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ALCANCES

Este trabajo surge como proyecto conjunto entre el titular de la asignatura de Diseflo de
Estructuras Metélicas, Ing. Gustavo A. Jiménez Villegas y el autor, para desarrollar un material de
apoyo en esta materia, sobre el tema de disefio plastico de acero, ya que el estado actual de los
planes de estudio apenas comienzan a adoptar la enseflanza de dicho método de disefio, En
particular en nuestra escuela, el disefio plastico o por estados limite, aun no es considerado en los
temarios vigentes. Por ello, este trabajo pretende ser una propuesta para que, el tépico del disefio
plastico, comience a ser implementado dentro de ios programas de estudio.

La presente investigacion tiene como finalidad mostrar los conceptos que fundamentan el
método de disefio por estados limite, este método ha tomado una relevancia importante en los
ultimos afos ya que viene reempiazando el uso tradicional del método de disefio por esfuerzos
permisibles, pues se ha venido corroborando que por las caracteristicas del acero, este uitimo
método resulta un tanto conservador, ademas de que en la actualidad se busca disefiar estructuras
lo mas ligeras y por consecuencia econémicas posibies.

Por ofra parte, en nuestro pais a raiz de la firma de convenios internacionales de comercio y
la globalizacion de los mercados, hacen del uso del método de disefio por estados limite una
practica indispensable, solo hay que mencionar que las Ultimas ediciones de los manuales de
construccion en acero tanto del American Institute of Steel Construction AISC, como del Canadian
Institute of Steel Construction CISC, y desde luego fas Normas Técnicas Complementarias de!
Reglamento de Construcciones del D.F., se basan en este método de disefio.

En la primera parte del estudio se presentan las propiedades y el comportamiento del acero
estructural, a partir de esto, se definen las hipdtesis en las que se basa el método de disefio
plastico o por estados limite. En capitulos posteriores se presenta la respuesta de miembros
estructurales ante los diversos elementos mecanicos o esfuerzos a los que pueden estar
sometidos (tension, compresion, flexion y flexocompresion), al actuar las diferentes cargas de
servicio, de igual forma se brindan las formulas para su diseflo. Ademas se presenta un capitulo
sobre los aspectos generales en el disefio de conexiones. Y finalmente se agrega un apéndice con
algunos de los ejemplos de aplicacion, usados a lo largo del trabajo, resueltos con programas de
computo disponibles en el mercado, con el objeto de comparar los resultados obtenidos en ambos
casos.

A lo largo del trabajo, se retoman las especificaciones establecidas en las Normas Técnicas

Complementarias para Disefo y Construcciéon de Estructuras Metalicas (NTCDCEM) del RCDF . .

(ref. 3), enriqueciéndolas con ayuda de graficas, dibujos, y la bibliografia referida al final, para
hacer mas explicitos los contenidos y aplicaciones que en ellas se contienen. Se presentan
también, ejemplos de aplicacién, buscando con ello despertar el interés y sensibilizar sobre la
importancia y la aplicacion practica de este método de diseo.
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ANTECEDENTES
Propiedades del acero estructural

Una de las primeras consideraciones que se debe tener en cuenta para realizar un proyecto
estructural, es conocer la manera en que respondera el material que sera utilizado. En el caso de!
acero la informacién sobre su comportamiento ante la accidén de una carga lo brindan las graficas
esfuerzo-deformacion.

Dichas graficas se obtienen de la prueba de laboratorio que todos conocemos; una probeta de
acero estructural se somete a una fuerza de tension, y €sta comienza a alargarse, se miden los
esfuerzos aplicados (fuerza / drea) y las deformaciones observadas en la probeta graficandose los
resuitados. El comportamiento tipico de un acero estructural ductil presenta las etapas siguientes:
en la parte inicial de la prueba, si se incrementa la fuerza a razén constante, el alargamiento
aumentara constantemente, si el miembro se descarga recupera la forma y dimensiones iniciales,
es decir, tiene un comportamiento elastico; en la gréfica esta primera etapa esta representada por
la porcion recta inicial, su punto mas alto se denomina limite proporcional. "El mayor esfuerzo que
un material puede resistir sin deformarse permanentemente se llama limite elastico. Este valor rara
vez se mide y para la mayoria de los materiales estructurales, incluido el acero, es sindénimo del
limite progorcional. Por esta razén se usa a veces el término denominado limite proporcionai
elastico” "t2. Durante la prueba, se observard que al rebasar este punto se presenta un
incremento de la deformacion sin un incremento correspondiente en el esfuerzo, a este punto se le
denomina esfuerzo de fluencia, esta etapa se identifica como la regién plastica, después de que
ocurre la fluencia del material las particulas de la probeta sufren un reacomodo por lo que se
presenta un endurecimiento por deformacion, en el cual se requieren esfuerzos adicionales para
producir deformaciones mayores hasta que la curva alcanza su esfuerzo maximo y luego
desciende una pequefia distancia antes de que ocurra la falla de la probeta

