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OBIJETIVO



El objetivo de este trabajo es conocer el desarrollo referente al calculo estructural por un medio
tradicional como lo es el método de Disefio por Esfuerzos Permisibles, siendo éste el método base
con el que disefan algunos programas de estructuras como lo es el programa SAP2000 en sus
diferentes versiones y comprender de alguna manera el uso de algunos coeficientes que utiliza la
plataforma o incluso poder hacer correcciones en los calculos que arroja dicho programa.

Para ello he desarrollado un capitulado eficiente que permita al lector un poco de conocimiento
general acerca de las estructuras metalicas como se presenta en el capitulo 1, en donde se podra
apreciar una vista de lo general a lo particular, estructuralmente hablando, desde estructuras
reticulares hasta los elementos que lo conforman, en este trabajo en particular se hard énfasis en
los elementos denominados columnas, ya que sobre estas se desarrollara el trabajo.

El capitulo 2 estard dirigido a las columnas, que como ya se menciond seran la base del presente
trabajo; por lo que en este capitulo se presentard la columna como elemento y varias de sus
caracteristicas principales, su definicién, el tipo de trabajo que presentan en una estructura y la
mayoria de las férmulas utilizadas para un éptimo cdlculo de estas.

En el capitulo 3 se vera el desarrollo del método de Disefio por Esfuerzos Permisibles, este
capitulo intentard de manera breve mostrar todos los pasos a seguir dentro del mismo disefio,
aunque no en orden, ya que es un método que requiere de comprension mas que de aprendizaje,
por lo que en algunos apartados se ha abarcado mas, de acuerdo a la par de la misma
comprension del mismo estudiante que lo presenta.

El desarrollo de algunos ejercicios que fueron elegidos para la comprension total del método, se
presentaran en el capitulo 4, el autor considerd en su tiempo de manera primordial que los
ejercicios presentados no fueran complicados a la hora de estudiar para poder explicar, ahora si,
paso por paso cada una de las féormulas utilizadas y asi poder observar la utilidad de cada férmula
presentada en los capitulos anteriores. Para este capitulo, se sugiere al lector entender vy
comprender el ejemplo 1 en el que se presentaran las secciones desarrolladas en los capitulados
anteriores, haciendo referencia puntual de férmulas y notas, asi como referencias bibliograficas
gue le ayudaran y facilitaran en el entendimiento y aprendizaje del método. Una vez comprendido
el ejemplo 1, podra continuar con el ejemplo 2 y finalmente revisar el ejemplo 3, esto, con el
propdsito de que una vez terminado este capitulo, el lector pueda tener la capacidad de
deduccidn de férmulas y factores al momento de avanzar al Capitulo 5.

Por ultimo, en el capitulo 5, fue necesario elegir un ejemplo ya desarrollado en el capitulo 4 y
comparar los resultados obtenidos para asi poder dar un humilde punto de vista que sirva o no en
algun trabajo futuro, este capitulo se anexd para que aquél que trabaje con algun software de
disefio considere viable o no confiar en los datos que los programas arrojen o discernir un poco y
comprobar la veracidad de lo obtenido.
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En este trabajo se desarrollard un método de disefio efectivo para columnas que al término nos
llevara a la comprension de un software creado para simplificar el disefio de estructuras, por lo
qgue la intencién de este trabajo es presentar al lector las herramientas necesarias que requiera
conocer para aplicar un método de disefio, en este caso el método de Disefio por Esfuerzos
Permisibles (DEP).

El disefio estructural se refiere al proceso de organizar, de interconectar, elegir un tamafo
adecuado y dosificar de manera satisfactoria los miembros de un sistema estructural con el fin de
garantizar la seguridad de un conjunto de cargas dado, sin exceder la tensidon admisible de los
materiales empleados. De manera similar a las otras actividades de disefio, se opera en un
entorno de incertidumbre, ambigliedad y de aproximacién. Es un sistema estructural que puede
satisfacer no sdlo las necesidades de carga, sino también abordar el disefio arquitecténico, urbano
y cuestiones programaticas a la mano.

e El primer paso en el proceso de disefio estructural puede ser simulado por la naturaleza
del disefio arquitectdnico, su sitio y el contexto, o la disponibilidad de determinados
materiales.

e La idea de disefio arquitectdnico puede provocar un tipo especifico de configuracion o
patron.

e Elsitioy el contexto pueden sugerir un cierto tipo de respuesta estructural.

Los materiales estructurales suelen ser determinados por los cddigos de construccidn, el
suministro, la disponibilidad de mano de obray el costo.

Una vez que el tipo de sistema estructural, su configuracién o patrén y la los materiales
estructurales se proyectaron, se puede proceder al dimensionamiento, propuestas de ensamblaje
(armado) y se hace de manera detallada un andlisis de las conexiones entre los miembros.

Dentro del disefio de estructuras, la continuidad siempre sera una condicién estructural deseable,
por lo general es razonable para extender las unidades estructurales a lo largo de las principales
lineas de soporte y las direcciones para formar una malla tridimensional. Si fuera necesario
acomodar espacios de forma o tamafio especifico, una malla estructural podra adaptarse a la
torsién, la deformacién, o ampliar ciertos claros. Incluso cuando una sola unidad estructural o
montaje abarca todos los espacios de un edificio, los propios espacios deben ser estructurados y
apoyados como unidades o entidades de composicion.

El método de Diseio por Esfuerzos Permisibles (ASD o Allowable Stress Design por sus siglas en
inglés), se disefia de manera tal que las tensiones calculadas por efectos de las cargas de servicio
no superen los valores maximos en las especificaciones, es decir que se trabaja en funcion de las
tensiones admisibles, donde estas son una fraccion de las tensiones cedentes del material, ya que,
por basarse en el andlisis eldstico de las estructuras, los elementos deben ser disefiados para
comportarse eldsticamente. Los esfuerzos admisibles o los esfuerzos que son permitidos estan
dados segun las especificaciones de la obra a realizar, el elemento que se requiere y el tipo de
acero con el que se trabaje; asi su calculo se regira por el limite de fluencia del mismo material y
su condicién mas desfavorable, ya que serd esta condicidn la que rija el comportamiento o la falla
del elemento disefiado.
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En este trabajo se hablara particularmente de columnas que son los elementos dentro de una
estructura concebidos como elementos rectos, de seccidén transversal constante, sometidas a la
accién simultanea de fuerzas axiales y pares aplicados en los extremos; se supone ademads que
por las caracteristicas geométricas de sus secciones transversales o por la existencia de elementos
exteriores de contraventeo, al deformarse bajo la accién de las solicitaciones exteriores de la
pieza se mantiene, durante todo el proceso de carga y hasta la falla, en el plano que ocupa
originalmente, y que las relaciones ancho- espesor de las placas que la componen son tales que
no se presentan fallas prematuras por pandeo local; eliminada la posibilidad de una falla por
pandeo lateral o local, la capacidad de carga de la barra que queda controlada por su resistencia a
la flexocompresién en el plano en que estan aplicados los momentos. También se considera que
las condiciones de apoyo impiden el desplazamiento lineal relativo de cada uno de los extremos
de la barra con respecto al otro.

Ahora bien, el comportamiento de los elementos como son las columnas, puede hacerse de
manera rapida por medio del softwares que fueron creados para facilitar el desarrollo de un
calculo estructural, siendo estos programas ahorradores de tiempo y dinero. El software SAP2000,
ofrece al disefiador la posibilidad de ver un modelo de manera practica, ya que tiene la posibilidad
de ver el comportamiento de una estructura por factores como viento y sismo y cargas vivas y
muertas o las combinaciones que deriven o que se quieran estudiar. Esta plataforma nos sera util
al momento de disefiar desde marcos simples a estructuras mas complejas.
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1.1 Estructuras reticulares

Las estructuras de acero pueden ser divididas en dos grupos: a) estructuras de cascaron,
conformadas principalmente por laminas o placas como tanques de almacenamiento, silos, cascos
de buques, etc. y b) estructuras reticulares, las cuales se caracterizan por estar constituidas de
conjuntos de miembros alargados, tales como armaduras, marcos rigidos, trabes, tetraedros o
estructuras reticuladas tridimensionales. Los miembros principales de las estructuras reticulares
no son generalmente funcionales y se usan Unicamente para la transmisién de cargas, surgiendo
la necesidad de colocar elementos adicionales como muros, pisos, techos y pavimentos que
satisfagan los requerimientos funcionales. Una estructura reticular convencional estd compuesta
de miembros unidos entre si por medio de conexiones. Un miembro puede ser un perfil laminado
estandar o estar formado por varios perfiles unidos por soldadura, remaches o tornillos.

Los miembros pueden transmitir cuatro tipos de cargas fundamentales y se clasifican de acuerdo
aellas:

e Tensores, transmiten cargas de tension.

e Columnas, transmiten cargas de compresion.

e Trabes o vigas, que transmiten cargas transversales.
e Ejes o flechas que transmiten cargas de torsién.

En la practica los elementos no suelen trabajar con un solo tipo de carga, si ponemos por ejemplo
una viga dispuesta de manera horizontal y la sometemos a tensiéon conectada por medio de
pasadores, el mimbro actual sufre de una pequefia flexién debido a su propio peso; asi es que la
mayoria de los miembros estardn sometidos a una combinacién de cargas flexidn, torsion y
tensidon o compresién axial y en donde una de ellas es mas importante que la otra haciendo que el
disefio se rija por ella.

La seleccidn de la seccién a utilizar se conoce como disefio y se deben tomar diversos factores a
consideracion:

e Debe ser rigida para evitar que una deformacién excesiva (deflexion) no destruya el valor
funcional de la estructura u ocasionar fallas en el material al que se encuentre unida
(losas).

e El peso de la seccidn, por lo general las secciones ligeras son mds econdmicas; el peso es
responsable directo de las cargas muertas haciendo a los otros miembros de soporte mas
pesados.

e El espacio disponible suele ser determinante debido a que la seccion elegida debe
ajustarse a los requisitos arquitecténicos en cuanto o a tamafo y claros, asi como la
posibilidad de albergar cualquier accesorio o detalle, tuberias, conduits, etc.
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Fig. 1.A Estructuras reticulares y marcos rigidos.

e Condiciones de servicio, esto es corrosidn, erosion, climas y temperaturas extremos o
poco usuales y deben ser considerados al efecto sobre la vida util dela estructura.

e Disponibilidad del material, si consideramos que son secciones ligeras pero no es un
material local o que es necesario que se fabriquen en pequefias cantidades, entonces no
es la seccion mas econdmica. La facilidad del manejo, montaje o costo de mantenimiento
también son considerables.

1.2 Marcos rigidos

Los marcos rigidos constituyen el esqueleto resistente de un gran nimero de construcciones de
diversos tipos. Su nombre se debe a que los elementos principales que los componen, vigas y
columnas, estan unidos entre si por medio de conexiones rigidas, capaces de transmitir los
momentos, fuerzas normales y cortantes, sin la existencia de desplazamientos lineales o
angulares relativos entre los extremos de las barras que concurren en cada nudo, lo que hace que
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la estructura restante pueda resistir por si sola, sin la ayuda de elementos adicionales de otros
tipos, cargas verticales y horizontales.

En estructuras de tipo industrial suelen utilizarse marcos rigidos de un solo piso, de cabezal
horizontal o inclinado ligados entre si por elementos que soportan la cubierta y proporcionan el
soporte lateral necesario para que su resistencia no disminuya por debajo de los limites
aceptables, a causa de problemas de inestabilidad fuera de su plano. En edificios de varios pisos
es comun el empleo de marcos rigidos dispuestos en dos direcciones frecuentemente
ortogonales, de manera que constituyen una estructura tridimensional. Sin embargo, la préctica
seguida para su andlisis sugiere separar los elementos en dos familias y en analizar cada marco
como una estructura plana, soportada lateralmente por los marcos normales a él, despreciando
los momentos torcionantes en las vigas, pero teniendo en cuenta que las columnas estan
sometidas a flexion biaxial, puesto que cada una forma parte de los dos marcos que la cruzan al
mismo tiempo.

Un marco rigido siempre esta compuesto por vigas y columnas, asi como de elementos que
conecten estos elementos y en muchos casos se adiciona un elemento de contraventeo. En este
trabajo se consideraran Unicamente columnas. Una columna dentro de un marco rigido debe ser
capaz de soportar las cargas que le transmiten las vigas adyacentes y los tramos de columnas que
se encuentran sobre ellas, llevandolas eventualmente a la cimentacidon, asi como los momentos
producidos por cargas verticales que reciben las vigas; ademas deben de ayudar a soportar las
fuerzas horizontales en marcos contraventeados y resistirlas en su totalidad en los que no
cuentan con contraventeos, deben de ser capaces también de proporcionarle rigidez al marco, la
necesaria para evitar problemas de pandeo de conjunto. Las columnas trabajan principalmente a
flexocompresién y los esfuerzos que las fuerzas cortantes ocasionan en ellas suelen ser
despreciables. (El fendmeno de compresidn axial es una condicion poco frecuente). En general, las
columnas son elementos sometidas a flexocompresiodn biaxial, ya que son elementos que forman
parte de dos marcos frecuentemente distribuidos de manera ortogonal. La falla de una columna
dentro de un marco rigido puede presentarse por inestabilidad o por agotamiento de su
resistencia al formarse una o mas articulaciones plasticas. La falla de una columna suele tener
consecuencias graves, aunque no suele llevar al colapso total a la estructura, pues el alto grado de
hiperestaticidad de los marcos rigidos hace que existan diferentes trayectorias posibles de
transmisién de cargas, y cuando un miembro no trabaja se produce una redistribucion que lleva
las cargas que correspondian a los elementos cercanos.

1.3 Forma de las columnas

La resistencia de cualquier columna (debido a su tendencia al pandeo) dependera del area y
forma de la seccién transversal, asi como del grado de acero con que esté hecha.

La seccion transversal ideal es aquella que tiene el mismo momento de inercia respecto a
cualquier eje que pase por su centro de gravedad; las columnas no arriostradas tienden a
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pandearse en un sentido perpendicular al eje respecto al cual es menor el momento de inercia,
este va depender enteramente de la forma de la columna.

El material que estd mas cercano al centro de gravedad de una seccidon contribuye poco al
momento de inercia, la columna mas eficiente es la que tiene la menor cantidad de material
posible cerca del eje.

1.3.1 Tipos de columnas de acero

En la figura 1.B se muestran las secciones transversales de los perfiles mas usados segun el
Manual de Construccidn en Acero publicado por el Instituto Mexicano de la Construccién en
Acero A.C. (IMCA), el uso de estos perfiles estara condicionado por la magnitud de la carga y por
el tipo de junta o conexién en el extremo que sean mas convenientes para la aplicacion
estructural particular. De esta manera una columna de tubo con placas de apoyo superiores e
inferiores y con una base de zapata de concreto es excelente como una unidad aislada que
soporta una viga, pero no sera tan apropiada para una armadura con conexiones de placa de
apoyo. En general, dentro de los limites de espacio disponible y teniendo en cuenta las
limitaciones de espesor, el disefiador utiliza una seccidon con el radio de giro lo mas grande
posible, con lo que se reduce la relacién de esbeltez y se incrementa el esfuerzo permisible. Por
supuesto, en el disefio de edificios con longitudes mds bien cortas y con la necesidad de hacer
maximo el espacio util disponible, las secciones compactas pesadas se usan para cargas grandes.
De modo semejante, en las areas expuestas quizd convenga utilizar una seccidon pequefia para
disminuir las cargas de viento.

a. Barras sélidas redondas.

El radio de giro (r) de una seccién transversal sélida redonda es igual a:

En donde:
d = diametro de la barra redonda sélida.
A = area de la seccion transversal de |la barra.

Las barras sdlidas redondas de acero de alta resistencia tienen un uso particular como
elementos de columnas principales en alturas de hasta mas de 2000 ft.
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Fig. 1.B Nombres y simbolos de algunos perfiles.
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El acero de alta resistencia aparte de tener una resistencia mayor, se encarga de reducir el
peso muerto, lo que es ventajoso al momento de considerar fuerzas sismicas. De igual
manera el uso de una seccion redonda de diametro relativamente pequefio minimiza la
fuerza de viento y reduce el peso que se afiade por la formacién de hielo.

Tubos circulares de acero
Este es mas eficiente que la barra redonda sélida, puesto que se puede incrementar el
radio de giro casi independientemente del drea de la seccidn transversal, con lo que se

. ! . -
reduce la relacion de esbeltez ~ Y se incrementa el esfuerzo permisible F,. Los

elementos tubulares circulares sometidos a compresién axial son totalmente efectivos
cuando la relacién del didmetro exterior al espesor de la pared no sea mayor que
232000/F,. Para relaciones > 232000/ F,, pero < 914000/ F,, ver Apéndice C Manual de

Construccidon en Acero IMCA.

Secciones en cajon (tubos cuadrados o rectangulares)

Los tipos estdndar disponibles son cuadrados de hasta 16x16 in o rectangulares de hasta
20x12 in, con propiedades de seccién transversal especificos como lo designa el AISCM.
Como es un miembro a compresidn, el tubular cuadrado combina la efectividad del tubo
hueco de acero con la ventaja de detalles mas simples de conexiones de extremo en las
aplicaciones usuales de estructuras de edificios.

Largueros de angulo

Los largueros de angulo simple son satisfactorios como miembros secundarios para cargas
ligeras. Se les puede utilizar en una situacién en donde se puede hacer que la carga se
distribuya uniformemente en los dos patines del angulo en cada extremo o donde se
puede evitar la rotacion o torsidon de los extremos con una conexidn rigida de extremo
ligada a un miembro pesado o zapata, que puede ser disefiada por los procedimientos
usuales utilizados en columnas cargadas axialmente, siempre que se cumplan las
limitaciones ancho-espesor.

Los largueros de angulo doble, como el mostrado en la fig. 1.C, se usan con frecuencia en
armaduras de un solo plano. Se deben proporcionar “separadores” frecuentes por medio

de tornillos o remaches para asegurar que los dos angulos actuaran como una sola unidad
y en donde se tenga que cumplir con (E) > (E) .

T /conjunto T /independiente

Las conexiones de extremo siempre deben disefiarse para obtener una distribucion
uniforme de la carga.

En la seccion 1.9.1.2 del AISCS se establece que los puntales de un solo angulo asi como

los de angulo doble con separadores sujetos a compresion axial, serdn considerados como

. ., 76
efectivos cuando la relacion ancho- espesor no sea mayor que = (para puntales que
y

N

. L . 95
tengan angulos dobles en contacto, la relacidon no debera de ser mayor que T); de lo
y

=
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contrario, el esfuerzo permisible en compresién se modificara con el factor de reduccion
apropiado que se proporciona en el AISCS.

Fig. 1.C Larguero de dngulo doble

“T” estructurales

Con frecuencia se usan los perfiles WT, como secciones para las cuerdas en armaduras
ligeras, con largueros de angulo doble soldadas al alma de la “T”. Estas son el resultado de
la divisidon longitudinal de los perfiles W o vigas estdndar; como resultado, el alma es
considerablemente mds delgada que el patin. La restriccion del patin con respecto al
pandeo del alma permite usar relaciones mas grandes de ancho-espesor para el alma de
la “T” en comparacion con los largueros del angulo.

IIIII

Perfiles tipo

ﬂll'

Los perfiles se laminan en un rango muy amplio de tamafios y pesos, lo que los hace

apropiados para una gran variedad de cargas correspondientes de columnas y longitudes.

Fig. 1.D Perfil tipo W.

El manual AISC maneja también los perfiles W, M o HP que son de patin ancho y tienen
simetria doble.

La serie W 14 proporciona un campo muy amplio de perfiles (algunos con patines lo
suficientemente anchos para equilibrar r alrededor de los ejes) que son apropiados para
requerimientos de columnas en marcos de edificios altos de muchos pisos.
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Existen también perfiles denominados WW, equivalentes a los perfiles W pesados, estos
son fabricados por medio de soldaduras longitudinales continuas que unen tres
segmentos de placa. También pueden hacerse perfiles combinados por medio de un
miembro W con cubreplacas o un perfil | (viga estandar) y dos perfiles canal. Este ultimo
puede ser deseable para un miembro muy largo que no soporte cargas grandes, en donde
la seccidn transversal debe ser extendida tanto como sea posible para reducir la relacién

de esbeltez (l)

T

||
)

ane

) d)

€) f £)

Fig. 1.E Secciones de columnas y puntales.

{1

En el inciso a) de la figura 1.E se ilustra una columna de tipo W laminada, y en b) la misma
seccion reforzada con placas de patin. Las columnas compuestas de angulos, placas y
canales que se muestran en c) y d), pueden ser soldadas, atornilladas o remachadas. En
los incisos e), f) y g) se muestran secciones de angulos que se usan como puntales.
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Fig. 1.F En la figura se muestra una columna de perfil tipo W.

g. Columnas en celosia, con placas de unidn o con cubreplacas perforadas.

En situaciones cuando se necesiten columnas muy largas, sera necesario ampliar la

seccion transversal hasta un punto que hace econdmica una columna en celosia con en la
fig. 1.G inciso a). En la actualidad estos perfiles se utilizan por ejemplo en las plumas de
las gruas o en las torres de radio y televisidon; en estas aplicaciones los miembros de

cuatro angulos y las barras de celosia pueden ser sustituidas por barras sélidas, que

ayudan a reducir las cargas de viento y hielo en los miembros expuestos.

Las barras de celosia no cumplen con la funcidn de soporte de cargas en la columna, a

continuacién, se citan las funciones que cumplen:

Mantienen en posicién los componentes de la columna en celosia para conservar
la forma de la seccidn transversal de la columna. En este caso se debe proveer en
forma intermitente un arriostramiento cruzado en un plano normal al eje de la
columna.

La celosia se encarga de proporcionar soporte lateral a los segmentos
componentes de la columna en cada uno de los puntos de conexién. La relacidn

l . S
(r—O) de cada angulo individual entre los puntos de soporte, debe ser menor que la
0

relacion general (;) del miembro completo. El dngulo 1, del angulo individual

debe ser el menor valor de acuerdo a las tablas que se tabulan en el Manual de
Construccion en Acero (Paginas 44-51 IMCA).

La celosia actia como un remplazo del alma para resistir el cortante y permitir la
transferencia correspondiente de las variaciones longitudinales de esfuerzos en
los elementos longitudinales componentes. En las columnas cargadas axialmente,
la fuerza cortante surge de una excentricidad accidental en el extremo cargado y
por la curvatura del miembro sujeto a la carga., el cortante de disefio resultante
se toma como 2% de la carga axial en el miembro. Este tipo de barras pueden ser
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disefladas como miembros secundarios, pero deben de actuar a tensién o
compresidn y deben ser disefiadas para las dos condiciones de carga.

Fig. 1.G Tipos de columnas en celosia con cubreplacas.

Las columnas con placas de unidn presentan problemas de disefio al igual que las
columnas de celosia, pero este tipo de placas de unién resisten el cortante por la accién
menos eficaz y mas compleja de marco continuo. Las placas de unién en los extremos son
de suma importancia, ya que se encargan de distribuir las cargas aplicadas a los extremos.
En columnas con pocas placas de union se pueden anadir materialmente a la resistencia
general de la columna.

Las columnas con cubreplacas perforadas son utilizadas principalmente en la construccién
de puentes. Pueden resistir la inclusién de la seccidn neta de las placas en el drea de la
columna y son mayormente resistentes al cortante. Las perforaciones que presentan son
por motivos de drenaje en los lugares expuestos y proporcionan acceso para limpiar y
pintar las superficies interiores.
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1.3.2 Propiedades geométricas de los perfiles

Las propiedades geométricas de los perfiles pueden obtenerse de las tablas que suministran los
fabricantes. Los perfiles W o similares, los perfiles WT y las canales suelen denominarse con dos
numeros; el primero indica su altura y el segundo su peso por unidad de longitud. Por ejempilo, la
designacion del AISC (Manual de construccidn en acero) W 10 X 45 indica que se trata de un perfil
W de altura aproximada 10" y de peso 45 |b/ft. Las dimensiones de las diferentes partes de una
seccion WT se indican en la figura 1.H, junto con los simbolos que las designan.

| bf o=
[ [ |
S E— ———
o

>

o X __|
tw__ ||
|

Y

Fig. 1.H Perfil tipo WT o T.

——

b = Ancho del patin ty = Espesor del patin
d = Altura del perfil ty, = Espesor del alma
Yp = Eje de areas iguales y = Eje neutro

1.4 Relaciones ancho-espesor

Las limitaciones ancho-espesor se establecen para asegurar que el disefio por esfuerzos
permisibles se regird por el pandeo general de la columna y no por el pandeo local. Cuando no se
excedan las limitaciones, se puede considerar efectiva la seccion transversal total de la columna.
Los limites del ancho-espesor se establecen bajo: elementos atiesados y elementos no atiesados

(ver fig. 1.1).

Para las relaciones iguales de ancho-espesor, un elemento atiesado es mucho mas efectivo que
uno no atiesado y se permiten limites mucho mas grandes para el elemento atiesado. A medida
gue se incrementa el esfuerzo de fluencia, se requiere un elemento mds robusto para evitar un
pandeo local prematuro bajo el esfuerzo permisible incrementado.

Cuando un miembro de paredes delgadas cumple un papel doble como columna y separador, es
mejor exceder los limites de ancho-espesor. Esos miembros se pueden utilizar siempre y cuando
se emplee un ancho efectivo reducido y/o un esfuerzo permisible reducido (ver Seccién 1.9
Manual de Construccién en Acero IMCA).
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Fig. 1.1 Elementos atiesados y no atiesados de perfiles estructurales como
se definen para las limitaciones ancho-espesor del AISC (Seccidn 1.9).

1.5 Placas base de columnas y empalmes

Las columnas sobre zapatas deben tener placas base para distribuir la carga a la mamposteria
dentro de la capacidad de apoyo permisible del concreto. Las presiones permisibles en la
mamposteria estan especificadas en el AISCS seccion 1.5 y 1.5.5. Hay que tomar en cuenta que,
para columnas muy pesadas en edificios altos, las placas base individuales pueden no ser

suficientes y puede requerir un sistema de emparrillado.
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1.6 Esfuerzos permisibles
1.6.1 Esfuerzos permisibles en compresién

En la seccién total de miembros cargados en compresidn axial, cuya seccién transversal cumple
con las disposiciones de la Seccion 1.9 (Manual IMCA), cuando K1 /r, la mayor relacién de esbeltez
efectiva de cualquier segmento no arriostrado como se define en la Seccion 1.8 (Manual IMCA), es
menor que C,:

[1 . (Kz/r)Z] .

v 2¢.> |77
¢°5 L3y (KYTE s 1.01
3 8C, 8c,?
En donde:
C - 2m2E
c = B, 1.02

En la seccidn total de miembros en compresién axial, cuando K1/r excede C,:

. 127%E
@ 23(Kl/r)?

En la seccidn total de arriostramientos y en miembros secundarios cargados axialmente cuando
/7 excede 120 (en este caso K = 1):

_ Fy[segun férmula 1.01 6 1.02]
as — l

1.6 = 7507

En el area total de atiesadores de trabes armadas de alma llena:
F, = 0.60F,

En el alma de perfiles laminados, al pie de la unidn alma-patin (pandeo del alma debido a cargas
concentradas, ver Seccion 1.10.10 (Manual IMCA):

F, = 0.75F,
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1.6.2 Esfuerzos permisibles en flexion

Los elementos con tensidon y compresion en las fibras extremas de miembros compactos,
laminados en caliente o armados (excepto vigas hibridas), cargados en el plano de su eje
menor, simétricos con respecto a dicho eje, y que cumplan con los requisitos de esta
seccion serdn calculados mediante:

F, = 0.66F,

Para que un miembro se califique bajo esta seccidn, debe cumplir con lo siguiente:

Vi.

