sujeta a la accién
de fuerzas axiales de compresién P. supéngase ademds, que la
columna es perfectamente recta, que el material del que esta
compuesta es homogéneo y eldstico y que en las articulaciones
no hay ninguna friccién, como se indica en la figura.

}p
| -

7

NN

a) b)

Figura 1) Columna eébelta doblemente articulada

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

En el inciso b) Se muestra 1la columna con una
configuracién ligeramente flexionada; en esas condiciones la
fuerza exterior P, cuya linea de accién no pasa ya por los
centros de gravedad de las secciones transversales, ocasiona
momentos flexionantes de magnitud Pv que tiende a aumentar la
curvatura del eje.

En cada una de las secciones transversales de la columna
flexionada aparecen fuerzas interiores mecanicamente
equivalentes a un par que se suponen con las uniformemente
distribuidas iniciales, y tratan de hacerla volver a la forma



recta orlglnal. El par interior EI/p .que se origina en una
seccién cualquiera en funcién de la curvatura 1/g, del eje de
la pieza en esa seccién, o sea, de la magnitud de 1a
deformacién que se le impuso a la columna, pero no depende de
la intensidad de la fuerza P que obra sobre ella

En cada seccién transversal hay dos momentos, Uno
exterlor de intensidad Pv que es funcién de la geometria del
eje deformado y de la fuerza P, y otro interior que depende
exclusivamente de la configuracién del eje de la pieza, de
manera que al 1llevar esta a una. posicién flexionada
infinitamente cercana a la recta original puede presentarse
cualquiera de los tres casos siguientes; dependiendo de la
magnitud de las fuerza exterior:

S8i P es pequefia, Pv < EI/p
Si P es grande, Pv > EI/R

Para un cierto valor intermedio de Pp, Py = EI/p

En el primer caso el momento que trata que la columna
regrese a la forma recta es de mayor intensidad que el que
tiende a deformarla y al suprimir la fuerza lateral la pieza
se endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se
invierte la relacién entre los momentos, lo que indica que la
curvatura del eje crece aun después de quitar la fuerza
lateral, condicidn caracteristica de un estado de equilibrio
inestable; en el tercero los dos momentos son iguales, el
equilibrio es indiferente y son posibles configuraciones
equilibradas curvas de flecha indeterminada, pero siempre muy
pequefia, ademds de la forma recta; 1la fuerza axial que
ocasiona esta condicién de equilibrio indiferente es la carga
critica Pg,.

Interesa, precisamente, el equilibrio indiferente, por
que marca la terminacién de un estado deseable y la
iniciacién de un fendémeno que debe evitarse siempre; la
flexién espontanea o pandeo de la pieza.

De acuerdo con la discusién anterior, el pandeo de la
piezas rectas cargadas axialmente no se debe a lmperfeccmones
en la columna y en la apl;cac;én de la carga, sino se
verifica también cuando no hay ninguna imperfeccién, ya que
al alcanzar la carga un valor critico la forma recta de
equilibrio se vuelve inestable. (Para que no se presente el
fenomeno de pandeo es necesario que la columna sea
inicialmente recta y la fuerza de compresidén perfectamente
axial, de manera que se mantenga recta en la primeras etapas,
hasta que P alcance el valor critico; si hay deformaciones
iniciales o excentr1c1dades en la aplicacién de la .carga la
columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un



principio y llega eventualmente a un estado de equilibrio
inestable, en forma gradual, a diferencia del pandeo, que es
un fendmeno instanténeo).

Cuando 1la columna empieza a flexionarse bastan
incrementos muy pequefios de la fuerza axial para que 1las
deformaciones crezcan répidamente con el consiguiente rapido
aumento de los esfuerzas, que alcanzan bién pronto los
valores de falla por lo que la iniciacién del fendmeno de
inestabilidad equivale a la desaparicién completa de 1la
resistencia, o sea, al colapso de la columna,

I.4.2 DETERMINACION DE LA CARGA CRITICA

Si la columna se pandea conservdndose en uno de sus
planos de simetria es f&cil calcular la carga critica. Por
ejemplo: si la columna se flexiona en el plano Y0Z (alrededor
de los ejes X) se tiene -Pv= El,/p, y si los desplazamientos
de su eje son suficientemente” pequefios, la curvatura 1/p
puede considerarse igual a

dzv/dzz= v", se llega a
EI, V" 4 PV= Q ~re—mccommmeeeee 1
Que es la ecuacién de equilibrio de 1la columna
ligeramente deformada. Su solucién proporciona la carga que

puede mantenerla en equilibrio en esas condiciones, es decir,
la carga critica de pandec eldstico o carga critica de Euler:

92 EI,

Per,, =
X L2

Puesto que el pandeo se presenta siempre en el plano de
menor resistencia a 1la flexién, si no hay restricciones
exteriores que lo impidan, la ecuacién anterior se puede
escribir en upa forma mAs general:

2
EIx
Pcr= Lz--—- -------------------- 3
L

Donde I es el momento de inercia minimo de la seccidn
transversal constante de la columna.

La carga critica de Euler marca el punto en que la columna
eliastica perfecta se vuelve inestable.



I.4.3 ESFUERZO CRITICO

Dividiendo los dos miembros de la ecuacién 3 entre el
d&rea A de la seccidén transversal, teniendo en cuenta que
Pcr/A es el esfuerzo correspondiente a la iniciacién del
pandeo, sustituyendo el momento de inercia I por su valor en
funcién del &rea y del radio de giro r, y simplificando, se
obtiene la expresién:

1% B
QIS mmee | e e e 4
(L/r)?
En la Que Ocr es el esfuerzo critico de Euler para

pandeo eldstico; el cociente L/r recibe el nombre de relacién
de esbeltez de la columna.

La férmula de Euler puede utilizarse para calcular la
carga o el esfuerzo critico de pandeo de columnas con otras
condiciones de apoyo, por lo que es conveniente escribirla en
la forma general siguiente:

§2 EIx
PCrs ~———— —eeemmemceae—— 5
(kL) ? .
ol
1? E
o R e 6
(K1/r)?

En estas expresiones Kl es la longitud efectiva de la
columna. En la tabla l.a se dan los valores de K para varias
condiciones de apoyo idealizadas,

10



te) | to) | ted ()
A } b
t!;l 3 Jp i
" / ! !
Lo linea punteada | ) |
indico la ferma de ! /, I‘
ia columna pandeada | / )
\ / !
/
Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valores dal disetio re-
camendandns cucndo se
tienan candiciones cer | 0.65.| 0.80 1.2 1.0 2.l 2.0
canos o ios ideales

%4% Rotacidn impedida y traslacidn impedida

“4* Rotacidn libre y troslacidn Impedida

s:;‘:’::‘;’:" en los A Potacién impedida y trasiacidn libre

Ratacion libre y trasiacidn libre _J

Tabla 1.a : valores del coeficiente k para columnas
aisladas con diversas condiciones de apoyo

I.4.4 PANDEO INELASTICO

La obtencidn de la férmula de Euler, que permite calcular
la carga critica de piezas rectas comprimidas axialmente esté
basada en 1la suposicién fundamental de que la pieza se
comporta elédsticamente hasta la iniciacién del pandeo, como
lo demuestra el que en la ecuaciéon bésica de equilibrio
aparezca el médulo de elasticidad E, que se conserva en la
féormula final; como una consecuencia, la ecuacién 3 no es
aplicable a columnas cortas o de longitud intermedia en las
gque se alcanza el 1limite de proporcionalidad antes que el
esfuerzo critico de pandeo elastico.

La férmula Cer= ¢%E/(L/r)? es valida tnicamente para el
intervalo de valores de la relacion de esbeltez a los que
corresponden esfuerzos criticos no mayores que el limite de
proporcionalidad:

11



( GQer < (@cp), de manera que es aplicable hasta
que:

92 = Gop
(L/r)?

Ger=
Despejando L/r, se obtiene:

=\|%¢ E

L
r agcp e - ——— 7

(pr es el esfuerzo correspondiente al limite de
proporciénalidad.

La ecuacidn 7 permite calcular la relacién de esbeltez
minima para la que es aplicable la férmula de Euler, la que
deja de serlo para esbelteces menores, puesto que para ellas

cr > Qcp, el limite de proporcionalidad se sobrepasa
antes de iniciarse el pandeo y este se presenta en el
intervalo ineldstico.

I.5 FPFérmulas de disefio y revisién con acero

El esfuerzo critico de una columna cargada axialmente estd

dado por
a) Pandeo eléstico
2
Lid E
Qcr = ———  memeemeecee e 4
(L/r)?
b) Pandeo inelédstico
G er
GQer = Qy - —5— (QY - Ter) (L/r)2 —=-ommm- 8
QU2 E

En perfiles I o H laminados, se obtienen buenos
resultados sustituyendo en la ecuacién (8) a Qev por Gvy/2,
con lo que se llega a la férmula basica propuesta por el CRC
para disefio de columnas que se pandean en el intervalo
ineldstico:

Y
Qer = Gy = —= [ 7972 L —— 9
49°E

12



La ecuacién (4) es aplicable siempre que

Qer

b o -
= < cp L > TE
(/)2 “* T \gow

Pero se ha supuesto de (¢r = Qy/2, luego Qep= Qy - Qer

= §y/2, de manera que la ecuacién (4) es aplicable a columnas
de relacién de esbeltez mayor que:

L = \[29%E = CC ~mmemmecmmmcmeee 10
T - qY
Donde Cc = coeficiente de columna y depende de las

caracteristicas del material.

La ecuacién (9) ‘puede escribirse en la forma siguiente

ay (L/r)?
r= - e (] 2. —
qe ay (3 49°E ( /r)) Sy (4 > 29%E )
iSY
(L/r)?
= - e J e 11
07(1 2Cc2)
Resumiendo:
Para % 3 Cc (pandeo elédstico)
91%e
gCr= ————, = eeeee—eeeaeae 4
(L/r)?
Para L < Cc (Pandeo ineldstico):
x
ax oy (4 (L/r)z) 11
cr = - i | e e o
Y 2cc?

I.5.1 ELECCION DEL COEFICIENTE DE SEGURIDAD

Hasta 1961 las férmulas recomendadas por el Instituto
Rmericano de la Construccién de Acero (AISC) estaban basadas
en coeficientes de seguridad constante, independiente de 1la
relacién de esbeltez, pero ese punto de vista se modificé en
la relacién de las especificaciones efectuadas en 1961, en la

13



gque se produjo un coeficiente variable, que se ha mantenido
hasta la fecha; en la actualidad, en el caso de columnas muy
cortas y con perfiles compactos, no susceptibles de falla por
pandeo local, el AISC recomienda un coeficiente de seguridad
igual al de piezas en tensidn, pues el endurecimiento por
deformacién ocaciona un aumento de resistencia arriba de 1la
correspondiente al esfuerzo de fluencia; en columnas largas,
que fallan por pandeo eldstico, el factor de seguridad se
conserva sensiblemente igual al de especificaciones
anteriores, y entre estos dos 1limites se obtiene wuna
transicién suave definiéndolo por medio de la expresidén:

C.8. = Coeficiente de seguridad

=(5/3) + 3 (L/r) - )23 L ——— 12
(s 8 cc “al_é"cg

De acuerdo con esta ecuacién, el coeficiente de seguridad
c.S. Vale 1,67 para L/r = 0 y 1.92 cuando 1l/r = Cc; para
relaciones de esbeltez mayores dentro de la zona elédstica, se
conserva constante el 1.92

I.5.2 Determinacién de los esfuerzos permisibles

Llevando los valores anteriores a las ecuaciones (4) Yy
(11) y sustituyendo en ellas la longitud real L de la columna
doblemente articulada por la efectiva KL, se obtienen las
expresiones siguientes para el cdlculo de los esfuerzos de
trabajo de piezas rectas cargadas axialmente:

Para Kl/r > Cc (Pandeo elésticb):
2 ' 2
- E = 10 ﬁ?ﬁ,goq Kg/cm

de ’1"‘1_17'.92 (K1/1t)2 (K1/1)

Para Kl/r € Cc (Pandeo inelastico)

El' AL f%]fr _____________________ 13

CS.

Al calcular el coeficiente de segquridad por medio de la
ecuacidén (12) es necesario introducir también en ella 1la
longitud efectiva KL.
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Ejemplo I.1

Determinar la carga que puede soportar un elemento cuyas
dimensiones son 4 éngulos de 4" x 3/4", y una longitud de

12.0 m, libre en sus extremos. El acero es A36

Frorouienos S eceion

L DE Ao x 40 cm. ‘ :11:3'12
Lr—, \-—‘l. 2c.78
Lz12.om. _.u.{.- __+_
-~ ' NL——ﬁ l r-—J, izqe
] k=10 a2y l.— szz -]
a0y

—t

6o

1o

Todos los datos son obtenidos de tablas manualde construccién

en acero Vol, I

A= 35,10 cm?
Ix=Iy = 318.80 cm?
R=y= 3,22 cm

r= 3.02 cm

cdlculo de los momentos de inercia

Ixx = Ix + I!\dy2
= 4 [318.80 + 35.10 (26.78)2]
= 101,965.6 cm

Iyy Iy + Adx?

Bon

47[318.80 +,35.10 (16.78)2)
40,807.4 cm®

célculo del radio de giro

r2 = I/a
rx =\Tx/R =[7101,965 = 26,95 cm?
N4 x 35.10
= 17,06 cm?

ry ={Iy/A =,|_ﬂl.,_§91.._l1
4 x 35,10

15



Cédlculo de la relacién de esbeltez -

KL = 1.00 X 1200 = 44.5

Iy 26.95
KL = 1.0 200 = 70.38
ry 17.05

De tablas (libro estructuras de acero, de Buén y Lépez
de Heredia)

KL = 44.5 - fa= 1323 Kg/cm?
. rx
KL = 70.38 > fa= 1157 Kg/em?
r.
Yy
cidlculo del Cc
cc = \J29°E = J2x 3.142 x 2'039,000 = 126.0
+y \J 7530
Como KL, < Cc — La columna se pandea en el rango ineldastico
r
KL? |
1= r fy
fa . 2Cc® ]
- 7.5, —
c.s. = 5§ + 3(70.38) . (70.38)3 =1.9
8 x 126 8 (126)3
[ 70.3 %]
Fa = f1- 2 (126)2 2530 = 1123.85 Kg/cm?
1.9
P = A, Fa
P =4 x 35.10 x 1123.85 = 157,788 Kg

La capacidad de carga de la columna es de 157.788 ton,

16



Ejemplo 1.2

Determinar 1la capacidad de carga de trabajo de 1la
siguiente columna el acero es A36,

Seecion T ?Y r's
—fe ] i jvzy
1 A= 65.73 emt
| W2:35
L= 20.3 —H l Y)(': 8-77 cm
= A.0m _l~ | Yy:_s.zp on
[ ! ] 123 '
- g k=2 b—oz——y T

Puesto que r,, < ry Y la longitud libre es la misma en
las dos direccion el 'pandeo se presenta siempre alrededor
del eje y.

1.a relacién de esbeltez que separa el pandeo eldstico
del ineléstico es:

cc = \]21212/@ - \j(z x 3,142 x 2'039,000) / 2530
= 126

KL = 2.1 X 400 = 95,78 Kg/cm?

rx 8.77

KL = 2.1 % 4Q0 = 161.53 Kg/cm?®

ry 5,20

como KL/ry > Cc —— La columna se pandea en el intervalo
elastico

..C.8., = 1,92

Sp = 2E ) - 10'476,000 . 10'476,000
1,92 !KL?rj‘ ~ (KL/r) T (161.53)“

gp = 401.5 Kg/cm?

17



Capacidad de carga de trabajo
Pp = AF, = 65.73 X 401.5 Kg/cm® = 26,390.6 kg
Pp = 26.40 Tom.

Ejemplo 1,3
DISERO

Determinar las dimensiones de la columna, considerando
acero A36, sujeta a una fuerza de compresién de 30 ton.

para dimensionar se recomienda considerar P: %o Yon
KL/xr = 100 l
r= KL = 24 X 600 = 12.6 cm. *_
100 100 6.om.
y b=2r +2x =2 x 12,6 + 2 X 1.5 =25 cm.
k=24

Proponiendo canales de 8" (liviano) = 20.3 cm.

(De tablas manual de construccién en acero pag, 53)

v ")
_41 \, 08 \LOoS (94,

2

A= 21.68 cm .

Ix= 1344.4 cm? 7 |\

rx= 7.87 cma. |

§ = 132,3 cm ]

Iy= 54.11 cm? 2.3 | 1. ——--[—-- —

ry= 1.6 cm

s = 12,95 cm?3 L ‘ \2.\S
R 4

.

e |

Célculo del momento de inercia:

Ixx = IX + Ady? = 2[1344.4 + 21.68 (0)2] = 2688.8 cm?