El esfuerzo de fluencia es el parametro mas importante del acero debido a que la mayoria de
los métodos de diseiio se basan en este valor como se vera mas adelante.

Los valores de la deformacion plastica varian de 10 a 15 veces la deformacion elastica,
mientras que en el punto de falia generalmente se tienen deformaciones unitarias que varian entre
150 y 200 veces la deformacion elastica, observandose también una marcada reduccién de la
seccion transversal.

La fluencia del acero en primera instancia pareceria una seria desventaja, pero en realidad es
una caracteristica benefica de los aceros ductiles, si una estructura de acero dtctil alcanza el
esfuerzo de fluencia en un punto, esa parte de la estructura fluird localmente sin incremento en el
esfuerzo, provocando que tal parte se “apoye” en los elementos adyacentes, permitiendo de esta
manera que los esfuerzos en una estructura de acero se reajusten e impidiendo asi una falla
prematura. Puede afirmarse también que la fluencia del acero proporciona una reserva de
deformacion plastica, que brinda a los elementos o estructuras de este materia! la ductilidad
suficiente para resistir sobrecargas y golpes repentinos. Si no tuviese esta capacidad ocurriria una
falla subita como las que presentan el vidrio u otros materiales fragiles.

La figura 1 muestra la grafica esfuerzo-deformacién, tipica para un acero estructural ductil,
fuera de escala por la fuerte desproporcion entre las deformaciones iniciales y las finales
mencionadas anteriormente.
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Figura 1. Diagrama esfuerzo-deformacion caracteristico de un acero
estructural con bajo contenido de carbono

Pese a que el comportamiento del acero es por naturaleza ductil, nunca se debe asumir que
una estructura de acero tendra en su conjunto dicho comportamiento, el desconocimiento de la
calidad y caracteristicas del material o una mala concepcion en el disefio, pueden provocar la
aparicion de fallas fragiles en las estructuras. Un ejemplo de una falla fragil puede ocurrir en las
zonas de conexion, si recordamos que al someter un elemento de acero a una fuerza de tension,
se provoca en este una contraccion de la seccion transversal en su zona intermedia como
consecuencia del flujo del material, dandose con esto el comportamiento ductil del material. En
cambio en la zona de su conexion el elemento se encuentra fijado a otro miembro por medio de
tornillos o soldaduras, lo que le restringe la contraccion transversal e impide |a fluencia del material
por lo que puede se puede presentar una falia fragil.

Por otra parte hay que recordar que la baja ductilidad o fragilidad es una propiedad asociada
con la alta resistencia del acero. Un acero fragil puede fallar repentinamente, sin dar aviso, cuando
se sobrecargue y durante el montaje puede fallar debido a los impactos propios de los
procedimientos de construccion.
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Por lo anterior los aceros empleados en nuestras estructuras deben de presentar un
comportamiento ductil, para lo cual se solicita satisfacer los requisitos siguientes (referencia 3) :

a) El valor minimo garantizado de! esfuerzo correspondiente al limite inferior de fluencia del
acero, Fy, no es mayor que el 80% de su esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension,
Fu.

b) La curva carga-deformacion del acero tiene las caracteristicas para que pueda presentarse la
redistribucion de momentos requerida para la formacion del mecanismo del colapso. Para ello
debe tener una zona de cedencia, de deformacion creciente bajo esfuerzo practicamente
constante, correspondiente a un alargamiento maximo no menor de 1%, seguida de una zona
de endurecimiento por deformacion, y el alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser menor de 20%

Definicién de los métodos de disefio elastico y plastico.