Los patines deben estar unidos continuamente al alma o almas.
La relacidn ancho-espesor de los elementos no atiesados del patin en compresion,
como se define en la seccidn 1.9.1.1 (Manual IMCA), no excedera de:

545/\/5

La relacidn ancho-espesor de elementos atiesados del patin en compresién, como
se define en la Seccién 1.9.2.1 (Manual IMCA), no excedera de:

1590/\/5

La relacion peralte-espesor del alma o almas no excederd el valor dado por las
féormulas que se describen a continuacion segun sea aplicable:

5370
d/t = <1—3.74f—a>
JF, Fy

d/t = 2150/\/;3] Cuando f5/F, > 0.16

La longitud entre soportes laterales del patin en compresién de miembros que no

Cuando f,/F, < 0.16

sean circulares o miembros en cajén, no excederd del valor de:

637 by ] 1410000
ni de

JE (d /47)F,

La longitud entre soportes laterales del patin en compresién de miembros de
cajon de seccidn transversal rectangular, cuyo peralte no es mayor de seis veces
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Vii.

el ancho y cuyo espesor del patin no es mayor de dos veces el espesor del ama, no
debe exceder el valor de:

(137000 + 84400 Ml) b
M,/ E,

Excepto que ésta no necesita ser menor que:
84400(b/F,)

La relacion didametro-espesor de secciones circulares huecas no exceda de:

232000/F,

Excepto para vigas hibridas, las vigas (incluyendo los miembros disefiados con
base en la accién compuesta) que satisfagan los requisitos de los incisos
anteriores, y sean continuos sobre apoyos o estén rigidamente conectados a
columnas por medio de remaches, tornillos de alta resistencia o soldaduras,
podran ser disefiados para 9/10 de los momentos negativos producidos por
cargas gravitacionales, los que son maximos en los puntos de apoyo, siempre que
para tales miembros el momento maximo positivo sea incrementado en 1/10 del
promedio de los momentos negativos. Esta reduccién no aplica en momentos
generados por cargas aplicadas en voladizos. Si el momento negativo es resistido
por una columna conectada a una viga de manera rigida, la reduccién de 1/10
podra ser utilizada en el disefio de la columna para la combinacién de carga axial y
flexion, siempre que el esfuerzo f; no exceda 0.15 F, debido a cualquier carga
axial concurrente sobre el miembro.

Los miembros que cumplan con el apartado a., salvo que bf/th exceda 545/ E,, pero

menor de 797/\/F , podran ser disefiados sobre la base de un esfuerzo de flexion

permisible (a excepcidn de vigas hibridas):

b
— f ,
Fp, =F [0.79 —0.000239 <2tf> Fy]

Elementos con tensién y compresion en las fibras extremas de miembros I o H,

doblemente simétricos, que cumplan los requisitos mencionados en los incisos i vy ii, y

estén flexionados con respecto a su eje menor; asi como barras sélidas cuadradas y

redondas; secciones soélidas rectangulares flexionadas con respecto a su eje menor:

F, = 0.75F,
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Los miembros I y H, doblemente simétricos, flexionados con respecto a su eje de menor
resistencia (excepto vigas hibridas), que cumplan con el inciso i, salvo que bf/th exceda

545/\/73,, pero que sea menor de 797/\/73,, podrdn ser disefiados con base en su

esfuerzo permisible de flexion:

b
F, = F, [1.075 — 0.000596 <é) \/15]

Las secciones tubulares rectangulares flexionadas con respecto a su eje de menor
resistencia, y que cumplan con los requisitos mencionados en los incisos i, iii y iv podrdn
ser disefiados con base en un esfuerzo permisible de flexién.

Fb = 066Fy

d. Los elementos en tensién y compresién en las fibras extremas de miembros en cajén a
flexidn, cuyo patin en compresion o la relacidn ancho-espesor del alma no cumplan con
los incisos mencionados en esta seccidn, pero que esté conforme con los requisitos de la
Seccion 1.9 Manual IMCA:

F, = 0.60F,

Para una seccidn en cajén, el pandeo lateral por torsién no necesita ser investigado
cuando su peralte sea menor de seis veces su ancho. Los requisitos de soporte lateral para
secciones en cajon con relacidn peralte-ancho mayor, deben ser determinados por un

analisis especial.

En las fibras extremas de miembros a flexién que no se encuentren dentro de los incisos a., b., c. 0
d. arriba descritos:

1. Tension:
F, = 0.60F,

2. Compresion:

a. Para miembros que cumplan los requisitos de la Seccién 1.9.1.2 Manual IMCA,
gue tengan un eje de simetria en el plano del alma y que estén cargados en el
plano de ésta y compresioén en las fibras extremas de perfiles CE flexionados con
respecto a su eje mayor: el mayor de los valores calculados con la formula para
zona plastica, para la zona elastica o la formula de torsidn, segun sea el caso.
Cuando:

28



717 x 10*C, | 3590 x 10%C,
- @ @ @ @ < e 7

E, o E,

Entonces en la zona plastica se calcula:

2 E(/r)?

Fy=|-—-—2—C—
713 1080 x 105C, |
Cuando:
3590 x 104C,
l/rr = =
Fy

Entonces para la zona elastica queda:

o 120 x 10°C,
(/S

Cuando el patin en compresidn sea sélido y aproximadamente rectangular en la
seccion transversal y su drea no sea menor que la del patin en tensién (férmula de
torsion):
844 x 103C,
il ld/ Ay

En estas tres ecuaciones:

| = distancia entre secciones transversales arriostradas, para evitar el giro o
desplazamiento lateral del patin en compresion. Para vigas en voladizo o
arriostradas para evitar el giro sélo en el apoyo, | puede ser tomada
conservadoramente como su longitud real, en cm.

rr = radio de giro de una seccién que comprende el patin en compresidn mas un
tercio del area del alma en compresion tomada con respecto a un eje en el plano
del alma, en cm.

Ay = drea del patin en compresién, en cm?,

C, = 1.75 + 1.05(M; /M,) + 0.3(M;/M,)?, pero no mayores de 2.3 donde M; es
menor y M, el mayor de los momentos de flexidn en los extremos de la longitud
no arriostrada, tomados respecto al eje mayor del miembro, y esta relacién
M, /M,, es positiva cuando M; y M, tienen el mismo signo (flexién con curvatura
doble), y negativa cuando estos tienen signos opuestos (flexion con curvatura
simple). Cuando el momento de flexién en cualquier punto de la longitud no
arriostrada, es mayor que en cualquiera de los extremos, el valor de C}, se tomara
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como la unidad. Cuando se calcule Fy, y Fjp, para usarse en la formula de
esfuerzos combinados, C, puede calcularse por la férmula planteada
anteriormente para marcos propensos a traslacion de juntas, y se tomara como la
unidad para marcos arriostrados que eviten la traslaciéon de las juntas. C, podra
tomarse conservadoramente como la unidad para vigas en voladizo.

Para vigas hibridas, F, para las formulas de zona plastica y elastica es el esfuerzo
de fluencia del patin en compresién. La férmula de torsidon no es aplicable para

este tipo de vigas.

Para miembros que cumplan los requisitos de la Seccion 1.9.1.2 del manual IMCA,
pero no incluidos en a., b., c. o d. arriba descritos:

Fb = 060Fy

Siempre que las secciones flexionadas con respecto a su eje de mayor resistencia
estén arriostradas lateralmente en la regién del esfuerzo de compresién, a

637b/ \[Fy

intervalos no mayores de:
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CAPITULO I

COLUMNAS COMO ELEMENTOS
ESTRUCTURALES
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En el pasado, el término columna se referia Unicamente a miembros a compresién rectos y
verticales, como aquellos elementos que se encuentran en templos egipcios, griegos o romanos,
que fueron construidos con segmentos de roca o marmol labrados a mano. Actualmente una
columna no es erecta y vertical, por lo que columna se le denomina a aquel elemento estructural
de eje recto y seccién prismatica, que se colocan normalmente en posicion vertical o en diagonal
y que soportan las cargas verticales y accidentales (sismo, principalmente) en una estructura de
un edificio, constituida por una familia de marcos ortogonales

Para fines de disefo, se define la columna cargada axialmente como aquella que transmite una
fuerza de compresidn cuya resultante en cada extremo coincide aproximadamente con el eje
centroidal longitudinal del miembro. Aunque no existen cargas de disefio que produzcan
momento flexionante, puede haber momentos debido a imperfecciones iniciales, curvatura
accidental o una excentricidad no intencional en el extremo. Esos momentos flexionantes
accidentales reducen la resistencia del miembro, pero se supone que son tomadas en cuenta enla
formula de disefio con un factor de seguridad apropiado.

La falla de una columna implica el fendmeno de pandeo, durante el cual un miembro experimenta
deflexiones de caracteristicas totalmente diferentes a las asociadas con la carga inicial. En esta
forma, cuando una columna cargada axialmente se carga por primera vez, sencillamente se acorta
o comprime en la direccién de la carga. Pero cuando se alcanza una carga de pandeo, la
deformacion de acortamiento se detiene y se presenta una deformacion repentina lateral y/o un
torcimiento en una direccién perpendicular al eje de la columna, lo que limita la capacidad por
carga axial.

La resistencia de un miembro a tension es independiente de su longitud, mientras que en una
columna tanto la resistencia como el modo de falla dependen mucho de su longitud. Una columna
muy corta y compacta fabricada con cualquiera de los metales comunes desarrollara
aproximadamente la misma resistencia en compresién que en tension. Pero si la columna es larga,
fallard a una carga que es proporcional a la rigidez flexionante del miembro, El, e independiente
de la resistencia del material.

Las columnas son los elementos estructurales rigidos, relativamente delgados disefiados
principalmente para soportar cargas de compresién axial aplicada en los extremos de los
miembros. Las columnas relativamente cortas y anchas, estan sujetas a una falla por
aplastamiento en lugar de pandeo. La falla ocurre cuando la tension directa de una carga axial es
superior a la resistencia a la compresion del material disponible en la seccién transversal. Una
carga excéntrica sin embargo, puede producir flexién y dar lugar a una distribucién de la tension
desigual en la seccidn.

En cambio, las columnas largas y delgadas estan sujetas a una falla por pandeo en lugar de
aplastamiento, el pandeo es la inestabilidad lateral o torsién repentina de un miembro estructural
delgado inducida por la acciéon de una carga axial antes de que se alcance el limite eldstico del
material.
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Bajo una carga de pandeo, una columna comienza a pandearse lateralmente y no puede generar
las fuerzas internas necesarias para restaurar su estado original, lineal. Cualquier carga adicional
causara un desvio en la columna alin mas hasta que se produzca colapso por flexién. Cuanto
mayor sea la relacion de esbeltez de una columna, menor es la tensidn critica que la hard llegar al
pandeo. El objetivo principal en el disefio de una columna es entonces reducir su radio de esbeltez
acortando su longitud efectiva o maximizando el radio de giro de su seccién transversal.

Las columnas intermedias tienen una manera de falla entre la de una columna corta y una larga,
generalmente en la zona inelastica por aplastamiento y en la zona elastica por pandeo.

2.1 Columnas como elementos estructurales

Las columnas reales no son elementos aislados (salvo algunas excepciones) sino que estan ligadas
con otros elementos estructurales, por esto, su comportamiento depende de la estructura en
conjunto; tampoco estan sometidas a compresidn pura, pero un estudio de la columna aislada
cargada axialmente constituye un antecedente necesario para el analisis de la misma columna
como un elemento de una estructura reticular.

El equilibrio entre las fuerzas exteriores e interiores, en problemas de disefio estructural, es
estable para cualquier valor de las cargas mientras no se presenten facturas, de manera que
pequefios aumentos en las magnitudes de esas cargas no ocasionan incrementos
desproporcionados de las deformaciones; los calculos pueden basarse en la forma y las
dimensiones iniciales de la estructura y es aplicable el principio de superposicién de causas y
efectos. Utilizando métodos elasticos, el disefio consiste en dimensionar la estructura de manera
gue los esfuerzos mdximos no sobrepasen cierto valor que es generalmente un porcentaje del
esfuerzo de fluencia.

No es este 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 investigacion del estado de equilibro
entre las cargas exteriores y la respuesta interna de la columna el que, eventualmente, puede
llegar a ser inestable, para valores quiza reducidos de los esfuerzos; la resistencia de una pieza
comprimida no depende de la magnitud de los 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 la perdida repentina de resistencia que acompafa a la aparicién de
fuertes deformaciones, independientemente de que los esfuerzos hayan o no llegado al punto de
fluencia en el instante en que comienza el pandeo; iniciando éste, los desplazamientos laterales
hacen que los esfuerzos crezcan rdpidamente y se entre pronto en el intervalo ineldstico, de
manera que la falla se presenta siempre en este intervalo).

En 1744 Euler propone una solucién al problema de la determinacién de la resistencia de las
columnas comprimidas aisladas, cargadas dentro del intervalo eldstico, esta solucidon es correcta
para los casos en los que las columnas fallan por pandeo debido a la flexién en uno de sus planos
principales de inercia, bajo esfuerzos de compresion menores que el limite de proporcionalidad
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del material del que estdn compuestas pero sus resultados no fueron aceptados, asi en 1845,
Lamarle establece el limite de proporcionalidad como limite de aplicacion de la formula de Euler.

La falta de una teoria que permitiera evaluar con precisidn la resistencia de las columnas provoca
el empleo de formulas empiricas para el disefio; algunas de las cuales se utilizan actualmente y
son la base de empleo de algunos métodos y reglamentos de disefio.

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

2.2 Nociones de inestabilidad
2.2.1 Modelo con un grado de libertad

Este tipo de modelos estd compuesto por dos barras rigidas de ejes rectos colineales unidas entre
si por medio de una articulacién y un resorte de rigidez K; en el extremo inferior estd articulado y
las condiciones de apoyo del superior permiten libremente sus giros y desplazamientos a lo largo
del eje, pero no los perpendiculares a él.

Fig. 2.A Modelo de columna con un grado de libertad.

Si los ejes de las barras AB y BC son colineales y las lineas de accién de las fuerzas P coinciden
con ellos el sistema puede estar en equilibrio cualquiera que sea la intensidad de esas fuerzas. Es

34



indispensable conocer si el sistema se encuentra en equilibrio o no y se determina sacdndolo de la
posicién que ocupa por medio de un agente exterior que le obligue a adoptar una configuracion
infinitamente cercana a ella y viendo lo que sucede al suprimirlo: si el sistema recupera su
configuracion original, el equilibrio es estable; si se aparta de ella cada vez mas, inestable, y si se
queda en la posiciéon que se le obligd a ocupar, sin regresar a la original ni separarse mas,
independiente. En la figura anterior aplicamos este criterio obligando a la articulacién central B a
desplazarse una distancia pequefia u hacia uno u otro lado con lo que las fuerzas P, que se
conservan verticales, dejan de estar aplicadas a lo largo del eje y producen momentos
flexionantes en las diversas secciones transversales; ademas, en el resorte aparece un momento
igual al producto de su rigidez por el angulo total de giro K. 26.

Igualando el momento exterior en el punto medio con el interno en el resorte se obtiene la
ecuacion de equilibrio de la columna en la configuracion ligeramente deformada:

Pu = 2K0, Pu—2K0 =0 2.01
Donde:

Pu = Representacion de la tendencia de las fuerzas exteriores a aumentar la deformacién del
sistema; es funcion simultanea de la magnitud de la perturbacidn y de la intensidad de esas
fuerzas (esto es, en una columna dada provista de un resorte de rigidez K conocida, el equilibrio
es estable, inestable, o indiferente, segln sea la magnitud de las fuerzas exteriores P).

2K0 = es el momento con el que se opone el resorte al desplazamiento y depende
exclusivamente de la magnitud de la perturbacién exterior, para un valor dado de la constante de
resorte K.

Si Pu < 2K80 el equilibrio es estable, ya que el resorte obliga a la columna a regresar a la posicidn
inicial, una vez suprimido el agente exterior que originé el desplazamiento lateral de B; en cambio
si Pu es mayor que 2K8 la tendencia a aumentar la deformacién de la columna es también mayor
gue la oposicién que presenta el resorte, de manera que aumenta el desplazamiento lateral de B,
lo que es una caracteristica del equilibrio inestable. Por ultimo, cuando se satisface la ecuacién
anterior el equilibrio es indiferente y, al menos en teoria, son posibles configuraciones en
equilibrio rectas o ligeramente deformadas.

La condicion de equilibrio indiferente separa el estable del inestable; la ecuacion 2.01 se satisface
Unicamente cuando la columna esta en ese estado, ya que sélo en ese caso puede haber
configuraciones deformadas en equilibrio después de eliminar el agente exterior.

a. Desplazamientos pequefios.
Si el desplazamiento u de la articulacidon es pequefio puede escribirse u = 0 L/2, por lo
gue la ecuacién se convierte en:

PG%— 2K0 = 0,
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...2.02
Existen dos posibilidades para que se satisfaga esta ecuacién:

a. 0 =0.u=0 esto es que la columna puede permanecer recta cualquiera
que sea el valor de P.

L K ST
b. PE —2K=0-P= 47 = P, esta solucién indica que cuando P alcanza un

valor determinado 4K /L, es posible un estado de equilibrio con una
configuracién ligeramente deformada; es decir, cuando la carga vale 4K /L
puede presentarse un nuimero infinito de configuraciones de equilibrio, una
recta y las demas ligeramente deformadas.
El fendmeno correspondiente al estado de equilibrio indiferente y que consiste en la
existencia de dos o mas posibles configuraciones para una misma carga, es conocido
como bifurcacion del equilibrio, esta es una caracteristica de los fendmenos de pandeo; la
carga que lo ocasiona es la carga critica del sistema P,,..
El desplazamiento u producido por la carga critica es indeterminado puesto que la
ecuacion 2.02 se satisface para cualquier 8, y u es funcién de 6 y de la longitud de la
columna.

Desplazamientos grandes.

La suposicion de que u = 8L/2 en la ecuacidn 2.02, describe el fenédmeno en el instante
en que se inician los desplazamientos laterales de B (en el instante en que se inicia el
pandeo), pero deja de ser aplicable cuando esos desplazamientos y los angulos 6
adquieren valores grandes.

A partir de la ecuacidén de equilibrio (ecuacién 2.01), se sustituye u = (L/2) sin 9:

L
stine —2K68 =0

La ecuacion anterior se satisface si 8 = 0 o si:

_AKe 0 2.03
Lsin ‘" sin®

6 es un angulo muy pequefio cuando se inicia el pandeo, por lo que puede considerarse
que 6 = sind, de la ecuacién 2.03 se obtiene P = 4K /L = P.,, que es el resultado al que
se llegd al considerar desplazamientos pequefios. Para angulos 8 crecientes sinf < 0,
luego 6/sin6 > 1y la carga se hace mayor que P., de donde se concluye que esta no es
carga maxima que puede soportar la columna; sin embargo, el aumento en resistencia por
encima de P, es muy reducido y tiene poca importancia.
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Fig. 2.B Modelo de columna con imperfecciones iniciales

Al suprimir las simplificaciones propias de valores pequeios los desplazamientos dejan de
ser indeterminados; la ecuacion 2.03 permite calcular el angulo 6 para distintas relaciones
P/P,.,..

i Imperfecciones iniciales.
Las columnas rectas y con carga aplicada a lo largo de su eje es una
idealizacion de las columnas reales, en las que siempre hay curvaturas
iniciales en el eje y excentricidades en la carga.

En la figura 2.A podemos suponer que el tramo AB y BC no son colineales inicialmente,
mas bien que el punto B estd situado a una distancia u, fuera de la recta que une los
extremos Ay C como se muestra en la figura 2.B.

De acuerdo a que la rotacion total de la articulacidn centra disminuye en 26, respecto a la
pieza recta, la ecuacion de equilibrio ahora es:

Pu = 2K, Pu—2K6 =0

Si solo se consideran desplazamientos pequefios u = (AL/2) se obtiene que:
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POL
T_2K9+2K90 =0

PL
...9<7_2K)+2K90=0 ......................... 2.05

A diferencia de los casos anteriores en que la columna era recta inicialmente, & = 0 no
es una solucién de la ecuacién de equilibrio, cuya Unica raiz se obtiene despejando a P:

p=tK) My _yop, (1-%) 2.06

En esta ecuacion 0 puede obtenerse en funcién del dngulo inicial 8, de P y de P,

1

0=0,—
O1—P/P. 2.07

Donde:
P., = 4K /L es la carga critica de la columna sin imperfecciones iniciales.

En este caso, no se presenta bifurcacién del equilibrio, ya que los angulos 6 y los
desplazamientos u incrementan al instante en que se aplica la carga, partiendo de sus
valores iniciales en que se deben a la imperfeccidn existente en el sistema; no existe el
fendmeno de pandeo, aunque sigue presentandose inestabilidad, ya que al crecer P,
tendiendo a P, 6 incrementa sin limite y tiende a valores infinitos, lo que es
caracteristica de la condicién de inestabilidad.

En la figura 2.C se representan las curvas de carga-rotacidon esquematicas de los tres casos
estudiados; la curva 3 tiende asintoticamente hacia la 1 al crecer indefinidamente las
rotaciones 6.

Fig. 2.C Curvas carga-rotacion de columnas.
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2.2.2 Modelo con dos grados de libertad.

El modelo planteado anteriormente tiene un solo grado de libertad, su condicion quedara
definida por un solo pardmetro (desplazamientou o el angulo de rotacion 8) en un instante

cualquiera.

La figura 2.D estd formada por tres tramos rigidos y ligados entre ellos por medio de
articulaciones y resortes de rigideces K, y K, tiene dos grados de libertad y son necesarios dos

parametros para definir su configuracion deformada.

Fig. 2.D Modelo de columna con dos grados de libertad.

Las ecuaciones de equilibrio para la configuracién deformada son:
PuZ - K2(93 + 92) =0
Pu; — K.(6; —6,) =0

Si se suponen desplazamientos pequefios:

L 3uy
w=big v 6=
L 3u,
up =633+ O3=—
3
Uy —uU; =6, 92=Z(u2—u1)

Si se sustituyen estos valores en la ecuacion 2.08:

......................... 2.08
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p K (6u2 3u1) _0
Uz 2\7 L)~
6u; 3u,
Pu; — K (— - —) =0
Uq 1\ 7

Finalmente, las ecuaciones de equilibrio son:

3K, 6K,
Tt (P =0

6K, 3K,
(P——)u1 +TU2 =0

L7~ L 7 2.09

Este sistema se satisface si u; = u, = 0, lo que significa que también en este caso es posible una
configuracion recta en equilibrio con cualquier valor de la carga P.

El determinante de los coeficientes de u; y u,, al que se da el nombre de “determinante
caracteristico”, tiene que ser nulo:

3K, 6K,
L L|_ 0
6K; 3K;
L L
Si se desarrolla el determinante:
6 27K K.
PZ_Z(Kl_l_KZ)P_l_ L; 2:0 ......................... 210

Esta es conocida como la ecuacion caracteristica o condicidn de pandeo. Si las rigideces de los dos
resortes son iguales y se hace K; = K, = K la ecuacidn caracteristica se reduce a:

12K 27K? _

2
PP———P+=—5—=0

El sistema puede estar en equilibrio conservando su configuracién recta inicial cualquiera que sea
la magnitud de P, o con una configuracién ligeramente deformada cuando la carga alcanza alguno
de los valores caracteristicos P; (carga critica 1 P,y = 3K/L) 6 P, (carga critica 2 P., =
9K /L).

Llevando a las ecuaciones de equilibrio 2.09 la condicién K; = K, = K se convierten en:
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Sustituyendo P por P, , las ecuaciones 2.11 se reducen a:

3K 3K
_L U, — _L U, = 0
3K 3K

—_L Uuq + _L U, = 0

Si se sustituye P por P, se obtiene que:

3K 3K
I Uq + I U, = 0
3K 3K
_L Uuq + _L U, = 0

Fig. 2.E Modos de pandeo para columnas con dos grados de libertad.

.22.11

2,12

..2.13
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Cuando se llevan cada una de las cargas criticas a la ecuacién de equilibrio, éstas se transforman
en dos ecuaciones linealmente dependientes de las que se pueden obtener los valores relativos
de los desplazamientos u; y u,, pero no los absolutos; se conocen las configuraciones de los dos
modos de pandeo presentados en la fig. 2.E, pero las magnitudes de los desplazamientos son
indeterminadas, situacion andloga a la que se presenta en el modelo de un grado de libertad.

De cualquiera de las ecuaciones 2.12 u; = u,, y de las ecuaciones 2.13 u; = —u,.

2.2.3 Comportamiento de columnas con diferentes longitudes.

En las columnas es posible describir su comportamiento por medio de las curvas de carga axial-
deformacion longitudinal y carga axial-deflexion lateral. En la fig. 2.F se muestran de manera
esquematica el comportamiento y las curvas correspondientes, las cuales varian de acuerdo a la
longitud de la columna. En esta figura se ha supuesto que el pandeo se presenta por flexidn en
uno de los planos principales de la columna, ignorando la posibilidad de que haya torsién
alrededor del eje longitudinal).

Fig. 2.F Comportamiento de columnas de diferentes longitudes.

42



e Ffig. 2.F(a) Corresponde a una columna muy corta en la que el pandeo no se presenta
y falla por aplastamiento cuando la carga alcanza un valor de fluencia P, = Agy,
donde A es el area de las secciones transversales (si la carga de aplastamiento
sobrepasa Ao, el material de la columna entra al intervalo de endurecimiento por
deformacion). Los desplazamientos laterales v de los puntos del eje son nulos
durante todo el proceso, y la curva P —w es la gréfica carga axial-deformacién
longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la influencia de los esfuerzos
residuales y de la variacion del limite de fluencia en los distintos puntos del perfil.

e Fig. 2.F(b), las curvas representan el comportamiento de una columna longitudinal
intermedia en la que el pandeo se inicia cuando los esfuerzos normales han
sobrepasado el limite de proporcionalidad, pero antes de que lleguen al punto de
fluencia, es decir, en el intervalo inel3stico.

e Fig. 2.F(c), en las columnas largas, el pandeo sucede dentro del intervalo eldstico; el
fendmeno comienza a partir de esfuerzos menores que el correspondiente al limite
de proporcionalidad y la carga critica Pcg es menor que P,. (Si la columna es
suficientemente larga, la carga critica de pandeo puede ser una fraccion muy
reducida de la fuerza que ocasionaria la plastificacion total.)

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoria, permanecer rectas o
deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor critico, en el primer caso los
desplazamientos longitudinales w se deben exclusivamente al acortamiento de la barra y no hay
deflexiones laterales (curva |, Fig. 2.F(b) y 2.F(c)), mientras que en el segundo (curvas Il) la
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rapido aumento de los desplazamientos w.
La carga de colapso Py, s un poco mayor que la de pandeo.

En las figuras 2.F(b) y 2.F(c), que corresponden a columnas intermedias y largas, se han dibujado
con linea punteada las curvas carga axial-deflexiéon que se obtendrian si hubiese imperfecciones
iniciales (las curvas trazadas con linea continua describen el comportamiento de columnas
“perfectas”); en ese caso no hay pandeo propiamente dicho sino las deformaciones laterales, que
se presentan desde que se inicia el proceso de carga, crecen primero lentamente y después de
forma rdpida, hasta que se produce la falla de la pieza.

2.2.4 Pandeo elastico.
El pandeo comienza cuando la carga alcanza el valor predicho por la teoria del mdédulo tangente
P; y la columna puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequefio, pero

sin llegar a P,,.

Si se toman las ecuaciones de equilibrio de una barra sometida exclusivamente a compresion axial
y se aplican las condiciones My, = My, = Mg, = Mg, =0, P # 0 se obtiene que:

By +Pv=0 ceeernereneeennnennn 2.14
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Byu" +Pu=0 rerreerrneenneene 2,15

R — (Rs +K)¢p' =0 corrrrrsrenssnnsnnnnnnn 2,16

Si se tiene que

xNota: Los tres primeros términos en la derecha de la igualdad corresponden al esfuerzo normal
producido por la fuerza axial y los momentos flexionantes, mientras que el cuarto término es el
resultado de la resistencia por el alabeo de la seccion.