Iyy = Iy + Adx? = 2 [54.11 + 21.68 (11.05)2) = 5402.6 cm?
Radio de giro:
¥ = IXX = 2688.8 = 7.87 cm.
A 2(21.68)
ry = vy = 5402.6 = 11.16 cm’
A 2(21.68)

18



De

X

ry

RELACION DE ESBELTEZ

tablas:

= 2,1 X 600 = 1600 fa= 410 Kg/cm?
7.87 —_—

= 2,1 X 600 = 113.0 fa= 792 kg/cm?
11.16 —

COEFICIENTE DE COLUMNA

ce =[294%E = \J2 x 3.14% x 27 039,000 = 126
\ Fy 2530
_KL > Cc - La columna se pandea en el intervalo eléastico.
rx
fa= 92 E = 3.14162 X 27039,000 =  409.2 Kg/cm?
1792 (KL)2 1.92(160)
r

Gp= A Fa = 2(21.68) x 409.2 = 17.743 Kg

p= 17.7 ton.

Ejemplo I.4

DISERO
= 35%en i cefiar con tubo
Proponiendo tuba ¢ 6" (Didmetro nominal)
““&U Datos: Pag. 102 Manual de construccidn en

acero vol., I

g ext, = 16.8 cm
om, int. = 15.4 om
8om esp, = 0.663 cm
1 = 1171.63 cm®
A = 36 cm
rortrre r = 5,70 cm
Kzeo.65 g = 139.25 cm3
E= 2'039,000 kg/cmz
fy= 2530 kg/cm

K=

0.65
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Relacidén de Esbeltez

KL/r = 0.65 x 800 = 91.23
5.70

ce =[29%E =,[2 x 3.14% x 2'039,000 = 126.0
\ gy \I 7530

KL/r & Cc — La columna se pandea en el rango ineldstico
[ (KL{r 2]
fa = L1 - 2Cc_“ | Fy
- C.S.

C.5. = /3 + 3 (KL/x) - (KL[r)g
8Ccc 8 Cc

c.8. = 5/3 + 3(91,23) - (91.23)3 = 1.89
8 (126) Lﬁ‘rﬁﬂé)3
91,23)2
fq = - 2 {126)2 |2530 = 987.7 Kg/cm?
az= - 1.89
Sp = FaAn "= 987.7 x 36 = 35557.2 Kq.

qp = 35.55 Ton, Bién!

EJEMPLO I.5

Disefiar la siguiente columna sujeta a una compresién
axial de 25 Ton., formada por 4 Angulos Unidos con
Diagonales. La Estructura puede desplazarse lateralmente. El
Acero es A36

15 25{3n. y
— . RzfoyR=so m 4 ~
.
6om
dp= 4y — b som R
Y 23.5
b njzg}fggi; x +. | | JL
.’@/)’,"y F‘s l;.—-&l:av'—J
Gn;,___;r : :9—»sx b -30 ¢m—]
o
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DATOS:

L 21 174"
A 6.06 cm?

IX = Iy= 14.57 cm?
rx= ry = 1.55 cm

r min= 0.99 cm

¥ ='y= 1.5 ¢m

Célculo del radio de giro

simplificando el célculo se puede considerar lo siguiente:

r =\II'; I= Io + A(g_)z Si 1o = despreciable
iy 2
= 2, - 2 - Z -
I1=2a{(d ; r= (JA_(d/2) ~(:czi_) = d
2 ~ N7 2
r =d/2
rx = 42 = d, = 23.5 cm
2 2
ry= [ = 27 = 13.5 cm
=3 2
Solucién:
r=F ; A= C_
A Fa

proponiendo fa= 1000 Kg/cm

A= 25000 = 25 cm?
1000

A por Angulo = 25/4= 6.25 cm®
Se proponen 4 Ls de 2'' x 1/4%!
célculo del momento de Inercia
Teorema de los ejes Paralelos
Ixx = Ix + A d?
7 4
IXx= 4 [14.57 + 6.06 (gl 2 1 = 13445cm

p
Iyy= 4 [14.57 + 6,06 ( 27)2 } = 4476cm?
2
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Cdlculo del radio de giro:

rx= \Jgg_: \J 13445

23.5 cm

4 X 6,06
l‘Y=\l}_*_= [ 4476 = 13.5 cm
4 X 6.06

Cdlculo de las Rigideces:

Rx= lf = 12005 = 22.4
Ry= Iy = 4476 = 7.46
”%’ 600

Cdlculo de los factores de longitud efectiva K.
Plano X - X

GA= 1.0 Por estar empotrada

:; EI )} col,
GB= : = 1.46
:;(FL) Trabes 50+50 = 0,075
L

Del monograma de desplazamientos no impedidos

Ky= 1.18
Kyl= 1.18 x 600 = 52.44 ————3  Fa = 1274 Kg/cm?
Ty ©13.5

Plano Y - Y

Ga= 1.0 Por empotramiento

S EI ) col.
GB= L = 22,4 = 2.24
S EI) Trabes 10
L
Del Monograma de desplazamientos no impedidos
Kx= 1.48
KxL = 1.48 % 600 = 37.78 ————3 Fa = 1362 kg/cm?
rx 23.5

Por lo tanto Rige:
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Kyl = 1.18 X 600 = 52,44 -————-eeeen » Fa= 1274 kg/cm?
Ty 13.5

P= Fa A = 1274kg/cm? x 4Ls X 6.06 cm®/Ls = 30.88 ton.
30.88 > 25 ton. Se acepta la seccién{

Por Férmulas, y tomando el més critico. Plano X - X

Ky= 1.18
Kyl = 1.18 X 600 = 52.44
Iy 13.5
2 = 1| 2
Cc= 2% E = 2{(3.14)“ x 2'039,000 = 126,0
\l Yy \l 2530
Ky < C€CC ~=——eme—mmmn- % Rango Elastico

ry

2
fa = += i%%éE) ] Fy

F.S= 5 + 3 (KL/r) - (KL/r33
3 8Cc B8Cc

F.S.= 1.67 +3(52.44) - (52.44)3 =1.67 + 0,156 - 0.009=1.82
BX126 BX126-

52.44)2 :
(o= [; - £§§T§3% J 2530 = (0.9134) (2530) = 1270 kg/cm?
a= 1.82 1.82

Por lo tanto:

carga Admisible:
P= Fa A= 1270 X 6.06 X 4Ls = 30785 kg ~~ 30.8 ton.
30.80 Ton., > 25 Ton. —» Se acepta la seccién. !

( Obtenida la carga Admisible se disefian las diagonales.)

Ejemplo I.6

Calcular la capacidad Maxima a compresién de la columna
compuesta por 2 canales y unidas con diagonales; 1la
Estructura no esté restringida a Desplazamientos Laterales.
El Acero es A36.



AY
Rx:5 y Rx=5 | 1
I _.1 | '—T“'ﬂ
2o \
18.53
ryz 3.24 !
*":7»0”\ N "I '_ _,_.__,*_..._’.x
[
Y 20 ! \ess
A /'vy ] —-L
e
,-77\4::: ——- R 4 | !\—-—-—-——ﬁ-—-——-—‘l 7[:\,«1?
—— :7_-’/___, — e x lt—alo.zocm——;|
(___...__._‘__‘—.__/
DATOS :
o3 —dd |
(- 8'' liv. . .
A= 21.61 cm? U J T“”
X=Y= 1.47 cm
Ix= 55.4 cm 4
Iy= 1344.5 cm?
Cdlculo del momento de Inercia.
Ixx= Ix + Ady? = 2 [55.4 + 21.61 (18.53)%] = 14950 cm?
Iyy= Iy + Adx? = 2 [1344.5 + 21.61 (0%)] = 2689 cm?
cdlculo del radio de giro.
rx = q Ix = 14950 = 18.60 cm.
A 2 X 21.61
ry = [Iy= 2689 = 7.89 cm.
\"R 43,22
Célculo de las rigideces.
Ry= Iy = 2689 = 3.84
L 700
Rx= Ix = 14950 = 21,36 Nota: No existe Rigidez por

[kt

700 s estar libre.
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‘ Cdlculo de los factores de longitud
5S¢ é ) '?7._5o efectiva.

Plano X ~ X

GA = 1.0 Por estar empotrada

—-»X Z(EI col.
§ GB = 'Z) = 3.84 = 0.384
P z(ﬂ)’rrabes 5 + 5
: L

Del Diagrama De Desplazamiento no impedidos.
Ky= 1.22 '

Plano Y - Y

GA= 1.0 Por empotramiento

z[i__ﬂcol. _ 36 = 0

GB . =
't[ﬁ:_%] trabes 0+0

Por 1lo tanto KX = 2,1 POr ~=evevmwwocmwca e
Célculo de la relacién de esbeltez.

Kxl= 2,1 X 700 = 79.03 —» Fy= 1086 kg/Cm?
rx 18.60 Se toma la mas

Kyl= 1.22 X 700 = 108.24 —» Fy= 840 kg/Cm? Desfavorable
ry 7.89

De Férmula:

Ce= \quz E = ,/2 x 3.14%2 x 2'039,000 = 126.0
Ly 2530

Kyl < C¢ —————3 Rango Ineléastico

(K1/r)2 [ (108.24;2 :I
Fa =[J - 2Cc5 fy = Li- 2(3126 N 2530= 840 Kg/cm2
F.S. 5+3§K1£r)-(K1/r)
K} c Cc

Fg= B840 Kg/cm?




Capacidad Admisible.

P= Fa A = B840 X 2 X 21.61 = 36305 kg = 36,3 Ton.

I.6 DISENO Y REVISION CON MADERA
I.6.1 ANTECEDENTES:

La madera es notable por su belleza, posibilidades de
uso, resistencia, durabilidad y por la facilidad con que se
trabaja. Posee una alta relacién resistencia-peso, es
flexible, conserva sus ventajas a bajas temperaturas, resiste
sobrecargas considerables por tiempos cortos., Tiene baja
conductibilidad eléctrica y térmica, resiste la accién de
muchos productos quimicos muy corrosivos en otros materiales
de Construccién y pocos materiales cuestan menos por unidad
de peso que la madera.

Tiene tres direcciones principales: longitudinal, radial
y tangencial. (La <carga en direccién longitudinal se
considera paralela a la fibra, mientras que la transversal
normal a la fibra). En la direccién paralela a las fibras la
madera posee una alta resistencia y rigidez; en la normal la
resistencia es mucho menor (cuando estd en tensién, la
madera, sometida a esfuerzo paralelo a las fibras es de 25 a
40 veces mids fuerte que cvando se somete a esfuerzos normales
a las fibras. Al trabajar en compresién la madera con carga
paralela a las fibras es de 6 a 10 veces mas fuerte que
cuando la carga es perpendicular). Ademds, un elemento de
madera tiene tres médulos de elasticidad con una relacién del
mayor al menor de hasta 150:1,

Presenta cambios en sus dimensiones por causas diferentes
a la mayor parte de los otros materiales estructurales: por
ejemplo, la expansién térmica de la madera es tan pequefia que
no tiene importancia préctica, sin embargo sufre cambios
importantes de volumen por ganancia o pérdida de humedad.
Esta puede causar variaciones en volumen por dilatacién o
contraccién en las tres direcciones, del 6 al 16%
tangencialmente, y del 3 al 7% radialmente, pero solo del 0,1
al 0.3% en sentido longitudinal.

Las pruebas para determinar las propiedades promedio de
resistencia de una especie pueden aplicarse desde cualquiera
de estos dos puntos de vista:

1.~ Pruebas con especimenes de gran tamafio con
defectos. Prdcticamente todo uso estructural
incluye elementos de éste tipo,

2.~ Pruebas con especimenes pequefos Yy limpios para
obtener datos bésicos., Pueden aplicarse factores
que permitan medir la influencia de diferentes
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caracteristicas para establecer la resistencia de
los elementos estructurales.

Las pruebas con el primer punto de vista tienen 1la
ventaja de gque los resultados pueden aplicarse solo a la
combinacién particular de caracteristicas que existen en los
especimenes de prueba. La determinacién de la resistencia
correspondiente a otras combinaciones requiere pruebas
adicionales; asf{ se requerirfa un programa de pruebas
interminable. El segundo punto de vista permite establecer
propiedades fundamentales de resistencia para cada especie y
reglas generales para cubrir las condiciones especificas en
cada caso particular.

Este segundo punto de vista ha sido generalmente
aceptado. Cuando una especie ha sido investigada
adecuadamente bajo este concepto no se requieren mas pruebas,
a menos de gue surjan nuevas condiciones.

1.6.2 DEDUCCION DE FORMULAS PARA DISERO Y REVISION DE
ELEMENTOS DE MADERA.

Deduccién de la férmula Introduciendo el factor de

. seguridad F.S8. de la madera
pcrit = q2EI

RL) 2 F.S.= 2.75

Gort . fcd = 1%E .
crit = E£ S.(12) (KL
{XTy“A

c ) fed 2g .
Qgerit = E 2.175X12 gg)
(%I?")l ; 1 Z
r b

1 = bd3d fed 3'}?"1%:‘2
T2 (%)

It

"

12
A= b.d fed = 0.30_E
—Kr-z-
rd =1 (’5)
A
Haciendo:
r = \[IX
A fep = fed
r= |ab3 fed = 0,30 E
12, (EI 2
bd "‘b‘)



12bd b fep
= b KL= (0,30 F
12b b fcp
=\ [B2 cc = [T
12 fcp
= pi
12
Entonces:
ferit, = 2g
:(&2
~F2e
ferit = 2y
) 2
=)
Si KL € Cc se disefla como elemento corto
b
8i KL> Cc se disefla como elemento largo
b

De las férmulas anteriores

fcrit, = esfuerzo critico
fed = esfuerzo de disefio a compresidn
fcp = esfuerzo permisible a compresién
Ejemplo I.7
REVISION
Determinar 1la capacidad de carga de 1la siguiente
columna.
%,
- winl
1o
4\4Om //[ .L

28



Datos

Em = 100,000 Kg/cm?

fcp = 70 Kg/cm?

K = 1,0

L = 4,0 mts

b = 20 cm

d = 30 cm

A = 20 x 30 = 60 cm?
Solucién

Relacién de esbeltez

Cdlculo del esfuerzo de disefio

KL = 1,00 X 400 = 20
bx 20 fcd = 0,30 E = 0,30 % EO0,000
KL = 1,00 X 400 = 13.33 (KL) 20
bz 30 b 2

= 75kg/cm
Coeficiente de columna
cc = [0.30 E = [0.30 x 100,000 fcp < fod

fcp 70
= 20.7 P= fcp A= 70 x 600

= 42,000 Kg.
KL, > 20.7
b P= 42,0 ton.
20 = 20.7
Ejemplo I.8
Revisidn
Determinar la capacidad de carga

Seccién

Pe?
/ 9.5 em.
2.50m h L
—-7.5 -

. ; K=\.co
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Datos:

Em = 100,000 Kg/cm?

fcp = 70 Kg/cm?
K = 1,00

L = 2.,50m

b = 7.5 cm

d = 9,5 cm

Solucién:

KL = 1,00 x 250 = 33,33 fed= 0.30
bx 7 kl
KL = 0 50 = 26.3 b
bz 9.5 = 0,30 X ;QOQQOO
(33.33)
Cc = 0.30 x 100,000 = 20.7 fed= 27kg/cm2
70
fcp > fed
KL, > Cc
b P= fcd.A
P= 27 x (9.5 x 7.5)
33.33 > 20.7 = 1923kg.
P= 1,92 ton.
Ejemplo 1.9
DISERO
l\": 2.5 Xon. Calcular b y h
//// k
2.50m o
K: 2.00 Datos:
oy Em= 100,000 Kg/cm?
fcp = 70 Kg/cm?
K = 2.00
L = 2.50m
b =27
h =7
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Se supone b= 15 cm

KL = 2,00 x 250 = 33.33 A= bxh
b 15 h=A/b= 357.1/15
= 23.8 =25 cm,
fcp = P .
A Seccién de 15 x 25
A=_P = 25,000 2
fcp 70 Area= 15 x 25= 375 cm
A = 357.1 cm? P= fcp.A= 70 x 375

=26,250 kg.= 26.25 ton.

Ejemplo I.10

DISERO
©= 23 Yon. Dimensionar con secci6én circular
y
aigass Datos:
Em = 100,000 Kg/cm?
fcp = 70 Kg/em?
Zom K = 0.65
L = 3.0m
D = ?
K= ©.6S
ey
Soluci6n:
fcp = _P
A
A= _P = 23,000
fcp 70
A = 328,57 cm?
= l‘]a)_z
47 = qD?