En el método de disefio elastico se estiman las cargas de trabajo o de servicio, o sea, las
cargas que la estructura tiene que soportar, se realiza un analisis estructural con base en la teoria
elastica lineal, se obtienen los elementos mecénicos que obraran sobre los diferentes miembros
estructurales y estos se revisan con base en ciertos esfuerzos permisibles que son una fraccién del
esfuerzo de fluencia del material, es decir, se obliga a la estructura a no sobrepasar la porciéon
recta inicial de la grafica esfuerzo-deformacion o lo que es lo mismo la regién elastica por io que el
término "disefo elastico” se usa comunmente para describir este método, aunque los términos
diserio por esfuerzos permisibles o disefio por esfuerzos de trabajo son mas apropiados.

Practicamente todas las estructuras de acero existentes se disefiaron con métodos elasticos.
No obstante, la experiencia ha mostrado que las estructuras pueden soportar una carga mayor a la
estimada por los métodos elasticos, debido a que la ductilidad del acero proporciona una reserva
adicional de resistencia. Al presentarse una sobrecarga, ciertas zonas comienzan a presentar flujo
del material, lo que permite una redistribucion de la carga, es decir, la estructura comienza a
trabajar en el rango plastico de la grafica esfuerzo-deformacién, este comportamiento es la base
del diseno plastico.

En términos generales, para el método plastico, las cargas de trabajo se estiman y se
multiplican por ciertos factores de seguridad o sobrecapacidad y los elementos estructurales se
disefan entonces con base en sus resistencias al colapso. Otro nombre que se da a este método
es el de disefio al colapso.

“Con base en esta informacion se han hecho muchas propuestas de disefio plastico en las
ultimas décadas. Indudablemente, para cierto tipo de estructuras es verdad que con el disefio ™~
plastico se puede lograr un uso mas econdémico del acero que con el disefio eléstlco" REF-2

DISENO POR ESTADOS LIMITE

La mayorla de las normas vigentes en México para diseho y construcclén de estructuras de .
acero para edificios, proceden de las especificaciones en uso en los Estados Unidos."En el caso
particular de estructuras de acero, del Instituto Amerlcano de Construccién en Acero (AISC) por
sus siglas en inglés.

El AISC adopta tres métodos de diseilo: ASD (Allowable Stress Design) diseﬂo por esfuerzos
permisibles o disefo elastico, disefio plastico y LRFD (Load and Resistance Factor Design) disefio
por factores de carga y resistencia.

Una concepcion muy general del método de disefio por esfuerzos permisibles se menciond en
parrafos anteriores. El método de disefio plastico, implica un andlisis estructural plastico, lo que
significa determinar para una estructura su mecanismo de falla, es decir, determinar todos los
puntos donde se formaran articulaciones plasticas antes de presentarse el colapso, este



procedimiento es posible realizarlo para una viga simplemente apoyada o una viga continua con
varios apoyos, después de varias suposiciones de mecanismos de falla, pero para una estructura
tridimensional formada a base de marcos rigidos, resulta un problema extremadamente complejo y
solo se puede resolver con ayuda de un programa de computo que realice analisis estructural no
lineal, ademas para que ocurra el mecanismo de falla supuesto, se debe garantizar que las cargas
no variaran en magnitud ni posicién significativa durante la vida util de la estructura, lo que para un
edificio seria muy dificil conseguir, en particular en lo que respecta a las fuerzas laterales, debido a
que no tenemos la certeza de los valores y la periodicidad con que se presentaran.

El presente trabajo se abocara unicamente al método de disefio por factores de carga y
resistencia.

Los principios fundamentales, conceptos generales y aplicaciones practicas del método de
disefio por factores de carga y resistencia, LRFD puesto en vigor por el AISC en 1986 es
considerado como el procedimiento mas econdmico y racional de estructuras de acero para
edificios. Este método es similar al de disefio por estados limite incorporado en las Normas
Técnicas Complementarias para Diseiio y Construccion de Estructuras Metalicas, sin
embargo, estas Gltimas incorporan las lecciones derivadas sobre el comportamiento de estructuras
tras los sismos de 1985 de la ciudad de México.

En este método, considerado diserio plastico por que la revisidn de los elementos
estructurales se realiza en base a su resistencia al limite o al colapso, la obtencién de los
elementos mecanicos a que estaran sujetos los miembros que conforman una estructura, se reallza
mediante un analisis estructural elastico-lineal . .

El disefio con factores de carga y resistencia, al igual que las normas, se basa en los
conceptos de estados limite. El término estado limite se usa para describir una condicién en la que
una estructura o parte de ella deja de cumplir su pretendida funcién. Existen dos tipos de estados
timite: los de resistencia y los de servicio. Lo e

Los estados limite de falla se basan en la seguridad o capacidad de carga de las estrucluras e
implican las resistencias de los elementos estructurales.