Y se sabe que Mgy = M, + $M,, = —Pv + ¢Pu, M, = M,, — $M,, = Pu — ¢pPv recordando que
My, Myy, Mgy, Mgy,  son nulos. Los términos que contienen los productos de los
desplazamientos Mg = —Pv, M, = Pu son despreciables, y el esfuerzo g, esta dado, en este

caso, por la expresion:

Ademéds, si en a? = x? + y? se sustituyen valores, despreciando los términos en que aparecen
productos de los desplazamientos lineales y angulares, queda:

K¢'=¢' [, 0,a*dA

= ¢’ ———————+Fw ¢”>(x2+y2)dA
A(A I, L, p

Entonces queda que:

Il

I
/N
> | o
N——
s
~
8

+
,é’\
N—r
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I +1,
A

K=-P7¢

Donde:

To = /(Ix + Iy)/A es el radio polar de giro de la seccién.

Si se deriva respecto a z dos veces las ecuaciones 2.14 y 2.15 y una vez la ecuacion 2.16:
B v + Py =0
BoulV +Pu" =0
Ra¢" — (R + K)¢p" =0

Si se sustituyen los valores By, By, Ry, Rs 'y K por EI,, EL,, ECq, GK7 'y —P7¢, las ecuaciones
pasadas se convierten en:

P
UIV + —U” =0 217

EL,

P
WY+~ =0 ..2.18

El,
P7¢ — GK cerveeessesrennnnennn 2,19

v 0 T i _
+— =0
¢ EC, (0]

Las ecuaciones obtenidas en 2.17, 2.18 y 2.19 se presentan al someter una pieza a compresion
axial exclusivamente y son independientes entre si ya que solo aparece un solo desplazamiento
lineal o angular, esto es, que una pieza comprimida doblemente simétrica puede mantenerse en
equilibrio en la configuraciéon deformada descrita por cualquiera de ellas; existen pues tres formas
de pandeo independientes entre si, ya que en cada una de las ecuaciones aparece una sola
componente de desplazamiento, de manera que el pandeo se presenta por flexion, alrededor de
cualquiera de los ejes principales de las secciones transversales, o por torsién, alrededor del eje
longitudinal de la barra y tres cargas criticas que se calculan resolviendo cada una de las
ecuaciones de equilibrio.

Las ecuaciones 2.17 y 2.18 corresponden a pandeo por flexién respecto a cada uno de los ejes
principales y se obtienen aplicando la teoria de Euler, a excepcién de la ecuacion 2.19. En un
problema dado, lo que interesa es conocer la menor de las tres que es la carga de Euler de
pandeo por flexion alrededor del eje de menor momento de inercia o la de pandeo por torsion.

Cuando las secciones transversales de la columna no tienen ningun eje de simetria, las ecuaciones
de equilibrio de la barra ligeramente deformada no son independientes entre si. En cada una de
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las dos primeras ecuaciones, correspondientes a flexién alrededor de uno de los ejes principales,
aparecen el desplazamiento lineal u 6 v y el angular ¢, mientras que, en la tercera ecuacion,
obtenida al considerar momentos respecto al eje longitudinal, se presenta simultdneamente los
tres desplazamientos u, vy ¢, lo que indica que este tipo de columnas no se pandea nunca por
flexién o torsidn puras, sino por una combinacion de ambas. Se demuestra entonces que siguen
existiendo tres cargas criticas que pueden calcularse en funcion de las dos cargas de Euler P, y
Pcry y de la de pandeo por torsion P, ; la menor de las tres cargas es conocida como carga critica
real y es siempre mas pequefia que la menor de P, Pcry y Py, vy la mas grande es siempre
mayor que cualquiera de ellas.

Si la seccién tiene un solo eje de simetria sigue habiendo tres soluciones, una correspondiente a
pandeo por flexién pura y las otras dos a pandeo por flexotorsidn; por ejemplo, si el eje de
simetria es el x una solucion es P, = Pcry, y representa un pandeo por flexotorsidon pura

alrededor del eje y, las otras dos son las cargas de pandeo por flexotorsion.

Cuando las secciones transversales tienen dos ejes de simetria la columna falla por flexién o
torsion pura y la carga critica es la menos de P, Pcry y P, que se calculan resolviendo las

ecuaciones 2.17,2.18 y 2.19.

Como las ecuaciones 2.17, 2.18 y 2.19 tienen la misma forma, sus soluciones son semejantes, por
ejemplo, la ecuacion 2.17:

v = (; sin /52 + C, cos fﬁz +C3z+ Cy vererenereenerenneennn 2.20

Si P/EL, = A2, entonces la ecuacién queda como:

v=_C;sind,z+ Cycos Ay z+ C3z+ Cy vevereeenereneennenenen 2.21

La sustitucidn en la ecuacion 2.21 de cuatro condiciones de borde produce cuatro ecuaciones
lineales y homogéneas simultaneas en las que las Unicas incdgnitas son las constantes C; a Cy. Si
suponemos, que una barra esta apoyada libremente en ambos extremos, de manera que estos
puedan alabearse y girar sin restricciones alrededor de los ejes x y y, pero no pueden girar
alrededor de z ni desplazarse linealmente en las direcciones x y y, entonces las condiciones de
borde seran:

u=v=¢=u"=v"=¢" =0,paraz=0yz=1L

Si en la ecuacion 2.21 se aplican las condiciones anteriores, entonces:

v(0) = 0 = C; sin(0) + C, cos(0) + C3(0) + C,
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v"(0) = 0 = —C;A25in(0) — C,A2 cos(0)
v(L) =0=C;sinA2L + CycosA, L+ C3L + C,
v"(L) =0=—CA2sinA, L — C;A2 cos A, L

Este sistema de ecuaciones se satisface si C; = €, = (3 = C4, = 0, lo que indica que es posible
una configuracion recta en equilibrio, cualquiera que sea el valor de P, o si se anula el
determinante de los coeficientes de las constantes, con lo que se obtiene la condicién de pandeo
y la ecuacién caracteristica que permite calcular la carga critica.

Si se iguala a cero el caracteristico determinante, queda entonces que:

0 Y 0 1
0 —Ax 0 0] _ 194 _
sin A, L cosAyL L 1| LAysinA, L =0 crenneennnn 2,22
-22sinAyL -A2cosAyL 0 O

Si se sabe que LA} # 0, entonces la ecuacién de pandeo es:
sinA,L =0 creererernnneennnenn 223

Sabemos que la bifurcacion en equilibrio se presenta cuando:

P
EL,

(n=1,2,3,..)

AL = L=ng Y Y

esto es, cuando P adquiere alguno de los valores caracteristicos dados por:

n® m?El, cervereereneensenrennenn 2,25
P= Iz

La menor de las cargas criticas es la Unica que tiene interés practico (excepto cuando se obligue a
la columna a pandearse segun alguno de los modos superiores, evitando el desplazamiento lateral
de una o mas de sus secciones transversales por medio de las restricciones ya descritas), de
manera que puede escribirse como:

m2EI, cerrnrsrennrenrennennn 2. 26
ey T 12

que es la carga critica que Euler describe para pandeo por flexion alrededor del eje x.
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Las cargas criticas correspondientes a las otras dos formas de pandeo se obtienen siguiendo
caminos analogos:

anIy
Per, =2 Y Y |

. =—(ck +”2EC“
cry = 7;02 T 12 ..2.28

Una columna prismatica doblemente simétrica tiene tres cargas criticas independientes P, , Pcry,
P, que se calculan con las ecuaciones 2.26 a 2.28, o con otras semejantes si cambian las
condiciones de apoyo: en cualquier caso, la menor de ellas es la que define la capacidad de carga
de la columna, por lo que es necesario que se calculen todas. Cuando se emplean perfiles de
acero laminado en caliente o formados por placas soldadas, de seccion H o en cajon, P, 0 Pcry
suelen ser menores que F;, por lo que puede determinarse su capacidad para soportar fuerzas
axiales utilizando la teoria de Euler. Para columnas de aluminio o de Idmina delgada de acero
doblada en frio y en algunas secciones hechas con placas laminadas en caliente, conviene calcular
la carga critica de pandeo por torsién y compararla con la de Euler para pandeo alrededor del eje
de menor momento de inercia.

2.2.5 Pandeo por flexién.

En disefio de estructuras existe un fendmeno a estudiar de mayor importancia y es el caso del
pandeo por flexién alrededor de uno de los ejes principales en columnas con seccién transversal
con dos ejes de simetria.

a. Pandeo elastico.

En la figura 2.G (a) se considera una columna esbelta de seccién transversal constante y
con un apoyo guiado que permite rotaciones y desplazamientos lineales a lo largo de su
eje en el otro, sujeta a la accidon de fuerzas axiales de compresién P y se supone,
ademas, que la columna es perfectamente recta, el material de que estd compuesta es
homogéneo y eldstico y que en las articulaciones no hay ninguna friccién. Para estas
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 acciéon que P. Para saber si el equilibrio es estable, inestable o
indiferente, se aplica en la seccién central de la columna una fuerza lateral infinitamente
pequefia que la coloca en una posicidn ligeramente deformada, y se observa si al
eliminarla recupera su forma recta, aumenta la deflexion lateral del eje o se conserva la
configuracion deformada sin modificarse.
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Fig. 2.G Columna esbelta doblemente articulada.

En la figura 2.G (b) se muestra la misma columna, pero con una configuracidn
ligeramente flexionada; en estas 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 tienden a aumentar la curvatura del eje.

En cada una de las secciones transversales de la columna flexionada aparecen fuerzas
interiores mecdnicamente equivalentes a un par que se suponen con las uniformemente
distribuidas iniciales y tratan de hacerla volver a la forma recta original. El par interior
EI/R que se origina en una seccidn cualquiera, es funcién de la curvatura I /R del eje de
la pieza en esa seccion, es decir, de la magnitud de la deformacién que se impulsé 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 exterior 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 llevar ésta a
una posicién flexionada infinitamente cercana a la recta original y dependiendo de la
magnitud de la fuerza exterior, puede presentarse cualquiera de los siguientes tres
casos:

e SiPespequefia = Pv < El/R. En este 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, esto es, que el
equilibrio es estable.
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e SiPesgrande = Pv > El/R. En este caso, se invierte la relacidn entre los
momentos, lo que indica que la curvatura del eje crece aun después de quitar
la fuerza lateral, lo que es condicidn caracteristica de un equilibrio inestable.

e Para un cierto valor intermedio de P,Pv = EIl/R. En este caso los dos
momentos son iguales, por lo que el equilibrio resulta indiferente y existe la
posibilidad de arrojar configuraciones equilibradas de curvas de flecha
indeterminada, pero siempre muy pequeiia, ademds de la forma recta, esto
es, que la fuerza axial que ocasiona esta condicion de equilibrio indiferente es
la carga critica, P,,.

El equilibrio indiferente entonces, serd aquel el que marque la determinaciéon de un
estado deseable y la iniciacion de un fendmeno que debe evitarse siempre: la flexion
espontanea o pandeo de la pieza.

De acuerdo con esto, el pandeo de las piezas rectas cargadas axialmente no se debe a
imperfecciones en la columna y en la aplicacidn de la carga (aquellas que provocan que
la flexion empiece con valores muy pequefios de P y aumente con ella), sino se verifica
también cuando no existen imperfecciones, ya que al alcanzar la carga el valor critico, la
forma recta de equilibrio se vuelve inestable.

(Para que se presente el fendmeno de pandeo, es necesario que la columna sea
inicialmente recta y la fuerza de compresion perfectamente axial, de manera que se
mantenga recta en las primeras etapas, hasta que P alcance el valor critico; si hay
deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicacion de la carga la columna no se
pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio, llegando a un estado de equilibrio
inestable eventualmente, a diferencia del pandeo que es un fendmeno instantdneo.)

Esto no sugiere que la columna deba flexionarse necesariamente, pero como sucede en
todos los casos de equilibrio inestable, es improbable que permanezca recta, ademas,
en la practica, las imperfecciones inevitables (aln las mdas pequefias) generan que la
flexidn inicie bajo cargas de poca intensidad y que disminuya la resistencia de la pieza.

Al inicio de la flexidon en una columna bastan incrementos muy pequefios de la fuerza
axial para que las deformaciones crezcan de manera rapida y con la misma rapidez el
aumento de los esfuerzos, alcanzando asi los valores de falla, por lo que la iniciacién del
fendmeno de inestabilidad, equivale a la desaparicién completa de la resistencia o sea al
colapso de la columna.

Mientras el equilibrio sea estable, los incrementos de la carga P ocasionan
deformaciones longitudinales de la columna, que esta sujeta exclusivamente a esfuerzos
uniformes de compresidn; la inestabilidad se manifiesta al aparecer una nueva
deformacion, la flexién, que provoca un momento flexionante.
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Si tomamos de la Fig. 2.F el ejemplo C (como se muestra a continuacion), se muestran
las curvas Pv (fuerza axial-deflexidn) de dos columnas, una recta y cargada axialmente
(linea continua), la otra con imperfecciones iniciales (linea discontinua). En la primera se
tiene una recta vertical que coincide con el eje de las ordenadas, hasta que la fuerza P
alcanza el valor critico; a partir de ese instante se presentan dos posibilidades: que P
siga creciendo sin que la columna se flexione (la grafica sigue coincidiendo con el eje de
las ordenadas), o que se inicien las deformaciones laterales que aumentan rapidamente
con incrementos pequefios de P hasta llegar a la carga maxima que puede soportar la
columna o Py,. En la segunda, las deformaciones laterales crecen desde un principio en
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con linea
continua representa una falla por pandeo mientras que la linea discontinua corresponde
a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de deformacidn, sin que exista
pandeo; la compresidn alcanza su intensidad maxima sin pasar por un valor critico, el
cual se caracteriza por una bifurcacion del equilibrio (curva continua).

p

P P k’
Py -—— C— Py - Punto de bifurcacion det T
o | - (1) (1) equilibrio 1
P: - — _— Pa — --i (c)
Pee |/ T - P

(1)
B - P
W v

Fig. 2.F Ejemplo C. Comportamiento de columnas.

Determinacion de la Carga Critica.

Cuando la existencia de restricciones exteriores o la geometria de las secciones
transversales de la columna hacen que se pandee conservandose en uno de sus planos
de simetria (siempre y cuando sus secciones transversales tengan dos ejes de simetria,
la columna se pandea siempre en uno de los dos planos que los contienen), es facil
calcular la carga critica igualando el momento exterior en una seccion transversal
cualquiera, ocasionado por la fuerza P, con el momento resistente interior que
aparece en esa misma seccién, y resolviendo la ecuacién correspondiente; por
ejemplo, si la columna se flexiona en el plano y o z (alrededor del eje x) se tiene que
—Pv = EI, /R, y si se supone que los desplazamientos de su eje son suficientemente
pequefios para que la curvatura [/R pueda considerarse igual a d?v/dz? = v, se
llega a:

ELv"+Pv=0
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Que es la primera de las ecuaciones del caso general y constituye la ecuacién de
equilibrio de la columna ligeramente deformada; su solucidn entonces, proporcionara
la carga que pueda mantenerla en equilibrio en esas condiciones, es decir, la carga
critica de pandeo eldstico o carga critica de Euler:

m2El,
cry T 12

Puesto que el pandeo se presenta en el plano de menor resistencia a la flexién, si no
hay restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacién anterior puede describirse en
una forma mas general:

m2El e 2.29

cr L2

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

Llevando las condiciones de frontera v(0) = v’ (0) = v(L) = 0 a la ecuacién 2.21 y
teniendo en cuenta que el estado de equilibrio inestable se presenta cuando
sind,L = 0, se demuestra que C, = C3 = C, = 0, con lo que se obtiene la ecuacion
del eje de la columna deformada, correspondiente al instante en que se inicia el
pandeo, esto en la forma:

) onr
v = (sind,z = ClsmTZ

Ya que

Ay = [P /EI = {(m2m2EI/12) JEI = nm/L

*La cuarta condicion de frontera v’ (L) = 0, lleva a la ecuacion 0 = —C; A2sind, L, que
indica que C; puede tener cualquier valor, puesto que sinA, L = sin nmt = 0.

Haciendon = 1y tomando z = L/2 se obtiene la flecha maxima en el centro del claro:

s I8
Umax = Clsinzz = Clsinz =0

La deflexidn lateral de la columna es indeterminada puesto que C; es una constante
arbitraria, lo que indica que la teoria desarrollada hasta ahora, permite obtener la
carga en la cual se inicia el pandeo, pero no es capaz de predecir el comportamiento
posterior de la columna, ya que con ella no se pueden calcular los desplazamientos
laterales del eje los cuales permanecen indeterminados.
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e Desplazamientos laterales grandes

En el instante en que se inicia el pandeo, la ecuacién de equilibrio de la
columna toma ahora la forma:

d?v/dz?
El—2 __ 4py=0

[1 N (%)T/z R X (0

Partiendo de la ecuacion 2.30 se demuestra que la forma recta de la columna
es estable hasta que la carga alcanza el valor critico dado por la ecuacion 2.29
(al igual que la ecuacion 2.14); sin embargo, a diferencia de la teoria
simplificada, ahora si es posible determinar la magnitud de los
desplazamientos laterales que se presentan al pandearse la columna, por lo
gue la deflexion maxima queda:

L LY i L
e | P\ (P 2,31

Donde:

P, es la carga critica obtenida aplicando la teoria basada en deformaciones
pequefias (ec. 2.29).

P es la fuerza axial que actda en un instante dado, que ocasiona un cierto
desplazamiento lateral maximo.

Mientras que P < P.,, Uma, S€ra imaginario, esto es, que el eje de la columna
permanece recto, misma condicién que se conserva hasta que P = P,,, pues
para esta carga axial v,z = 0; cuando P > P.. empiezan a presentarse
desplazamientos laterales de magnitud definida, de marea que de acuerdo
con la teoria mejorada al llegar al punto de bifurcacion del equilibrio, la
columna puede permanecer recta o adoptar una configuracion deformada
lateralmente que es aun estable ya que los desplazamientos no crecen
indefinidamente, sino que se requieren intercambios de la fuerza axial para
gue aumenten su magnitud.

El término columna serd aplicado entonces de manera general a los miembros verticales mas

ligeros e inclinados y los miembros a compresion de armaduras de techo seran denominados

puntales, ambos se consideran miembros lineales a compresién con una longitud sustancialmente

mayor que su dimensién lateral menor.
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La carga limite que soporta un blogue pequefio a compresién como se muestra en figura 2.H(a) se
calcula de manera experimental, esto es incrementando la carga aplicada hasta que falle por
fluencia. El esfuerzo de compresién unitario en este bloque en el momento en que falla sera igual
a la carga ultima dividida por el drea del bloque, esto es f, = P/A.

Si una pieza del mismo material e igual seccién transversal, pero con una longitud
sustancialmente mayor que sus dimensiones laterales, se sujeta a una prueba igual como se
muestra en la figura 2.H(b), fallara antes de que la carga aplicada llegue al valor que caus? la falla
del bloque pequefio (en este caso se dice que la falla se debe al pandeo). La fluencia seguira
siendo el tipo de falla, incluso en la pieza larga, aunque ésta fuera perfectamente recta y de un
material homogéneo, no tuviera esfuerzos residuales iniciales y no sostuviera cargas que no se
aplican exactamente sobre su eje longitudinal; aunque estas son caracteristicas ideales, no se
logran dentro de la practica, por lo tanto, la distribucidn de esfuerzos sobre la seccidn transversal
no sera uniforme, y la irregularidad resultante, aunque pequefia, proveerd un momento
flexionante que dara paso a esfuerzos flexionantes o esfuerzos de pandeo. Estos esfuerzos son los
mismos, excepto que los esfuerzos flexionantes, por definicidn, son provocados por cargas axiales
y los esfuerzos de pandeo son generados por cargas excéntricas y/o esfuerzos residuales.

En la figura 2.H(b) supongase que P es una carga ligera. A medida que la carga aumenta, la
columna empieza a pandearse (figura 2.H(c)) Si no se aumenta la carga que causa el pandeo, la
columna continuard soportando la carga y la deflexidon z permanecera constante. Sin embargo, la
columna estd en un estado de equilibrio inestable, y cualquier pequefio incremento en la carga o
incluso la aplicacién de una fuerza horizontal provocada por un sacudimiento accidental puede
destruir esta condicion. Entonces, aumentaria la deflexion z, incrementando los esfuerzos de
pandeo debidos al momento Pz, el que, a su vez, haria que z aumentara ain mas. Los esfuerzos
de pandeo seguirdn aumentando de esta manera hasta que la columna fallara.

Fig. 2.H Compresion en columnas.

En general, la tendencia al pandeo de una columna varia con la relacidn entre la longitud y la
menor dimension lateral. En las columnas esbeltas esta relacidn es grande; por lo tanto, si existe
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falla, ésta se deberd casi por completo al pandeo. Por otra parte, en columnas cortas en las que
esta relacidén es pequeiia, si existe falla se debera por completo a la fluencia. Existen también
columnas intermedias que han de fallar por una combinacion de pandeo y aplastamiento.

2.3 Esfuerzos de pandeo

El valor del esfuerzo maximo unitario real de una columna es un proceso dificil de calcular, pero
es evidente que el esfuerzo unitario promedio F, = P/A, serd menor que la resistencia al
aplastamiento del material, por una cantidad que depende de la tendencia al pandeo.

Si se pudieran medir estos esfuerzos de pandeo, serian f'y, = Mc/I = Pzc/I. La figuara 2.1
representa lo anterior, en una columna de tamafio determinado. La ordenada f'}, es el esfuerzo
promedio maximo permisible y se supone que permanece constante en cualquier longitud L de
una columna dada. Sin embargo, a medida que aumenta la longitud, f, de sebe reducir para
permitir la presencia de f},.

fa

L
Fig. 2.1 Esfuerzos de pandeo.
2.4 Radio de giro y relacion de esbeltez

En el disefio de columnas, el término andlogo es el radio de giro. Depende del tamafio y la forma
de la seleccién y sirve para medir la efectividad para resistir al pandeo. El radio de giro se expresa
en pulgadas en la férmula r = \/I/_A, en donde I es el momento de inercia de la seccion respecto
al eje dado y A es el area. Como ya se menciond, la tendencia al pandeo de una columna varia de
acuerdo a la relacidn entre la longitud no arriostrada y su dimension lateral menor, pero existen
también otros dos factores que influyen en la tendencia de las columnas al pandeo: longitud real y
caracteristicas de los extremos, al combinarse, producen la denominada “longitud de pandeo
efectiva”, es decir, la distancia entre puntos de flexién contraria (entre los puntos en que hay un
cambio de curvatura. En las columnas de extremo articulado como se muestra en la figura 2.J(d),
los puntos que estan en los extremos de la columna, son los que previenen el movimiento lateral
(traslacion).
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T se conocera entonces como el radio de giro total de una seccién T que comprende el patin a

compresién y 1/3 del alma, tomado con respecto a un eje en el plano del alma.

En el disefio, las caracteristicas de los extremos se toman en consideracién para el uso de un
factor efectivo de longitud, es decir, un nimero adimensional o valor K, que cuando se multiplica
por la longitud real de la columna de la longitud efectiva del pandeo. La relacidon de esbeltez
estard dada por la longitud efectiva entre el radio de giro (KL/7) y es considerada la medida
absoluta de la tendencia al pandeo de la columna (L y  se expresan en pulgadas).

En la figura 2.J se ilustran los seis tipos de extremo mds comunes y los valores de K que se
recomiendan para cada uno; sin embrago el valor verdadero de K se obtiene mediante un andlisis
del grado de restriccién provocado por otros miembros estructurales que se conectan en el

extremo de la columna.

(a) (b) (c) (d) fe) (d)

* . Lot
aa iR AL =
{ "\ ,-‘; |=
La configuracion de Ia / ;" "‘. ! ;:
columna pandeada se / ! ! / i
muestra con linea punteada [ \ | / /
N \ ! ! /
\‘ !I ; "J'
= == | o
i f | [
Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 20 20

Valor de disefio recomendado
para K, cuando Jas condiciones

reales ’de apoyo se aproximan 0.65 0.80 1.2 1.0 21 20
a las ideales

Rotacion impedida y traslacion impedida

Represeniacion esquemadatica

de las condiciones de apoyo L. . L
Rotacion impedida y traslacidn libre

Rotacion libre y traslacion libre

? Rotacion libre y traslacion impedida
f

Fig. 2.J Efecto de las condiciones de extremo.
Factores de longitud efectiva K para columnas con carga axial.
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Para el cdlculo de estructuras, la longitud efectiva K para columnas de estructuras reales serd
como se muestra a continuacion:

L]

Caso 1 Caso 2
Caso 3

En el primer caso se observa una ejemplificacién de contraventeo en un marco de acero, si la
estructura es de 5 a 10 pisos el contraventeo serd el encargado de impedir el desplazamiento en
el eje x. El segundo caso se aplica para muros diafragma o de rigidez que es el caso de estructuras
de mas de 10 niveles. Y en el tercer caso se observa un marco con contraveteo, pero esta vez
cuenta con articulaciones en los 4 extremos, por lo que se considera un marco articulado pero con
desplazamiento impedido.

Por lo tanto, se deduce que el valor de K se conocera como el porcentaje de columna que se
pandea debido a las condiciones de apoyo, pudiendo deducir que a mayor restriccion de
desplazamiento menor sera la longitud de pandeo.

2.5 Formulas de columnas

El esfuerzo unitario promedio en una columna en el momento de falla (F, = P/A) es menor que
la resistencia de fluencia del material, como ya se menciond, por una cantidad que depende de la
tendencia al pandeo de la columna; por tanto, este factor, también debe influir sobre el esfuerzo
promedio admisible y, por ello depende de la relacién de esbeltez, asi como de la resistencia a la
compresion del material. Usando un factor promedio de seguridad de 1.67 y acero del tipo A36, el
esfuerzo maximo de disefio permisible para la columna seria:

36 000

— 2
167 21600 k/pulg

Asi pues, ésta es la cantidad que se debe reducir para permitir los esfuerzos de pandeo.

Actualmente las columnas se clasifican, dependiendo de su falla, en dos tipos: las que fallan
debido al pandeo elastico (las que tienen una relacidon de esbeltez muy grande) y las que fallan
debido al pandeo inelastico.

La formula para la carga limite de una columna larga y esbelta con extremos articulados esta
propuesta por la férmula basica de Euler:
m2El

P, Iz
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Al dividir ambos lados de la igualdad por el area de la columna A, entonces nos queda que:

P, m?El
A I2A

P, . . . . . .
En donde 7“ se define como el esfuerzo unitario promedio en la falla (F,), si se sustituye lo

anterior y conociendo que % = [/A nos queda que:
P m2E
T (L/r)?

El factor K ha sido omitido de las condiciones de los extremos, ya que se ha definido como la
unidad figura 2.J, caso (d).

Se estima de manera razonable que el limite superior de la falla por pandeo ocurrird cuando el
esfuerzo promedio de la columna es igual a la mitad del esfuerzo de fluencia, entonces:

F, m’E

2 (L/r)?
Al despejar L /7

L |2m2E

T E,

Esta formula establece la relacién de esbeltez que separa el pandeo elastico del inelastico. El valor

L . , .
—es igual a C,, el cual varia con el esfuerzo de fluencia del acero:

2m2E
Ey

De esto se concluye, que si la relacién de esbeltez real KL/r > C,, el modo de falla supuesto seria
pandeo elastico, pero si KL/r < C,, el modo de falla serd por pandeo ineléstico.

2.5.1 Pandeo inelastico.

El esfuerzo unitario promedio maximo no debe exceder de:

202 |
F.S.

[1 _KL/?]
F, =
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Donde F.S. es el factor de seguridad, que refleja las inconsistencias en el comportamiento de la
columna bajo las pruebas ya mencionadas. La férmula recomendada para el factor de seguridad
deducido de estas consideraciones es:

5 3(KL/r) (KL/r)3
F.S.==+ -
3 8C, 8c,?

Notese que cuando KL/r = 0; F.S.= 1.67 ycuando KL/r =C.; F.S.= 23/12 = 1.92

2.5.2 Pandeo elastico.

El esfuerzo unitario promedio maximo no debe exceder al que resulte de la férmula de Euler
cuando se usa un factor constante de seguridad de 23/12. Por lo tanto:

P - m2E 3 12m2E
@ (KL/r)?F.S.  23(KL/7)?