D= \IQ_A
1w

D= 8.
3.1416

20.45 cm

o
f
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Relacién de esbeltez

KL
r
r

Ix = ¢ x 20.45% = 8,585 cm*
r = 8,585 = 5.11 cm
328.57

KL, = 0,65 X 300 = 38.16
r 5,11

Cc=]0., X L = 20,7

70
ﬁl > Cc
r
fed = 0.30 % 100,000
(38.16)*
fed = 20.60 Kg/cm?
P = fcdA

P = 20.60 X 328.57

P = 6,768 Kg, ———=—m—===nn

Aumentando el didmetro con

A= D = 31416 X 507
T i

4
Ix = 4(50)% = 306,796 cm
r = 366,706 = 12.50
1963.5
KL = 0.65 X 300 = 15.60
r 12.50
KL < Cc
r

15.60 < 20.7

20.60

-------- » inaceptable !
# = 50 cm

1963.5 cm?
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fecd = 3 0 0) = 123,3 Kg/cm?
(15. 6)

fcdA = 123.3 x 1963.5 = 242,10 ton. ———3 Muy sobradoj

#

= 28 cm

A= ¢ x 28 =615.8cm?
4

Ix = g (28)% = 30,171.9 cn?

r = \|3Q,121,2 = 6,99 = 7
615.8
KL = 0.6 300 = 27.9
r 7
KL > Cc ; fcd= 0.30 100,000
r 27.9

fcd= 38.54 Kg/cm?
p= fcd A = 38.54 X 615.8 = 23,73% Kg.

p= 23.7 ton., ————» Bién !
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TEMA II
ESTABILIDAD DE PLACAS

OBJETIVO: ANALIZARA Y COMPRENDERA EL COMPORTAMIENTO
DE PLACAS PLANAS CON CARGA EN SU PLANO.

I1.1 INTRODUCCION.

La Mayor Parte de los Miembros que constituyen una
Estructura Metdlica, ya sean perfiles laminados en caliente,
secciones compuestas por varias placas unidas entre si por
medio de remaches o soldaduras, o perfiles hechos con léamina
delgada doblada en frio, estdn formados por un conjunto de
elementos planos ligados entre sf a lo largo de sus bordes,
los que, cuando trabajan sometidos a compresidn, pueden
alcanzar un estado de equilibrio inestable y pandearse
localmente antes de gque la pieza falle en forma integral,
originando un colapso prematuro de la barra,
caracterizado por una distorsién de sus seccliones
transversales. Por consiguiente, en el disefio de la mayor
parte de las piezas de acero utilizadas en Estructuras de
Acero debe estudiarse la estabilidad de las placas planas

que las componen, con objeto de asegurarse de que no
fallardan antes que 1la pieza en conjunto 6, en casa
contrario, para determinar la carga que acaciona el
pandeo local y adoptar un coeficiente de Seguridad

adecuado con respecto a este fendmeno.

IL.a posibilidad de que una placa se pandee noc se
presenta solamente cuando actGan sobre ella fuerzas de
compresion distribuidas a lo largo de sus bordes, sl no
siempre que estdn sometidas a solicitaciones que ocacionan
esfuerzos de compresidn en alguna region o direccién
determinada, como sucede, en flexién pura, producida por
pares aplicados en los bordes, o en cortante purc, vya que en
el primer caso la mitad de la placa estd comprimida y en el
segundo uno de los esfuerzos principales es de
compresion; upa situacién andloga, gque puede llevar
también a la iniclacién de pandeo, existe siempre que la
placa estéd sometida a cualquier combinacidén de cortante
con flexidén y/o compresion, producida por fuerzas aplicadas
con su perimetro.

)
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IT.2., SOLICITACIONES MAS IMPORTANTES EN EL ESTUDIO DE
PLACAS

ESTAS SOLICITACIONES SON:

1.~ Compresién Uniforme, la que se presenta en patines de
vigas y patines y almas de columnas.

2.~ Flexién Pura, solicitacién a la que esténsometidas
las almas de trabes en regiones de cortante nulo.

3.- Cortante Puro, condicién cercana a la existente en
almas de vigas en 2zonas en las que el momento
flexionante es reducido.

4.- Esfuerzos cortantes y normales combinados.

Mientras que el primer caso es muy frecuente, el
segundo y el tercero se presentan raras veces en la practica
(de hecho el estado de cortante puro sin flexién, no existe)
Yy se cae, casl siempre, en el cuarto; sin embargo al disefiar
una estructura suele bastar con suponer que el alma esta
sometida solo a la accién de la mayor de las dos
solicitaciones, flexion o cortante, ighorando el efecto de la
otra, y uUnicamente es necesario considerar la interaccidn
de ambas cuando las dos tienen intensidades elevadas en
la misma zona como sucede, por ejemplo, en apoyos
intermedios de vigas contlnuas.

En Forma Andloga a lo que sucede en columnas y vigas,
las placas esbeltas se pandean en el intervalo eléstico, pero

el esfuerzo critico de elementos planos relativamente
robustos puede ser mas alto que el limite de
proporcionalidad del material, y si esto sucede los

resultados deben corregirse por inelasticidad, por otro
lado, las placas esbeltas vy con condiciones de apoyo
adecuadas tienen una resistencia importante después de que
se inicia el pandeo y antes de llegar al colapso, que debe
tenerse en cuenta en muchos problemas de disefio.

I1.3 PLACAS COMPRIMIDAS EN UNA SOLA DIRECCION,

Las placas rectangulares comprimidas en una sola
direccién por una Carga uniformemente Distribuida en su
plano medio son de importancia bédsica en el disefio de
estructuras de acero, pues forman parte de muchos de los
elementos que se utilizan en ellas.

IT.3.1., PANDEO ELASTICO
Las hipdtesis elementales son:

a) E1 Material es perfectamente eldstico y homogéneo.
b) La Placa es originalmente perfectamente plana.
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c) Las Cargas de compresién estédn aplicadas en el plano
de su superficie media.

Figura II.1 Placa comprimida en una sola direccién

11,4 CALCULO DEL ESFUERZO CRITICO

El esfuerzo critico de pandeo de placas comprimidas se
calcula de la manera siguiente:

1.- Ger = ?E T\?2
CL 12(1—7/2) (b)
Donde:

K= coeficiente Adimencional que depende de la relacién de
aspecto o de la placa y de las condiciones de apoyo
con sus bordes descargados puesto que es funcién de
P Yy q que, a su vez, lo son del coeficiente de
restricecioén Zf ; recibe el nombre de factor de placa.

2.~ Si el esfuerzo obtenido en el paso anterior es menor o
igua que Jy/2, el pandeo se inicia en el intervalo
elédstico, y ese esfuerzo es el critico.

3.~ Si el esfuerzo obtenido en el primer paso es mayor que

gy/2,el resultado debe corregirse por inelasticidad,

para ello debe emplearse cualquiera de los dos métodos
siguientes:

a) El esfuerzo calculado con la ecuacién (II.l) gque es
igual a Gcr /§F , de acuerdo con la ecuacién:

Qexr = 9Y<E | (t\* K -=-=-—-mmmmmooooo (11.2)
\T

i
-
N
-]
N
]
=
N
N
Tt
N’
N
=

Se corrige con la ecuacién II.3
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Qor - (fggilifz_ )
(;ql.‘.(ch_ﬁ- ““““““““““ (I1.3)

Si el acero es A36, la ecuacién II.3 se transforma en
la ecuacién 1I1.4 y su empleo se simplifica utilizando
la tabla 1I.2 o 1la curva 1I1I.3

2530 Ger ) 2
QJer= m—————————— (I11.4)
1'600,225 + qg;;)z
NTT

b.) Se introduce el esfuerzo calculadd en el paso 1
y en la ecuacién 1I11.5 en la que se ha designado e,
y se obtiene directamente un valor aproximado del
esfuerzo critico corregido.

Jer= Ay (1- gy}
4 Je

EJEMPLO II.1

Determinar el esfuerzo critico de pandeo de una placa
larga de acero A36 comprimida uniformemente, su seccidn
transversal es de 60 x 1.27 cm, y estd libremente apoyada en
los bordes longitudinales.

Solucién.

Para las condiciones de apoyo supuestas, en la tabla
II.1 se obtiene K =4.0

Ecuacién II.1

Jder = 2 g < )
1211"—L""' B) K =3.142 2'039,000 ( 27 2 4,0

12 (1 - 0.3%)
SJer = 3,303 Kg/cm?
Jer > @y
2

El pandec se inicia en el intervalo ineléastico y
debe corregirse el resultado anterior.

a) Qcr = 3,303 Kg/cm?
n
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Interpolando linealmente en la tabla I1.2
{ Ger) real = 2,198 Kg/cm2
De la curva de la figura I1I.3
( Ccr) real = 2,200 Kg/cm?

b.) Ecuacion II.5

fi

( Ter) real = 2530 {1 - 2530 / ( 4 x 3,303) ]

i

2530 X 0.809 = 2,046 kg/cm?

El segundo procedimiento da un resultado mas bajo
que el primero, pero la aproximacidén es aceptable (La
diferencia entre los dos es de 7 por ciento ).

Ejemplo II.2

Calcular la carga axial que ocasionaria el pandeo
local de una columna de acero A36, cuya seccién
transversal se muestra en la figura, el pandeo de
conjunto esta evitado por elementos exteriores de
contraventeo.

En este Ejemplo debe tenerse en cuenta 1la
interaccién de 1las placas que forman el perfil,
para lo que se usa la informacidn obtenida en la

tabla II.3
kpzazzijl ]
=27 ?
—% [ d= 40.6
tp - Z,Zziz [ ]
+ 40,6 ¥
Utilizamos la ecuacidén:
9.4 fte\%2 = 9.4 x 20.31% = 0.77 < 1.00
tpd 2.22 X40.6
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El pandeo local se inicia en el alma, a pesar de las
restricciones que los patines imponen en los giros de sus
bordes; Euando los patines son criticos el pardmetro 9.4
(tc/tpd) Mayor que 1.0 y es igual a la unidad
cuando alma y patines se empiezan a pandear
simultaneamente, sin que ninguno de ellos restringa al otro.

£

;\3 0,16_+ 0.0056 _ (d/c )2
D 1- 9.4 (tc/tpd)?®

(;,gz 3 0.16 + 0,0056 (40.6/20.3)% = 0.148

2.22 1 ~-0.77
K= 2+ 2 .= 2 +__2 = 2,446
10E+ 3 4,48
K = 5.98
K esta comprendido entre 4.0 y 6,97, valores
correspondientes a hordes libremente apoyados vy
empotrados.

Ecuacién II.%a

(dcr) min = 2 g (1;) 2 Kmin= 1'843,000 (_1;)2 Kmin
1277 1= b b
dcr = 1'843,000 (; 5.98 = 1'843,000 x 5.98,
b (40 .6 _-2,22 X )
1.27

Qcr = 13,600 Kg/em? >  §y/2

El pandeo se inicla en el intervalo eléstico.
Corrigiendo resultados:
a) Jcr N7 = 13,600 kg/cm?
( Gecr) real = 2,500 kg/cm? ———-—p (De la tabla 7.5%)
b) ( Jcr) real = 2,530 (1-2530/(4x 13,600))
= 2,530 x 0,953 = 2,412 Kg/cm?
El Alma de 1la cplumna se pandea localmemze cuanc{o el
esfuerzo de compresién  llega a 2500 Kg/cm segin la
tabla 7.5, o a 2,412 Kq/cmz, de acuerdo con la ecuacién 11.5.

La carga correspondiente es:

Pcr= A # TJcr= 226,2 X 2.41 = 549 ton.
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II.5 RESISTENCIA POSTERIOR AL PANDEO.

El pandeo de una placa plana apoyada en los borde
constituye un fenémeno fundamentalmente distinto del de 1las
columnas o vigas, ya que a diferencia de lo que sucede en
estas, las deflexiones no pueden crecer indefinidamente . La
placa empieza a salirse de su plano original tan pronto como
las cargas alcanzan el valor critico, pero al sequir
creciendo las solicitaciones después de la iniciacién del
pandeo las deflexiones laterales se incrementan con menos
rapidez que las cargas exteriores, debido a que los bordes
apoyados dan lugar a la aparicién de 1los elementos
adicionales de resistencia que entra en juego al iniciarse
el pandeo, pues ocaciona una redistribucién de esfuerzos vy
la aparicién de fuerzas de membrana establllzadoras, Y
capacita a la placa para recuperar su estabilidad en una
configuracién deformada lateralmente. si las solicitaciones
contindan creciendo, llega un momento en el que las regiones
en que los esfuerzos son de intensidad maxima fluyen
pldsticamente, con lo que se alcanza 1la resistencia Gltima.

El efecto de membrana, originado por el alargamiento de
la superficie media debido a 1la curvatura de la placa
deformada y fija en su perimetro, se caracteriza por 1la
aparicién de esfuerzos en la superficie que varfian de un
punto a otro de ella pero son constantes a través del grueso,
Yy se requleren para mantener el equilibrio al mismo tiempo
que se satisfacen las condiciones de compatibilidad de las
deformaciones en las fronteras. El material de la placa,
anclado en los bordes, queda trabajando en tensién en algunas
zonas, al curvarse y alargarse las fibras que las componen, Yy
esos esfuerzos se oponen al aumento de las deflexiones
ocacionadas por las fuerzas de compresién; por consiguiente,
las fuerzas de membrana ejercen un efecto estabilizador.

I1.5.1. PLACAS COMPRIMIDAS

La manera en que estdn distribuidos los esfuerzos de la
figura 1II.2 constituye un resultado de mucho interés
obtenido al aplicar la teoria de deflexiones grandes a una
placa rectangular plana, apoyada libremente y sometida a
cargas de compresiéon en una sola direccién, en este caso
paralela a los bordes a; al iniciarse el pandeo los esfuerzos
de compresién O x dejan de estar uniformemente distribuidos a
lo largo de los bordes cargados como lo estaban antes de que
se presentase ese fendémeno; en lugar de ello, tienen
intensidades méiximas en los bordes longitudinales, y
disminuyen hacia al centro .

Ademds como las condiciones de apoyo obligan a lo bordes
no cargados a permanecer rectos y fijos sin acercarse uno al
otro, aparecen en la superficie media esfuerzos
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transversales {y, que son de importancia capital; en la
regién central son de tension, de mwanera que tienden a
rigidizar a la placa contra deflexiones laterales adicionales
lo que hace que pueda soportar cargas de compresidén
considerablemente mayores que la critica ( En cambio en las
columnas no aparecen fuerzas estabilizadoras de este tipo ,
lo que explica que su resistencia termine préacticamente al
iniciarse el pandeo ).

1
1 ¢

(SR
=
=
b
g

Il

(SO S

Figura II.4 Esfuerzos en upa placa comprimida
despuésde la iniciacién del pandeo.

Por consiguiente cuando el esfuerzo llega a:

Ger = (2 B/ 12 (1 - M2) ] ( t/b)2 K (Ecuacién II.1),
en la mayor parte de 1las placas aparecen ligeras ondas de
pandeo que crecen gradualmente en el esfuerzo, pero sin
que se presente la falla; siguen soportando cargas
cada vez mayores Yy su resistencia méxima es, en
ocaciones, varias veces més grande que la que causé las
primeras ondas de pandeo, casi imperceptibles, sobre todo
si la relacién b/t es alta.

Este fendémeno conocido como resistencia posterior al
pandeo, es de importancia decisiva en estructuras metélicas
de paredes delgadas, puesto que la carga critica representa
la resistencia real de las placas con precisién razonable
inicamente cuando el pandeo se origina en el intervalo
ineldstico cerca del punto del fluencia, lo que sucede
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solo en miembros formados por elementos planos
relativamente gruesos; en cambio en elementos
estructurales de paredes delgadas la carga critica es mucho
menor que la resistencia dltima .

II.5 CALCULO DE LA RESISTENCIA POSTERIOR AL PANDEO

Para determinar la resistencia méxima de una placa
deben conocerse los esfuerzos que hay en ella cuando se
llega a la condicién del colapso. En problemas prdcticosde
diseifio resultaria incomodo trabajar con los esfuerzos
reales no uniformes, pero esta dificultad se elimina
utilizando el concepto de ancho efectivo de disefio (be).

La férmula para calcular el ancho efectivo es:

bp = 1,9 t E 1 - 0.415 t/b E_ =eememe— (I1.6)
) g max, Jméx,

Donde :

be= Ancho efectivo de la placa

b= Ancho real de la placa

t= Grueso de la placa

Jdmdx = Esfuerzo maximo de compresién, que se presenta
en los bordes y es numéricamente igual al cociente de
la fuerza total dividida entre el drea efectiva be t.

Dividiendo sus dos miembros entre el ancho total b,
la ecuacion II.6 toma la forma:

be = 1.9 T[ E (1 - 0.415 t/b\lj— ......... 1I.7
b b Tméx, g max,

Si se impone en la ecuacién I1I.6 la condicidén de que
el ancho efectivo b sea igual al real b, y se despeja b/t,
se determina la refacién ancho/ grueso Maxima para la que
las placas comprimidas libremente apoyada en los bordes
longitudinales son completamente efectivas :

(b/t) lim.= 1.29 l _E
Imdx, ~mmmmememmme—eee- (11.8)



Ejemplo II.3

. Determinar 1la capacidad maxima de carga, en el
intervalo posterior al pandeo, de la placa de acero A36
mostrada en la figura:

\VA l‘t': 0.2 em.
1

Y
Kt — 2

-,lr-——-- b= coaem.
L
9 r

WW\‘\/\/\M
P e iy

TTITTTTTRTTITTT

sustituyendo E por 27 039,000 Kg/cmz, la ecuacién
II1.6 toma la forma:
be =_2,713 £t |1 - 592.6
max. (b/t)y'q"ma'"x' ———————————— (II.6a)
Efectuando la multiplicacidén indicada por el

paréntesis y tomando cuenta que en este caso particular b/t=
300, se obtiene:

be.. 713t -~ 5,359 t
<i %mgx Jmax.
A cada valor de " mdx le corresponde un cierto

ancho efectivo, y la fuerza total P que actya sobre la
placa es:

P= by t Tmdx= 2713 t2 T mdx. - 5,359 t2
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Como t = 0,2 cm,

pP= 108,5 \N’ma’x. - 214.4

P crece continuamente con ¢ mix, de manera que
capacidad méxima de carga de la placa corresponde
esfuerzo normal mds alto posible, que es Cy.

Pmax= 108.5 \|2530 - 214.4 = 5240 Kg

la
al

Otro camino para calcular Pméx, sabiendo que TIméx= Sy =
2,530 Kg/cm“, consiste en determinar b, con la ecuacioén

1I.6a y, a continuacién, obtener P max.
De la ecuacién II.6a
(__lg_e_)(fy = 2_7_;_3(1- _592.6 )
t 50,3 300 x 50.3 = 51.8

. . (be)dy = 51.8t =51.8 x 0.2 = 10,36 cm

Pmax. = be t Qy = 10.36 x 0.2 x 2.53 = 5.24 ton.
El esfuerzo critico de pandeo de la placa es :
Ter= _ 4.0%% E (E)z

12 ( 1-/»2)‘ b
T

b )
3( 1- M4y (300)2

La carga critica vale, por consiguiente:

= 82 kg/cm2 << Qy/2

pcr = ACQcr = 60 X 0.2 x 82 = 964 Kg.

La resistencia udltima de la placa es, en este
particular, 5.33 veces mayor que la carga critica.

caso
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TEMA III
ESTABILIDAD DE ELEMENTOS SUJETOS A FLEXION

OBJETIVO: ANALIZARA Y DISENARA VIGAS TRABAJANDO BAJO EL
FENOMENO DE PANDEO LATERAL

III.1 INTRODUCCION

Las Barras de eje recto sometidas a la accién de fuerzas
transversales y frecuentemente de pares aplicados en los
extremos, constituyen un porcentaje importante de las piezas
que forman parte de las estructuras reticulares. Su capacidad
para resistir cargas y transmitirlas a los apoyos proviene
fundamentalmente de la resistencia a flexidén, pues aunque
esta solicitacién se presenta en la mayor parte de los casos
acompafiada por fuerzas cortantes, estas suelen tener una
influencia secundaria en el comportamiento de los elementos
estructurales en consideracién.

En la mayor parte de las estructura ordinarias el eje de
las barras que trabajan a flexién es originalmente una linea
recta horizontal de longitud varias veces mayor que las
dimensiones de su secciones transversales; en estas
condiciones reciben el nombre de vigas. S5in embargo, hay
ocaciones en que piezas cuyo eje es una recta inclinada, o
ain vertical, trabajan predominantemente a flexién, tal es el
caso de los aleros de los marcos de dos aguas o de los
elementos verticales que se utilizan para estructurar un muro
y recibir los empujes de viento: Aunque sometidos a la accién
slmultanea de una fuerza normal, su magnitud es en muchas
ocaciones tan reducida que el comportamiento de dichos
elementos es, practicamente el mismo que si esa fuerza no
existiera, y pueden sequir siendo considerados como vigas.

El disefio de una viga, lo mismo que el de otro elemento
estructural cualquiera, consiste fundamentalmente en
determinar su resistencia y coumpararla con las solicitaciones
que obrarén sobre ella durante su vida 0til, para saber si
es capaz de soportarlas con un coeficiente de seguridad
adecuado. E1 disefilo es b&sicamente un problema de revisién:
se escoge una viga con caracteristicas geométricas Yy
meclnicas determinadas y se calcula su capacidad de carga, la
que se compara con las solicitaciones a que quedard sometida
la estructura de la que forma parte; el resultado de esta
comparacién indica si la viga escogida es adecuada o si deben
modificarse sus caracteristicas para obtener una resistencia
mas cercana a la deseada.

Ccomo una viga puede fallar de muchas maneras sustancxal
mente diferentes y no es en general facil predecir a primera
vista, en cada caso particular, cual es la mas critica, dado
el gran numero de factores que intervienen en el fenémeno
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(Tipo de acero empleado, proporciones de las secciones,
transversales, soporte exterior, etc., los que ademis estén
relacionados entre si), debe determinarse primero la forma
mids probable de falla para obtener la carga correspondiente
y no sobrestimar 1la resistencia, como sucederia si se
considerase otra forma de colapso.

III.2 ESTADOS LIMITE DE FALLA

En el disefio de miembros en flexioén deben
considerarse los estados limite de falla siquientes:
- Formacién de un mecanismo con articulaciones
plasticas,

- Agotamiento de la Resistencia a la flexién en la
seccidn critica en miembros que no admiten
redistribucién de momentos.

- Iniciacién del flujo pldstico en la seccién critica.

- Pandeo local del patin comprimido.

- Pandeo local del alma, producido por flexidn

- Plastificacidén del alma por cortante

- Pandeo local del alma por cortante

- Tensién diagonal en el alma

- Pandeo lateral por flexotorsién

- Flexién y fuerza cortante combinados

- Fatiga

Otras formas de pandeo del alma producida por
fuerzas transversales. Ademds, deben considerarse también
estados 1limite de servicios de deformaciones y de
vibraciones excesivas.

El problema bdsico que debe resolverse al diseflar un
elemento estructural sometide a flexién consiste, por
consiguiente en dimensionar sus secciones transversales de
manera que sean capaces de soportar los momentos flegionantes
gue existen en ellas, teniendo en cuenta la posibilidad de
fenémenos de pandeo local o lateral, 1la influencia de la

fuerza cortante y 1las fuerzas de trabajo que pueden
originar en ocaciones , falla de tipo frdgil &6 por fatiga.
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El comportamiento que lleva a la primera forma de
falla es el mids deseado puesto que en esas condicione
una viga de material dactil puede alcanzar su
capacidad maxima de carga; sin embargo, para que sea
posible, deben satisfacer los requisitos necesarios para
evitar una falla prematura de algunos de los tipos
restantes, bajo solicitaciones menores que las que
ocacionarian el colapso por formacién de un mecanismo.

II1I1..3 FORMULAS PARA DISENO Y REVISION

a) Tensién y compresién en las fibras extremas de
miembros compactos, laminados en calliente o
armados, cargados en el plano de su eje menor,
simétricos con respecto a dicho eje:

Fp= 0.66 Fy
Donde:
F, = Esfuerzo de flexién permisible, en Kg/cm?

Fy= Esfuerzo de flugncia minimo especificado del acero
utilizado, en Kg /cm

Para que un miembro se califique bajo esta seccién, deben
cumplir con los diferentes requisitos:

1.- Los patines estardn unidos continuamente al alma o
almas.

2.- La relacién ancho/espesor de elementos no atiesados
del patin en compresién, no excederéd de:

545/ \[FY

3.- La relacidén ancho/espesor de elementos atiesados del
patin en compresién, no excederd de:

1590/ \[Fy

4.~ La relacidén peralte/espesor dél alma o almas no
excederd el valor dado por las férmulas siguientes,
segin sea aplicable:

d/t= 5370 (1- 3.74 fa
\Fy Fy)

d/t= 2,150 Fy e~mwm—cecac——wa- Cuando fa/ Fy > 0.16

---------- cuando fa/Fy < 0.16

5.- La longitud entre soportes laterales del patin
en compresién de miembros que no seah circulares o
miembros en cajén, no excederi el valor de:
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637 bf ni de 1'410,000
Fy (d/Af)Fy

6.~ La longitud entre soportes laterales del patin en
compresién de miembros de cajén de seccién transversal
rect.angular, cuyo peralte no es mayor de seis veces
el ancho y cuyo espesor del patin no es mayor de dos
veces el espesor del alma, no excederé el valor de :

( 137,000 + 84,400_M \ b
Mg/ fy
Excepto que ésta no necesita ser menor de :
84,400 (b/fy)

7.~ La relacién DiAmetro/Espesor de secciones circulares
huecas no exceder4 de:

232,000/fy

b) Para Miembros que cumplan con los requisitos anteriores
salvo que bg/2t; exceda 545/\Fy, pero menor de 797/\Fy ,
Podrén Ser disefiados sobre la base de un esfuerzo de flexién
permisible :

Fb= F 0,79 - 0.000239 b
VL () TP

c) Para miembros en tensién y compresién en las fibras
extremas de los miembros I o H Doblemente Simétricos, que
cumplan con los requisitos anteriores parrafos 1 y 2, vy
estdn flexionados con respecto a su eje menor, asi como
barras sélidas, cuadradas y redondas; Secciones sdlidas vy
rectangulares flexionadas con respecto a su eje menor;

Fp= 0.75 Fy
Los miembros I y H, doblemente simétricos, flexionados
con respecto a su eje menor, gque cumplan con el requisito del

pdrrafo 1, salvo que bg/2tf exceda 545/ﬂf pero que sea
menor de ;97/1Fy, se dis%ﬁaré con: '

Fp= Fy [1.075 - 0.000596 (?ggf) 133

Las secciones tubulares rectangulares flexionadas con
respecto a su eje de menor resistencia y que cumplen con los
requisitos parrafos 1, 3 y 4, podrédn ser disefiados con:

Fp- 0.66 Fy
d) Para miembros en flexi6én no incluidos anteriormente :

1.- Tensién F,= 0.60 Fy
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2.~ Compresién

Cuando \l717 x10% cb < L < Q3590 x 10% cb
Fy rt Fy
Fb={2/3 - Fy(L/rt)? ) Fy
(1 - ol
Cuando L/rt 3 \|3590 x_10% cb
Fy

Entonces Fp= 120 % 109 gb
(L7 TE)
cuando el patin en compresién sea s6lido vy

aproximadamente rectangular en la seccién transversal y su
drea no sea menor que la del patin en tensidn:

F,= 844 X 103 cb
7R

En estas f6rmulas:

L= Distancia entre sectores transversales Arriostradas
para evitar el giro o desplazamiento lateral del patin
en compre sién, en cm.

rt= Radio de Giro de una Seccién que comprende el
patin en compresién mé&s un tercio del &rea del alma en
compresién tomada con respecto a un eje en el plano del
alma, en cm.

Af= Area del patin en compresién, en cm?

Cb= 1,75 +1,05 (M1/ M2 )2 + 0.3(MI/M2)%, pero no mayor
de 2.3; donde M1l es el menor y M2 el mayor de los
momentos de flexidén en los extremos de la longitud no
arriostrada, tomados respecto al eje mayor del miembro.



EJEMPLO

wT

ITI.1

3IT-m

8
)
3

9 ton,
(v)

(M)

1 ton

Distancia =

Mmax.

D

1

9.0 ton

Reaccidn
carga

9.0 ton.
3 ton.m

Area del tridngulo

Fy= 2,530

Disenar en Acero

2

E= 2'039,000 Kg/cm?

Kg/cm?

A 36

X 3.0 m.

reaccio

R= wl/2

M=W12/8

= 3.0

13.5

nes

3.0 t- .
2
= 9 t-m.

= 3,0%6,0°
N
= 13 t-m,

m.

t -m



Solucién:

De la fé6rmula de la escuadria

= mvx
I

Q=M s= I
S

(]
o
i

0.60 fy =0.60X 2530 Kg/cm?

L)
o
]

1518 kg/cm?

S= M = 1'350,000 Kg- cm = 889.32 ci’
fb 1518 Kg/cm“

Proponiendo Seccién I

DATOS : ‘
2
A= 81.3cm
Ix= 18,606 cm? 104 em.
rx= 15.11cm TP=38.(0 .
S= 976,7cm
Iy= 599,0cm?
ry= 2.72 cm ( ):r .58 em.
! 190 em ‘!.
Revisio6n: 1
Fp=_M = 17350,000 kg-cm.= 1382.25 kg/cm? < 1516 kg/cm?
S 976, 7 cm
Bién |
Cdlculo de la flecha:
A\ o= 5wt = 5 X 30 X 6004 = 1.33 cm.
384 EI 384 X 2'039,000 X 18,606
DN =L =600 =1.,67 cm (ADMISIBLE)
360 360
1.67 cm > 1,33 BIEN!
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EJEMPLO III.2

DISERAR EN ACERO A36

Calculo de las Reacciones:

"'E.l.
2

rA= P 10 +_(1.5 X 5)
2 2 2

8.75 ton,

= Fy 0

fn

n

(1.5 T/m ) (5.0m) +10 ton.
-8.75 ton., - rB

rB= 8.75 Ton.

2oap

(10)(5) +
4

Mmax.

(15) (52)
8

17.188 t-m.

SOLUCION

fb= 0.60 0.60 X 2530

Fy
fb= M

S=_M =1'718,800 kq-cg
S

tb 1518 kg/cm
3

S 1132.27 cm

Proponiendo Ls 4"
del

47)

(Datos obtenidos Manual de

volumen I pag,

DATOS:

/\: 12.62 cm2

Ix = ly = 124.90 cm4
rx = ry 3.18 cm
8= 17.20 cm

x =2.77 cm

rmin, = 2.0 cm,

$L\oTbn
LS T
A
—f—Rsom | 2som™LT
8.75[/,
WA |
c _411:1222521873
Mn

88400

//// 2

1518 kg/cm2

en acero

“f,;b

Z¥U

construccion

Boﬁjlcﬂ

6o

2725

—iy 44

._|,.,- SUSN

R
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SOLUCION:

Por el Teorema de los Ejes Paralelos

Ixx = Ix + Ady 2 .
Ixx = (124.9 + 12.52 x 27.23 2) = 9,408.14 cm?
Son 4 Ls 4 x 9,408.14 cm 4 = 37633.0 cm?

De la Férmula de la Escuadria

fb= M; S =1 = 37,633 cm®= 1254.4 cm’
] Y 3ocm
REVISION
fb=_M = _1'718,800_Kg-cm = 1370 Kg/cm2
s 1254.4 cm3
1370 < 1518 Kg/cm 2 =mm—mmcmmoeameeen BIEN|
FLECHA
A= opd o+ s
48 EI 384 EI
= 10,000 (500)3 + 5 X 15 X 5004
(48x27 039,000%37, 633) 384%27'039,000%37633)
= 0.498%< 0.5 cm.
\adm = L= 500 = 1.38 cm 1,385 0.5 =---mmmem bién!
360 360



EJEMPLO III.3
Disefiar con Acero a 36

Fb= 0.60 fy

fy= 2,530 Kg/ cm?
fb= 0.60 x 2530
=1518 Kg/cm

Es = 2'039,000 Kg/cm3

CALCULO DE LAS REACCIONES 6.0
S_Mp =0 = (2.5) (6.0) (3) - RB(6) + 3(8) =0
Rg= 69 = 11.5 ton.

(&)

S Fy=0 ; Ry - (2.5) (6.0) -3.0 + 11.5

Rp = 6.5 ton.