En esta formula no se incluye un factor que represente el grado del acero. Esto se debe al hecho
de que E no varia apreciablemente con F, y E determina el pandeo. Por lo tanto, el mismo

esfuerzo limitante serd el mismo para todos los grados de acero.

Figura 2.K Esfuerzo de compresion permisible para acero ASTM A36.

En la figura 2.K se muestran de manera grafica las formulas de esfuerzo limite para acero A36. El
limite méximo superior de la relacion de esbeltez es 200, que es el permitido por el AISC.
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2.6 Secciones compuestas

Las secciones del tipo W o M son las de uso mas frecuente en la construccion de edificios de
acero. Sin embargo, a veces es necesario reforzar las secciones laminadas ordinarias con placas,
como ya se vio antes, e incluso puede necesitarse o ser conveniente fabricar una columna usando
placas y angulos o algunas otras formas estandar. En los manuales del acero se pueden encontrar
las caracteristicas de las secciones compuestas de mayor uso, como drea y radios de giro, tan
facilmente como las de las secciones laminadas. Cuando no se cuenta con las tablas, se debe
calcular el momento de inercia respecto a los dos ejes principales de la seccién y luego calcular el
menor radio de giro sustituyendo el menor | en la ecuacién r = /l/A. Una vez calculados el
menor radio de giro y el area, se aplican los métodos descritos en el apartado anterior.

Al disefiar secciones compuestas, se debe tener cuidado de ajustarse a los limites de las relaciones
entre ancho y espesor. Esos limites son inversamente proporcionales a la raiz cuadrada del
esfuerzo de fluencia F,. Se establecen dos categorias: elementos no rigidizados (salientes) y

elementos rigidizados (apoyos a lo largo de dos bordes).

En la figura 2.L (a) se muestran tres elementos no rigidizados tipicos y se indica cdmo determinar
las dimensiones b y t. Para elementos no rigidizados, la relacién b/t debe limitarse a 95/,/Fy

excepto para puntales de un solo dngulo y las almas de las T. En la figura 2.L (b) se muestran tres
elementos rigidizados tipicos. Las dimensiones b y t se calculan para el caso general, la relacion
b/t debe estar limitada a 253/,/F,; sin embargo, si el elemento rigidizado es el patin de una

seccion cuadrada o rectangular y tiene un espesor uniforme, el limite de la relacidn se reduce a

238/ /F,.

Fig. 2.L Relaciones ancho-espesor segun AISC.
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2.7 Altura no arriostrada

En edificios de varios pisos y con marcos de acero, usualmente la altura no arriostrada de una
columna se toma como la distancia de piso a piso. No obstante, hay ocasiones en que se necesita
arriostrar una columna a intervalos menores y cuando menos en una direccion para evitar el
pandeo. La relacidn de esbeltez KL/ se calcula usando el menor radio de giro; esto es vélido sélo
cuando la columna tiene alturas no arriostradas iguales para ambos ejes, y las condiciones de los
extremos son las mismas en ambos ejes. Cuando la altura no arriostrada es distinta en cada eje, la
tendencia de la columna al pandeo es mayor para el eje que tiene la mayor relacion de esbeltez.
En la figura 2.M, la relacién de esbeltez apropiada para el disefio seria KL, /7 0 KLz/ry, segln
cual sea la mayor. Es evidente que siempre que sea posible poner apoyos intermedios, seria
deseable orientar la columna de modo que el eje con el menor radio de giro sea el arriostrado.

Existen otros procedimientos para calcular un valor mas preciso de K de una columna. En estos
procedimientos se considera que la base de la columna estdndar no funciona como una
articulaciéon verdadera y que el extremo superior de la columna no estd completamente protegido
contra la rotacién. Asimismo, los valores de K y las formas flexionadas de la figura 2.J son para
condiciones eldsticas; si una columna tiene un modo de falla inelastica, se permite hacer un nuevo
ajuste.

Fig. 2.M Alturas no arriostradas.

Para calcular la relacién de esbeltez en un disefio, se debe hacer un cédlculo para ambos ejes, es

decir:
KL,
,donde K = 2.0
rx
y
KL,
—— ,donde K = 1.0
Ty
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2.8 Longitud Efectiva de las Columnas

L. sera considerado como la longitud mdaxima no arriostrada del patin en compresion, para la cual
el esfuerzo de flexion permisible puede tomarse como 0.66F, o determinarse por medio de las
formulas (1.5-5a) 6 (1.5-5b) presentadas en las especificaciones IMCA cuando el caso sea
aplicable; la longitud sin apoyo de un tramo de una columna es presentado en cm. Para los
miembros que cumplan la seccién 1.5.1.4.1 del manual IMCA:

797 by _ 545

> >
VE 2 R

br
F, = F, [0.79 —0.000239 <E> \/;y]

Para los miembros que cumplen con que I y H son doblemente simétricas:

797 by 545

> >
VE 2 R

b
F, = F, [1.075 — 0.000596 <é> \/;y]

L,, es la longitud mdaxima no arriostrada del patin en compresidn, para la cual el esfuerzo de
flexion permisible puede tomarse como 0.60 F, expresada en m.

En la tabla de la fig 2.J de factores de longitud efectiva se muestran los casos de longitud efectiva
para columnas con carga axial. Se dispone de una evaluacién mas general de los factores de
longitud efectiva de columnas en marcos continuos con el uso de los nomogramas que se
muestran en la fig. 2.N y que son tomados de la Structural Stability Research Council Guide
(SSRC).

. 1 .
Estos nomogramas son funciones de los valores (Z) de trabes adyacentes (vigas) que se suponen

unidas rigidamente a las columnas. De manera conservadora se suponen todas las columnas en el
area del entramado en consideracién alcanzan de forma simultdnea sus cargas individuales de
pandeo. Estos nomogramas se basan en un analisis de pendiente-deformacién que incluye los
efectos de la carga de la columna. Los subindices A y B hacen referencia a los nodos en los dos
extremos de la columna en consideracién y G se define como:

_3l/Lc
T L/L,

Donde:

2 = la suma de todos los miembros conectados rigidamente a ese nodo (A o B) y que se
encuentran en el plano en que se considera el pandeo de la columna.

I. = es el momento de inercia.
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L. = es lalongitud de la seccion de la columna.

I, = es el momento de inercia.

L, = longitud de una trabe (viga) o de otro miembro que se restrinja.
I. e I, son tomadas respecto al eje perpendicular al plano de pandeo.

En relacidon con los nomogramas propuestos se recomienda lo siguiente:

Para una columna con base conectada a una zapata o a la cimentacidn con una articulacidn sin
friccidn, tedricamente G es infinita, pero en la préctica de disefio se debe de tomar como 10
madaximo. Si la base de la columna estd unida rigidamente a una cimentacidon disefiada
apropiadamente, G se aproxima a un valor tedrico de 0, pero el minimo en este caso es 1.0.

117

Para mayor exactitud, en la ecuacién anterior, se multiplica la rigidez de las vigas (L—) por un
v

factor cuando se conoce que existen ciertas condiciones en el extremo alejado. Para los casos fig.
2.N (a) en donde se prohibe el desplazamiento lateral (contraventeo), los factores son: 1.5 para
una viga que tiene su extremo mds lejano articulado y 2.0 para el extremo empotrado de una
viga. En el caso en el que no se evita el desplazamiento lateral fig. 2.N (b) el factor de
multiplicacién serd 0.5 para el extremo alejado articulado de una viga.

Podemos ilustrar esto con el cuadro que se muestra a continuacion:

e I
Factores por utilizaren L—"

v

Con desplazamiento

v (1.0)

Iy
7 (05)

Marcos

Sin desplazamiento

— [2.5)

—=. (1.0)

Py

Una vez que se determinan G4 y Gg para una columna, se obtiene K dibujando una linea recta
entre los puntos apropiados de las escalas para G4 y Gp.

63



opniuuad [esale] ojualwezeidsag

@)
0 -0'L

]
o'l T

-+ 61
0z !

-+
- il
o'p 102
o4 1
09 +
0L 1
08
0’6 T
ool o0t
00z Tor
00E 108
0'0% i
0001 001

oo == 002
N
=)

EMV !

—<Z0
—{£0
—{ 0
=150
=190
b VALY
—80

—60
=101

14

bl 1o 1
go
(=1
[Ts ]

opipadull |eigle| ojuaiezedsag
()
50

— 90
— L0
— 80
— 60
— 0l

Fig. 2.N Nomogramas para cdlculo de la longitud efectiva de columnas

en marcos continuos.
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2.9 Investigacion de columnas

Para calcular la carga axial que una columna puede soportar seguramente de acuerdo con alguna
especificacion particular, usualmente conviene calcular primero la relacién de esbeltez y
compararla con el C, del grado de acero especificado. Al hacerlo, la columna se ubica en una de
las categorias, es decir, pandeo ineldstico si KL/r < C, o pandeo eléstico si KL/r > C,, luego se
deberd elegir la férmula apropiada de columna y la relacién de esbeltez se sustituye en esa
formula para calcular el esfuerzo permisible F,; la carga que la columna puede soportar
seguramente serd igual al esfuerzo promedio permisible por el area de la seccidn de la columna.

2.10 Diseio de columnas

El disefio de columnas es un proceso indirecto. Generalmente se tiene el conocimiento de la
longitud de la columna y de la carga aplicada que soporta, y hay que seleccionar una seccién de
forma laminada o compuesta en que el esfuerzo promedio (real) no exceda al esfuerzo permisible
indicado en las especificaciones. Las dos incognitas Ay r, y el valor de una no se puede calcular si
se desconoce el de la otra. Por lo tanto, el disefio se debe hacer por tanteos. Se elige una seccidn
de prueba y se investiga, si se encuentra que la capacidad de soportar la carga de la seccién de
prueba es menor que la requerida, o que es mas grande que la necesaria y la seccién resuelta muy
costosa, se elige otra seccidon de prueba usando como guia la primera. Este proceso se repite
hasta encontrar una seccion satisfactoria. Los manuales de acero contienen tablas de cargas limite
para diferentes secciones de columnas y longitudes.

2.10.1 Procedimiento de diseiio de columnas (resumen).
Cuando no se hace uso de tablas, el disefio de una columna se resume de la siguiente manera.

Se supone una seccién de prueba en donde se conozcan: la carga aplicada, las alturas no
arriostradas y las condiciones de los extremos en cada eje, acto seguido se obtiene el area y los
radios de giro dentro de la seccién de prueba (en las tablas de propiedades para disefio), con los
datos obtenidos, se puede calcular a continuacién la relacién de esbeltez méxima KL/r vy el
esfuerzo promedio permisible, asi mismo la carga permisible que se puede apoyar sobre la
columna, multiplicando el esfuerzo encontrado por el drea de la seccién. Por Ultimo, se compara
la carga permisible con la carga aplicada mas el peso propio de la columna, si el resultado no es
correcto, se debe repetir el proceso hasta encontrar una secciéon adecuada.

2.11 Cargas sobre columnas
La carga de disefio de una columna dada en un edificio generalmente consiste en:

a. Llacargavivay la carga muerta sobre el drea del piso inmediato por encima de la columna
gue se esta disenando, o bien, en el caso de la columna que se esta disefiando, o bien, en
el caso de una columna que sostiene un techo, las cargas muertas, vivas y ambientales
sobre la columna.

b. Lacarga transmitida por la columna que se encuentre arriba, si es que la hay.

65



c. El propio peso de la columna. La parte de la carga de la columna ocasionada por el piso o
el techo que soporta se encuentra sumando las reacciones de las vigas y las trabes u otros
miembros del marco que confluyen en ella, o bien, multiplicando el area tributaria del
vano soportado, por las cargas muertas y vivas impuestas por pie cuadrado. La carga de
disefio para la columna se toma como la carga total en la base.

En ciertas condiciones y cuando el caracter de la ocupacién es tal que no todos los pisos de un
edificio estan sujetos simultdneamente a toda la carga viva, la mayoria de los reglamentos de
construccion permiten una reduccion.

2.11.1 Tablas de cargas admisibles, columnas

Una vez determinada la carga axial total a soportar, y establecida la longitud no arriostrada, se
selecciona la columna o el puntal por medio de tablas en el Manual del AISC.

Las tablas de carga admisible sobre columnas del tipo que se presentan con forma W, M y S
Unicamente y angulos dobles, en aceros con resistencia limite de 36 y 50 k/pulg?, en tubo
estructural de acero con una resistencia limite de 46 k/pulg? y tubo de acero de 36 k/pulg?. La
tabla de la figura 2.0 mostrada a continuacién muestra las cargas admisibles y es particularmente
para formas W de 10 pulgadas de acero A36 y F, = 50 k/pulg? (las cargas axiales permisibles

estan dadas en kips.)
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COLUMNAS
Formas W
X X
Cargas axiales permisibles en kips 3
Designacién W10
[~ Peso/pics 50 54 29 45 39 33
F, 36 50 | 36 | 50 36 50 1 36 50 36 50 3 | 50
) 0 [380 |[528 | 381 |a7a | 311 | 432 17287 [ 330 | 248 | 345 | 210 291
2 6 (353 482 | 317 |433 | 289 | 308 || 260 | 351 | 224 | 303 | 189 | 255
S 7 | 348 | 472 {312 [4323 | 284 | 385 || 253 | 340 184 | 246 -
= 8 | 331 |461 {306 |414 | 279 | 376 || 247 | 328 179 | 237
g 9 | 335 |450 | 300 [403 | 273 | 367 || za0 | 316 173 | 228
5 10 | 328 | 437 | 294 |392 | 268 | 357 || 232 | 303 167 | 217
= 11 [ 321 |425 | 288 381 | 262 | 326 || 224 | 280 161 | 207
P 12 | 313 | 412 | 281 |369 | 256 | 335 || 216 | 274 | 155 | 196
2 13 | 306 |398 | 274 {356 | 249 | 324 || 208 | 259 149 | 184
=) 14 | 297 383 | 267 |343 | 242 | 312 || 199 | 243 142 | 171
S 15 | 289 368 | 259 |330 | 235 | 299 |l 190 | 227 135 | 159
5 16 | 280 |353 {251 [316 | 228 | 288 ’mo 209 127 | 145
= 17 | 271 |337 | 243 |301 § 221 | 273 || 170 | 31 120 | 131
e 13 [ 262 320 {235 [286 | 213 | 259 || 160 | 172 112 | 117
o 19 | 253 | 303 | 226 | 271 | 205 | 245 || 149 | 154 102 | 105
2 20 | 243 [|'\285 | 217 |255 | 197 | 230 || 138 | 139 95 95
5 22 | 222 [2a8 [199 |221 | 180 |198 115 |15 | 97 | 97 | 78 | 78
o 24 | 201 |209 |179 |185 | 161 | 167 97 | 97 81 81 66 | 66
= 26 | 177 |178 | 158 [158 | 142 | 143 82 | 82 | 69 69 | 56 | 56
S 28 | 154 |154 | 137 {137 | 123 | 123 71 71 60 | 60 | 48 | 48
= 30 | 134 [134 | 119 |119 | 107 | 107 62 | 62 52 | 52 | 42 | 42
= ; : 2k
S .32 118 jus |05 |105 94 94 54 54 | 46 | 46 | 37 7
=233 |11 | 99 99 88 88 51 | 51 43 | 43 g
S 923|104 108 | 93 | 93 83 B3- =
S-8136 93 [ 93 | 83 83 74 74
Caracteristicas
T 255 255 |256 [256 | 257 [257 |[325 |3.25 {328 [328 {335 [335
P.. (kips) 99 1138 { 83 [116{ 73 | 101 79 {109 | 64 | 89 { 55 | 77
P,; (kips) 15 21 | 13 18 12 17 13 | 18 11 | 16 10 | 15
P (Kips) 239 [282 | 163 [193 | 127 | 149 | 138 {163 {101 f110 | 79 | o3
P (kips) 104 f145 | 85 |18 71 98 86 | 120 63 | 88 | 43 | 59
Le (ft.) 106 [ 9.0 {106 |90 |106 | 90 85 |72 |84 | 72 |84 | 71
L, (ft) 31.1 224 {282 (203 {26.0 |187 | 228 |164 ‘|198 |142 |165 [il9
A (in2) 176 15.8 14.4 133 11.5 3.71
I, (in.%9) 341 303 272 |l 248 209 170
I, (in.%) 116 103 93.4 53.4 450 366
(in.) 2.57 2.56 2.54 2.01 1.98 1.94
atio ry/ry 1.71 1.71 1.71 215 2.16 2.16
B. \ Factores 0.264 0.263 0.264 0.271 0.273 0.277
B, ! tabulados 0.765 0.767 0.770 1.000 1.018 1.055
s 50.5 450 406 372 31.2 25.4
a, } * 173 15.4 138 80 6.7 5.4

* Valores tabula:!gs-de a, y a,, se deben multiplicar por 10°¢
Nota: Las lineas gruesas indican Kl/r de 200.

Tabla 2.0 Tabla tipica de cargas admisibles para columnas.
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El listado en la tabla termina cuando L/r para una columna dada excede de 200. Nétese que la
relacion rx/ry se usa cuando la longitud de pandeo efectivo es diferente en cada eje: Cuando Ia
tendencia al pandeo es la misma en ambos ejes:

Ly L,
Ty B 7y,
Si se despeja Ly, queda que:
L
L, =—
/1y

En donde L, es la longitud hipotética con respecto al eje menor, controlado por el pandeo
respecto al eje mayor.

2.11.2 Columnas con cargas excéntricas

Las cargas concéntricas son las que se aplican a lo largo de eje de la columna, siempre y cuando la
carga se aplique de manera uniforme sobre la parte superior de la columna o cuando las vigas
tienen iguales reacciones se conectan en columnas opuestas entre si, como en el caso de la figura
2.P (a) si las reacciones de las vigas A, B, C y D fueran las mismas. Sin embargo, si se omite la viga
B como en la figura 2.P (b), o la reaccion de ésta fuera menor a la de A como en fig. 2.Q, las
cargas sobre la columna ya no estan en condiciones simétricas, y en ambos casos, el patin
izquierdo de la columna se verd sujeto a un mayor esfuerzo unitario que el del lado derecho. Este
tipo de carga excéntrica se presenta con frecuencia en columnas de muros de edificio, donde una
viga de piso se apoya sobre la cara interior sin tener una carga correspondiente a la cara exterior.

Viga de :
pisc - )
i > s
fachada

!
I
I

Fig. 2.P Cargas de Columna. Fig. 2.Q Carga de columna exterior.

Si se pretende obtener una férmula que considere la variacion en el esfuerzo sobre la seccion
transversal de la columna debido a la excentricidad, se debe considerar un bloque a compresion
como se ilustra en la figura 2.R.
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Fig. 2.R

Donde la carga P se aplica de manera excéntrica, la distancia e es la excentricidad y c es la
distancia del eje del bloque a las fibras mas alejadas. El esfuerzo en cualquier fibra, en cualquier
seccion del bloque, como X-Y, se puede considerar como la suma de esfuerzo promedio P/A y un
esfuerzo causado por el momento Pe a la derecha del eje del bloque, es decir sobre el mismo lado
qgue P, este momento causa un esfuerzo de compresién en la seccién, y a la izquierda del eje un
esfuerzo de tensidn. El esfuerzo unitario en Y es igual al esfuerzo promedio P /A, més el esfuerzo
de la fibra extrema Mc/I causado por el momento Pe. Si se sustituye Pe por M, entonces la
intensidad del esfuerzo en y se expresa como:

_ P 4 Pec
fy= A1
Y la intensidad del esfuerzo en x es:
_ P 4 Pec
fx = 1t 7

Estas ecuaciones son aplicables a secciones simétricas respecto a dos ejes, como rectangulos,
secciones W 0 S. De manera general:

P Pec
fegt—T
A I
Donde f es el esfuerzo unitario en cualquier borde de la seccidn, dependiendo si se usa un signo +
(para compresion) o signo — (para tensién), e I es el momento de inercia en el sentido de

excentricidad.

Para columnas cargadas excéntricamente, la compresiéon maxima es la mas critica casi siempre, ya
gue pocas veces el esfuerzo de tension sobre el borde lejano de la columna debido al momento
Pe sera suficiente para contrarrestar el esfuerzo directo de compresion P/A.

69



Las columnas suelen soportar una carga axial directa ademas de cualquier carga excéntrica que
pueda existir, en este caso, se debe expresar:

_ P Plec

F=277

En donde P es la carga vertical total incluyendo la carga excéntrica, y P’ es la carga excéntrica sola
2.11.3 Disefo de columnas con cargas excéntricas

El calculo de columnas con cargas excéntricas requiere en esfuerzo flexionante y axial combinado
permisible para compararlo con el esfuerzo real calculado. El procedimiento de disefio se basa en
valores separados para esfuerzo flexionante permisible.

El objetivo principal es aislar el esfuerzo flexionante real y el esfuerzo directo real e identificar
cada uno con esfuerzos flexionantes y axiales permisibles controlados independientemente F, y
F, (Los esfuerzos permisibles de las vigas varian). El enfoque de disefio consiste en ajustar
porcentajes, limitando la suma del porcentaje de esfuerzo axial (f,/F;) y el porcentaje de
esfuerzo flexionante (f;, /Fp) al 100%. Se complica por el hecho de que los esfuerzos flexionantes
reales (f,) de las vigas se incrementan cuando una columna ya flexionada (con un momento
flexionante) se sujeta a una carga axial. Con un factor de amplificacion se ajusta el porcentaje de
esfuerzo flexionante en esta columna. Finalmente, el esfuerzo flexionante (f;,) se debe ajustar
aun mas para tomar en consideracion las condiciones de extremo; para este propdsito se usa un
factor de reduccion (Cp,).

El procedimiento de disefio se inicia suponiendo una seccidn de prueba y calculando el porcentaje
del esfuerzo axial permisible de las cargas, es decir f,/F,. En seguida se calcula el porcentaje del
esfuerzo flexionante permisible (f;,/Fp). El porcentaje de esfuerzo flexionante se ajusta mas para
permitir el incremento del esfuerzo del esfuerzo debido a la flexion inicial y para las condiciones
de extremo. Esto se logra multiplicando el porcentaje de esfuerzo flexionante por el factor de
amplificacidn y el factor de reduccién. Luego se suman los porcentajes y si el valor resultante es
menor que 100%, el disefio se considera seguro.

A continuacion, se presentan las féormulas aplicables necesarias para el disefio. La nomenclatura
es la siguiente:

F, = esfuerzo unitario axial permisible

F, = esfuerzo flexionante unitario permisible

fa = esfuerzo unitario axial real desarrollado

fp = esfuerzo unitario flexionante real desarrollado

Como nota, en la definicidn de radio de giro, el momento de inercia se expresa como Ar?. Cuando
se calcula una columna cargada excéntricamente,

| o

fa=
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P,ec — P,ec
I Ar?

En el disefio, si una columna se somete solamente a carga axial, el drea de la seccion transversal
necesaria (4,) sera:

Si una columna se somete sélo a accion flexionante, el drea de la seccidn transversal necesaria
(A4p) sera:

Pl
Ab = _F ECZ
b’

Si una columna se sujeta tanto a carga axial como a accion flexionante, el drea total necesaria

seria:
Ag+ A —A—P+P,“
R R
Dividiendo ambos lados de la ecuacion entre A4,
1= P +&
FaA FbAT'Z

Esto puede plantearse como:

P/A Plec/AT? _ .

F, Fy
Sustituyendo valores,
fo Jo _
Fa Fb

Esta es la fdrmula de interaccidon fundamental. De manera gréfica, nos da una linea recta como se
muestra en la figura 2.5, en donde por ejemplo si se tiene 0.7 en la relacién f,/F,, entonces la
relacion f, /F, no puede exceder de 0.3.

La féormula de interaccién fundamental sirve para calcular los esfuerzos adicionales causados por
el pandeo de columna bajo carga axial, reduciendo el valor de F, cuando aumenta el mayor KL/r.
Sin embargo, en la formula no se toman en cuenta los esfuerzos adicionales causados por la
deflexion lateral debida a momentos de extremo inducidos.
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Fig. 2.5 Férmula fundamental de iteracion.

Esfuerzos de momento extremo.

Este fendmeno se puede describir por la secuencia de carga de columna de la figura
2.T. En la figura 2.T (a), se muestra un miembro vertical con iguales momentos de
extremo M, que se deflexiona hasta una forma que parece exagerada por la linea
punteada. La deflexién lateral mdxima es A,,, y el momento a mitad de la altura es
M,. Cuando la carga axial P se aplica la forma ya deflexionada figura 2.T (b), se
provocara un momento adicional a la mitad de la altura igual a PA,,. Este a su vez,
causa mas deflexion lateral, provocando un mayor momento, y asi sucesivamente.
Por lo tanto, el esfuerzo flexionante final a mitad de la altura de la columna sera la
suma de los esfuerzos causados por cada accidn:

Mgc AP,
= —4 —
fo == ]

Entonces, para una condicién constante de extremo, como la mostrada en la figura
2.T (iguales momentos de extremo), la deflexidn lateral A, dependerd de la relacién
de esbeltez de la columna con respecto a la direccion de la flexidon. Una relacién de
esbeltez amplia permite una mayor deflexién lateral. Los esfuerzos flexionantes
correspondientes de la deflexion aumentaran al incrementarse los valores de la carga
axial P.

Con fin de simplificar el procedimiento de disefio, el AISC propone un método
aplicando una férmula iterativa.
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Fig. 6.T Efecto del momento extremo.

En la figura 2.U se muestran curvas tipicas de datos de prueba. Se hicieron pruebas
con columnas con momentos de extremo iguales (M) para determinar qué carga
axial adicional P se podria aplicar antes de que ocurriera la falla. El ensayo se generd
para diferentes relaciones de esbeltez, calculadas en relacién a la direccién del
momento aplicado. Los valores resultantes de varias combinaciones de P y M, se
hicieron adimensionales dividiéndolos entre P, y M,, respectivamente. P, es la carga

axial que causa fluencia si ocurre en ausencia de una carga axial.

Fig. 2.U Modificacion de datos de prueba de la formula de interaccion
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La similitud de las relaciones de carga axial P/Py y las relaciones de esfuerzo axial
fa/F, debe ser notada. Esta similitud existe entre las relaciones de momento M, /M,,

y las relaciones de esfuerzo flexionante f}, /F,. La linea punteada sobrepuesta a estas
curvas de datos de prueba representa la férmula de interaccién de la linea recta.

Para todos los casos a excepcién de columnas con valores muy pequefios para KL/,
las curvas de datos experimentales quedan en el lado inseguro de la linea recta de la
curva de interaccidn. Las curvas se vuelven cada vez mas inseguras a mediad que
incrementa KL/r.

Pueden obtenerse curvas muy préximas a las mostradas en la fig. 2.U con la férmula:

P+ 1 MO-lO
P, 1_§My '

e

donde P, es la carga de pandeo eldstico de la columna cuando el pandeo ocurre

2= F A
P=fa P, = F,A

_ Il Fpl
=t m=Tg

Si se sustituyen estos valores en la fdrmula basica de la curva:

faA 1 fv (I/C)

—+ =10
F.A faA Fp (I/C)

gue reducida queda como:

1
fa h_10
Fa 1_fa Fb

F

El factor entre corchetes [ ] se conoce como factor de amplificacién.
F', se define como esfuerzo limite de Euler (descrito mas adelante). Cuando este
factor es muy grande y/o el esfuerzo axial f, es muy pequefio, el factor de
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amplificacién se puede omitir; por el contrario, cuando estos factores son
significativos, el factor de amplificacion aumenta la relacién ﬁ—b y toma en cuenta un
b

esfuerzo flexionante adicional.

Factor de reduccion.

Las curvas basicas de columnas de la figura 2.U y el factor de amplificacién ya
descrito se basaron en momentos iguales de extremos de columnas, que causan una
curvatura simple. Estas condiciones de extremo son las mds severas. Cualquier otra
combinacion de condiciones de extremo permitiria una mayor afinacién en la forma
de un factor de reduccion C,,, que se multiplicara por la relacion de esfuerzo
flexionante amplificado. Por tanto, la férmula de interaccion ajustada establecida por
la especificacion del AISC de 1987 es:

C
fa | bm |o oy
Fa 1_f_¢1 Fb
F',

Y se deben cumplir todos los puntos sobre una columna entre apoyos laterales
cuando f,/F, = 0.15.