De la f6rmula de la Escuadria
=M S=_M_ = 845,000 Kg- Sm
g [} ' fb 1518 Kg/cm
S§= 556,65 cm3

Proponiendo Seccién I

Datos:

A= 60,30 cm2

Z” Ix= 9074,.0 cm
©.89 ! rx= 12,27 cm,
— — Sx= 596.5 cm

30.48 Iy= 390.0 cm

ry= 2.54 cm3
L3§il 1
g

Sy= 61.3 cm
L 7 b
+ \2.70

[ ] —’i‘y'
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Revisién:

fb=_M = _845,000 = 1,416.60
[ 596.5
1417 < 1518 kg/em?  ——cmmeme BIEN!

III.4 PANDEO LATERAL EN VIGAS DE ACERO
Para evitar el pandeo lateral en vigas de acero el

esfuerzo permisible méximo a flexién debe ser mayor de los
siquientes dos valores, pero sin exceder de 0,60 fy

Fb= 0.6(0.69x10%) b = _843,700Cb ¢ 0.6 fy
Ld Ld
Af Af

Cb= 1.75 +1.05 _y_;) " o.3(_tg_a < 2.3
W2 W3

Cb= Factor que toma en cuenta la variacién del momento

flexionante
Ssi L > Cc = 35.86x 10° cb
rt Ty
. Fb=  11.97x 106 b mmmmmmmmeemeee Rango eldstico
( L/rt)?

sSi L < Cc )
rt o =(2 - Lrt)z )Fy
080 10~""E
Af= Area del patin en compresién
rt= Radio de giro de la seccidén del patin en compresién

L= Longitud de la viga.
d= Peralte de la viga,

Continuando con el ejemplo 1III.3

Revisién del patin s .\_\}‘3 ey
B A /6
©.89 s 21.J2
1.38 =N | =
3048 , 5
8 2772 =462
4.62 R
1 i ee—

[5:]
161)



Cdlculo del momento de inercia

A= (12,70 X 1.38) + (4,62 X 0.89)= 21.64 cm?

Iy= 1.38 x 12.703 + 4.62x 0.89 3

12 12 = 235, 84 cm 4
ry= q_zz' = = 3.29 cm
A 21,64
1= 200 = 60.79
rt 3.29
ce =,[35.86 x 10 cb
Fy
Cb = 1.75 + 1,05 ML)+ 0.3 (M;)Z < 2.3
M2 M2

TRAMO B-C

Cb= 1,75 + 1.05 (~g) + 0.3 ( g)2 < 2.3
6 6

Cb= 1,75 <€ 2,3 --meswmcemcman—nn. BIEN!
. Ce= |35.86 x 10° x 1.75 = 157.5
2530
Como 1l= 66,79 < Cc= 1%7.5
rt

JUFDb = (_g - 2530 (68.79)2 ) 2530 = 1562
3 1080 x 10° X 1.75

Fb= 1562> 1518 ~-~r—memmocacm——— » inaceptable!

Fb =_0.6 (0,69 x 10%)= 2290 Kg/cm? £ 1518 Kg/ cm?
200 X 27.72

7.3 memee- » inaceptable!
TRAMO A - B
Cb = 1.75 + 1,05 [ _6 v 0.3 ( 6 \2 < 2.3
B.45 5. 45
2.65 £ 2.3
J.cb = 2.3 #

1= 600 = 182.37
rt  3.29



Cc = 157.5

L > Cc

rt
J.Fb = 11.95 x 108 x 2.3 = 826.39 Kg/cm?
(182.37)2
826.39 Kg/cm? < 1518 Kg/cm? ----»BIEN!

III.5 ELEMENTOS DE MADERA SUJETOS A FLEXION
PARA VIGAS DE MADERA RECTANGULAR
. ; - —t
r ~- ~ - __.‘-” —I._.._.. S — . .__...._.'E‘N‘
—‘_;\ - P -—_,T L_E’rd?’a dQ
Il argvedqd
o« C
E oo e Ly
—T

El centro de gravedad coincide con el eje neutro

III.5.1 FORMULAS DE DISERO Y REVISION

Férmula de la Escuadria
= M
c I Y; donde:

§= Esfuerzo (Kg/cm?)
M= Me 6 Mflex, (Kg - cm)

I= Momento de Inercia,K con respecto al eje donde se
presenta la flexion (cm%)
§= Médulo de la seccién (cm?)

S= 1

Y

Y= Distancia del eje neutro a la fibra mas alejada de
laviga (cm.)
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Se tiene que: b !
Ix= pn3 H Iy= bb3 !
12 12 e h !C-“
Donde h= Peralte total de la viga (cm) T
b= Ancho de la seccién (cm) i
y =h =
: d—lo—]-
bh? bn?
§x= 12 = 12 = 2bh3 =  bh?
y -h 12h 6
2
f= S=_M
S t
Sx=_b h?
6
Moédulos de Seccidn
Sy= h_b?
6
S geom. = b h? ; S necesaria= g
6
f es dato. Depende de la calidad de la madera
f permisible = fp
Madera de Calidad fp (Para Flexidn)
Muy Buena -----esm-e-e-cosoooo 80 Kg/cm?
Buena =  -=----smmememaseo-oe 70 Kg/cm?
Regular  =—=--==c-ce——esama- 60 Kg/cm2
Mala = ==emmmmeeeeeeeeeeee 40 Kg/cm?
E= Modulo de Elasticidad de Madera Por Reglamento de
construccisén D.D.F.

E= 70,000 kg/cm?
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Esfuerzos permisible en (Kg/cmz) segin reglamento de

Construccién D.D.F.

SOLICITACION vV~-75 V-65 V-56 V=40
FLEXION Y TENSION 80 70 50 40
COMPRESION PARALELA 60 50 40 30
A LA FIBRA
COMPRESION PERPENDI- 12 12 11 11
CULAR A LA FIBRA
CORTANTE PARALELO 11 9 7 6
A LA FIBRA
MODULOS DE
ELASTICIDAD

E MEDIO 70000 70000 70000 70000

MINIMO 40000 40000 40000 40000

EJEMPLO 1III.4

Disefiar la viga en madera.
we 5°°k3ﬁn:

V//h

I Om

Suponiendo Ppviga = 30 Kg/m
Wtot., = 500430 = 530 Kg/m
M= wl? = 530 x 3% = 597 Kg-m
8 8
M= 59,700 Kg-cm
Madera de buena calidad
£p =70 kg/cm2
S Geom. = _an
6
S Nec. = M = 59,700 = 853.0 cm3
fp 70
IGUALANDO 1.0S MODULOS DE SECCION
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S Geom= Snec,

b = _M = 853.0

6 fp

De donde h =853
b

Dandole valores a b

b h tedrica h préactica
10 22.62 23 @ —mmmmm e BUENA
15 16.47 19
La seccidn es:
!
5{ 1" 9"- 23 em
/ 9" 4"z \o .
A1
- 4"~
S Geom = _10x23% = 882.0 cm3
6
882 > 853 ~~--mmme-me—oee »BIEN!
Peso volumétrico 600 kg/m3 3
de la madera 1000 kg/ m

Pp viga = 0.10 x 0.23 x 1000= 23 Kg/m
' 23<¢ 30mmmmmm- » BIEN |

NOTA: Las vigas cuadradas son antiecondmicas ; son mejores
las vigas con mayor material arriba del eje neutro

(E. N) pO ] .
= N
e |
'E._......_.l..q.. — e e foie s e N
! !
EJEMPLO III.5 !
DISENAR LA SIGUIENTE VIGA EN MADERA 2 Tox.
Madera de Mala Calidad i

fp= 40 Kg/cmg
Pv= 700 Kg/m

jfi:__*A;iﬁL_4h~,~Lsﬂl_Jf§2;

. | 3.0 1

Ppviga = 35 Kg/m 1 »

Mppviga = wl? = 3% x 3% = 39,38 Kg-m
8 8
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M =Pl =_2%¥3 = 1.5 t-m,
4 4

Mp= 3938 + 150,000 = 153,938 Kg- cm

Snec. = 153,938 = 384ecm3
40

S Geom =,Qn2
6
S Geom = S Nec.
_bh? = 3848
6

b h tedrica
15 39,23
16 37.98
17 36.85
18 35.81

Seccién de 18 x 36cm.

EJEMPLO III.6
DISENAR LA SIGUIENTE VIGA

DATOS :
fp= 60 kg/cm?

Em = 70, 000 Kg/cm? h'-zlm

calculo de las b

reacciones
<X
SMA = 0; (7.5)(2)(3.75)
-Rg(5.5) = 0
Rg =.56.25 = 10.23 Ton.
5.5
EFY =0 ; Ry - 2 (7.5)+10.23
RA = 4,77 Ton,

h préctica
40
38
37
36 €-—mmmmmm BIEN!
' W:ZT/M.
ﬁ;s ;EEB
[]
FL—~*»- 556m 2.0 —4
|
| e %, U5 |
4J7, q l
V) ///f [
¢ L f
!"‘a'"s'ﬂ ’ls 23 |
; |5-7°1'-M : :
’ ///////, g !
" ; Za
,qun !
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De la férmula de la Escuadria

TJ=My: =M ; s8=1; 8=_M
I s Y a
bh3
$= _12 = _2bh3 = _bh?
_h 12h 6
2
si h= 2b
L. 8= b(2 b)?= 4 b3 =2Db3-= 2/3 b3
6 6 3
Sustituyendo:
S= M
&
2/4 b3=_570,000 ; b3= 3 (570,000 )
60 2 (60)
b= 24.24 cm = 25.0 cm

h= 2b = 50 cm %50

Cdlculo del esfuerzo cortante

25
¢ méx., = 1.5_¥
A

T méx, = 1.5 _6230
25X50
= 7.48 kg/cm2
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EJEMPLO III.?7
DATOS : A w= ‘L.o'\'/m @

fp= 60 kg/cmz AW
i
L‘\-S At 5.50m -—-—4‘-&.0—4
| I

Em = 70000 Kg/cm?
| | !

| 253 " 2.0 3 l
! [%l %\‘

N7, S // |
Célculo de las /// % '
reacciones \s 7
g | i 2.9
X M= ) 2.23 !
= =1,5 (0.75) % 7.50(3.75) l
Ry = 4.91 ton. (M) ,,/' '
S Fy= 0; -9 +Rp + 4.91 = 0 weg |
Rp= 9- 4.91 = 4.09 ton. | ! L e°
{
Médulo de seccién. ‘
S= M ; S=_bh?
g [3
Si h= 2b; 8= b(2b)? = 4b3 = 213
sustituyendo 2/3 b3 = 223,000 ; 2/3 b3 = 3716.67
60
b= 5575; b= 5575 = 17.73 &= 20 cm.

=2 b =2 (20)= 40 cm

Seccién de 20x40 cm,

i

+-ao_._
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TEMA IV
ELEMENTOS ESBELTOS SUJETOS A FLEXOCOMPRESION

OBJETIVO: QUE EL ESTUDIANTE SEA CAPAZ DE REVISAR Y
DIMENSIONAR PIEZAS LARGAS SUJETAS A
FLEXOCOMPRESION

IV.1 INTRODUCCION.

Las piezas flexocomprimidas son elementos estructurales
sometidos a la accidén simultdnea de fuerzas normales de
compresioén y momentos flexionantes, que pueden actuar
alrededor de uno de los ejes centroidales vy principales de
sus secciones transversales o tener componentes segun los dos
ejes principales. Su importancia es fundamental porque las
barras en compresidén axial no existen précticamente en
estructuras reales en las que, debido principalmente a la
continuidad entre los diversos miembros que las componen, la
compresidon se presenta casi siempre acompafiada por flexidn,

Con la unica excepcién de las piezas muy cortas, el
comportamiento de las barras flexocomprimidas constituyen
un problema de inestabilidad pues la interaccidon de fuerza
axial y flexidén ocaciona eventualmente deformaciones que
crecen mas rdapldamente que las carga: Y que siguen
aumentando aun cuando éstas disminuyen, lo que caracteriza
el colapso; este fendmeno se presenta aunque la columna se
conserve siempre en su plano original ya sea por sus
propiedades geométricas o porque haya elementos exteriores
que le impidan salirse de él, pero su capacidad de carga
puede verse todavia mas limitada por pandeo lateral o local
prematuros.

Una barra flexocomprimida puede fallar por algunas de las
causas que se enumeran a continuacién, o por una combinacién
de dos o mas de ellas:

1.~-Porque se alcanza su resistencia maxima bajo momento
y fuerza axial combinados, al formarse articulaciones
pldsticas en 1la seccidn o secciones en las que el
momento tiene su mayor intensidad.

2.- Por inestabilidad en el plano de los momentos
ocacionada por exceso de flexidén en ese plano, teniendo
en cuenta la accidn simultdnea de la fuerza normal.

3.- Por pandeo lateral debido a la flexotorsion .

4.-Por pandeo debido a compresion axial, alrededor de
los ejes del momento de inercia minimo.

.- Por pandeo local,
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La condicién 1 es critica en piezas cortas y de
paredes gruesas, en las que no hay posibilidad de falla
por inestabilidad, y puede serlo también en piezas
largas en las que bajo determinadas condiciones de
apoyo y carga pueden formarse articulaciones plasticas
en uno o en los dos extremos, producidos por fuerza de
menor intensidad que las que ocasionarian la falla por
pandeo.

La segunda condicién es critica en barras flexionadas
alrededor de sus ejes de menor momento de inercia, y
también cuando la flexién se presenta en el plano de
mayor resistencia pero el pandeo lateral esta impedido
por las caracteristicas geométricas de las secciones
transversales (tubos, secciones en cajén) o por 1la
presencia de elementos exteriores de contraventeo.

La falla por pandeo lateral (condicién 3) se presenta
en miembros de seccién I o similar, flexionados
alrededor de sus ejes de mayor momento de inercia y
desprovistos de elementos exteriores adecuados de
contraventeo, se caracteriza por una flexién lateral de
la barra en un plano perpendicular al de la aplicacién
de las cargas; acompailada por un retorcimiento
alrededor del eje longitudinal.

La condicién 4 es critica cuando la fuerza axial es
mucho m&s importante que la flexidén (El comportamiento
se aproxima al de una columna en compresién axial).

IV.2 DISENO Y REVISION CON ACERO
IV.2.1 FORMULAS PARA DISERO Y REVISION
Los miembros sometidos simultaneamente a esfuerzos
de compresién axial y a esfuerzos de flexién, deben

estar disefiados de manera que satisfagan las
condiciones siguientes:

fa + cmx_fbx < 1,0 wommmemeee (IV.1)
Fa - fa | Fbx 1- fa Fby
F'ex F'ey
fa + _fbx RS 1 (Iv.2)
0.60 Fy Fbx Fby

cuando fa/Fa ¢ 0.15, se usard la siguiente ecuacién:

fa + _fbx +_fby € 1.0 =memmemcm e e e (1vV.3)
Fa Fbx Fby
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En las férmulas anteriores los subindices 'x' vy 'y!
combinados con los subindices b,m y e, indican el eje
de flexidén alrededor del cual se aplica un esfuerzo en
particular o una propiedad de disefio, y en donde:

Fa= Esfuerzo de compresién axialzpermisible si solo
existiera fuerza axial, en Kg/ cm“.

Fb= Esfuerzo de compresién por flexién pe;misible si
solo existiera momento de flexidén, en Kg/cm*

Fle= 12&2 E .  =e=e;ccemmecccmcmemeee (1IV.4)
23 r'p 2

= Esfuerzo de_ Euler dividido entre un factor de
seguridad, en kg/cm“. En la Férmula para F'e, lb es la
longitud real sin arriostramiento en el plano de
flexién, y rb es el radio de giro correspondiente. K es
el factor de longitud efectiva en el plano de flexién.
fa= Esfuerzo Axial calculado, en Kg/cm

fb= Esfuerzo de compresidn Eor flexién calculado en el
punto considerado, en Kg/cm

Ccm= Coeficiente cuyo valor sera:

1.- Para miembros en compresidén en marcos sujetos a
desplazamiento lateral, Cm = 0.85

2. Para miembros en compresiéon con extremos
restringidos, en marcos arriostrados contra
desplazaniento lateral y no sujeto a carga transversal
entre sus apoyos en el plano de flexidn,

Cm= 0.6 - 0.9 My , Pero no menor de 0.4
My
En donde M;/M Es la relacién del momento menor al
mayor, en los “extremos de 1la parte del miembro no

arriostrada, en el plano de flexidn, My /M, es positivo cuando
el miembro esta flexionado en curvatura simple.

3.~ Para miembros en compresién en marcos arriostrados
contra desplazamiento lateral en el plano de las cargas
y sujetos a carga transversal entre sus apoyos, el
valor de Cm puede determinarse por un andlisis
racional; Sin embargo, en lugar de dicho anélisis,
pueden emplearse los valores siguientes :

Cm= 0.85 Para miembros cuyos extremos estdn
restringidos
Cm= 1.0 Para miembros cuyos extremos no estén

restringidos
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EJEMPLO 1IV.1

Revisar si la seccién de cajon de acero A36 mostrado en
la figura es adecuado para soportar las cargas que estén
actuando en ella.