En el factor de reduccion G, el valor se ve establecido por el tamafio y la direccidn
relativos de los momentos de extremo de las columnas y nunca es mayor a 1.0 la
especificacion del AISC establece en 1978 establece G, para columnas arriostradas:

C, =06 04M1
m_ . . MZ

M; =Momento menor de extremo
M, =Momento mayor de extremo

La relacion M—1 Es negativa si los momentos extremos actuan en la misma direccion y

2
originan una sola curva y serd positiva si los momentos extremos son de direccién

opuesta y causan una doble curva de deflexion.
A continuacién, se muestran tres condiciones de extremo que suelen encontrarse en

edificios de acero. En 1978 la especificacion del AISC estipula que C,,;, no debe de ser
menor que 0.4, lo cual sucede en la figura 2.V (c).
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Fig. 2.V Factores de reduccion para columnas
arriostradas en los extremos.

En caso de que no exista arriostramiento contra el pandeo lateral, la longitud efectiva
KL debe de ser mayor que la altura del piso; esto debe de tomarse en consideracion
para seleccionar el factor K al hacer el cdlculo de F, y en este caso se necesitara una
proteccién contra la influencia de momentos adicionales causados por la fuerza axial
multiplicada por la deflexién lateral del marco en piso, asi, en 1978 el AISC modifica
la especificacidn situando el limite menor para C,,, mayor o igual a 0.85.

Existe también el caso en que la columna recibe cargas transversales ademas de
fuerzas axiales (fig. 2.W), en este, la magnitud de la carga y el tipo de carga
transversal afectaran apreciablemente a A,,, ademas de la posible influencia en el
efecto de momento extremo provocando un mayor momento entre los extremos. El
AISC especifica que f;, debe de ser calculado desde el punto bajo considerando usar
el M mayor; en estas condiciones C,, puede considerarse de manera conservadora

como 1.0.
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Fig. 2.W Carga transversal sobre una columna.

Cuando la carga axial es mayor en relacién con el momento flexionante, los esfuerzos
adicionales causados por la deflexién lateral son omitidos, la especificacion AISC
permite la aplicacion directa de la formula de interaccidon de linea recta cuando
fa/F, <0.15. Para estas condiciones se utiliza:

oy

F,'F,

Es necesario establecer un criterio adicional de seguridad en todas las columnas con
cargas combinadas. Las férmulas de disefio utilizadas son aplicables a posiciones
cercanas al centro de una columna en donde el pandeo y la deflexion lateral son
mayores. Existe la posibilidad de que el esfuerzo combinado calculado en un extremo
exceda al de todos los puntos en que se crea la deflexién lateral por los momentos de
extremo, aun cuando se haya modificado el esfuerzo flexionante en esos puntos
(dependiendo de la relacién de esbeltez de una columna no arriostrada en el plano
de flexién). En este caso se deberd usar la férmula de interaccion de linea recta
sustituyendo 0.6 F, por F, quedando:

Ja +f—bs 1.0
0.6F, ' F,
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Esta condicién de cumplirse en los puntos en los que la columna esté arriostrada en
el plano de flexién en todas las columnas.

En resumen:

Se calcula la relacién entre el esfuerzo axial directo y el esfuerzo axial permisible f,/F,. F, se
establece por el valor méximo de KL /7 y es independiente del efecto del momento flexionante. Si
la relacion es menor que 0.15, se debe cumplir la condicion de que

fa

LY
Fa Fb

Si la relacion f, /F, es mayor que 0.15, se debe cumplir la condicion de:

C
o | Gn fooyg
Fa 1_f_a Fb
F',

Ademas, debe de cumplirse la siguiente condicién en puntos de apoyo lateral en el plano de
flexion:

Ja +f—”s 1.0
0.6F, ' F,

2.11.4 Método de la carga concéntrica equivalente

Un método comun para calcular el esfuerzo flexionante unitario en una columna sometida a
cargas excéntricas consiste en considerar el efecto de excentricidad como una carga concéntrica
equivalente, esto es, la carga excéntrica se reemplaza por una carga concéntrica de suficiente
magnitud que produzca un esfuerzo igual al maximo esfuerzo producido por la carga excéntrica.

Si P4 es la carga concéntrica equivalente, y A es el area de la seccion transversal de la columna, el
esfuerzo unitario producido por F,, se puede igualar al esfuerzo flexionante unitario producido

por la carga excéntrica, es decir,

Peyq _ M
A S
De donde
Pog==M
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En donde M es el momento flexionante originado por el momento en el extremo de la viga o por
la carga excéntrica (P',) y S es el mddulo de seccion respecto al eje en el cual se efectua la
flexion.

La relacidon A/S se denomina factor de flexidn, este factor se lista con las tablas de cargas
admisibles para columnas en el Manual AISC. La relaciéon A/S se simboliza con B, y hay dos
valores para cada seccion de columna, identificados por los subindices x o y, segun el eje de la
columna a que pertenezca. En este estudio el factor de flexion sera el eje mayor x — x. Por lo
tanto, la expresidn de la carga concéntrica queda como:

Peqg = ByM

El método de la carga concéntrica equivalente facilita en gran medida el disefio cuando se usan
tablas de cargas admisibles. El objeto es seleccionar al primer intento una seccién tan
precisamente como sea posible. Sin embargo, cada seccidn de prueba debe ser revisada mediante
el calculo de la suma de relaciones de esfuerzo.

El esfuerzo obtenido también puede encontrarse usando el método de carga concéntrica
equivalente. Sin embrago, este método produce resultados que se aproximan a un disefio exacto
solo cuando el esfuerzo permisible para la carga axial se aproxima al esfuerzo permisible para el
momento flexionante, o F; - Fj,. Se concluye también que entre mayor sea la carga axial y menor
el momento flexionante, mas exacto sera el disefio elaborado al usar el método de la carga
concéntrica equivalente.

La exactitud de la carga axial equivalente se puede mejorar multiplicando ésta por la relacién
fu/Fy (esto requiere saber de antemano cuales son estos valores finales). La relaciéon puede ser
pequefia si en el caso predomina la influencia del pandeo axial; sucede lo contrario en casos en
gue la columna funciona principalmente como elemento de flexidn. Sin embargo, en todos los
casos se puede tomar de manera conservadora 1.0.

El procedimiento usual consiste en calcular la carga equivalente total aproximada, basandose en
los requisitos de la revision de estabilidad (férmula de interaccion modificada). La carga
equivalente total seria la carga axial total que se usa para calcular f;, mas la carga concéntrica
equivalente que representaria el efecto de la excentricidad. En la revision de la estabilidad, el
efecto de excentricidad se mide en la relacién de esfuerzo flexionante f,/F,, que se modifica ain
mas por el factor de reduccion C,,.

De manera similar, la carga concéntrica equivalente se debe multiplicar por C,, antes de agregar
su efecto al de la carga axial. Por lo tanto, la carga axial equivalente seria:

Piotar = Paxiar + Peq

Fq

Piotar = Paxial T BxCx My F,
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El Unico factor no incluido en esta ecuacion es el factor de amplificacion. Es necesario hacer una
modificacion mas a fin de incluir su influencia.

En las tablas de cargas admisibles se selecciona un factor de flexién de prueba, el cual, cuando se
usa producird una carga total que se puede comparar con las dadas en la tabla de cargas
admisibles.

El método de la carga concéntrica equivalente también se podria aplicar a columnas sujetas a
flexiéon en relacién a ambos ejes. Sin embargo, para hacerlo se requiere calcular una carga
concéntrica equivalente para la flexion segun el eje x —x (P,q_x) y una carga concéntrica
equivalente para el eje ¥y — y (Pq—y), Y luego sumar ambos a la carga axial total para compararlo
con cargas listadas en las tablas de cargas admisibles.

2.12 Empalmes de columnas

Fig. 2.X Empalmes habituales en columnas.

Usualmente las columnas se empalman mds o menos a 1ft 6inch sobre el nivel de piso, y el tipo
del empalme depende de los tamafios de los miembros que se van a conectar. En la construccién
de edificios, cominmente se fresan los extremos de las columnas, ya que la mayor parte de los
esfuerzos se transmite por apoyo directo. Cuando toda el 4rea de la seccién transversal de la
columna superior se apoya sobre la columna inferior, las placas de empalme sélo sirven para
sujetar la columna en su posicidon o para transmitir esfuerzos flexionantes figs. 2.X (a), (b) y (d).
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Cuando no se puede asegurar el apoyo total, se deben disefiar empalmes especiales, similares a
los mostrados en las figs. 2.X (c) y (e).

2.13 Momentos inducidos en columnas

Hasta ahora los avances que existen en la teoria y los métodos de soldadura de arco permiten
restringir los extremos de las vigas contra la rotacién cuando estan conectadas a columnas. Con
esto, la viga no sélo transmite una reaccion de extremo a la columna, sino que induce un
momento flexionante también. El momento en la junta, causado por el extremo restringido de la
viga, es resistido por todos los miembros que confluyen rigidamente a la junta, cada uno
recibiendo una parte del momento flexionante, proporcional a su rigidez.

En la figura 2.Y se ilustra un tipo de disefio con una viga con extremo restringido, y una columna
discontinua arriba. El esfuerzo de fibra en la columna de debajo de la viga en cualquier seccién se
puede expresar como:

fotyBee e
A I I

Este tipo de disefio se puede expresar como se ve en la figura 2.Z, donde el momento debido a la
carga excéntrica P’ y el momento de extremo de columnas se han combinado. Es decir:

_P Mc

=—4
f=7%7

donde P representa de nuevo la carga vertical total y M los momentos combinados.

Fig. 2.Y Momentos inducidos. Fig. 2.Z Condicion combinada.
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CAPITULO Il

CRITERIO DE DISENO POR EL METODO
DE DISENO POR ESFUERZOS
PERMISIBLES (DEP)
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El método de disefio por esfuerzos permisibles (DEP) empleado para el dimensionamiento de
estructuras de acero para edificios. Consiste en calcular por medio de un andlisis de tipo eldstico
las acciones internas que producen las solicitaciones de servicio (normales o de trabajo) en los
diversos miembros estructurales, y en comparar los esfuerzos ocasionados por esas acciones,
determinados también por métodos elasticos, con los permisibles o de trabajo, que se obtienen
dividiendo ciertos esfuerzos caracteristicos (de fluencia, falla por inestabilidad, etc.) entre un
coeficiente de seguridad.

El DEP es util para predecir el comportamiento de las estructuras en condiciones de servicio, pero
en muchos casos no permite calcularlas en las cercanias de colapso, ya que éste se presenta con
frecuencia fuera del intervalo elastico, cuando la ley de Hooke ya no rige las relaciones entre
esfuerzos y deformaciones. Cuando esto ocurre no puede determinarse el coeficiente de
seguridad real de la estructura respecto a la falla.

A continuacidn, se presentan los esfuerzos permisibles estipulados en las especificaciones del
Instituto Mexicano de la Construccion en Acero (especificaciones AISC-ASD-19899) y que se
utilizan en el disefio de miembros estructurales de acero, sujetos a tensién (placas, barras y
tirantes), compresion (columna aislada), miembros en flexion y en cortante (vigas) y miembros
flexocomprimidos (columnas).

3.1 Determinacion de los esfuerzos permisibles.
Si se llevan los valores 1.67 y 1.92 obtenidos en la seccidén 3.7 a las férmulas:
Férmula de pandeo el3stico:

n’E

o = e

Férmula de pandeo inelastico:

Respectivamente y se sustituye en ellas la longitud real L de la columna doblemente articulada
por la longitud efectiva KL, para que pueden aplicarse a otras condiciones de apoyo, se obtienen
las expresiones siguientes para el cdlculo de los esfuerzos de trabajo de piezas rectas cargadas
axialmente:
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Para KL/r > C, (pandeo elastico):

’E 10476000

o = _ 2
P 1.92(KL/7)? (KL/7)?

kg/cm

Para KL/r < C. (pandeo inelastico):
(KL/T)Z]
[1 ~ac, ay
% = C.s.

Al calcular el coeficiente de seguridad por medio de la ecuacién que se presenta en la seccion 3.7
es necesario introducir también en ella la longitud efectiva KL.

Estas dos ecuaciones son recomendadas por el AISC para el disefio de piezas sometidas a
compresidn, mientas que en el Reglamento de Construccion del D.F. se siguen criterios analogos.

Para facilitar su aplicacion, evitando la necesidad de calcular en forma directa el esfuerzo
permisible en cada caso particular, se han tabulado los resultados proporcionados por las
ecuaciones de pandeo eldstico e inelastico, de manera que conociendo el tipo de acero usado en
una columna y su relacion de esbeltez en la tabla se lee directamente el esfuerzo permisible. La
siguiente tabla proporciona los esfuerzos admisibles en kg/cm? para miembros en compresion
de acero A36.

En contraventeos y miembros secundarios con relacién de esbeltez mayor de 120, el AISC permite
un incremento en los esfuerzos de trabajo dividiendo los obtenidos en las ecuaciones de pandeo
elastico y pandeo ineldstico entre 1.6 — (L/ZOOr)" estos esfuerzos son justificados en parte por la
importancia relativamente pequefia de los elementos a los que se les aplican, y en parte por la
mayor efectividad de las restricciones que suele haber en sus extremos; como la férmula toma en
cuenta la rigidez de las conexiones extremas, al emplearla se utiliza siempre la longitud total del
miembro, y el incremento de esfuerzos sdlo se aplica a piezas cuyos extremos estén impedidos de
moverse tanto lineal como angularmente.
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Miembros Principales y Secundarios

Miembros Principales

Miembros Secundarios™

con K,I no mayor de 120 con . de 121 a 200 con //r de 121 a 200
K £ Ki F Ki Fa Kl Fa Kl Fq Ki Fa Ki Fy
. Kglew® | . Kolem®| . Kgem? | 7 Kolem?| ,  Kafem® | , Kalem’| Kglem?
1 1516 41 1344 81 1072 121 713 161 405 121 716 161 510
2 1513 42 1338 82 1064 122 702 162 400 122 709 162 506
'3 1510 43 1332 83 1056 123 693 163 395 123 703 163 503
4 1507 44 1326 84 1048 124 682 | 164 390 124 696 164 501
5 1504 45 1320 85 1040 125 671 165 386 1256 639 1656 498
6 1501 48 13156 86 1031 126 662 166 381 126 632 166 485
7 1498 47 1308 87 1024 127 651 167 376 127 674 167 492
8 1494 438 1303 88 1015 128 641 168 372 128 667 168 489
9 1491 49 1297 89 1007 129 631 169 368 129 661 169 487
10 1488 50 . 1280 ’ 90 998 130 622 170 364 130 654 170 484
1 1484 51 1284 a1 991 131 612 171 . 358 131 648 171 482
12 1480 52 1278 92 982 132 603 172 356 132 641 172 480
13 1477 53 1271 93 973 133 583 173 351 133 6358 173 477
14 1473 54 1265 94 965 134 585 174 347 134 629 174 475
16 1469 65 1259 95 956 135 576 175 343 135 623 176 473
16 1465 56 1252 96 9248 136 567 176 339 136 617 176 471
17 1461 57 1245 97 939 137 560 177 335 137 612 177 489
18 1457 B8 1239 98 930 138 bb1 178 33 138 808 178 467
19 1453 59 1233 89 921 139 543 179 328 139 600 179 466
20 1448 60 1226 | 100 213 140 536 180 324 140 596 180 463
21 1444 61 1218 | 101 203 141 528 181 321 141 590 181 461
22 1440 62 1212 | 102 894 142 521 182 317 142 585 182 459
23 1438 63 1205 | 103 885 143 513 183 314 143 580 183 458
24 1431 64 1198 | 104 877 144 506 184 310 144 8§75 184 456
25 1426 65 1191 | 105 867 145 499 185 307 145 571 185 454
26 1422 66 1184 | 106 858 146 493 186 304 146 566 186 453
27 ‘1417 67 1177 107 849 147 486 187 300 147 562 187 451
28 1412 68 1170 | 108 840 l148 480 188 297 148 558 188 450
29 1407 69 1162 | 109 830 149 473 189 294 149 553 189 449
30 1402 70 1155 | 110 821 150 467 190 29 150 549 190 447
31 1397 ral 1148 | 111 811 151 461 191 288 151 545 191 446
32 1392 72 1140 | 112 802 162 454 192 285 162 541 192 445
33 1387 73 1133 t 113 792 153 449 193 282 163 537 193 444
34 1382 74 1126 | 114 783 154 443 194 279 154 534 194 443
35 1377 75 1118 | 116 773 156 437 196 276 155 529 196 442
36 1371 76 1110 | 118 763 156 432 196 274 156 526 196 441
37 1365 77 1103 | 117 753 157 426 197 271 157 522 187 440
38 1360 78 1095 | 118 743 168 420 198 268 168 520 198 439
39 1356 79 1088 | 119 733 168 416 199 265 169 516 199 438
40 1349 80 1080 | 120 723 160 410 200 262 160 513 200 437

* K =1 para miembros secundarios.

85




3.1.1 Esfuerzos permisibles de miembros en tensién

Los esfuerzos permisibles son aplicables a miembros prismaticos sujetos a tensidn axial producida
por fuerzas que actuan a lo largo de su eje centroidal. Cuando haya excentricidades importantes
en las conexiones, sus efectos deben tenerse en cuenta en el disefio del miembro.

Cuando se espere que el elemento estructural en estudio vaya a quedar sometido durante su vida
util a un numero muy elevado de ciclos de carga, el cdlculo de su resistencia se tendra en cuenta
la posibilidad de una falla por fatiga.

El esfuerzo de tension permisible F; no sera mayor de 0.60 F), en el area total.
Fy = 0.60F,

El esfuerzo de tension permisible no sera mayor de 0.50 F,, en el drea neta efectiva.
F; = 0.50F,

El esfuerzo permisible en el drea neta a tensidon del agujero para miembros conectados con
pasador es de 0.45 F,,.

F; = 0.45F,

El esfuerzo permisible en las barras de ojo que cumplen con los requisitos de la seccién D3.3 en el
Manual de Disefio para la Construccion con Acero (AHMSA) es 0.60 F, en el area del cuerpo.

Fy = 0.60F,
3.1.2 Esfuerzos permisibles miembros en compresién

La columna aislada es un miembro prismatico con secciones compactas o no compactas, sometida
a compresion axial producida por fuerzas que actdan a lo largo de sus ejes centroidales.

El disefio de miembros formados por elementos planos esbeltos en compresion se efectia con las
disposiciones del Apéndice C del Manual IMCA.

Los miembros de seccidn variable o de alma trapezoidal se dimensionaran de acuerdo con el
apéndice D de las especificaciones (IMCA).

a. Longitud efectiva.

La longitud efectiva de los miembros comprimidos axialmente es igual al producto del
factor de longitud efectiva K, que se determinard de acuerdo con la seccién 1.8
Especificaciones IMCA, por la longitud libre de la columna. El factor K depende de las
condiciones de apoyo de la columna.

b. Relaciones de esbeltez

La relacién de esbeltez KI/r de los miembros comprimidos axialmente se determina
con la longitud efectiva Kl y el radio de giro r correspondiente. [ es la longitud libre
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de la columna, entre secciones soportadas lateralmente y K es el factor de longitud
efectiva. Debe tenerse cuidado en todos los casos de utilizar la relacidon de esbeltez
maxima del miembro, ya que K, [, o cualquiera de estas cantidades, pueden tener
valores diferentes en un mismo elemento, dependiendo del eje de las secciones
transversales alrededor del que se presenta el pandeo, de las condiciones en sus
extremos y de la manera en la que esté soportado lateralmente.

La relacién de esbeltez [ /7 de miembros en tensidn se determina con su longitud .
Para relaciones de esbeltez maximas permisibles, ver secciéon 1.8.4, Especificaciones
IMCA.

3.1.3 Esfuerzos permisibles de miembros en flexion (vigas)

Los esfuerzos permisibles son aplicables a vigas laminadas y trabes hechas con placas soldadas, de
seccion I o en cajon, con dos ejes de simetria, cargadas en uno de los planos de simetria, y a
canales con las cargas situadas en un plano paralelo al alma que pasa por el centro de torsién o
restringidas contra la rotacién alrededor del eje longitudinal en las secciones en las que estan
aplicadas las cargas en los apoyos.

También es aplicable a barras de seccidén transversal maciza, circular, cuadrada o rectangular,
estas Ultimas flexionadas alrededor de su eje menor de momento de inercia, y a barras de seccidn
transversal circular hueca.

Todos los elementos mencionados trabajan principalmente en flexién, producida por cargas
transversales o por momentos aplicados en sus extremos; la flexion se presenta, casi siempre,
acompafiada por fuerza cortante.

Para consultar formulas ver seccion 1.6.2 de este trabajo.

a. Flexién alrededor del eje de mayor momento de inercia de miembros de seccion
transversal I y canales.
i. Miembros con secciones compactas
ii. Miembros con secciones no compactas
iii. Miembros con secciones compactas o no compactas con longitud no
arriostrada mayores que L.

b. Esfuerzos permisibles: flexion alrededor del eje de menor resistencia de miembros de
seccion transversal I, barras sélidas y placas rectangulares.
El contraventeo lateral no se requiere en miembros cargados en el centro de cortante
con respecto a su eje de menor momento de inercia ni en miembros de resistencia
igual con respecto a los dos ejes.
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C.

d.

Fb:Fy

Miembros con secciones compactas.

Miembros con secciones compactas.

Para miembros de seccién transversal I o H doblemente simétricos
flexionados con respecto a su eje de menor momento de inercia (excepto
miembros que tengan un esfuerzo de fluencia mayor de 4 570 kg/cm?) con
patines no compactos conectados en forma continua al alma podrdn
disefiarse sobre la base de un esfuerzo permisible de:

b
1.075 — 0.0006 ( == | [F,
2t TR Yo |

Esfuerzos permisibles: flexién de miembros en cajén, tubos circulares y rectangulares.

Miembros con secciones compactas.

Para clasificar una seccién como compacta, un miembro de seccidn en cajon
tendra, ademas de cumplir los requisitos de la secciéon 1.5.1.4, inciso 6 del
manual IMCA, un peralte no mayor que 6 veces el ancho, un espesor de patin
no mayor que 2 veces el espesor del alma y una longitud sin soporte lateral L,
menor o igual a:

M\ b
L. = (137 100 + 84 400 —)—

M,/ E,
Excepto que es necesario que no sea menor que no sea menor que 84 360
(b/Fy), en donde M, es menory M, el mayor de los momentos de flexion en
los extremos de la longitud no arriostrada tomada con respecto al eje de
mayor momento de inercia, y en donde M, /M,, la relacién de los momentos
extremos, es positiva cuando M; y M, tienen el mismo signo (flexion con
curvatura doble) y negativa cuando tienen signos contrarios (flexion con

curvas simples).
Miembros con secciones no compactas.

Esfuerzo cortante permisible.

Para rel

Para r

aciones h/t,, < 3185/\/F—, el esfuerzo cortante permisible es:
E, = 0.40F,

elaciones h/t, > 3185/./F,, el esfuerzo cortante permisible es, en la

distancia libre entre patines el espesor del alma:
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Fy
E, = =2-(C,) < 0.40F,

"~ 2.89 ..3.02

Donde:

_ 3160000k,

C, = W cuando C, es menor que 0.8

_ 1590
" h/t,

,cuando C, es mayor que 0.8

5.34

= 4.0+ ——
ky =40+ 275,

cuando a/h es menor que 1.0

=534 + cuando a/h es mayor que 1.0

4.00
(a/h)*’

t,, = espesor del alma, en cm.
a = distancia libre entre atiesadores transversales, en cm.

h = distancia libre entre patines en la seccién considerada, en cm.
3.1.4 Esfuerzos permisibles totales

Para consultar formulas ver seccion 1.6.1 de este trabajo.

a. Pandeo por flexotorsion.

El pandeo es un concepto tedrico y estd asociado a la caracteristica que tienen los
elementos esbeltos de deformarse transversalmente respecto a la linea de accién de la
carga aplicada, cuando ésta excede un valor determinado denominado carga critica.

La carga critica que ocasiona el pandeo de la columna depende de las dimensiones de la
seccion transversal, de las condiciones de apoyo y de su longitud libre. Por lo tanto, las
secciones muy robustas o de menor longitud incrementan el valor de la carga critica.

El tipo de pandeo mas comun es el que ocurre en las barras sujetas a una fuerza de
compresion axial, otros tipos son el pandeo por torsién y el de flexotorsion. El pandeo por
torsién es una caracteristica de las columnas que tienen secciones cruciformes, formadas
por placas muy delgadas y ocurre cuando las cuatro placas se pandean por flexion
simultdneamente y en la misma direcciéon; el pandeo por flexotorsién es caracteristico de
las columnas con uno o ningln eje de simetria (las formadas por angulos o T) y las
doblemente simétricas (como las de seccidon transversal en forma de cruz) o columnas de
paredes muy delgadas y son el resultado de la combinacién de pandeo por torsién y
flexion.
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b. Esfuerzos cortantes con el alma de columnas.
Debera investigarse la introduccion de las fuerzas concentradas en las conexiones de
columnas.

3.1.6 Esfuerzos permisibles de elementos flexocomprimidos (columnas: compresion axial y
flexidn)

Las ecuaciones que se presentan, basadas en el disefio por esfuerzos permisibles, son aplicables a
miembros de eje recto y seccidon transversal constante, con dos ejes de simetria, sujetos a
compresion y flexién producida por momentos que obran alrededor de uno o de los ejes de
simetria. Se designan, indistintamente, como “columnas” o “elementos flexocomprimidos”.

De acuerdo con las especificaciones de 1949 los miembros flexocomprimidos o columnas, asi
como los que trabajan en flexotension (tension axial y flexidn), se dimensionen como sigue:

Los miembros sujetos a esfuerzos axiales y de flexién combinados de manera que la siguiente
ecuacion:

fa + Jox + I];b—y < 1.0 (Noexcedalaunidad)

Fa Fbx by
F, = esfuerzo de compresidn axial que se permitiria si la barra estuviese sometida Unicamente a
fuerza axial, kg/cm?.
F, = esfuerzo de compresidn por flexidén que se permitiria si en la barra solo existiera momento
flexionante, en kg/cm?.
fa = esfuerzo axial calculado, en kg/cmz. Esfuerzo producido por la fuerza axial, que actta sobre
la barra (cociente de la fuerza acial entre el drea de la seccion transversal de la columna).
f» = esfuerzo de compresién producido por la fleccién en el punto en consideracién, en kg/cm?.
Cociente del momento flexionante méximo entre el mddulo de seccidn de la columna.

Cuando las columnas estdn sujetas a flexion alrededor de los ejes centroidales y principales de sus
secciones transversales, la ecuacidn anterior se convierte en:

fo  Jox oy g
Fa Fbx Fby

Fy, = es el esfuerzo permisible por flexion para flexién alrededor del eje de mayor momento de
inercia, calculado teniendo en cuenta una posible falla por pandeo lateral, y F, el esfuerzo
permisible basico, sin disminuir, ya que la flexiéon alrededor del eje de momento de inercia no
produce inestabilidad lateral.
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Fpy = es el cociente del momento flexionante maximo alrededor de y dividido entre el mddulo
de seccion §,,.

Si solo hay flexion alrededor del eje y, ademas de la fuerza axial, desaparece el segundo miembro
de la ecuacion presentada.