P
DATOS ¢
——
P= 50 ton.
ex= lé6cm.
ez= 20 cm. Y
fy= 2530 Kg/cm? S-em
Es= 2'039,000 Kg/cm?
Kx= 2.1
Kz= 1.0
Seccién en cajon. > 2 _,A,
DATOS:
A= 171.0 cm? 5
Ix= 34,908 cm?
Iz= 11,518 cm?
rx= 14.28 cm 370 4o0.0
rz= 8.21 cm
Célculo del momento de inercia _,L
Ix=_20%403 - _17%373 = 34,008 cm? 7.0 —
12 12 20.0 —3

Iz =_40% 203 - 37.x 173 = 11,518 cm?
12 12

cédlculo del radio de giro

rx=,l"T"x = \I 34,908 = 14,28 cm?

A 171

r, =\l:iz = 11518 = 8.2lcm..
A ‘] 171

Cédlculo de los elementos mecénicos (momentos superiores)
Mx = P.ex= 50,000 x 16 = 800,000 Kg-cm

Mz = P.ez= 50,000 x 20 = 1'000,000 Kg-cm

Momentos inferiores

Mx= P.ex = 50,000 x 16 = 800,000 Kg-cm

Mz= P.ez= 50,000 X 0 = 0 =—-—-===—==-== (Por ser articulacién)

67



Cdlculo del mdédulo de seccidn

0’=&11y, T=_%; Sx = _I

Y
Sx = 34908 = 1745 cm3
20
Sz = 11518 = 1151.8 cm3
10

Cdlculo del esfuerzo a flexién

fbx = MX = 800,000 = 458.45 Kg/cm?
sx 1745

fbz = Mz = 1'000,000 = 867.45 Kg/cm2
sz 1152.8

Cdlculo de la relacién de esbeltez

K1X =_21 X 500 = 73.53 ====m—mmcmem————- » DE TABLAS:
rx 14.28 fa= 1126 Kg/cm?
Klz = 10 X 500 = 60,9~==-===cmmmem————— » DE TABLAS

rz 8.21 fa = 1218 kg/cm?

Donde k = Condicién de apoyo.

Cdlculo Cc

cc = \Izvr2 E = |22 x 2'039,000 = 126.0
Ty \ 2530

73.53 < 126.0 ==mmmmm=mm » RANGO INELASTICO

Calculo del esfuerzo Actuante:

Fa=_P =_50,000 = 292.4 kg/cm?
A 171

fa = 292.4 = 0.24
Fa 1126

fa > 0.15
Fa

pPor lo tanto:

fa + _Cmx_fbx + _Cmz_ fbz
Fa 1-__f._a_] fb [1—_f_a_] fh

/A
—
(=]

f'e f'le

cmx = 0.6 + 0.4 _%1 > 0.4
2
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Cmx = 0.6 + 0.4 ( 0 ) > 0.4

17000,000
CMX= 0.6 > 0,4 ~~--mme—a—ne—~ » Bien !
cmz = 0.6 + 0.4 [ 800,000 > 0.4
1'000,000
Cmz = 0.92 > 0.4

Flex = _10° geo.gg 10'4 o.oog 1938 Kg/cm?
[ ] 3.53)

F'e z = 10'480,000 = _101480,000 = 2826 Kg/cm?
[_ K1 (60.9)

| rz
fb = 0.60 fy = 0.60 x 2530 = 1518 Kg/ cm?

Por 1lo tanto :

0.24 + _0,6 (458,45) + _0.92 [B67,45] < 1.0
1-_292,40 ) 1518 (1-_292.40 ) 1518
1938 2826
1,0 = 1.0~~=m==~=—m=mx » Se acepta la seccidn.
JP- 6o ton.
‘7!"
EJEMPLO IV .2 _ JMX—,T_“
verificar si:
fa < 0.15 = ----+fa + fb <« 1.0 4om
Fa Fa Fb :
fa > 0,15 --» fa+ cm fb < 1.0
Fa ) ra [ 1- Fa ])Fb ’AtEV
ol .
Flex Al YMy- 4y
SOLUCION: Pz 6o ton.
Esfuerzo de Euler
M2E
Fle = fer ; F'e (K1/r)? = 3.14162 x 2' 039.000
5. F. . 1.92(K1/T)

F'le =_10' 480,000
k1

]
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Esfuerzo Admisible

fa = p
A
Proponiendo 4y
[ -10 Ps 7 ! <
A= 137,78 cm? |
Ix = 9614.2 cm '
rx = 8,51 cm |
Sx = 757.0 cm3 :
Iy = 6225.0 cm _"“"""'”‘I"‘""—" -~ X
ry= 6.85 cm ‘
sy = 742.8 cm3 |
fy= 2530Kg/cm |
E= 2'039,000 Kg/cm? ,
AY ' L
Esfuerzo Admisible
fa=_P =_60,000 = 451,88 kg/cm?
A 137.78
Relacién de Esbheltez.
KL =_0.5 X 400 = 29.20 ---- de tablas + Fa = 1406 kg/cm?
ry 6.85
fa = 451.88 = 0,32 ——-=-==-——- J fa > 0.15
Fa 1406 Fa

Por lo tanto:

fa + _cm fb g 1,0
Fa [1- fb ] fb
f'ex

Esfuerzo a flexidn:

fby=_M_ = _500,000 = 673.13 Kg / cm?
Sy 742.8

Esfuerzo permitido a flexidn:
fb= 0.60 fy = 0.60 X2530 Kg/ cm? = 1518 Kg/cm?

Cm= 0.6 + 0.4 > 1.0

0.6 + 0.4

M

My

My
4 2 1.0
5

0.96 >K 1.0 ., Cm=1.0
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Cdlculo del esfuerzo de Euler

Flex= 10' 480,000 = 10'480,000 = 12,291 Kg/ em?
(K1/r) (29.20) ‘

De la férmula:

fa +¢m fb < 1.0

Fa {1- £fb 1 £fb

F'ex

Sustituyendo valores.

0.32 + 1.0 X 673,13 < 1.0
(1-_451.88 ] 1518
12,201
IV.3 FLEXOCOMPRESION EN PIEZAS

Col.

0.78<1.0

Bien!

DE MADERA

carga de compresién en kg.

excentricidad de la carga
en cm.
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IvV.3.1 FORMULAS PARA DISENO Y REVISION

Se tiene la siguiente férmula

-E M P 6ed

An + S _+__An_ de < 1,0 ~rwmmmem (IV.5)
fcd fbd . Cf
Donde:

P= Carga Axial
An= Area neta de la seccidn

fcd= Esfuerzo Permisible en compresién; considerando
esheltez

M= Momento flexionante
S= Médulo de seccién

de= Dimensién de la seccidén en la direccién de

excentricidad

@ = Factor de amplificacién de momento debido a
esheltez

si Kl > [0.30 E ------ > @=1.25 ---mmommeen (1V.86)
b fcp

si Kl <,[0030 E ~---w- » B = 1.0 =movmmmenna (1v.7)
b fcp

fbd = Esfuerzo permisible de disefio en flexidn
Ccf= Factor de forma o coeficiente, donde :
Cf= 1.00; Si h <30 cm
cf= 0.85 a 0.90; si h> 30 cm

Como 1los elementogs trabajan a flexocompresion
recomienda aplicar una excentricidad minima:

emin = 0.1 (bod)

o.lh

ol fme tha M,

ol

la

la

la

se
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EJEMPLO IV.3

P: \ovo k_‘].

DATOS:

- Yof
fcp = 80 Kg/ cm? -
e= 3 cm “l /// _l
P= 1000 Kg
L= 2,40m, 2 240 A _L
Em = 70,000 kg/gm ‘ k- 9
fdp= 100 kg/ cm :
K= 1,00

Solucién: A

KL =1,00X 2.40= 26.67

b 9
Ce= \JZZ:§§§f= 0,30 x70,000 ; Cc= 16.20
fc 80
KL > Cc, =—==—mmea» 'Se presenta la relacién de esbeltez.
b fcd< fcp

= g = H = -m2
fcd= 0.309 0,30 x 70,920 H fcd 29,52 Kg/cm
[&_lb_] ( 26.67)

P= Afcd = 9x9 (29.52) = 2391 Kg.
KL > 0.30FE

b fep
26.67 > 16.20; por lo que (:3= 1,25
de = 9 cm.
como 9 < 30 —-=re-me——ao > Cf = 1,00
fbd=
C.8.= 1.4 h%% = 1.4,19 xgi 0 =17.23
7.23 <€ 10-==~-mmmm= fbd= fp

fbd= 80 Kg / cm?
M/S= 0
Sustituyendo en la férmula :

P M P se@
+ e

An +
fcd fbd Cf

/A
N
o
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1000 1000 6(3) (1.25)
81 + 0+ 81 9 < .0
29.52 80 x 1.00
0,80 < 1,0 =-==mmcecnacmaas Seccidén adecuadaj
EJEMPLO 1IV.4
P- 000 Ay DATOS :
30 fcp = 85 Kg/cm? ,~=—* A compresién
P:?ooolg fbp = 105 Kg/ cm“, _~-~-» A flexién
T 1.0) “Em = 70,000 ke/cm
o [
0.1 ‘ Proponiendo seccidn de 20 x 20
+ 1 - R S
4.0 ' T
I LS ™
2.7 1 “é—}*"‘ M2 M,
o
'r 285
R
5 -8, —t
Momento de la ménsula:
Mom. Méns. = 2000x 30 = 60,000 Kg ~ cm

R=_60,000 = 150.0 Kg

Ml=
M2= 150 X 285

400

150 x 115 = 17,250 Kg-cm

47,750 kg-cm

Revisién por esbeltez

=_1.00 x 400 = 20.0

KL
b

Cc=

20

\JO.SO E = \IO.3O x 70,000 = 15.71

fep

85
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_KL > Cc ; 0.20 > 15,71 |}
b
Por lo que:

fed= 0,30 F = 0.30 X zo.ogo
EB;J 20.0
b

fed= 52.5 Kg/cm?
fed < fecp ; 52.5 Kg/cm2 < 85 Kg/cm2

FOérmula:

B M +P 6@

An + S An__de < 1.0
fed fbp Cf

P = 5,000 + 2000 = 17.50 Kg/ cm?
An 20x 20

1333,33 cm?

)

s=_bd? =_20x 202
6 6

M= _47,750 = 32.06 Kg / cm?

S 1333,33

Célculo de la excentricidad

e min= 0.1 x 20 = 2.0 cm

Como_Kl > CC ~=-wmmemuu- » Q@=1.25
b

Célculo del esfuerzo a flexidén del disefio

si cs < 10; fbd = fbp
Cs=  1.4]_d]l-).q,[20 X400 = 6.26
J'BQ"‘d 20

€.26 < 10 ; fbd = 105 Kg/cm?

Como d < 30; Cf = 1.0

sustituyendo valores:

6X2X1.25
17.5 + 32.06 + 17.5 20%20 < 1.0
52,5 105 X 1.0
0,70 € 1,0 =—==w——n »BIEN \
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IV.4 FLEXOCOMPRESION EN ESTRUCTURAS DE CONCRETO.
IV.4.1 DISERNO Y REVISION DE COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO.
IV.4.1.1 COMPORTAMIENTOS Y MODOS DE FALLA.

Una columna que esta sujeta a la accién de un momento
flexionante (M) y una carga axial (P) puede alcanzar su
resistencia bajo diferentes combinaciones de carga y momento
que van desde el punto de carga axial méximo P y el momento
flexionante nulo; caso de compresién simple, o cuando se
tiene un momento flexionante mdximo y la carga axial nula,
caso de flexién simple.

El lugar geométrico de las combinaciones de carga axial
y momento flexionante con las que el momento puede alcanzar
su resistencia se puede representar en forma grdfica mediante
los diagramas de interaccién.

P
T \i
+4-7 4
€y "¥ e (2 colomun Esselfa
h - —— o
2
_’-_,{,_' ?R\) c QML‘\
~{- mrrirer €x ‘ 2 @Alanceron
‘
d
M mnximo
Diagrama de Interaccién de una Seccién Rectangular.
Donde:

PRre= Carga resistente a la compresioén
Ppp= Carga resistente balanceada
Ppy= Carga resistente a tensidn
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Del Diagrama de Interaccién.

La 1linea que se encuentra entre los puntos a y ¢
corresponden a la regién cuyas excentricidades son pequeilas
lo cual produce una falla por compresién del concreto; en el
punto ¢ corresponde a la condicién balanceada; es decir 1los
valores de Mc y Pc que producen simultaneamente una falla por
aplastamiento del concreto y 1la fluencia del acero.
Finalmente en la que se localiza entre ¢ y d representa la
regién cuyas fallas son producidas por la fluencia del acero,
y corresponden a grandes excentricidades (falla por tensién).

Tipos de fallas en columnas de concreto.
a) Falla por aplastamiento del concreto

En el diagrama de interaccién cuando las
excentricidades son pequeflas y las cargas considerables
grandes, 1la -falla en 1la columna se presenta por
compresién del concreto, al alcanzar su maxima
deformacién unitaria con valores del orden de 3
milésimas de centimetro /centimetro, es decir, si una
carga P es mayor que la carga balanceada. Esto nos
indica que requiere incrementar el bloque de
compresioén, trasladédndose el eje neutro hacia el acero
en tensién, por 1o que habra un incremento en 'a',
profundidad del Dbloque de esfuerzo; y de te!,
profundidad del eje neutro.

b) Falla Balanceada.

Se 1llama columna balanceada aquella en que
simultaneamente alcanza su resistencia por
aplastamiento del concreto a una deformacifén unitaria
de 3 milésimas de c¢cm/cm, y el acero alcanza su
esfuerzo por fluencia.

C) Falla por fluencia del acero

Cuando la excentricidad es grande, la resistencia
del elemento se alcanzard si el acero de tensién llega
a su esfuerzo de fluencia, esto se debe a que la accién
del momento flexionante es considerablemente mayor
que la carga axial, siendo el limite cuando la carga
es nula, y solo actia el momento, Caso de flexidn
simple.

EL DIAGRAMA DE INTERACCION PRESENTA DOS VENTAJAS:

1.~ Permite visualizar de inmediato las caracteristicas
de resistencia de una columna.
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2.- Sirve para formar grdficas, por medio de las cuales
se puede calcular o disefiar la escuadria adecuada,
para soportar un momento y una carga axial determinada.

Para su obtencién se puede utilizar un procedimiento
general aplicable a cualquier caracteristica esfuerzo-
deformacién, tanto del concreto como del acero, que
predice satisfactoriamente sus resistencias, pero es
muy laborioso debido a que los valores de las
excentricidades son muy sensibhles a pequeflas
variaciones en la posicién del eje neutro.

EJEMPLO 1IV.5

Dimensionar la siquiente columna mediante los diagramas
de interaccidn considerando una seccidn cuadrada

Datos:

f'e= 200 l(g/cm2
fy= 4200 Kg/cm
Pu= 130 Ton,
Mu= 27.5 t-m,
Rec= 4 cm.

Solucidn:

Cadlculo de las constantes 2
f''c= 0.80 X 0.85 X 200 = 136 kg/cm“

proponiendo seccidén de 40X 40

A0

Cdlculo de la excentricidad qo0
e accidental por reglamento D.D.F.
eacc.= 0,05 h > 2 cm
eacc.= 0,05X40= 2cm.
e= _My + eacc. ; e= 27,5 + 2.0= 0,21+ 0.02

Pu 130

e= 23 cm,

Cdlculo del Area de Acero

P= 0,025 =====em=mcw—o- »Por Reglamento D,D.F

q= p fy
fie



q= 0.025_4200 , q=0.77
130

Para entrar a Graficas:

e = _23 = 0.575

h 40
Para saber que grafica utilizar:
= i!!«& = .
h 40

De gréaficas de Interaccidn:
K= 0.6 ; R= 0.36

Cllculo de la carga

Pu = FpKbh f''c
PU = 0.75 X 0.60 X 40 X 40 X 136
Pu = 97,920 Kg,

Como Pu requerida > Pu obtenida se hace un ajuste

=__Pu = 130,000 = 0.80
FRbhf"c 0,75 x 40 X 40 X 136
K= 0.80 ; g= 1.2
Entonces p= q f''c = 1.2 136 = 0,0388
fy 200

CAlculo del Area de acero.