En las especificaciones actuales en México (especificaciones IMCA) en vigor desde 1987, se
actualizan los miembros sometidos a esfuerzos combinados de compresion axial y de flexion,
dimensionandolos de manera que se cumplan los siguientes requisitos:

fa + mefbx + Cmyfby <1.0

F_ =
a (1 _ F]’Cix) F,. <1 ~ F],Ca >Fby PO X
ey

fa_ | Jox Joy <10 ereersessesssssss s 3.04
0.60 F,  Fpy Fpy

Cuando f,/F, < 0.15, entonces se utiliza |a siguiente ecuacion:

fa , Jox  Joy < 1.0 everrsssnsensseesnn: 3.05
Fa Fbx Fby

En las ecuaciones anteriores, los subindices xy y, combinados con b, my e, indican el eje de
flexidn con respecto al cual se calculan un esfuerzo o una prioridad de disefio y

o 12,°E
¢ 23(Kyp/1p)?
F', = esfuerzo critico de Euler en el plano en que se considera la flexidn dividido entre un factor
de seguridad, en kg/cm?. (/b es la longitud real no arriostrada en el plano de la flexién y 7, es el
radio de giro correspondiente. K es el factor de longitud efectiva del plano de la flexion).
C,n = coeficiente cuyo valor se toma:
a. Para miembros en compresion en marcos sujetos a traslacién lateral de sus juntas
Cn =085
b. Para miembros en compresién con restricciones a las rotaciones de sus extremos, que
forman parte de marcos contraventeados contra la traslacion de las uniones, y no
estan sometidos a cargas entre sus apoyos en el plano de la flexién
Cp = 0.60 — 0.40(M,/M,)
M; /M, es el cociente del menor entre el mayor de los momentos en los extremos de
la porcion del miembro no arriostrada en el plano de la flexién que se esta

91



considerando. M; /M, es positivo cuando el miembro se flexiona en curvatura doble y
negativo cuando se flexiona en curvatura simple.

c. Para miembros en compresién que forman parte de marcos contraventeados contra
la traslacion de sus uniones en el plano de carga, que estén sometidos a cargas
transversales entre sus apoyos, el valor de C,, puede determinarse por medio de un
analisis racional. Sin embargo, en lugar de dicho andlisis, se permiten los siguientes
valores:

i. Miembros cuyos extremos estdn restringidos contra la rotacion en el
plano de la flexion
Cn =0.85
ii. Miembros cuyos extremos no estdn restringidos contra la rotacién en
plano de la flexidn
Cn = 0.100
Cuando la ecuacidn 3.08 se revisa la columna cuando la flexion es maxima en la zona central y con
la ecuacion 3.09, que debe aplicarse a los dos extremos, se comprueba que los esfuerzos no sean
excesivos en ninguno de ellos; estas ecuaciones son mas que ecuaciones de interaccién para el
disefio de columnas aisladas, por ejemplo, el empleo del factor de longitud efectiva en el calculo
del esfuerzo permisible en la columna comprimida axialmente (F,) tiene por objeto evitar la falla
por inestabilidad, bajo carga vertical, del marco del que forma parte la columna, en su plano o
fuera de él, y con los términos C,,(1 — f,/Fs) se toman en cuenta los efectos aproximados de
segundo orden producidos por la interacciéon carga-desplazamiento, asi pues, se revisan de
manera simultdnea varios estados limite, pero las caracteristicas de la ecuacién no permite
individualizarlos.

La tercera ecuacién tiene como Unico objetivo simplificar los calculos cuando la compresién
directa es de poca importancia, pues en ese caso los términos C,, (1 — f,/F:) se reducen a un
valor muy cercano a la unidad.

El empleo de las ecuaciones de interaccién es util para el disefio de columnas flexocomprimidas y
es recomienda en muchos reglamentos actuales; sin embargo, debido a que es un método
empirico mayormente, proporciona resultados con un grado de seguridad incierto, y aunque los
estados limite de la falla son revisados, esto se lleva a cabo de una manera poco clara, lo que
proporciona que se cometan errores importantes.

Aun en la forma de las ecuaciones 3.08 y 3.09, cuando las ecuaciones de interaccién se aplica a
cada columna por separado, en marcos en los que no estdn impedidos los desplazamientos
laterales de entrepiso, se cometen vario errores, el de mayor importancia se debe a que no se
toma en cuenta que el pandeo de un entrepiso, con desplazamientos laterales relativos de los
niveles que lo limitan, es un fendmeno de conjunto que involucra a todas las columnas; al utilizar
el mismo factor de amplificaciéon para los momentos por carga vertical que para los ocasionados
por fuerzas horizontales (principalmente sismo), se comete otro error y no se amplifican los
momentos en las trabes que llegan a los extremos de las columnas, lo que no cumple con la
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condicion de equilibrio. Esto, da lugar a recomendar que el factor C,,(1 — f,/Fs) de cada uno de
los términos que corresponden a flexion se divida en dos, que afecten de manera independiente,
los momentos producidos por cargas verticales y fuerzas horizontales.

3.2 Atiesadores transversales

Se requieren atiesadores intermedios cuando la relacién h/t,, es mayor que 260 y el esfuerzo
cortante maximo en el alma f,, es mayor que el permitido por medio de la ecuacién (1.10-1).

El espaciamiento de atiesadores intermedios, cuando se requieran, deberd ser tal que el esfuerzo
cortante en el alma no exceda el valor de f,, dado por la ecuacién (F4-2) o (G3-1, la que sea
aplicable, y

a<[260]2<30
h~ lh/t, 1 =

3.3 Momentos de segundo orden, factor de amplificacion. (Introduciendo el efecto estable en
las columnas)

La clasificacién para disefio de estructuras de acero es por lo general aceptada como marcos
contraventeados y marcos no contraventeados arrojando procedimientos de disefio muy
diferentes para ambos casos, sin embargo para un disefio real no basta con que un edificio esté
provisto de un sistema de contraventeo vertical de cualquier resistencia o rigidez para que caiga
dentro del grupo de marcos contraventeados y en el grupo de marcos no contraventeados
cuando carece de este sistema; sin embargo, el fendmeno que influye de manera directa en el
comportamiento de los marcos, y que puede hacer que varie por completo uno de otro, es la
importancia relativa de los momentos de segundo orden, PA, los que dependen tanto de la
magnitud de las cargas verticales P como de los desplazamientos A, y si estos se mantienen por
debajo de los criterios limites, ya sea utilizando un sistema de contraventeo o por medio de la
rigidez propia de la estructura su efecto es poco significativo.

La manera mas significativa de introducir el efecto PA en el disefio es haciendo un andlisis de
segundo orden, pero debido a lo laborioso que resulta el método iterativo, sobre todo en el
intervalo eldastico-plastico, la tendencia actual sera evitarlo siempre que no sea indispensable, o
sea cuando las estructuras cuentan con una rigidez lateral elevada, independientemente de que
cuenten con contraventeo vertical, ya que en ese caso los efectos de segundo orden son poco
influyentes.

El AClI menciona en el articulo 11.4 la recomendacion de disefiar las columnas en base a un
anadlisis de segundo orden, sin embargo, permite de manera alternativa el empleo de los
nomogramas para calculo de la longitud efectiva de columnas en marcos continuos fig. 2.N, por
consiguiente, la distincion entre miembros comprimidos en los que los desplazamientos lineales
de los extremos estan impedidos y miembros en los que pueden presentarse estos
desplazamientos.
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Uno de los métodos aproximados para obtener PA consiste en estimar los desplazamientos d
entrepiso tomando como base los requisitos contenidos en los cddigos de construccidén vy
utilizarlos para calcular las fuerzas horizontales ficticias. Al conocer éstas sed hace un analisis de
primer orden de la estructura con las cargas verticales reales y las horizontales incrementadas, y
se determinan los desplazamientos de los niveles; si son menores que los supuestos, los
elementos mecanicos obtenidos representan una aproximacidon conservadora de las reales,
puesto que corresponden a desplazamientos de entrepiso mayores que los que se presentardn en
la estructura, y pueden utilizarse en el disefio. Es asi como se obtiene un disefio conservador, pero
gue requiere un trabajo mucho menor que el necesario al emplear el método iterativo.

Otra de las maneras de calcular de manera aproximada PA con resultados aceptables es atravez
de los siguientes pasos:

a. Se efectya un andlisis de primer orden para determinar el desplazamiento A;; de cada
nivel.
b. Se calculan los desplazamientos incrementados por efectos de segundo orden, por medio
de la expresion:
A= Aq;
1—2P; 0/ Viky

Donde:

A,; es la deflexion de segundo orden, es decir, el desplazamiento total del nivel i
ocasionado por la accion combinada de las fuerzas horizontales y el efecto PA.
A4; es la deflexidn de primer orden producida por las cargas verticales y horizontales
reales calculada en 1.
XP; y V; son la carga vertical total acumulada desde el extremo superior del edificio hasta
el entrepiso considerado y la fuerza cortante real en el entrepiso, respectivamente.
h; es la altura libre ente los niveles que lo limitan.

c. Sedeterminan las fuerzas horizontales ficticias utilizando los desplazamientos A,;.
Los elementos mecanicos de segundo orden se obtienen con un nuevo analisis de primer
orden del marco sometido a la accién simultanea de las cargas verticales y horizontales
reales, mas las fuerzas ficticias calculadas en el paso c.

Los momentos de segundo orden en los extremos de las columnas de un entrepiso, producidos
por cargas verticales y horizontales combinadas también pueden calcularse a través de la
siguiente formula:

M = v, (14—l
T R—123P,/h;

En donde R es la rigidez del entrepiso, que es igual al cociente de la fuerza cortante entre el
desplazamiento horizontal relativo de los niveles que lo limitan.
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Los momentos finales en los extremos de los miembros se calculardn mediante un andlisis de
primer orden en donde se obtengan los momentos producidos Unicamente por las cargas vivas en
los extremos de las vigas y columnas; se deberan calcular los momentos en los extremos
ocasionados por las fuerzas horizontales reales exclusivamente, haciendo otro analisis de primer
orden y de los momentos obtenidos, se deberan de multiplicar por el factor de amplificacién dado
por la siguiente ecuacion:

XP;/h;

FA=1+—™+5"+
Y R—123pP/h

A continuacién se deberan superponer los resultados con los dos andlisis de primer orden que ya
se mencionaron obteniendo los momentos finales en los extremos de las vigas y columnas,
amplificados por los efectos de segundo orden.

Un elemento esbelto sometido al efecto de flexocompresién (carga de compresidon axial y
momento flexionante) presenta una menor capacidad de carga que un elemento corto del mismo
material y misma seccién transversal. Las deformaciones laterales son importantes sélo en
elementos esbeltos ya que, en un elemento corto, las deformaciones son tan pequefias que
pueden ser despreciadas.

Fay

i'@_ e
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—

O
—

d)

Figura 3.A

En la figura 3.A cuando la carga P es pequefia 0 se estd tratando con una columna corta, se
presentan momentos de primer orden (M,), estos momentos se definen como aquellos que
resultan sin considerar las deformaciones de la columna. Cuando la carga P se aplica a la forma ya
deflexionada debido a la aplicacion inicial de M, en una cantidad 6 a mitad de la columna se

95



provoca un momento inicial P4, siendo éste un momento de segundo orden que podemos definir

como un momento adicional debido a la deformacién de la columna.

Por lo tanto, el momento flexionante total o maximo a mitad de la columna es:

Mys = Pq+ P66 =P(q+6)
Si se considera el momento de segundo orden, tenemos:

+

= % 6P,

+ —
I

| o

En donde:

P S . .
i el esfuerzo de compresién directa inducido por la carga

exterior P en el lado cdncavo e la curva.

...3.06

...3.07

Pis

M, S . .
TC = el esfuerzo por flexion inducido o provocado por el momento de primer orden M, = F,

5P, o .
TC = el esfuerzo por flexidn invertido por el momento de segundo orden M; = P§

I = el momento de inercia respecto al eje en el cual ocurre la flexion.

Por otro lado, existen dos aspectos que influyen en la disminucion de la resistencia por esbeltez

de una columna sujeta al fendmeno de flexocompresién, estos son:

a. El efecto de los momentos flexionantes en los extremos de la columna y la forma

de la curvatura. Estos efectos tienen influencia en

la magnitud de las

deformaciones laterales y, en consecuencia, en los momentos de segundo orden.

i. Columnas con momentos en los extremos iguales y de signo contrario.

En estos casos el momento de primer orden es constante a lo largo del

eje longitudinal de la columna y se deforma en “curvatura simple”. El

momento de segundo orden que se presenta a L/2 se suma al momento

de primer orden para obtener el momento total. Para estos casos,
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siempre hay reduccién de resistencia por efectos de esbeltez ya que el
momento total obtenido es la suma de los momentos de primer y
segundo orden.

L2

L2

N o T B bl o

1%"Orden aplicando M,
aplicando P

ii.  Columnas con momentos flexionantes de mismo signo en sus extremos.

M max
M1 |

A
M1’ ﬂ Px max
| - B

f—

Siendo M1>M2

Px _(ZP
M_z_

Como se puede observar en las figuras, la columna deformada por los
momentos extremos es una curva doble. En este caso es importante
observar que los momentos maximos de primer y segundo orden no se
presentan en la misma seccién transversal de la columna, por lo tanto, el
momento total no es la suma de los dos momentos maximos (de primer y
segundo orden). Se concluye entonces, que el efecto de esbeltez es mds
critico en los casos en que la columna tiene momentos flexionantes de
signos contrarios en sus extremos que le producen a la columna curvatura
simple.
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b. Desplazamiento lateral relativo entre los extremos de la columna.

M max '
\J} l' M1 J, J, Mmoo P9
et ;
+
P
77777 777 Vcd

a) c)

Este efecto de desplazamiento relativo respecto al punto de inflexién se presenta
en marcos que no tienen elementos que impidan el desplazamiento en su plano,
como el contraventeo. La columna del eje A tiene un diagrama de momentos
flexionantes de primer orden (b) y considerando las deformaciones ¢ se
presentan en la columna momentos de segundo orden (d). Como puede
observarse, los momentos flexionantes de primer orden (M;y M,) en los
extremos de la columna le producen a esta una deformacién con curvatura doble,
pero por efecto lateral de los extremos, los momentos maximos de primer
(M; y M) y segundo (qu y qu) se presentan en la misma seccion, en este caso,
en los extremos superior e inferior, a diferencia de (b), lo que concluye que el
efecto de esbeltez de una columna es mas critico cuando existen desplazamientos
laterales relativos entre sus extremos que cuando estos estan impedidos contra el
desplazamiento.

3.4 Férmula de interaccion de columnas esbeltas sujetas a flexocompresion.
Sea la figura 3.B:

La flecha méaxima en el punto medio de la columna L/2

s ( RL 1)
=q(sec——
1 2 ...3.08

El momento flexionante méximo considerando el efecto de segundo orden:

Mppsx = P(q + 6) SO X0 s
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Figura 3.B
Sustituyendo la ecuacion 3.08 en 3.09:
RL
Mpsy =Plg+q (secT— 1)
RL
= P(q+qsec7—q)
p ( RL)
= sec—
1 2 ..3.10
Sabemos que:
P M ST o i
fméxc = Z + Tc
Y también se sabe que el médulo de seccién viene dado por:
S ==
Cc
I ..3.13
C==
S
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Si se sustituye la ecuacion 3.13 en la ecuacion 3.11:

P MI/S
fméxc =—+—
A 1

1]
| o
+
HI~|M|§

..3.14

NS
SIS

Sustituyendo la ecuacion 3.10 en la ecuacion 3.14:

RL
fméxc = %"’P(%WZ)

_ P PasecRL SN 1
A0S 2

De la ecuacidn diferencial para la curva eldstica (o de flexion) de acuerdo con la teoria de flexidn:

R =+/P/EI reverrieeeereneenennnn 3,16

L=K?¢ e 3.17

Donde:

EI =larigidez a la flexion de la columna.

P = la carga excéntrica sobre la columna.

£ = la longitud real entre apoyos.

K = el factor de longitud efectiva que depende del tipo de apoyo de la columna.
L = la longitud efectiva de pandeo de la columna.

Sustituyendo la ecuacion 3.16 en la ecuacion 3.15:

P P L
fméxc — Z + ?qsecz /P/EI e ren e e 3,18

Si se simplifica y reduce la ecuacion, queda:

AN Py
—a47 s %,
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p p P

_c. g T 1

=215 %% | 2E
LZ

...3.19

2E1
LZ

Euler dice que Pcr = z por lo tanto:

+—sec—= |— rrrrrerenenreeeeennenene. 3.20

Para valores de P < 0.5 Pcr en el rango elastico

m | P 1

S“E Per 1 — P/Pcr

Si se sustituye lo anterior en la ecuacion 3.25:

P Pg 1

, = _|__—
Fmaxe A S 1—P/Pcr e 3,21

Por lo tanto el esfuerzo maximo de compresion en el lado céncavo de la columna, debido al
estado de flexocompresidn que genera la carga excéntrica P, es igual al esfuerzo de compresion

directo o puro (P/A) debido a la carga axial P, mas el esfuerzo de compresion P?q debido a la

flexion originada por el momento Pqg que se produce por la excentricidad de la carga P, afectando
1

Y denominado factor de amplificacién, que incrementa el esfuerzo
- cr

este Ultimo por el factor

., P .
de flexion ?q en la medida que corresponde al efecto de segundo orden.

Al esfuerzo actuante de compresion puro (o esfuerzo de compresién puro al que esta sometido la
columna debido a la carga extrema) se le designa como f, y al esfuerzo actuante de compresion
debido a la flexién de primer orden se le designa como f;,.
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Pq

fb=?

| o

fa =

Ambas expresiones pueden sustituirse en la ecuacion 3.21 como sigue:

fméxc = fa + fb 1-— P/Pcr e eeenenen 3,22

Si se dividen ambos miembros de la ecuacidn entre fi,ax

1
b - -
fa_, d <1 = P/PC’”) _Jmax _ O ¥
fméx fméx fma’x

Las cargas P y P, son directamente proporcionales al esfuerzo actuante de compresién puray al
esfuerzo critico de Euler f, y f,, respectivamente, esto es:

P _fa
Per fur

Si se sustituye lo anterior en la ecuacion 3.23:

1
fix N Jb (1f;£/ﬁr) _1 SOON: 1.

. a ;. . .
En el cociente f—, fmax €s el esfuerzo maximo de compresién pura en la columna, es decir, el

fmax
esfuerzo Ultimo de compresién uniforme que la pieza puede resistir, se designa como f,. y del
mismo modo, el esfuerzo maximo de compresion debido a la flexién en la columna fp,s, es el
esfuerzo ultimo que la pieza resiste bajo ese efecto y se designa como f,,;; si se sustituyen estas

nuevas expresiones, la ecuacion 3.24 nos queda:

Ja | /b <1 - ;a/fcr) _q S 1

fuc f ub

Esta igualdad expresa que, en las condiciones de resistencia uUltima de una columna esbelta de
material elastico lineal, sujeto a un estado de flexocompresion; la suma de las relaciones de los
esfuerzos de compresion uniforme, mas el esfuerzo de compresion debido a la flexidon actuante
de primer y segundo orden, entre el esfuerzo ultimo de compresién por flexion debe de ser igual
al

102



A esta igualdad se le conoce como férmula de interaccion para elementos estructurales eldsticos
esbeltos, sujetos a flexocompresidn, en condiciones limite de esfuerzos.

En condiciones de trabajo, los esfuerzos ultimos f,. y fup deberdn sustituirse por los esfuerzos
permisibles de compresion para F, o de compresion por flexion F, o F, que es el esfuerzo critico
de Euler, f,, debera reducirse con el factor de seguridad correspondiente a piezas estructurales
esbeltas (de acero) de comportamiento elastico.

_fer 12 mE

© T FS ~ 23(kbLb/rb)? S 1)

Donde la relacién de esbeltez (kbLb/rb) se mide con respecto al eje en el cual corre la flexion.
Para deduccidn la flexién ocurre respecto al eje Z. De esta manera la ecuacion 3.30 toma la
siguiente forma:

oo (7772
fa "\ =folFer) _ O ..
Fa sz

Esta expresion es la féormula de interaccién para columnas esbeltas de material elastico lineal en
condiciones de servicio en un plano, es decir flexién alrededor de un eje. Esta férmula expresa
gue la suma de las reacciones de esfuerzos; de compresidon actuante pura entre el esfuerzo de
compresidn uniforme permisible, mas la de compresion por flexion actuante de primer y segundo
orden, entre la flexién admisible, debe ser igual a la unidad.

Por otra parte, sea la figura 3.C:

|
|
[ ==
:
|

viga A

Figura 3.C
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En la columna de esquina de la figura, se encuentra otro tipo de carga excéntrica. La viga A4
transmite una reaccidn excéntrica a la columna la cual provoca flexion alrededor del eje x — x y la
viga B transmite una reaccion excéntrica a la columna, causando flexion alrededor del eje y — y.
Si la viga B estuviera conectada directamente al alma, el grado de excentricidad en relacién al eje
y — y podria ser muy pequefio y el efecto despreciable; si la conexion fuera tal que la reaccion
actuara a una distancia q de la cara del alma el efecto se vuelve mas significativo.

Mediante un procedimiento analogo al descrito (flexion en un eje) la igualdad queda como:

fb 1 fby—1

fa * 1—fo/F ex 1- fa/Fley _ . 3,28
—+ + =1

Fa Fbx Fby

A esta igualdad se le conoce como férmula de interaccidn de columnas a flexocompresidn biaxial
para condiciones de servicio (trabajo).

3.5 Dimensionamiento y revisidn de columnas de acero sujetas a flexocompresion.
En el caso de columnas de acero sometidas a flexocompresidon biaxial, las normas de los

reglamentos se basan en la revision de esfuerzos mediante la férmula general de interaccién
(ecuacion 3.33) donde las relaciones de esfuerzos no deben exceder la unidad, por lo que:

fa y Jbx (;) 4o (;) <1.0 RS 1

Fq Fpx 1_fa/F’ex Fby 1_fa/F’ey

1 1 S
De donde ( ) y ( ) son los factores de amplificacion que toman en cuenta el
1—fo/Flex 1_fa/F’ey

efecto de 24°0rden y sélo son vélidos para los casos de columnas en cuyos extremos se tienen
momentos flexionantes del mismo valor y signo contrario que le produzcan a la columna
curvatura simple y no existan cargas transversales entre los apoyos.

Sin embargo, estos factores son muy conservadores para aquellos casos en que los momentos en
los extremos son de diferente valor y producen en la columna curvatura doble. Esto se corrige
aplicando a los factores de amplificacion un coeficiente de reduccion G,y y Cpy, €0 la ecuacion

3.34 nos queda de la siguiente manera:

fa y Tox_ Cmx 4 Thy  Cmy g

p— ...3.30
Fq Fpx (1_fa/F’ex) Fby (1_fa/F’ey) o

a. Factor de reduccion G,
El factor de amplificacién (que toma en cuenta los momentos de 24°Orden), se basé en
momentos iguales en los extremos de la columna, lo que causa una curvatura simple;
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estas condiciones en el extremo son las mas severas, cualquier otra condicidn de extremo
permitiria una mayor afinacion en la forma de un factor de reduccion C,, que se
multiplique por la reaccidn de esfuerzo flexionante amplificado. Por tanto, la férmula de
interaccion ajustada establecida por el IMCA (Instituto Mexicano de la Construccion del
Acero) pp. 145 es la que se presentd en la ecuacion 3.35 y se debe multiplicar cuando

fa 5 .15,
Fa

El valor del factor de reduccion C,, se establece por el tamafio y direccion de los
momentos de extremo de las columnas y nunca es mayor a 1.0 ni menor a 0.4 La
especificacion IMCA pp. 146 establece los siguientes valores para G,
i Para columnas en flexocompresién que formen parte de marcos restringidos
contra el desplazamiento lateral en su plano

Cpn = 0.6 —0.4 My/M,’

En donde M; es el menor momento de extremo y M, es el mayor momento de
extremo.

M; /M, es negativo (-) si los momentos de extremo originan curvatura simple.

M, /M, es positivo (+) si los momentos de extremo originan una doble curvatura
de flexidn.

Existen tres condiciones de extremo que se encuentran frecuentemente en
columnas impedidas contra el desplazamiento lateral.

P P P
M1 M2 M2
[Vw [V\7 {V\
P @ ®
/ / N\
/ / \
/ { \
/ [ )
\ !
{ \ /
\ \ )%
\ /
\ [
\\ \
® ) N
A A A
M2 \jﬁ M1 \./A \/Aw
P P P
M, = M, M; =0 My, =M;/2
Cpn =10 Cm = 0.6 Cn =04

ii. Para elementos en flexocompresién en marcos no restringidos contra el
desplazamiento lateral en su plano

105



C,, = 0.85

iii. Para elementos en flexocompresion en marcos restringidos contra el
desplazamiento lateral en su plano y sujetos a cargas transversales entre sus
apoyos C,,, puede tomar los siguientes valores:

a) Para elementos donde el momento maximo se presenta en uno de los

extremos de la columna.
M2

SiM, > My M,
Me C,, = 0.85

M1

b) Para elementos en los cuales el momento maximo se presenta en

cualquier seccion localizada entre los extremos.
M2

S.
M3/ lM3>M1yM2
Cp =10

AN

M1

3.6 Dimensionamiento conforme a las normas IMCA.

Las normas IMCA especifican que una columna sujeta a flexocompresion biaxial en la que el
esfuerzo actuante a compresién sea mayor que el 15% del esfuerzo axial admisible f; > 0.15F;,
se debe disenar de tal manera que cumpla con la interaccién (ecuacion 3.30):

fa + mefbx Cmyfby

Ja : + - <1.0
Fa (1 _fa/F ex)Fbx (1 _fa/F ey)Fby

Por otro lado, en algunos casos es posible que, dependiendo de la relacidn de esbeltez en el plano
de flexidn, los esfuerzos combinados calculados en uno o ambos extremos de la columna pueden
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exceder los esfuerzos correspondientes que se producen en cualquier seccién intermedia donde
exista desplazamiento lateral originado por los momentos excéntricos.

Momento maximo en la seccidn externa. (Por ser muy bajo el valor de P)

Por lo tanto, adicionalmente a la revisidn, se debera disefiar para satisfacer la siguiente limitacidn
en los extremos de la columna.

fo_ Jox Jov

0.6F, ' Fyy = Fyy

..3.31

L. . . e . C C
En esta ecuacidn se omiten los factores de amplificacion ( T ) y ( =Y ) ya que en los
1_fa/F ex 1_fa/F ey

extremos de las columnas no existen incrementos de excentricidad de la carga por efectos de
29°0rden y el esfuerzo admisible de compresién axial F, se ha sustituido por 0.6F, debido a que,
en algunos casos, es posible que rija en el disefio la fluencia en el acero sobre la estabilidad de la
columna. Este caso se presenta generalmente en las columnas flexionadas en curvatura doble,
cunado la relacion del menor al mayor de los momentos de extremo es de 0.5 (M; /M, > 0.5).

Asi pues, en ausencia de carga transversal entre puntos de apoyo el disefo debera hacerse para
satisfacer tanto la ecuacion 3.30 como la ecuacion 3.31 en las que f}, se determina con el mayor
de los momentos de extremo.

Cuando se presente carga transversal entre los apoyos el disefio deberd hacerse para satisfacer
igualmente las ecuaciones 3.30y 3.31 contemplando o siguiente:

a. Enlarevisidn de la ecuacion 3.30, el esfuerzo f;, se debera calcular como el mayor de los
momentos que se presenta entre apoyos. Con esta condicién se evita la posibilidad de
falla por pandeo.

b. En la revisidn de la ecuacion 3.31, el esfuerzo f; deberd calcularse con el mayor de los
momentos que esté actuando en uno de los extremos apoyados.

Cuando el esfuerzo actuante de compresion para f, no exceded del 15% del esfuerzo axial

m

admisible (f; < 0.15F,), la influencia del factor de amplificacion l_fcﬁ es tan pequeiio que

puede ser despreciada; asi la formula de interaccidn se reduce a:
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Jo  Jox  Jov 4

E, " Fpx  Foy SO i V)

3.7 Eleccion del factor de seguridad.

La eleccién de un coeficiente de seguridad utilizado en el disefio de miembros comprimidos se
basa en las mismas consideraciones que para barras sometidas a cualquier otro tipo de
solicitacién. Intervienen en ella, la precisidn con que se conocen las cargas que trabajardn sobre el
miembro durante la vida util de la estructura y las propiedades mecanicas del material de que
estd compuesto, la mayor o menor exactitud de los métodos empleados en el andlisis y disefio, la
calidad de la mano de obra utilizada en la construccidn, la importancia del elemento en
consideracion dentro de la estructura en conjunto, y la trascendencia de una posible falla de ésta.

Como en todos los casos, debe entenderse con toda claridad a qué consideracién se refiere el
coeficiente de seguridad empleado en el disefio; asi, cuando se trata de piezas en tensién indica
seguridad respecto al flujo plastico o a la ruptura del material, cuando éste no es ductil o esta
sometido a condiciones de carga que ocasionan fallas de tipo fragil; en cambio, en piezas
comprimidas debe referirse a su resistencia al pandeo, menos cuando tengan una esbeltez tan
reducida que fallen por aplastamiento.

Al juzgar la seguridad de los miembros comprimidos debe adoptarse un punto de vista prudente,
ya que la falla de una columna puede ocasionar el colapso de toda la estructura, mientras que el
flujo plastico de una pieza en tensidn, o del patin tenido de una viga, no representa en general un
peligro grave, sino Unicamente produce deformaciones locales excesivas. Ademas, hay una serie
de defectos (excentricidades en la aplicacién de la carga, deformaciones iniciales de los
miembros, etc.) que juegan un papel secundario en piezas sometidas a tension, por ejemplo, pero
gue pueden afectar considerablemente la resistencia al pandeo de las columnas.

Se presenta también el problema de si el factor de seguridad debe ser constante, independiente
de la relacion de esbeltez, o si debe variar con ésta.

Las consideraciones que determinan el valor del coeficiente de seguridad pueden dividirse en:

a. Las variaciones no intencionales en las condiciones de carga, la falta de exactitud en los
métodos de analisis y disefo, la diferencia entre los valores supuestos y reales de las
propiedades geométricas de las secciones transversales de los elementos estructurales,
etc., tienen la misma importancia en todas las partes de la estructura y afectan a las
columnas cortas y largas por igual.

b. Las imperfecciones accidentales son diferenciadas entre las propiedades reales de los
materiales y las supuestas, la imprecisién de la estimacién del grado de rigidez existe en
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los extremos, etc., son factores intimamente ligados con el disefio de columnas y pueden
tener mayor o menor importancia segun se trate de una columna robusta o de una
esbelta.

Las excentricidades no intencionales en la aplicacion de la carga, las curvaturas iniciales del eje y
los esfuerzos residuales, ocasionan efectos mas marcados en columnas con relacién de esbeltez
media que en las largas; las variaciones en las caracteristicas mecdnicas del material, sobre todo
en el esfuerzo de fluencia, afectan apreciablemente la resistencia de columnas cortas y muy poco
la de las largas, cuya capacidad de carga es funcién del mddulo de elasticidad E, que es
practicamente constante; en cambio, un error en la estimacion de la longitud efectiva tiene mayor
importancia en la determinacion de la resistencia de una columna larga que en la de una corta,
puesto que el esfuerzo critico varia poco en una zona amplia de relaciones de esbeltez reducidas.

En vista de la multiplicidad de factores que intervienen en la resistencia de las barras rectas
comprimidas, y dado que la influencia de algunos de ellos es mayor en las columnas cortas que en
las largas mientras que con otros sucede lo contrario, o bien son independientes de la relacién de
esbeltez, es dificil decidir si el factor de seguridad debe o no ser funcién de la relacién L/r; de
hecho, existen los dos criterios. Sin embargo, en los ultimos tiempos ha ganado terreno la idea de
gue obtienen resultados mas racionales si se incluye en el disefio un coeficiente de seguridad
variable, funcion de la esbeltez de la columna.

El AISC (refs. 4.38 y 4.39) recomienda un coeficiente de seguridad igual al de piezas en tensidn,
pues el endurecimiento por deformaciéon ocasiona un aumento de resistencia arriba de la
correspondiente al esfuerzo de fluencia; en columnas largas, que fallan por pandeo elastico, el
factor de seguridad se conserva sensiblemente igual al de especificaciones anteriores, y entre
esos dos limites se obtiene una transicién suave definiéndose por medio de:

() ()

8C.  8C3,

5
F.S.= Factor de Seguridad = 3 +

El factor de seguridad para KL/r = 0 serd igual a 1.67 y cuando KL/r = C, el F.S. sera de 1.92 asi
como para relaciones de esbeltez mayores dentro de la zona elastica.

3.8 Resumen del procedimiento de disefo.

i.  Calcular la relacidn entre el esfuerzo axial directo y el esfuerzo axial permisible i—“

a
F, se establece por el valor méximo de KL/r (relacién de esbeltez) y es independiente del
efecto de momento flexionante o si la relacion es menor que 0.15 se debe cumplir la
condicién:
Jo  Jox oy

—+
Fa Fbx Fby
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fa

Sila relacion . €s mayor que 0.15, se debe cumplir entonces:
a

f a f bx me f by Cmy

Fa+a(1_fa/F,cx)-}_Ey(l_fa/F’cy) 8

1.0

Ademas, se debe cumplir la siguiente ecuacion en los puntos de apoyo lateral en el plano
de flexidn:

fo_ Jox oy
0.6F,  Fpy = Fyy

Cuando se tienen elementos bajo flexocompresion axial en un solo plano, en las férmulas

presentadas (ecuaciones 3.30, 3.31 y 3.32) se omite uno de los términos correspondientes a los

efectos de flexidn respecto a los ejes x o y seglin sea el caso.
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CAPITULO IV

DISENO Y APLICACION DE COLUMNAS
DE ACERO
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4.1 Ejemplo 1

Investigar la columna IR 10x68; definir si la seccién estd sobre-esforzada. Suponer que los
extremos estdn sujetos para prevenir la traslacién, pero si pueden girar. Utilizar acero A 36, la

longitud de la columna es de 4.0 m.

Esquematizando el problema

P=102

w (T

X
20cm

—

Cargas de la columna:

P=61+9+9+23 =102 ton - 102,000 kg
T
M, = 23(20) = 460 — — 46+ 10* kg /cm

Diagrama de Momentos

M, =46+ 10* kg/cm

g

|
|
—_— e — —— 4]
|
|
|

Curva Simple de Flexion

Y
M, =46+ 10* kg/em
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Las propiedades geométricas de las seccidn seran tomadas de acuerdo con provedores, debido a
qgue este es un perfil NO comercial y sélo se elabora bajo pedido. Sin embargo, dichas propiedades
podran ser tomadas de los diferentes manuales de disefio (IMCA, AISC).

Propiedades de la seccion
A 129.00 cm?
Ix= 16400.00 cm*
ly= 5577.00 cm?
Sx= 1240.00 cm3

ry= 6.60 cm

rx= 11.30 cm

rT= 7.10 cm
d/Af= 6.53 cm™’
d/2= 13.20 cm

1) Calculo del esfuerzo axial unitario y el esfuerzo de compresién debido a la flexion actuante.

a) Férmula del esfuerzo de compresion simple actuante (ver seccion 3.4 pdgina 101 de

este trabajo): f = g

_ 102000kg

k
= T29.00mz 10069  eme

b) Formula del esfuerzo de compresion debido a la flexion (respecto al eje x): f},, = %
_ 46 % 10%kg —cm

_ kg
fox 22003 = 370.97 /sz

2) Calculo de los esfuerzos permisibles por carga axial y por flexién.

a) De acuerdo a los criterios de la columna y los valor que resulten de encontrar las
siguientes incégnitas, se obtendrd una férmula del esfuerzo admisible por
compresidn axial F, para este caso:

I.  Calcular la relacién de esbeltez maxima permisible. Debido a que el pandeo
de esta columna es semejante al caso ¢) en la fig. 2.J mostrada en la pdgina
56 de este trabajo y segun la seccion 3.1.2 de este trabajo, nos queda que:

KL 1.0)(400 cm
ile _(LO)(400em) _
Ty (11.3 em)
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KyL, (1.0)(400 cm) _

= 60.60"
T; (6.6 cm)

y

* Las unidades de la relacion de esbeltez son adimencionales

KyL L. . .o
El valor de % = 60.60 es el maximo, por lo tanto, el valor rige para disefio.
y

II.  Cdlculo del valor de coeficiente de columna (Cc). (Ecuacion 1.02, pdgina 24).

=126.13

E, 2530 kg/cm?

. \/anE B \/2(3.14159)2(2.039 £ 106 kg/cm?)
= _
y

En el Coeficiente de columna (Cc) hay dos aspectos que es importante destacar:
el nimero 2 (marcado con color rojo) en la expresidn, representa los esfuerzos
residuales en el acero y el otro aspecto es que el coeficiente depende
exclusivamente de las propiedades mecanicas del material.

. . (KL . - .
Para este ejemplo, la relacion (7) < (. yse ubicard en la gréfica (Figura 2.K,
max

pdgina 59) como sigue:
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., (KL . , . L

En donde la relacion (7) _esta representada por la linea roja que esta ubicada
max

en 60.6 por lo que queda dentro del area del pandeo ineldstico y entonces, queda

regida la falla por esta.

I, Célculo del factor de seguridad donde el factor de seguridad para las
columnas que fallan debido al pandeo por flexion (seccion 2.5.1 Pandeo
ineldstico, pdgina 58), es un factor de seguridad variable, que depende de la
relacion de esbeltez y se considera como:

s 3(5) (%)
F.S.=3+ 86?; —8253

5 3(60.61)  (60.61)3
F.S==+ - = 1.84
3" 8(126.13) 8(126.13)3

El valor de F,, para el acero A36 es 2530 kg/cm?.

De acuerdo con los valores obtenidos anteriormente, la férmula del esfuerzo
admisible de compresién axial para pandeo ineldstico (ver seccion 2.5.1 Pandeo
ineldstico, pdgina 58) es:

Fcr

F =
@ F.S.

En donde para pandeo inelastico:

F, = Equilibrio estable
2

()

F., = Equilibrio Neutro Indiferente = |1 — 20 2 E,
Cc
KL\ (KL\?
F.S.= Factor de seguridad. = E + ° (T) (T)
3 8C, 8¢, >
Sustituyendo:
(&
1-~L4|F
20,2 |7
B KL\ (KLY’
5 +3(7) &)
3 8C, 8c,>
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Sustituyendo los valores, la ecuaciéon queda como:

60.61)? 12530 kg/cm?
F,=[1- (60.61) 9/ - 12161759/ _,
2(126.10)? 1.84 cm
*Como nota para el lector, si se da el caso de que la relacion de esbeltez (%) _quede dentro de
max

la zona eldstica, entonces deberd de utilizar:

En donde para pandeo ineldstico:

F, = Equilibrio estable
2
T
F., = Equilibrio Neutro Indiferente = K2

23
F.S.= Factor de seguridad. = 1z

Sustituyendo:

n?E
. (%) B 12m%E
a = = 2

n o 2

Ver seccion 1.5 Esfuerzos Permisibles, inciso 1.5.1.3 Compresion pdgina 135 del manual IMCA.

3) Calculo del esfuerzo permisible por flexion F,

a) Serevisa que la viga cuente con un apoyo lateral adecuado.
*para este inciso, ver en Bibliografia y Referencias:
8 Estructuras de Acero Andlisis y Disefio- Stanley W. Crawley, Robert M.

Dillon, Winfred O. Carter- Limusa

l. Revision por torsion

_ 637 bf

NGz,

Lc
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637 (25.7)
c=—F—

=325.47cm =3.25m
V2530

*Para la obtencion del factor bf se sugiere ver “Tablas de dimensiones y
propiedades de perfiles” del manual IMCA, en perfiles tipo IR ver columna
referente a patin.

. Revision por flexidn lateral

. _ 1410000
C=—Fr—"
(d/Af)Fy
o= L410000 . oei o3 om = 10.52
€= 1053)2530 S em = Hasm

*Lc = Longitud especial de patines para cada viga

Por lo tanto:
1410000

L= aapry®

1410000

= mcb = 1051.53¢ch

Lu

*El coeficiente de variaciones de momento Cb es igual a

2
1.75 4+ 1.05 (Ml/MZ) +0.3 (Ml/MZ) < 2.3 para columnas de

marcos cuyos nudos se desplazan linealmente (marcos sin
contraventeo) y debe tomarse Cb = 1.0 en marcos con nudos fijos
linealmente (marcos contraventeados)

En este ejercicio se considera un marco contraventeado, por loque Cb = 1.0

Lu = 1051.53 ch = 1051.53(1.0) = 1051.53 cm = 10.52 m

717 x 104
Fy

’717 X 104
Lu=171 W \/E

Veb

Lu = |rr
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4)

5)

Lu=378Vcbhb =378vV1.0=378cm =3.78m
La longitud real de la columna es de 4.0m = Lb
*Lb = longitud NO soportada.
Como Lc < Lb < Lu la columna se considera con un apoyo lateral adecuado.
Para la toma de decision del esfuerzo permisible a utilizar en funcion de las
longitudes de arriostramiento.
(La palabra arristramiento hace referencia a la manera en la que estdn
sujetos los elementos estructurales de manera lateral.)
De acuerdo con la seccion 1.6.2 de este trabajo, entonces:

Fbx = 0.6Fy

Fbx = 0.6(2530 kg/cm?) = 1518 kg/cm?
Célculo de la relacidn % (ver seccion 3.6 de este trabajo):

fa _ 790.69kg/cm?

Fa =~ 121617 kg/em? - 06°

Como 0.65 > 0.15 los efectos de 2° Orden son significativos.

Debido a que los efectos de 2° Orden son significativos, se deben probar las relaciones de
esfuerzos para estabilidad entre los extremos de la columna (seccion 2.11.3, pdgina 74), esto
es:

C
fo | |G NTox
Fa 1_]5_@ Fbx
Fex

a) Calculo del factor de amplificacion (ver seccion 3.1.6 pdgina 91):

i 12m%E
Flox =

B Kbebx 2
23 ( Thx )
En donde:

Kbebx _ (1-0) (400)

= =35.4
Tox 113
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Nota: Esta relacion de esbeltez es calculada respecto al eje de flexion, en
este caso el eje x.

Entonces:
12n%E 12m2(2.039 x 10° kg/cm?)
Fop = = = 8374.45 kg /cm?
" o (Kurkar)y 233547 9/
Thx
El factor de amplificacién queda como:
790.69 kg /cm?
1-— ],C“ =1- 9/ =091

Fox 8374.45 kg /cm?

b) Calculo del factor de reduccidon. Como en este caso los extremos de la columna estan
sujetos contra el desplazamiento lateral (ver seccion 3.5 pdgina 104):

Cpx = 0.6 — 0.4 (Ml/MZ) =0.6-0.4(%,, \ 10¢) = 0.6

)=10

4
Cpx = 0.6 — 0.4 (Ml/MZ) =0.6-04 (740 x10%

Por lo tanto:

=0.81

fa+ Crmx | fox _ 790.69 kg/cm? [0.6 370.97 kg /cm?
F, 1_ij_a Fp, 121617 kg/cm? " 10911 1518 kg/cm?

ex

Como 0.81 < 1.0 La seccidn es aceptable por estabilidad entre los extremos.

6) Ahora se prueban las relaciones de esfuerzos en el extremo superior de la columna (por ser
el extremo donde se tiene mayor momento), para corroborar el aplastamiento o cedencia
del material debido al momento maximo aplicado en el extremo. (ver seccion 2.11.3 pdgina
77)

fa fbx

22X <10
0.6F, ' Fpy

fa | fox _790.69kg/cm? 370.97 kg/cm?

+ = =0.52+0.24 =0.76
0.6F, F,, 1518kg/cm? 1518 kg/cm?
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Por lo tanto:
0.76 < 1.0

Como se observa en la ecuacidn anterior, el 24% de la capacidad total de la columna se lleva el
esfuerzo por flexidn y el 52% la compresién pura, quedando una reserva de Capacidad de Carga
del 24%. Como 0.76 < 1.0, indica que la columna no fallard por aplastamiento en el extremo
donde se encuentra el mayor momento y por lo tanto se satisfacen las especificaciones IMCA, por
lo tanto, la columna no esta sobre esforzada.

120



4.2 Ejemplo 2

Una columna IR 14x71 de acero A 242 de grado 50 F, = 3515 kg/cm? con una altura de 4.3 m
estd cargada como se muestra. Los momentos flexionantes se aplican respecto al mayor
momento de inercia de la columna. Ambos extremos de la columna estdn impedidos contra el
desplazamiento respecto a ambos ejes. En el plano 24 la columna se encuentra empotrada en
ambos extremos, asi mismo en el plano 2x se encuentra articulada en los extremos. Revisar si la
columna es segura de acuerdo a las especificaciones IMCA.

430m |

&E/ M 10T/m

z

Esta columna presenta una Curva Doble de Flexién

\ AN\
+

(
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Segun el manual IMCA, las propiedades de este perfil son las siguientes:

Propiedades de la seccion
A 91.00 cm?
Ix= 20187.00 cm*
Sx=  1152.00 cm?

ry= 4.90 cm
rx= 14.90 cm
rT= 5.40 cm
d/Af= 1.14 cm™
bf= 20.40 mm

1) Calculo del esfuerzo axial unitario y el esfuerzo de compresion unitaria debido a la flexion
actuante.

. S P
a) Férmula del esfuerzo de compresién simple: f = "

_ 41000kg

= STz = 45055 kg,

cm?

. . I M -
b) Foérmula del esfuerzo axial unitario fp, = S—", en este caso se utiliza el mayor de los
X

momentos aplicados en los extremos.

20 X 105kg — cm k
= =1736.11"9
fox 1152cm3 / cm?

2) Calculo de los esfuerzos permisibles por carga axial y por flexion.

a) De acuerdo a los criterios de la columna y los valor que resulten de encontrar las
siguientes incégnitas, se obtendrd una férmula del esfuerzo admisible por
compresion axial F, para este caso:

l. Calcular la relacidon de esbeltez maxima

K, L 0.65)(430
(L _ (065)(430)
T (14.9)

KyL, (1.0)(430)

= =87.76
7 (4.9)

122



K, L L. . .
El valor de % = 87.76 es el maximo, por lo tanto el valor rige para disefio.
y

1. Calculo del valor Cc

o = [PTE _ |2(314159)2(2089 * 10°kg/cm?) _ .
e 3515 kg/cm? o

. (KL .
En este caso la relaciéon (7) - < (. por lo tanto la falla queda regida por
max

pandeo inelastico.

lll.  Calculo del factor de seguridad

3

Fso2L 3(%)_(%) 5 3(8776)  (87.76)°

== - =191
3 8C. 8c,2 3 8(107.01) 8(107.01)3

El valor de F, para el acero A 242 es de 3515 kg/cm?

De acuerdo con los valores obtenidos anteriormente, la férmula del esfuerzo
admisible de compresion axial es:

EZ

Sustituyendo los valores, la ecuacién queda como:

87.76)% 13515 kg/cm?
E, :[ (87.76) ] g/em” _ 1221439/,

~ 2(107.01)2 1.91

3) Calculo del esfuerzo permisible por flexién Fp,

a) Se revisa que la viga cuente con un apoyo lateral adecuado.
l. Revision por torsion

_ 637 bf

NGz

Lc
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637 (20.4)
Cc=—~

= 219.18cm = 2.20m
V3515

. Revision por flexidn lateral

1410000

ke = @apry

1410000

(L14)3515 351.87cm = 3.52m

Lc

*El coeficiente de variaciones de momento Cb es igual a

2
1.75 + 1.05 (M1/M2) + 0.3 (M1/M2) < 2.3 para columnas de

marcos cuyos nudos se desplazan linealmente (marcos sin
contraventeo) y debe tomarse Cb = 1.0 en marcos con nudos fijos
linealmente (marcos contraventeados)

En este ejercicio se considera un marco sin desplazamiento, por lo que
Chb=1.0

1410000

Lu=Ta/apry*©

Lu = 351.87(1.0) = 351.87cm = 3.5m

Lu=|54 717 + 10° V1 = 243.89cm = 2.44
u = . 3515 = . cm = 4. m

Si hacemos una comparativa entre la longitud de la columna Lb =
4.3m,Lc = 2.2my Lu = 3.5m nos queda entonces:

Lc < Lb > Lu . No cuenta con apoyo lateral adecuado.
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Entonces:

Fbx < 0-6Fy(esfuerzo bésico de flexion)

4) Determinaciéon de los limites inferior y superior de la relacion Lb/r; permisible para
determinar que férmula es valida para el esfuerzo por flexion permisible Fy,:

a)Célculo de Lb /7y (real o existente)

Lb_430__
rr 54 7

l. Limite inferior
717 X 10%Ch

E

717 x 10%(1.0)
T 4516

3515

II.  Limite superior

3590 x 10*Ch
Fy

= 101.06

3590 x 104(1.0)
3515

. . Lb L .
Esto es, que el Limite Superior > (r—) > Limite inferior.
T/ real

5) Calculo del esfuerzo permisible por flexion Fj,:
Lb\*
b AE) |

F,=|-————T’ _|F
bx =13 1080 x 105Ch| ”

2 3515kg/cm?(79.63)?
=|5- 3515 = 1617.93 kg/cm?
bx [3 1080 x 105Ch g/em
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6)

7)

a) Revisar con la férmula de la torsién:

p - 844 x 10°Ch _ 844 x 10°(1.0)
bx = Lb ( d) T 430(1.14)

=1721.75kg/cm?

f

Fpx = 1721.75kg/cm? < 0.6F, = 2109 kg/cm?

fa.

Cdlculo de la relacidn de esfuerzos de compresion e
a

fa _ 450.55kg/cm® 037
Fa 122143 kg/cm?

Como 0.37 > 0.15 los efectos de 2° Orden son significativos.

Debido a que los efectos de 2° Orden son significativos, se deben probar las relaciones de
esfuerzos para estabilidad entre los extremos de la columna, esto es:

a) Calculo del factor de amplificacién, como la flexién ocurre alrededor del eje x-x:

KpxLpx  (0.65)(430)

= = 18.76
Thx (149)
12m2%E 12m2%(2.039 X 10° kg /cm?)
Fo = = = 29833.53 kg/cm?
e 23 (Kbebx)Z 23(18.76)2
Thx
450.55 kg/cm?
ot _ 9/ 0.98

=1- =
F oy 29833.53 kg/cm?

b) Calculo del factor de reduccion. Como en este caso se trata de un marco impedido
contra el desplazamiento lateral:

Crpx = 0.6 — 0.4 (Ml/MZ)

M,
A es + por ser un marco con curva doble de flexion -.
2

Cnx = 0.6 04(+10)—04
mx_ . . 20 - .
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8) Revisar las relaciones de esfuerzo para la estabilidad:

0 B
Fa 1_],c_a Fbx

ex

fo | Cme |fox _ 45055 kg/cm? +[0.4 1736.11kg/cm? _ 078
Fo ' |{_ Jfa|Fox 1221.43kg/cm? " 10.9811721.75kg/cm? ~

ex

Como 0.78 < 1.0 La seccidn es aceptable por estabilidad entre los extremos.

9) Ahora se prueba la relacién de esfuerzos en el extremo superior de la columna (en donde se
encuentra el momento mayor).

Ja_ + Jox <1.0
0.6F, ' Fyy

450.55kg/cm? 1736.11kg/cm?
2109kg/cm? ~ 1721.75 kg/cm?

=0.21+1.00=1.21

Por lo tanto:
1.21>1.0

Como se puede observar en la ecuacidn anterior, el 100% de la capacidad total de la columna se
lleva el esfuerzo por flexién y ademas, un 21% se lo lleva la compresion pura, quedando sin
reserva de Capacidad de Carga. Como 1.21 > 1.0, indica que la seccidn no es satisfactoria por
falla de aplastamiento en los extremos, por lo tanto no cumple con las especificaciones IMCA, por
lo tanto, la columna esta sobre esforzada.
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4.3 EJEMPLO 3

Ahora se cuenta con una columna obtenida del disefio de una estructura de tipo reticular, la

columna es de tipo W 18x106 de acero A 36 con un F, = 2530 kg/cm?, la altura es de 266.2 cm,

y estd dispuesta como se muestra marcada con rojo a continuacion:

Segun el manual IMCA, las propiedades de este perfil son las siguientes:

Propiedades de la seccion

A= 200.70 cm?
Ix= 79500.00 cm*
Sx=  3343.00 cm?
Sy= 646.00 cm?
ry= 6.80 cm
rx= 19.90 cm
rT= 7.60 cm

d/Af= 0.70 cm™
bf= 284.00 mm
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1) Caélculo del esfuerzo axial unitario y el esfuerzo de compresion unitaria debido a la flexidn
actuante.

. .z . P
a) Formula del esfuerzo de compresion simple: f = "

_ 27984.831kg

k
200.7cm? 13944 g/sz

. . . M .
b) Férmula del esfuerzo axial unitario f;, = 5 €n este caso se buscaran los momentos

aplicados en los extremos tanto en el eje x como en el eje y.

168195.29kg — cm kg
= = . 1
bx 3343¢m3 5031/ 2
95145.22kg — cm kg
hy = Y= = 147.28 /sz

2) Cdlculo de los esfuerzos permisibles por carga axial y por flexion.
a) De acuerdo a los criterios de la columna y los valores que resulten de encontrar las
siguientes incégnitas, se obtendrd una férmula del esfuerzo admisible por

compresidn axial F, para este caso:

I.  Calcular el coeficiente de columna Cc

2m2E  [2(3.14159)2(2.039 * 106 kg/cm?)

C. =
¢ F, 2530 kg /cm?

= 126.10

En este caso la relacion C, estd ubicada en la frontera que separa la falla plastica
de la elastica.

Il.  Calculo de la relacion de esbeltez maxima. Para este caso, la columna
estara interactuando con 2 vigas y una columna mas, que afectaran de
manera directa la longitud efectiva de la columna, por lo que este caso se
resolvera de la manera que sigue (ver seccion 2.8 pdgina 63):

Il.a El caso se referird a un marco con desplazamiento permitido, en la

siguiente figura se encuentra marcada con rojo la columna en estudio y la
orientacién del perfil, se puede observar ademas que en el nudo superior
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T
S

Gy interactuan la columna en estudio, una columna superior y una viga
derecha, por lo que el cdlculo de K, :

]

D
-

5 1./Le
Gy = <l
21,/L,
A 79500 , 79500
;~ . _ 266217909 _29865+27329 _
7 4740957 ooy 91.64 :
2169 (I

Debido a que el nodo Gg no interactia con ninguna viga, pero esta
unido a la cimentaciodn:
Gg = 10.0

Si se toman los nomogramas presentados de la fig. 2.N se ubican los
puntos G4 y Gp y se traza una linea que los una, el valor de K,, = 2.7

Ga K Gg
“\
o 200 =F i
100.0 — 10,0 £ 100.0
50.0 T 50.0 |-
30.0 — 5.0+ 300
20.0 4.0 4- 200 |-
10.0 3.0 4+ 1 |
9.0 H i 9.0
8.0 4 8.0
0 H/' 70
6.0 + 6.0
5.0 1 5.0 -
4.0 2.0+ 4.0
3.0 1 3.0
2.0 1 20k
3 154~ |
1.0 i X 1.0
0 - 1.0 0*
{b}
Desplazamiento lateral permitido
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Il.Lb El caso se referira nuevamente a un marco con desplazamiento
permitido, en la siguiente figura se encuentra marcada con rojo la
columna en estudio y la orientacién del perfil, se puede observar ademas
gue en el nudo superior G, interactian la columna en estudio, una
columna superior y una viga izquierda, por lo que el calculo de K,:

J
A

_ZL/L,
1] A= S/,
i A T 3439 +31.48
@ Gy = 25622309 _ = = 1410
1.00) 4.67
2469 (1

Debido a que el nodo Gy no interactlda con ninguna viga, pero esta
unido a la cimentacion:

Gg = 10.0
Si se toman los nomogramas presentados de la fig. 2.N se ubican los

puntos G4 y Gg y se traza una linea que los una, se encuentra que el
valor de K,, = 3.2

Ga K Gg
o0
e 20.0 E__: il
100.0 4 10.0 ¥ 100.0 |-
50.0 4 i 50.0 |-
30.0 — 5.0+ 30.0 +—
20.0 — 4.0 4- 200 -
‘-\_- -
10.0 3.0 _ﬂ_
9.0 I 9.0
8.0 80
7.0 + B 7.0
6.0 | T 6.0
5.0 4 50
4.0 2.0 4 4.0}
3.0 30}
204 - 20+
Al 151 i
1.0 & 1.0
- + -
0 - 1.0 - L R
(b}
Desplazamiento lateral permitido
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Calcular la relaciéon de esbeltez maxima

KL, (2.7)(266.2)
. (199

= 36.12

KyL, (3.2)(266.2)

= 125.27
Ty (6.8) 5

KyL , . .
El valor de —i Y = 125.27 es el maximo, por lo tanto, el valor rige
y

para disefio.