As= Pbh = 0.0388 x 40 X 40 = 62.08 cm®

Si 4 Vs # 12 = 45,60 cm?
y 4 Vs § 8 = 20.26 cm
TOTAL = 65.88 cm?

Cdlculo de los estribos
Didmetro de los estribos por especificacidn

aest.= 0,10 as; as= drea de la varilla de mayor
didmetro utilizada.

aest.= 0,10 X 11.40 = 1.14 cm?

est. 4 1/2'' = 1.27 em?




Separacién de estribos

1.- _850 db = 850 X 3.81 = 49 cm.
Y §|4200
2.- 48d est, = 48 X 0.95 = 45 cm.

3.~ 1 LADO MENOR= 40 cm.
SEPARACION MENOR 40 cm.
E 1( 1/2'' @ 40 cm en el centro,

A anmbos extremos de la columna a una distancia de L/6

EJEM

Dimens

separacién maxima serd de :

Sep Mefx.= sep =_40 = 20 cm
2 2

A4 ¥s po2

S ECCLON

Ao x40 JmAVs No. B

L EP ‘/z“

PLO 1IV.6

ionar la siguiente columna como cuadrada, calcular el
drea de refuerzo , detallar los estribos y revisar el efecto

la

de fuerza cortante.
Rz \60on.
o (‘,\Mu\ =40 *-m 26.6% ton.
3.0m
=L e
26.6% ton.
\IJ Mu= Q0 tm D/IAGRAMA QE  DIAGRAMA DE
fu= \ 6o ton, Momentos contante
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V=_3_Alg. Mom. = 40 + 40 = 26.67 ton.
L 3

Datos:
F'c= 200 Kg/ cm?
Fy = 4200 kg/cm?
r =5 cm.
Cédlculo de las constantes
£''c= 0.80 X 0.85 X 200 = 136 Kg/cm?
Suponiendo una seccidén de 45 x 45
De gréaficas de interaccidn:
Pu= Fg Kbh f''c
Mu= Fp bh? f''c
Cdlculo de la relacién:

d = 45-5 = 0.89 7/~ 0.90 ~--~—==- » Para saber que grdfica
h 45 utilizar.
Despejando k= Pu = 160,000 = 0.83
FR bh f''c 0.70X45X45%136
R= M!! = . 4'000,000 = 0.46
Fpbh* f'‘c 0.70 x 45 x45 x 136
Con R y K de grdficas de interaccidn
q= 1.10
p= q f£''¢ = 1,1 136 = 0.0356
fy 4200
Area de acero
As = pbh = 0.0356 X 45 x 45 = 72.13 cm?
Si 12 Vs # 9 = 12x 6.42 cm® = 77.04 cm?

por especificacién
As min, = 1al 4 % bh

Cdlculo de la separacién de estribos

aest.= 0.10 as ; as= 6.42 cm? (Area de seccién transversal
de la varilla)

aest.= 0.10 X §.42 em?
aest.= 0.64 GIp
est. & 13/8 = 0.71 cm?
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Separacién maxima

1.- 850 db =_850 x 286 = 37 cm
\I Ity 4

2,~ 48 de = 48 X 0.95 = 45 cm

3.~ 1 lado menor 45cm,
COE & 3/8'Y @ 37 cm

P= As = 127,04 = 0.038
bh 45 X 45

Didmetro de la varilly
Didmetro del estribo

Donde db
de

Hou

Revisidn por cortante

si P > 0,01; Vgp= 0.5 Fphd F*c ( 1+0.007 Pu)
A

g
Sustituyendo:
VCR = 0,05x0,80x45x45xy\ 160 ( 1 + 0.007 160,000)
45 X 45
Vep= 15,912.58 kg
Vep < Vu -=-—===-om- » requiere estribos

SEP = FB Av fy d & Fp Av fy
u - CR .
SEP = 0.80 X 2 X 0.71 X 4200 X 40 ¢ 0.80 X 2 X 0.71 X 4200
26,670 - 15,912 3.5 X 45

17.74 < 30.29
Por lo que E € 17 cm.

Distribucién de estribos en la columna.
—L

osom| | “/e 2P E @ g
S SR 2 m
dom. E@17Tcm

=2

o. .“L/ 3EP £
SOTJ B ) 3 @8cm,



Si se hubiese calculado la seccidn:
Pp= Fp ( Ag f''c + As fy)
as= 0.025 Ag
Ag=a x a = a2

160,000 = 0.70(a? x 136 + 0.025 Ag X 4200)

]

160,000

i

0.70(136 a2+ 105 a?)

160,000 = a2 (130 +305 ) 0.70
= 168.7 a

a= 6 00 = 30.71 == 31 cm
168.7

Seccién de 31 x 31

IV.4.2 COLUMNAS CON EFECTO DE ESBELTEZ

Una columna ser& esbelta cuando las dimensiones de su
seccién son pequefias en relacidn con su altura,

Cuando esta relacién es relativamente grande
_HK > 22
r

Se dice que es una columna larga y su falla puede
ocacionarse por el fendmeno de pandeo 6 inestabilidad
lateral que se presenta a los valores de P menores que
Pu, es decir que este fendémeno se llama efecto de
esbeltez y es una reduccién en la capacidad de carga
de la columna.

El efecto de esheltez nho se presenta cuando:

H' § 22 Donde:
r

H' = KH

H Es la longitud efectiva del elemento

K Es el coeficiente que se obtiene del monograma
para determinar longitudes efectivas .

r Es el radio de giro y se considera como 0.30 para
la dimensién de la seccién en la direccidn
considerada (para columnas rectangulares) ; y de
0.25 D para secciones circulares, en donde D es
igual al didmetro de la seccidn
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Si en la columna se presenta el fendmeno de esbeltez,
se aplicard un factor de amplificacion dado por 1la
siguiente foérmula:

Fa= ¢Cm P 1,0 —---emmmmmme— o (IV.3a)
1-_Pu
Pc
Donde Cm= 0.6 + 0.4_Ms > 0.4
Mz
2
F EI
Pc= Lﬁ'—? --------------------- (IV.3b)
(H)
EI = 0.4 BC Ig =-—=--—-==-mom=—m—————— (IV.3C)
1+ M
//‘ = Carga muerta = _Pm
Carga total Pt

Ec= 14,000 f'e

= Relacion entre el mdximo momento de disefio por carga
muerta y el mdximo momento de disefio total.

EJEMPLO 1IV.7

Diseflar una columna de seccién circular considerando
efectos de esbeltez.

DATOS: %)

fle= '1.’!501(g/cm2

fy= 4200 Kg/cm2

e;=e, = 15 cm H'= 6om.
Pm= 125 Ton

Pv= 225 Ton

K= 1.0 -
'Y
b Pz 5em.

- = [P
Proponiendo seccidn: ] / II
Dy =80am. . Dz= 7o cm,
AN AL
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Célculo de:
f''¢ = 0.80 X 0,85 X 250 kg/cm? = 170.0 kg/cm?
Célculo de las cargas de disefio

Pu = F.c ( Pm + Pv)
= 1.4 (125+225) = 490,0 ton,

Revisién por esbeltez

si H' < 22 no se presenth falla por pandeo
r
si H! > 22; falla por pandeo
r
H' = HK; K= 1.0; HK = 600 x 1.0 = 30
r 20
r =_D= 80 = 20cm
4 4
30 > 22 ; Se presenta la relacién de esbeltez
Aplicando
Fa= —_—cmn.,. 2> 1.0
1- Pu
Pc
cm= 0.6 + 0.4 _Ma > 0.4
Mg,
Ml = Puxe = 4,90 x 15 = 73.50 Ton-m.
Cm= 0.6 + 0.4 723.50 = 1.0
73.50
1,0 > 0.4 =mmmmmmm o —————— » Bién !
2
Fg qr* EI
Pc=
HIZ
EI = 0.4 Ec Ig ; S =_Pn = 125 = 0.357
1+ pA Pt 350
Ec = 14,000 \JE'c ; 14,000 \[750= 221,359 Kq/cm?
Ig = fID% = 3.1416 x 80% = 2'010,624 cmt
64 64
EI = 0.4 221,359 x 2,010,624 = 1.31 xlO11

1+ 0,357
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Pc = 0.80 x 3.14162

¥.1.31 x 101! =

2673.2 Ton.

(600)
1.0 > 1.0
Fa= 1- 490
2873.2
1,20 > 1.0
Mu = Fa xM-=1.20 x 73,5 = 88.20 Ton- m.
e=_Mu = 88,2 = 0.18
Pa 490
= 18 cm

Para consultar gradficas de interaccién:

e = _18 = 0,225
D 80
Para saber que gréficas utilizar:
%r %% = 0.875 =~ 0.90
K= EE%% F''c ) 0.804306820x 170
K= 0.56
De grdficas:
g= 0.38
p=q f''c = 0.38 170 ; P = 0.01538
fy 200
Area de Acero.
As= pmz_z = 0.01538 ﬂgg%qz
As=  77.30 cm?
Si= Vs # 10; as = 7.94 cm?
Si 10 vs # 10 = 79.4 cm?
Cédlculo de separacidén del Zuncho
Férmula S= _4Ahe
P'sdz
P's > 0.45 |_Aq - f'c > 0.17_f'c
Ac fy fy
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3.1416 _x_ 802

P's= 4he = 0.45) ____4 - 1|250 3 0.12 250
sdz ;,;ﬁ;g__zg_’z_o_z 4200 4200
0.0082 > 0,007
P's= 0,009
SiVs#3= 0.71 cm?
S = _4 pe = 4 X 0,71 = 4.5 cm
P's dz 0.009 x 70
S min= 1,5 Tamafio maximo agregado
S max = 7.0 cm

IV.5 MUROS DE CONTENCION

Los Muros de contencién son estructuras que proporcionan
soporte lateral a una masa de suelo y deben su estabilidad
principalmente a su peso propio y al peso del suelo que esté
situado directamente arriba de su base.

IV.5.1 TEORIAS PARA EL CALCULO DE EMPUJES DE TIERRA.

Las teorias que se han empleado en el cdlculo de empujes
de tierras se encuentran las de Coulomb vy Rankine.

Coulomb considera que el empuje sobre un muro se debe a
una cufia de suelo limitada por el parédmetro del muro, la
superficie de relleno y una superficie de falla desarrollada
dentro del relleno; la cual se supone plana.

PLanve DE Fradura

/

\

v
'h.um Natoral
H DE. REWENG
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TEORIA DE RANKINE.

Esta teoria resulta ser la mas usual, se supone que el
relleno esta constituido por una masa granular incompresible,
homogénea y sin cohesién, de tal modo que las particulas se
mantienen en su posicién por la friccién existente entre
ellos; también se supone que la masa es de extensién
indefinida y estd descansando en una capa de terreno
homogénea,

Si el suelo tiende a expanderse paralelo a su superficie
se produce un estado activo, y si tiende a comprimirse se
produce el estado pasivo.

Para calcular el empuje en estos tipos de suelos, si 1la
cohesion C= 0, la férmula a emplear sera :

1/2¥rH2 kA o
1/2¥rh? tang® (45¢ - #/2), en donde :

E

i

E

Ka=tang? (45° - g/2)= coeficiente de presién activa
Kp= téng2 (452 + g/2 )= Coeficiente de presién pasiva
h= altura total del muro

A = angulo de talud natural

d'r= Peso volumétrico de material en 'I‘on/m3 o l(g/m3

Tabla de pesos volumétricos de materiales mas comunes;
Angulos de talud natural y valores de coeficientes de
Presién Activa y Presidn Pasiva

Material Peso vgl. & Ka Kp
(Kg/m?) ( En grados)

Limo Seco 1500 439 0.19 5,29
Limo Mojado 1900 229 - 232 (.45 2.25
Arcilla Seca 1500-1600 409 - 50¢ 0.22 4,53
Arcilla Mojada 1900~2000 209 - 259 0.49 1.96
Tierra Arcilloga Seca. 1600 459 0.17 ‘5,76
Tierra Arcillosa Mojada 2000 209 - 25% 0.49 1.96
Arena Fina Seca 1600 35¢ 0.27 3.61
Arena y Gravilla Mojada 1900~2000 259 0.41 2,56
Escombros Mojados 1800 309 0.33 2.89
Gravilla 1850 259 0.41 2.56
Tierra Vegetal Seca 1400 409 0,22 4,57
rierra Vegetal Humeda 1500-1600 459 0.17 5,76
Tierra Vegetal Mojada 1800 30° -~ 35% 0.33 2.09
Hulla 800-900 45¢ 0.17 5,76
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Coque 600 459 0.17 5.76
Mineral Cobre 1800 459 0.17 5,76
Sal 1250 40¢@ 0.22 4.57
Cemento 1400 202 - 409 0.49 1.96
Trigo 800 25¢@ 0.41 2.56
Ma'lta 500 229 0.46 2,25
Malz 700 27¢ 0.38 2.56
Cebada 650 269 0.39 2.56
Avena 450 28¢ 0.37 2,75
Agua 1000 0@ 0 0
Chiluca 2300 0® 0 0
Basalto 2200 e 0 0
Recinto 1900 00 0 0
Areniscas 1800 02 0 0
Piedra Braza 1800 0e 0 0
Tezontle 1300 e 0 0
Tepetate Humedo 1950 50¢ 0 0
Concreto Simple 2 00 0 0 0
Concreto Reforzado 2400 0 0 0
PESOS VOLUMETRICOS PARA MATERIALES DE RELLENO
Tipos de Peso_Volumétrico Ton/ m3
Material de Parcilalmente saturado
Relleno Seco saturado (Promedio)
1 1.970 2.030 2.100
2 2.100 2.200 2.300
3 2.120 2.240 2.350
4 1.600 1.800 2.000
5 1.700 1.860 2.030

En general los tipos de suelos 4,5 no son deseables

como
posible.

un

T =

n:\; -

lak)
T >
nunan

Empuje
Presién

suelos

de

relleno, debiendo

Altura total del muro
Angulo de Talud Natural
(Angulo de reposo)

Peso volumétrico del terreno

Coeficiente Activo
coeficiente Pasivo

evitarse de ser
h
SR
*L W3
L.
b P —t
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p = O'h tan? (459 -_g )

2
6 también
Kh = 1 -sen f = Tan? (450 ~_# )
1 + sen # 2
KP = 1+segg = Tan? (459 +_@)
1 - sen 2
EA = sh? tan? (450 - _4)
2 2
EA = Q:fhz 1 S > EMPUJE ACTIVO
EP = Mh? KPP —mmmememee- > EMPUJE PASIVO
2

gi la superficie libre del terreno formara un éngulo@
con la horizontal.

Cos B - \Fiosza— cos? ¢

Ka= Cos Cos @ + Coszg— Cos? ¢
Cos @ + \]?:oszp— Cos® §
Kp= Cos @ Cos 3 - \fCoszﬁ—- Cos? ¢
sig=#
Ka = Cos # :
P =rhcos? # T /~<—— T
- 2 2 i
EA = X't h? cos® # MuRo /’,// on
h =mn
bl h/3
L.~ N
b € — L
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MUROS CON SOBRECARGA EN EL TERRENO

ENE

h Muro

Joe

W = Sobrecarga uniforme en el terreno
h'= Altura de terreno equivalente

h'= _W
>t
d=1h 3hg + h
3 h 2hy + h
P = (hy +h)d'r tan? ( 45% - #/2) ha = h'

E=_1¥y h ( h+2hy) tan? (458 - g/2 )
2 : KA

P = Carga Axial

P, = Presién

L= By tan? (45° - g/2)

P, = P tan? (459 -_& )
2h(h+c) 2

d =1( h-c )_2 Ps + P2 P. i
3 Py + Py 2 ArtA DT

: ?R i
E = Area del trapecio de presiones ESioNES

Fuerzas principales a tomar en cuenta en el andlisis de
Muros de Contencién :

a) Peso propio del Muro

b) Empuje de la presién de la tierra contenida

c) cargas Adicionales en la superficie del Terreno

d) cargas Accidentales, Expansién de los materiales de
relleno, sismos, Vibraciones, Procesos de Compactaciodn.
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Procedimiento a seguir en el Proyecto
Contencidn.

a) Dimensiones Tentativas
b) Revisidén de la estabilidad del Muro
b, _ Volteo

b, _ Deslizamiento
p3 - Presiones sobre el terreno

IV.5.2 CIRCULO DE MOHR

3

Lineas de falla en el circulo de Mohr

de Muros de

g, = _O8 = OC+ZCB
Tz OA 0C - CA
B = TA = CD=R
Entonces:
R
T = OC+R = 1 +0C = 1+ Sen d
a3 0C - R 1 -R_ 1- Sen @
0
1 + Sep &= 1_+ Cos (909 - 8 ) = _2 Cos’ (459 - @/2 )
1 - Sen # 1 = cos (90° - & ) 2 Ssen? (45° - @/2 )

utilizando la igualdad

Cos? (45% - @/2 ) = 1 + Cos ( 90% - & )

2
sen? (45° - @/2) = 1 _- Cos_(_90% - #)

2
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Por lo tanto resulta:

Gt = cotan? (45° - @/2 ) = tang? (459 - #/2 ) = N &

q‘ .
3 o N & = tan? (459 + #/2 )
o Bién:
ds_ = 1 = tan? (45% - #/2) = _1_
a0 tan‘ (459 + #/2) N &
Entonces:
Ka = 1- Sen #&
1+ Sen @
Si Ka= _%6? tan? (45° -~ #&/2) -~---»Coefic. de presién activa
N
Kp = N#& = tan2 (459 + F/2 ) ==mw-= » Coeficiente de presién
pasiva
Kp = _1 + sen #& ; esto resulta:
1 - sen #
ACTIVO PASIVO
lm:w , lt\‘z: Py
T
|
b4
Txs=Ph— TizPh——p] 488
GG 7 X
Empuje Activo Empuje Pasivo
Ea= 1 drH? Ep= _1 N#)'rnH2
2N 2 2 2
Ea= _1 KAYrH = _1 Kp y'rH
2 2
Nota : Coeficientes de friccién A
concreto ~-e-eeme—- 0.65
Roca Sana w=e=w=www=- 0.60

Material cCompacto =--- 0.55



IV.5.3 DISENO DE MUROS DE CONTENCION
Recomendaciones Generales.