.z KL
En este caso la relacion (7) < C. porlo que la falla queda dentro de la zona
max

plastica.

De acuerdo con los valores obtenidos anteriormente, la formula del esfuerzo
admisible de compresion axial es:

V.

I
2C.* |F.S.

Caélculo del factor de seguridad

3

5+3(%)_(%) 5 3(125.27) (125.27)°

F.S.=< =— —
3 8C, 8c.® 3 * 8(126.1) 8(126.1)3

5 375.81 1965808.607

3 * 1008.8 16041140.65

2.16

El valor de F,, para el acero A36 es 2530 kg/cm2

Sustituyendo los valores, la ecuacién queda como:

125.27)2]2530 kg/cm?
F, = [ ( ) ] 9/em” _ co333 kg/cmz

 2(126.1)2 2.16

3) Cdlculo del esfuerzo permisible por flexién Fp,

a) Se revisa que la viga cuente con un apoyo lateral adecuado.
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I. Revision por torsion

_ 637 bf

Py

Lc

637 (28.4)
c=——=35966cm=3.6m

V2530

II. Revision por flexidn lateral

1410000

Le=ranry

1410000

- _79616cm =179
(0.7)2530 cm m

Lc

1410000

b= aapry

*El coeficiente de variaciones de momento Cb es igual a

2
1.75 + 1.05 (Ml/MZ) +0.3 (Ml/Mz) < 2.3 para columnas de

marcos cuyos nudos se desplazan linealmente (marcos sin
contraventeo) y debe tomarse Cb = 1.0 en marcos con nudos fijos
linealmente (marcos contraventeados)

En este ejercicio se considera un marco con desplazamiento, por lo que

Cb = 1.75 + 1.05 (Ml/MZ) +03 (Ml/l\/lz)2

Cb = 175 + 105 ( 60159.76 ) N ( 60159.76 )2 501
o " \243536.64 ~\243536.64/
Ch=201<23
Sustituyendo:
Lu = Lc(Ch)
Lu = 796.16(2.01) = 1600.28cm = 16 m
Y
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717 * 104
Lu = |rp, |—————|Vcb
Fy

/717 104
Lu = l5.4 ﬁ V2,01 = 573.60cm = 5.73m

Si hacemos una comparativa entre la longitud de la columna Lb =
2.66 m,Lc = 3.6m y Lu = 16m nos queda entonces:

Lc > Lb < Lu - la columna se considera con un apoyo lateral adecuado.
Entonces:
Fbx = 0.6Fy
0.6Fy = 0.6(2530 kg/cm?) = 1518 kg /cm?

Fbx = 1518 kg/cm?

4) Calculo de la relacion de esfuerzos de compresion i—“:

a

fa  139.44kg/cm?

Fa ~ 595.019 kg/em2 ~ 023

Como 0.23 > 0.15 los efectos de 2° Orden son significativos.

5) Debido a que los efectos de 2° Orden son significativos, se deben probar las relaciones de
esfuerzos para estabilidad entre los extremos de la columna, esto es:

C
fo | |G NTox
Fa 1_]5_@ Fbx
Fex

a) Calculo del factor de amplificacion:
12m%E

23 (Kb;ifcbx)z

F,ex =
En donde:

KpxLpx  (2.27)(266.2)
Tow 19.9

= 36.12
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Entonces:

_ 12m2E _ 12m2(2.039 x 10° kg/cmz) — 8047.76 kg /cm?
T (_Kbeb_x)2 ) 23(36.12)? - oAb Rgrem
Thx

El factor de amplificacién queda como:

fa _ 134.44 kg /cm?
F.. — 8047.76kg/cm?

1- = 0.98

b) Calculo del factor de reduccion. Como en este caso son miembros a compresi[on en
marcos sujetos a desplazamiento lateral:

Cmx = 0.85
Por lo tanto:

=0.26

fa Crmx | fox _ 13944 kg/cm? +[0.85 50.31kg/cm?
Fo |{_ Jfa |Fox 595.019kg/cm? "~ 10.98] 1518 kg/cm?
i

ex

Como 0.26 < 1.0 La seccidn es aceptable por estabilidad entre los extremos.

6) Probar las relaciones de esfuerzos en el extremo superior de la columna (por ser el extremo
donde se tiene mayor momento):

Ja +f”—"s1.o
0.6F, ' Fpy

fa  fox 139.44kg/cm? 50.31kg/cm?
—_——t—= =0.091+0.033 =0.125
0.6F, + Fpy 158 kg/cm? + 1518 kg/cm? +

Por lo tanto:
0.125< 1.0

Como se observa en la ecuacidn anterior, el 3.3% de la capacidad total de la columna se lleva el
esfuerzo por flexion y el 9.1% la compresidn pura, quedando una reserva de Capacidad de Carga
del 87.6%. Como 0.125 < 1.0, indica que la columna no fallard por aplastamiento en el extremo
donde se encuentra el mayor momento y se satisfacen las especificaciones IMCA no quedando
una columna sobre esforzada, sin embargo cabe sefalar que el hecho de que nos quede un
elemento tan sobrado, implica un costo mayor dentro del disefio, por lo que es vital redisefiarla
con un perfil menor.
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Capitulo 5

Revision de columnas utilizando el
Software SAP2000
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5.1 Ejercicio

Ahora se cuenta con una columna real, obtenida del disefio de una estructura de tipo reticular de
5 niveles. La columna tomada sera el elemento No.19 en estudio (como lo marca el programa
SAP2000), es de tipo W 18x71 de acero A 36 con un F, = 2530 kg/cm?, la altura es de 660.90 cm

y estd dispuesta como se muestra a continuacién marcada por una linea color verde.

¥/ /=

ad
&

También se presenta una vista de la columna (marcada en color azul) a trabajar en los planos zy y

zx de la estructura.

A BP0 a®eQq]
LN - ey B -

et}

3D View

Analisic y Disefia Estructusal rev 1 cambio col

- omm

{ BUENOSISMO | Shadow Mode

LieHilig w i Ld -




SAP2000 ¥16.0.0 Ultimate - Analisis y Disefio Estructural rey 1 cambio col Inf BUENOSISMO | Shadow Mode | - o IEE

-FZ-|W-1"8- 10
Dl on s Ll -

Las propiedades de la seccidn segun el manual IMCA son:

Propiedades de la seccion
A 134.20 cm?
Ix=48699.00 cm*
Sx=  2081.00 cm?
Sy= 259.00 cm?

ry= 4.30 cm

rx= 19.10 cm

rT= 5.00 cm
d/Af= 1.18 cm™

bf= 194.00 mm

1) Calculo del esfuerzo axial unitario y el esfuerzo de compresién unitaria debido a la flexion
actuante.

. S P
a) Férmula del esfuerzo de compresion simple: f = "

_ 25456.21kg

k
1342cmz 18969  cme

, . o M ,
b) Férmula del esfuerzo axial unitario f;, = S0 en este caso se buscaran los momentos

aplicados en los extremos tanto en el eje x como en el eje y.
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_ 1854898.62 s kg
Jox = 508 1ems — 8913 /em?
32190.84 kg

foy = —Socmi = 12429 /sz

2) Cdlculo de los esfuerzos permisibles por carga axial y por flexion.
a) De acuerdo a los criterios de la columna y los valores que resulten de encontrar las
siguientes incégnitas, se obtendrd una férmula del esfuerzo admisible por

compresidn axial F, para este caso:

I. Calcular el coeficiente de columna Cc

2m2E 2(3.14159)2(2.039 = 10°)

E, 2530

=126.10

C. =

En este caso la relacion C, estd ubicada en la frontera que separa la falla plastica
de la elastica.

Il.  Calculo de la relacion de esbeltez maxima. Para este caso, la columna 19
estd interactuando con vigas y columnas que afectaran de manera directa
la longitud efectiva de la columna.

En la siguiente imagen se muestra marcada con verde la columna en
estudio y con azul las columnas y vigas que interactian directamente con
ella.

“O Shadow Mode - omEm

TEHA A0/ B 1A RAQRAQ UFyunae & % n SEEE ST oL T e
Sadant- 3 = 1 3 > DeHllY ~L Ld k-

139



Por lo que para este ejercicio se resolvera de la manera que sigue:

Il.a El caso se referird al marco con desplazamiento permitido, por lo que
el calculo de K, se resolverd en el plano zx siendo las vigas 20 y 17
(marcadas en naranja) y las columnas 22 y 16 (marcadas en morado) las
que afecten su comportamiento:

(m e m o0 -

Si se resuelve, queda como sigue:

_XI/L
A7 ¥%1L,/L,
//
) & 48699.08 48699.08
{ { G, = 661 + 381 _ 73.67 +127.81 — 185
& A= (48699.08) (1.00) - 108.95 o
447 .
. _ 21./L,
o=
>1,/L
J. /‘ /}ﬁ v/ v
— 48699.08 48699.08
G = 201 + 661 _ 167.35 + 73.67 — 9291
B = (48699.08) (1.00) - 108.95 o
447 :

Si se toman los nomogramas presentados de la fig. 2.N se ubican los
puntos G4 y Gg y se traza una linea que los una, el valorde K,, = 1.6
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Ga K Gy
(- -]
= 200 !3_: i
100.0 -1 10.0 100.0 -
50.0 -_*1 I 500
30.0 < 501 300
20.0 - PTo 8 200|-
100 3.0-4- 100}
9.0 - 1 9.0
8.0 BO-
7.0 T 7.0}
6.0 + 6.0
5.0 - 1 so0l-
4,0 20— 40}-
3.0 L 30
20- 20
- 1.5 a2 -
1.0 - 1.0}
0 - 104 0 [
{t}
Desplazamiontolateral perméitido

II.Lb El caso se referird al marco sin desplazamiento permitido, si
retomamos la imagen al principio de este ejercicio, notamos que existe un
contraventeo, pero para fines de disefio, estos no son considerados en el
calculo, Unicamente lo haran las vigas 112, 111, 108 y 107 (marcadas en
naranja) y las columnas 22 y 16 (marcadas en morado) que influyen para
el analisis en el plano zy como se muestra:
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Por lo que el calculo de Ky, queda como sigue:

_3L/L
A7 ¥%1L,/L,

2509.88 | 2509.88
Ga = 48699.08 G6L_" 23%99 08
(Fz60) @] +[(F5s5—

360 353 ) 25)]

3.79 + 6.58

= 338.19 + 344.89 _ 001>

_ZI/Lc
BT x1,/L,

2509.88  2509.88
Gp = 48699.08 2T~ 23%99 08
(Fz6) @]+ (T3

360 353 ) 25)]

8.62 + 3.79

= 338.10 + 34489 0018
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Si se toman los nomogramas presentados de la fig. 2.N se ubican los

puntos G, y Gg y se traza una linea que los una, se encuentra que el

valorde K, = 0.5

Ga K Gy
L] L0
50.0% 1.0 50.0p-
10.0 -4 100}~
TE 9F
3.0- 091 3.0}~
2.0 - 20—
0.8
1.0 — 1.0}=—
0.9 — 09l-
0.8 T 08—
0.7~ Q7=
0»6 — 0.? " &E =
0.5 — 05}
0.4 — 04—
0.3 — 03—

’ 06 - [
0.2 — 02—
0.1 - - o=
Q === e
[a)
Desplazarmiento lateral impedido

I. Calcularlarelacién de esbeltez maxima

KiL, (1.6)(660)

Tx

KyL, (0.5)(660)

do05) = 5543

=76.21

Ty

(4.33)

Ky L - :
El valor de 22 = 76.21 es el maximo, por lo tanto, el valor rige para

Ty
disefio.

KL

En este caso la relacion ( - ) < C, porlo que la falla queda dentro de la zona

max
pldstica.
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De acuerdo con los valores obtenidos anteriormente, la féormula del esfuerzo admisible de
compresion axial es:

Fy
2C,2 |F.S.

II.  Calculo del factor de seguridad

3

pgo5> (%) _ (%) 5 3(7621)  (7621)°

== — = 1.86
37 8C. 8c° 3 8(1261) 8(126.1)3

El valor de F, para el acero A36 es 2530 kg/cm?

Sustituyendo los valores, la ecuacién queda como:

(76.21)2 ] 2530 k
= [ = 1111.80"9/_ ,

2(126.1)2] 1.86

3) Calculo de la relacion i—a:
fo_ 26404
F, 1111.80 0.23%

Como 0.23 > 0.15 los efectos de 2° Orden son significativos.

4) Determinacion de los limites inferior y superior de la relacion Lb/r; permisible para
determinar que férmula es valida para el esfuerzo por flexidn permisible F,:

a) Calculode Lb/ry (real o existente)

Lb _ 660 — 132,00
rr 50 '
I. Limite inferior
717 x 10*Ch
Ey

En donde C, = 1.75 + 1.05(M,/M,) + 0.3(M,/M,)? pero no mayor de
2.3. (Para valores menores de 2.3 ver el Apéndice A, Tabla 7, pp. 252)
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M; 56467.89

= -1086
M,  65917.32

C, = 1.75 + 1.05(0.86) + 0.3(0.86)% = 2.71
Como 2.71 > 2.3 entonces el coeficiente Cp, se regird por el valor 2.3.
Sustituyendo valores:

= 80.73

717 x 10%(2.3)
2530

Como i—b = 132.00 > limite inferior = 80.73 entonces si hay inestabilidad lateral.
T

II.  Limite superior

3590 x 104Ch

E

= 108.65

3590 x 10%(2.3)
2530

.. . Lb .. . .
Esto es, que el Limite Superior < (r—) < Limite inferior.
T/ real

6) Calculo del esfuerzo permisible, la férmula de compresion para la zona elastica:

. 5l

-— L IF,
3 1080 x 105C,| ”

. 2 2530(132)2 2530—[2 0177_ 2530 = 1237.67 kg /cm?
» =137 1080 x 105(2.3) Sl ) T

a) Revision por medio de la férmula de torsion:

p _ 844X 10°G,
PT O 1d/ Ay

844 x 103(2.3)
660(1.18)

= 2525.06

Fy
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En este caso, F, para torsion es mas grande F,, = 2525.06kg/cm? > 0.6F, =
1518 kg/cm?. Por criterio para disefio el mayor es el que rige.

7) Debido a que los efectos de 2° Orden son significativos, se deben probar las relaciones de
esfuerzos para estabilidad entre los extremos de la columna, esto es:
a) Calculo del factor de amplificacion, como la flexion ocurre alrededor del eje x-x:

KpxLp: _ (1.6)(660)

= = 55.43
Tox (19.05)
2 2 6
gL 12UE 12wQRO9X109) o
ex = 23(Kbebx)2 T 23(5543)z o leergiam
Thx
fa 264.04
1- 2% =1-— =092
F or 341728 7

b) Calculo del factor de reduccién. Como en este caso se trata de un marco impedido
contra el desplazamiento lateral:

Cprox = 0.6 — 0.4 (Ml/MZ)

My
&S + por ser un marco con curva doble de flexion -
2

4957.25
) = 0.46

Cmx =06 =04 (+ 13940.90

7) Revision de las relaciones de esfuerzo para la estabilidad:

C
fo | |G NTox
Fa 1_]f_a Fbx
Fex

fa Cox | foxr  264.04 [0.46 891.35

= + = 0.41
fa | For 111219 10.9212525.06

1— 42

ex

Como 0.41 < 1.0 La seccidn es aceptable por estabilidad entre los extremos.

8) Ahora se prueba la relacién de esfuerzos en el extremo superior de la columna (en donde se
encuentra el momento mayor).
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f—“+f"—" <1.0
0.6F, ' Fyy

264.04 s 891.35
1518 ' 2525.06

=0.17+0.35 = 0.52

Por lo tanto:
0.52<1.0

Se observa en la ecuacién anterior que el 35% de la capacidad total de la columna se lleva el
esfuerzo por flexion y que el 17% la compresidn pura, quedando una reserva de Capacidad
de Carga del 48%. Como 0.52 < 1.0, indica que la columna no fallara por aplastamiento en el
extremo donde se encuentra el mayor momento y por lo tanto se satisfacen las
especificaciones IMCA, por lo tanto, la columna no esta sobre esforzada.

Ya que hemos terminado el disefio a mano, ahora es el tuno de revisar el disefio en el programa
SAP200, debido a que algunos datos se obtuvieron directamente del programa, es de esperarse
gue algunos de estos nos salgan iguales o aproximados, los cuales tomaremos como correctos o
verdaderos, sin embrago debemos tomar cuidado al hacer la revisidn, pues los resultados no
deben variar mas alld de unas décimas, en cuyo caso habra que revisar ambos desarrollos.

Ahora bien, cabe sefialar que al disefar con el programa SAP2000, éste nos arroja una serie de
resultados que deben de interpretarse para su correcto funcionamiento en condiciones reales.
Para revisar el elemento que estamos estudiando, que es la columna NO. 19, hay que seleccionar
la columna y el programa arrojard una tabla con varias pestafias que nos da los datos de disefio,
estos datos son Unicamente de apoyo para conocer la base del disefio y no pueden ser
modificados si no se cuenta con una seccion satisfactoria.
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La plataforma también nos da la posibilidad de revisar el material con el que estdn disefiados
todos los elementos, asi como los momentos de cada uno de ellos, esto en una “vista répida”.
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Una vez que el programa se corre, podemos obtener a detalle los elementos que se calcularon
para este ejercicio previamente.
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El disefio de la columna No. 19 debera revisarse bajo la caracteristica “envolvente” que sera la

que rija en disefo.
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Se pueden obtener los datos de una sola columna a detalle en tablas de Excel para una revision
mas general.

Columna No.19 - Excel Iniciar sesién m

Insertar Disefio de pdgina  Férmulas Datos  Revisar  Vista Q ;Qué desea hacer? 8 Compartir

o o = .
P . ftos -
Calibri -1 - A A - EFAjustartexto General - 7] Y | 5= =X B 2 utasuma Ay p
=] o = = & = [¥] Rellenar - -
N K §- i 5 Combinary centrar = § + 9 oo | &3 g Formsto Darformato Estilosde | Insertar Eliminar Formato Ordenary  Buscary
- ' ™ condicional - coma tabla~ celda~ - - - Borrar filtrar ~ seleccionar
Portapapeles & Fuente ] Alineacion 3 Nimero ] Estilos Celdas Editar -~
Ad - A || 19 v
A B C ] E F G H | J I~
1 TABLE: Steel Details 1 - Summary Data - AISC-ASD01
2 | Frame  DesignSect DesignType Status Ratio RatioType Combo | Location ErrMsg WarnMsg
3 Text Text Text Text Unitless Text Text cm Text Text
18 13 W18X71  Column  NoMessages 0.55896 PMM coms3 660.9 No Messages MNo Messages
19 19 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.47267 PMM comsa 0 No Messages I/r = 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
19 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.18952 PMM comsa 330.45 No Messages 1r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
21 19 W1BX71  Column  SeeWarnMsg 0.21397 PMM comsa. 355.4 No Messages 1/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
2N W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.20302 PMM comsa. 355.4 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
= W18XK71  Column  SeeErrMsgand WarnMsg 886605 Minor CBC Ratio COMBA 660.9 Beamy/Column capacity ratio exceeds limit |/ 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
41 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.4602 PMM coMmBs 0 No Messages I/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
5 W18X71  Column see WarnMsg 0.17464 PMM comas 330.45 No Messages I/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC 1 9.7b)
2 1 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.18958 PMM comas 355.4 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
7N W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.19416 PMM comss 355.4 No Messages I/r = 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
2N W1BX71 Column  SeeErrMsgand WarnMsg 886605 Minor CBC Ratio COMBS 660.9 Beam/Column capacity ratio exceeds limit |/ > 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
3 W18X71  Column See WarnMsg 0.36789 PMM comBs 0 No Messages I/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC 1 9.7b)
30 13 W1BX71  Column  SeeWarnMsg 0.20037 PMM comB6 330.45 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
311 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.21071 PMM comss 355.4 No Messages I/r = 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
2N W1BX71  Column  SeeWarnMsg 0.19986 PMM comss 355.4 No Messages 1/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
131 W18X71 Column  SeeErrMsgand WarnMsg 890998 Minor CBC Ratio COMB6 660.9 Beam/Column capacity ratio exceeds limit 1/ > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 8.7b)
34 1 W1BX71  Column  SeeWarnMsg 031227 PMM coms? 0 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
351 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.15204 PMM coms? 330.45 No Messages Ifr = 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
36 1 W1BX71  Column  SeeWarnMsg 0.16564 PMM coms? 355.4 No Messages 1/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
37 1 W18X71  Column  SeeWarnMsg 01548 PMM coms? 355.4 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
381 W18X71 Column  SeeErrMsgand WarnMsg 890998 Minor CAC Ratio COMB7 660.9 Beamy/Column capacity ratio exceeds limit |/ 60, check bracing at beam-column connections [AISC SEISMIC | 9.7b)
391 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.4301 PMM comss 0 No Messages 1r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
a0 1 W1BX71  Column  SeeWarnMsg 0.20345 PMM comss 330.45 No Messages 1/r > 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
a1 W18X71  Column  SeeWarnMsg 0.22005 PMM comss 355.4 No Messages 1/r = 60, check bracing at beam-column connections (AISC SEISMIC | 9.7b)
a2 o WARYTT  Falimn aa Warnlcn A20018 DAdns coner 268 4 Ao Maccacas Ltc 2 80 chack hraciag at haam-column connactions LAISC SEISALC 10 Th -
St Det Sum - AISC-ASDO1 Program Control (O] . >

Lista _ H

151



Columna No.19 - Excel Iniciar sesién m

Insertar Disefio de pdgina  Férmulas Datos  Revisar  Vista Q@ ;Qué desea hacer? £ Compartir

[

- EFAjustar texto General - GJ ﬁ.} %" EEX E Ehmmav QY p
Rellenar =

<3 o Formato Darformato Estilos de  Insertar Eliminar Formato Ordenary  Buscary
™" condicional - comotabla~ celda ™ - - - B filtrar = seleccionar ~
Portapapeles & Fuente & Alineacién m Ntmero 5 Estilos Celdas Editar -~

“D ® i - - A A=
By -

PE?E' - N K 5 - - HeA- =

ombinary centrar ~  § ~ % 000

Al - fe | TABLE: Program Control v

A 3 @ D 3 F G H J K L M N o P a

TABLE: Prograrh Control

ProgramName  Version Proglevel LicenseNum License0s LicenseSC LicenseHT CurrUnits SteelCode ConcCode AlumCode  ColdCode RegenHinge
Text Text | Text Text Text Text Text Text Text Text Text Text Text

SAP2000 16.0.0 Yes Yes No Kgf, cm, C AISC-ASDO1 ACI 318-05/IBC2003 AA-ASD 2000 AISI-ASD36 Yes

| St Det Sum - AISC-ASDQ1 Program Control (O] 1 "
e L

En donde podemos ver las combinaciones de cargas en el elemento, las mds sobre-esforzadas y
las que no generan mayores problemas en el diseiio del elemento.

Se obtiene también de esta manera la tabla de detalle de la seccion permitiéndonos comparar
nuestros resultados, en este ejercicio la mayoria de los resultados son parecidos.

100 ¥16.0.0 Ultimate - Analisis y Disefia Estructural rev 1 cambio col inf BUENOSISMO | Shadaw Mode - a

Area 134.193 SHMajor : 2076.109 rHajor : 19.858 AUMajor: 58.984
IMajor : 48699.0877 SMinor : 258.845 riMinor : 4.325 AUMinor: 66.497
IMinor 2509 .875 ZMajor 2376 .124 E 2038901.9216

8.000 ZHinor 404.760 Fy 2531.051

= 0000 Design type: Colum
- 1306700 me Type : Special Homent Frane

: wnz.550 Compart

< ade.son Major fxis : 0.B08 degrees counterclockwise fFram Local 3
: 660,900 nLir ERRTT

: 190,193 SWajor : 2076109 L AlMajor: 58.98%
OO 7 SHinar : 258 25 AHinor: 66407
509875

e

STRESS CHECK FORCES & MOMEWTS
cation a3 w2 vz vy 1
60980 -35438.206 185LA98.615  -02100.839  S25.822 A 25387

PHIN DEMIND/COPACITY RATID
werning Total v afor minor status
Hatio Ratio Ratin imi

892 - 0252 4 6573

Equation
-1

WKIAL FORCE DESIGH

P Fa Fa Ft
Furce Stress  Allowable Allouahle
Rxial -35NIN.236  26M.05%  10AD.30N | 1518.630

FONENT PESIGH
[ n b Fe
Honent Stress  Allowable Allouable
Hajar Honent 1854898 #93.450  1578.630 2085853
Winer Homent -32198.839  124.363  1B96.288  1h94.334

SHEAR DESIGN

u o fu Stress Status 1
Force Stress  Allowable Eheck Torsion
Hajor Shear 525,827 BO.088  1012.420 o 008
Miner Shear 115,300 1734 1m12.420 ¥ o N7

BE Ratio

CONTIMUITY PLATE, BOUGLER PLATE AND BEAM/COLUNN RATIOS
t b1 P1

[ Vajor Minor
Jodat Design E ; e e
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Podemos observar variaciones en las propiedades de la seccidn, pero en manual IMCA trabaja con
valores enteros, mientras que el programa considera fracciones. Uno de los detalles mas
significativos es el calculo del coeficiente K, ya que el programa no especifica la obtencidén de este
valor, mientras que en el ejercicio lo obtuvimos por medio de nomogramas, haciendo énfasis en
el que al considerar un marco sin desplazamiento el coeficiente K tiene un valor especifico de
disefio y el programa no lo toma en cuenta.

La correccién de cualquiera de estos datos es posible, gracias a que el mismo programa nos da
esta posibilidad en el boton de sobre-escribir y asi poder obtener un resultado mas real o sin que
nuestra estructura se deforme de mas.
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Conclusion



De este trabajo se concluye que es importante conocer los métodos tradicionales de disefio,
que serdn una herramienta importante para el calculo éptimo de estructuras ya que nos
ayudan a comprender los procesos utilizados en los programas por computadora.

Debido a que los elementos y materiales con los que estdn hechos los elementos
estructurales, el disefio, resistencia y comportamiento nunca seran iguales; sin embargo los
métodos de disefio fueron creados por aproximaciones, ya que estudios de los elementos de
una estructura se comportaran de maneras casi iguales en condiciones similares a las que en
su momento fueron estudiadas (hablando de coeficientes por ejemplo), entonces concluimos
también que ningun método de disefio conocido es exacto, aunque habrd algunos que para
ciertas condiciones, materiales, cargas, esfuerzos e incluso lugares, sean mas aproximados a
condiciones reales.

Para este caso especial, se demostrd que saber disefiar en un software no serd garantia de
que el trabajo que desarrollemos esté adecuado o cumpla con los requerimientos marcados,
muy probablemente los errores considerados en este trabajo se deban a que las normas con
las que trabaja el programa son las de Estados Unidos y Canada, arrojando una diferencia
considerable con manuales y normas Mexicanas; por tal motivo cabe sefialar la importancia
de tener los conocimientos basicos de disefio y la comprensidon del mismo método para
poder en un momento dado hacer correcciones de disefio sobre el mismo software si es
posible o hacer un célculo mas real o mucho mds aproximado a mano, ya que es el disefiador
el que considere o no varios factores a la hora de disefar los elementos.

En este trabajo se observa también que muchas de las férmulas y coeficientes utilizados en el
método de Disefio por Esfuerzos Permisibles (DEP) son tomadas a consideracion del mismo
disefiador quien, con base a su experiencia, pueda elegir entre férmulas, coeficientes,
condiciones y finalmente elegir algin método que le permita satisfacer y cumplir con las
normas mexicanas de disefio.
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