La corona debe ser suficientemente ancha, tanto para
facilitar la colocacién del concreto 6 de la mamposteria,
como para tener resistencia para soportar la accién de
fuerzas de impacto. En muros de hasta 6.0 m. de altura, el
espesor minimo de la corona serda de 30 cm.

La cara expuesta de los muros deberd tener una
inclinacién minima de 1:50 para evitar la sensacién de estar
desplomados. Cuando las condiciones lo permitan es preferible
diseflar los muros con inclinaciones mayores.

DIMENSIONES PRELIMINARES DE MUROS CON CONTRAFUERTES,

Para el caso de muros de concreto reforzado mostrados

en la figura (IV - 2) se presentan algunas dimensiones
tentativas, las cuales nos pueden servir de guia para
facilitar el disefio.
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TABLA DE PESOS VOLUMETRICOS DE LOS MATERIALES,

1.~ Manposteria de piedras naturales

Nombre del material Peso en Kg/m3
Chiluca 2300
Basalto 2200
Recinto 1900
Gremiscas 1800
Piedra Braza 1800
Tezontle 1300
Tepetate 1100
Arcilla 1500

2.~ Peso Volumétrico de piedras artificiales

concreto simple 2200 Kg/m3
concreto reforzado 2400 kg/m

3.- Materiales de relleno como tierra, grava y escorias
(EI Reglamento del D.F. Indica que para empujes de
tierga se consideran con un peso volumétrico de 1600

Kg/m*
Tierra, Arena y legamo (Mojados) 2100 Kg/m3
Gravilla Mojada L2000
Tierra, Arena y Légamo (S/Humedad) de mina 1800
Arena y grava (sueltas y secas) 1600
Arena y grava (mojadas) 1700
Arena y grava (apretada y seca) 1650
Tierra apretada (himeda) 1600
Tierra consolidada (seca) 1400
Tierra suelta (himeda) 1300
Tierra suelta (seca) 1200
Arena de tepetate 800

Arena Pdmez 700



Ejemplo.

Diseflar el siguiente muro de contencién. La resultante
deberd caer dentro del tercio medio de la base.

i P

Ehz=FH h=#.0m

I
'
|
!
|
|
|
: hf3z/522.33m.

La tavcal — e e =l ——

a0 —lo f——r — P mdx. I‘-
+ B-S.om —ﬁ—-

Datos: 50lucion:
piedra chiluca KA= 1- sen £ = tar (45° - g/2)
Jp = 2300 kg/m 1+ sen &

Tepetate huimedo
v = 1950kg/m3

Angulo de reposo @ = 50% KA= _1 = tan?(45 - 5072)
S = 0.60 M 0,132
KP= 1+ sen # = tan® (45 +8/2)
1 - sen #
KP= N&

Eh= % KA ¥'r H?
Presidén Maxima

Pmax.= KAY Il
= 0.132 X 1950x 7 = 1801.8 kg/m?

De la Férmula de Terzaghi:
Eh= FH= % ¥'r H? KA
Eh= % )r 02 tan?(45’ - 4/2)
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Eh= % (1950)(72)x tan?(45¢ - 5072 )
Eh= 47775 % 0.132745 = 6341.89 kg.
Eh=6.342 ton.

CALCULO DE FUERZAS VERTICALES ( =.Fv) Y MOMENTO
RESISTENTE (MR).

NOTA: Se analiza siempre 1 m,

. Fuerza Brazo de Palanca Momento
Seccidn (kg) (m) (kg-m)
1,- 4xX7%x1x%2,300 32,200 2/3 (4)=2.6666 85,652
2
2.~ 1.0xX7.0%x1%2,300 16,100 4+1,0 = 4,50 72,450
2
S~ Fv= 48,300 kg. S R=158,102 Kg-m.
: P= 48.3 Ton. MR=158,102 Ton.m

Cdlculo del momento Actuante,
> h=FH= 6.342x2.33
Ma.= 6.342 ton. x 2,33 m. = 14,777 ton-m.
Revisidén del Factor de Seguridad.

F.5 an= MR > 1,5 =158.102 ton-m=10.699 > 1.5 --pBiénl!
volteo™ yp 14.777 ton-m.

F.S i = s.Fv = > 1,5 =0,60{48.3 ton)= 4.57 > 1.5
desliz. "= 6.342 ton.
Bien!
Cdlculo de la posiciéon de la resultante.

De las fuerzas horizontales y las fuerzas verticales se
tiene:

Dy = M_neto = MR-Ma= 158.10 ton-m - 14.777ton-m. = 2,97 .
= Fv =_Fv 48,3 ton. '

Se revisa para ver si la distancia de aplicacién cae
dentro del tercio medio de la Base.
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e= 2.97 - 2,50 = 0.47

e= 0,47 m.
La resultante si cae dentro del
tercio medio de la base. ---- Biénl

Si la resultante cae fuera del
tercio medio de 1la Base se
producirdn esfuerzos de traccién
gue no son admitidos en muros de
Mamposteria. Para evitar esto es
recomendable aumentar la Base.

célculo de Esfuerzos.

F;= P(1+ e = 48,3 (1+6(Q.47))
A B 5% 5

Fy = 15,11Ton/m?

Fy= 5(1- g_g)_: 5_2_;% (r - 6_(_Q_§_111_)_) !‘_B=5_om ___]1
Fu= 4.21Ton/m? | [ Lom

NOTA: En este caso el esfuerzo
del terreno dehe ser mayor

| !
de 15.11 Ton/m F:|54|?2;// //’ (=43
Gy > £, |1’/»4"- // / f T
i

Cédlculo de la Resultante

R= \]Fvi + FH? = \[48.302 + 6.3422 = 48,71 Ton

cdlculo del Angulo de la Resultante Horizontal.

-9 = ang tang = Fv = ang tang = 48.3 = g2® 31' 11'!
2FH 6.342
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TabtaT.) Esfuerzos admisibles en kg/cm? para miombros an compresion (acero A 36)

Miembiros Principales y Secundarios Miembros Principales Miembros Secundarios®
Ki LY
con o ng mayor de 120 con e de 121 a 200 con//rde 121 a 200
K1 Fo Ly Fa Ki Fa LY Fa Kl Fg Kl Fy Ly Fy
’ Kg,’r,m’ , Kq/cm: ’ Kg/cm’ ; Kg/em ’ Kglcm’ ’ ) Kglcm2 ;.- Kn/cm"
1 1516 a1 1344 a1 1072 121 713 161 405 m 76 161 510
2 1613 42 1338 82 1064 122 702 162 400 122 709 162 506
3 1510 43 1332 83 1056 123 693 163 395 123 700 163 503
4 1507 44 1326 84 1048 124 682 164 390 124 696 164 6§01
5 1504 45 1320 85 1040 125 an 165 386 125 689 185 498
6 1501 46 1015 86 1001 126 662 166 381 126 882 166 496
7 1498 47 1308 87 1024 127 6451 167 a7 127 674 167 492
8 1494 a8 1303 48 1015 128 641 168 372 128 667 168 489
9 1491 49 1297 49 1007 129 63} 169 368 129 661 169 487
10 1488 50 1290 90 998 130 622 170 364 330 654 170 484
" 1484 51 1284 N 991 131 612 171 359 131 648 171 482
12 1480 52 1278 92 982 132 602 172 3155 132 841 172 480
13 1477 53 1271 93 973 133 593 173 a51 133 636 173 477
14 1473 54 1266 94 965 134 585 174 a7 134 629 174 4718
15 1469 55 1259 95 966 135 576 176 43 136 823 175 473
16 1465 56 1262 96 948 136 567 176 339 138 817 176 47N
1? 1461 LY 1245 97 939 137 560 177 335 137 612 177 489
4 1457 58 1239 28 930 138 651 178 ek} | 138 606 178 487
19 1453 59 1233 9 an 139 643 179 328 139 600 179 468
20 1448 G0 1226 | 100 913 140 636 180 324 140 598 180 483
21 1444 61 1218 | 101 203 141 528 181 N 141 580 181 461
22 1440 62 t212 | 102 894 142 521 182 N7 142 585 182 459
23 1435 63 1205 | 103 885 142 513 183 4 143 580 181 458
24 340 64 1198 | 104 B77 144 506 184 Jt10 144 875 184 456
25 1426 65 1193 | 105 867 345 499 185 J07 145 5 185 454
26 1422 66 1184 1 106 858 146 492 186 J04 146 586 186 453
21 1417 67 1177 | 107 849 147 486 187 300 147 6582 187 451
28 1412 68 1170 | 108 840 148 480 184 297 148 558 188 450
29 1107 69 1162 | 109 810 149 473 189 294 149 663 189 449
30 1402 70 1155 | 110 621 150 167 190 9 150 549 190 447
k] 1397 n 148 | 111 an 151 461 m 288 151 6545 191 448
R 1392 72 1140 | 112 802 162 464 192 285 162 641 192 445
23 1387 73 M33 | 13 192 163 449 193 282 163 537 193 444
34 1382 74 1126 | 114 783 164 443 194 279 164 6534 194 443
35 1377 1% 118 | 116 73 165 417 195 276 155 529 195 442
36 13N 76 1110 | 116 763 156 432 106 274 156 526 196 441
3 1365 77 1103 | 17 %3 157 426 197 27 167 522 197 440
kL] 1360 78 1095 | 118 743 158 420 198 268 158 520 198 439
19 1355 79 1088 | 119 (RN 159 416 199 265 159 516 199 438
40 1349 80 10680 | 120 723 160 410 200 262 160 6513 200 437
K 1 paraimembros secundanos.
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b #——1—¥; |Los dos bordes longitudinales .
de lo ploco restringldos
i i T o
—— $ * 4 4.0
200 \ » Poro {1 —-:p2200 (.ordoli libremente apoyodos)
.5 Pars £D 16 colcliense p ¥y q con los fdrmulos: .0
.80 Y
0047
P2+ 5757
Q70
1.00 ! *aorrre 2.0
. \} ~<—]
q \
\_J______
Pora {--00:q =i (Bordes libremente odos )
0.50 9 b 1.0
o j ) i 1 1 1 1 1 1 Y
0 02 Q4 Q6 0.8 1.0 12 1.4 ¢ L6 1.8

Figura IT.4 Valores de p y q en funcidn del coeficlente de restriccidn E. (Los dos bordes longitudinaler estin restringidos
eldsticamente)

Borde empotrodo

0.70 1 Jl T T T T T T T Q.40
o P Un borde jtudinal de la placa -
<0125 A resiringldo eldsticamente, el otra libre

0.60 i 0.20

0 0570

0.50 4° 1.0
- I 5

040 T Para¢ — @:p=0425(Borde Ilbrefnenlo apoyodo)

' AN Pgra ¢ >16 colchlense p y q con las | 0.080
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. . 0016

o‘w 9'0.425 "' —"""——"‘oo5 “f‘E | O.OGO
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Q- \ 9= 043 + f
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L ]
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Ligura .24 dlores de p v q en funcion del coeficiente de restriceion E.(Un borde longingdingl esrd restringido elasticamen a7
te, el otro libre)



Placan comprimiidas en una sols direccion

Tabla]].3 valores minimas de k vy tes fl car di
ASO Tipo de opoyo en los bordes descargados K ﬁ
¢ los bordes cargados estdn iremente apoyodos| <min
Los dos bordes !
libremente et e
i % 7 | 4,000( 1,000
apoyados l‘_ b __~_'
Un baorde libre— '
maente apoyade, ~
2 1t atro smpo - ‘ b ' 5.42 |0.800
trado
j t
Los dos bordes asg——:——:_%%
3 |empotrados ] 6.97 |0.669
——— b ~—~I
Un borde libre - $
4 mente apoyado, \~.___3__ 0.428 »*
el otro libre I s
1
Un borde empo~ S
5 |trado, el atro "":\ 1.277] 1.684
libre L___ b _____.i

#* \ as siempra iguol a lo

fongitud o de lo ploco
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lelln,zl’;fucnu ctitico de pandeo Incléstico en funcion de

0./ M1+ Acero A 36.
oer/V/T| 0 oce/VT | e | Oy T Yer | Per/ VT o
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1300 1300 2400 B70 8000 2370 8000 2810
1400 1390 2600 2080 6000 2410 20000 2020
1800 1470 200 2100 7000 2460 30000 2828
1800 1880 3000 2130 0000 2470 40000 2028
1800 1890 3800 2230 10000 2490 80000 2028
2000 910 4000 2290 12000 ‘2800 ao 2030
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Figura TL.3 £)fuerzo enitico de pandeo inelirtico en funcidn de U,,/\/ﬁ: Acero AJ6
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TabtaTX FFarmulas para datarminar ol factor & de places que formsn parte de columnae.

Tipo de seccion
transversal

Coeficien'?e de
restriccion {

ALMAS DE SECCIONES
EN CAJON

_P ozs

A — 13 2 c?
ty T 2 2
c t d + —
106+3
d t t
e S e ] 'C
u :fc valido para -EE =<
ALMAS DE SECCIONES 1 2
I 13 0.16+0.0056(d/£)
4 L 2 ¢t
F N 1-9.4 — — 2
T t, d +
ae it g2 10{+3
I ! W vdlido para 9.4 S5 =0
—''p P tod
PATINES DE SECCIONES I 24
2 [4 |
=2
t’c e o
- ' 1~-0.106 =~ Y 2
| t 0.65+ —<—
N i 22 ©3(+a
‘ tc
) p p valido para9.4 5=, =|
ol thd
gt !
S -0 |06'2 a 2
~0.106—5—
d 0.65+ ——
e 3/+4

22
vdlido para 0.106—— <!
ed”
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Tabla BB Ficontinuacion)

Tipo de seccion Coeficiente de
. . ./K
transversal restriccion ¢

ALMAS DE CANALES

« _ P 0.16+00056ldLP
22— —————
3 '2
1-9.4— —
12 g% 2+ 2
® 2 10+3
o
vdlido para 9.4 <!
15

PATINES DE CANALES

C":d |
_d “Pe 2 g
I‘J I -0 aos;;- - 06542
°]; 0 . zc 37+a
~1, -

vélido para 9.4 ——, =1
n»d

ALMAS DE SECCIONES U™ e '
[

i
I..._S__,I t:dl o 6,2 2
: 1087 & | oes+—2
c ¢ 3¢+a
d t 1 , 1242
valido parg 9.4-9-2- =>I
re
ANGULOS
b,/bzi; 0.652

b _Jtb

E 4 b/b=§: 0.71
L]
o b/b=%: 0.754

SECCIONES EN CRUZ

=

b b

-

0.652

% Lo f3rmula no ee aplicable si los bordes inferiores de las oimas estdn unidos
entre 3{ por diagonales o piacas Interrumpidos
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= Areo total de refuerzo i
C = 085 &, si 1X<250 kg/em?; 1= (1,05 —= )18, si 1£>250 kg/cm?
" . . 1250
= Factor de reduccion de resisiencia
Py = Carga axial ditima
Myy = Momento flexionante Gitimo en direccién y = Py - ey

Myx = Momento flexionante dlima en direccion x = P -e,
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