Los estados limite de servicio se refleren al comportamiento de las estructuras bajo cargas
normales de servicio y tienen que ver con aspectos asociadas con el uso y ocupacién, tales como
deflexiones excesivas, deslizamientos, vibraciones y agrietamientos.

“L.as especificaciones LRFD se concentrah en requisitos muy especificos relativos a los
estados limite de resistencia y le permiten al proyectista cierta libertad en el drea de servicio. Esto
no significa que el estado Ilimite de servicio no sea importante, sino que la consideracion mas
importante (Ecomo en todas las especificaciones estructurales) es la seguridad y las propiedades de
la gente” Ademas, la referencia 1, fija solicitaciones para los limites de servicio en sus
articulos 184 y 209. Algunos estructuristas restan importancia a la revisién de los estados limite de
servicio sin embargo es muy importante realizar esta revision, ya que si bien una estructura puede
garantizar las condiciones de resistencia sin presentar un colapso a un cuando no se cumplan los
estados limite de servicio, esta condicién provocarsd en los ocupantes una sensacion de
inseguridad, llegando incluso a presentarse desperdicio de areas por esta situacion.

En el método de disefio por factores de carga y resistencia o disefio por estados limite, las
cargas de trabajo o servicio (Q) se multiplican por factores de carga o seguridad "\, que son casi
siempre mayores que 1.0 y se obtienen las cargas factorizadas o cargas ultimas usadas para el
diseio o mejor dicho para la revisién — se dice revisién por que en realidad eso es lo que se lleva a
cabo en la etapa de disefio, se propone en principio un perfil estructural para revisar si es capaz de
soportar los esfuerzos a los que estaréd sometido si éste no es capaz de resistirlos, se prueba otro
con mayor capacidad- de los elementos estructurales.




La estructura se proporciona para que tenga una resistencia ultima de disefo suficiente para
resistir las cargas Ultimas. Esta resistencia se considera igual a la resistencta nominal (R,) del
miembro estructural, multiplicada por un factor de resistencia & que es normalmente menor que
1.0; este factor toma en cuenta las incertidumbres relativas a resistencias de los materiales,
dimensiones y mano de obra.

En resumen: (suma de los productos de los efectos de las cargas y factores de carga) <
(factor de resistencia)(resistencia nominal)

IMQ SOR,

La formula anterior es la ecuacién basica que define el método de disefio por, factores de
carga y resistencia o disefio por estados limite. EI miembro Izquierdo de esta expresion se refiere a
los efectos de las cargas en la estructura, y el derecho a la resistencia o capacldad ‘del elemento
estructural

Factores de carga

Para el disefio por estados limite implementado en nuestro reglamento, las cargas titimas a
que estaran sometidos los diferentes miembros estructurales se obtienen . afectando  las
combinaciones de las diferentes acciones de carga posibles, por un factor. de carga acorde al tipo
de combinacion, para lo cual, prlmeramente se definiran las acciones de carga que actuan sobre_;
las estructuras de acuerdo al articulo 186 " 'como:

Acciones permanentes.- cargas que permanecen constantes con el tiempo: carga muerta -
Acciones variables.- modifican su valor durante el transcurso del tiempo: carga viva

Acciones accidentales.- no se deben al funcionamiento normal de la edificacién, alcanzan valores -
significativos en lapsos breves de tiempo: sismo, viento

“Se debe verificar la ocurrenmaRdFe combinaciones de carga que tengan la poslbllldad de -
ocurrir simultaneamente”, articulo 188 R&F ! para lo cual se consideraran dos tipos: .

Combinacién Factor de carga ;
En la que intervienen acciones permanentes y acciones variables. .11_4

En la que intervienen acciones permanentes, acciones variables y acciones ‘yj 1.1
accidentales, (s6lo se considerara una accién accidental por cada combinacién ST

de carga)

Se deben tomar en cuenta las siguientes consideraciones:

Para estructuras del grupo A, el factor de carga de la primera combinacion, sera de 1.5,
e Setomara el valor de la carga viva maxima Wm para la primera combinacion, mienlras que
para la segunda, se tomara el valor de la carga viva instantanea Wa arllculo 199 REF:1.,




En el disefio por factores de carga y resistencia {LRFD) del AISC, se estlpulan para las
dlferentes combinaciones de carga, los factores de carga siguientes:

U=1.4D e : A (Férmuié LRFD-A4-1)
U=12D+16L+05(L,oSoR) = - ‘ (Férmula LRFD-A4-2)
U= 1.2D + 1.6(L, 0 S o R) +(0.5L 0.8W) - ‘ (Férmula LRFD-A4-3)
U=1.2D+1.3W +0.5L +0.5(L,oSoR) .~ - - (Formula LRFD-A4-4)

U=1.2D + 1.5E + (0.5L 0 0.28) . : : 7 (Férmula LRFD-A4-5)

U — Carga ultima

D ~ Carga muerta

L — Carga viva

L, — Carga viva en techos

S — Carga de nieve

R — Carga inicial de lluvia o hielo
W - Viento

E - Sismo

No obstante que observamos algunas dlferencias en Ios faclores de carga,

i tomamos en

cuenta que los valores de las acciones de carga estipulados-en: este ‘codigo,: son’también -
diferentes, al realizar el disefio por uno u otro método se. observaré que se obtendrén resultados :

semejantes.

Con la consideracién anterior, este trabajo se enfocaré en. el método por estados llmlte :

delineado en la referencia 3.

Tipos de estructuras

Toda estructura debe contar con las caracteristicas adecuadas paré asegurar la estabilidad de -

ia edificacion ante cargas verticales y brindar la resistencia y rigidez suficientes ante efectos de
cargas verticales y horizontales combinados.

La referencia 3 define dos tipos de estructuras a utilizar en el diseilo de estructuras de acero.

Estructuras tipo 1, “comunmente designadas marcos rigidos o estructuras continuas, se
caracterizan porque los miembros que [as componen estadn unidos entre si por medio de
conexiones rigidas, capaces de reducir a un minimo las rotaciones relativas entre los extremos de
las barras que concurren en cada nudo, de manera que el analisis puede basarse en la suposicién
de que los angulos originales entre esos extremos se conservan sin cambio al deformarse la
estructura”. Sus conexiones se deben disedar para resistir 1.25 veces los elementos mecanicos de
disefio (ultimos) que existan en los extremos de las barras, ademas de satisfacer todos los
requisitos solicitados en la seccion referente a conexiones de la misma referencia 3.

Estructuras tipo 2, “son las que estan formadas por miembros unidos entre si por medio de
conexiones que permiten rotaciones relativas, y que son capaces de transmitir la totalidad de las
fuerzas normales y cortantes, asi como momentos no mayores del 20 % de los momentos
resistentes de disefo de los miembros considerados”. En este tipo de estructuras, se encuentran
tas armaduras y las vigas secundarias para los sistemas de piso, sus conexiones se disefian con
los elementos mecanicos ultimos existentes en los extremos de las barras.



Materiales REF-%?

Los aceros que pueden utilizarse en estructuras disefiadas de acuerdo con estas Normas, asi
como remaches, tornillos, conectores de cortante, metales de aportacién y fundentes para
soldadura, son los que se indican en las secciones 1.3.1 a 1.3.7 (ref. 12). Pueden utilizarse otros
materiales y productos, diferentes de los indicados, si son aprobados por el disefador y la
Administracién. La aprobacion puede basarse en especificaciones publicadas que establezcan las
propiedades y caracteristicas del material o producto, que lo hacen adecuado para el uso que se le
pretende dar, o en ensayes realizados en un laboratorio acreditado por la entidad de acreditacién
reconocida en los términos de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion.

1.3.1 Acero estructural

B-254 (ASTM A36) Acero estructural.

Acero estructural con limite de fluencia minimo de 2950 kg/em”

B-99 (ASTM A529) (295 Mpa)

B-282 (ASTM A242) Acero estructural de baja aleacion y alta resistencia.

B-284 (ASTM A572) Acero estructural de alta resistencia y baja aleacion al manganeso-vanadio

Accro estructural de alia resistencia y baja aleacion de hasta 100 mm de grueso,

(ASTM A588) con limite de fluencia minimo de 3515 kg/cm’ (351.5 Mpa)

Perfiles de acero de alta resistencia y baja aleacion, de calidad estructural,

(ASTM A913) producidos por un proceso de tratamiento térmico especial.

(ASTM A992) Acero estructural para perfiles H laminados para uso en edificios.

B-177

(ASTM AS3, grado B) Tubos de acero, con o sin costura,

Tubos de acero al carbono para usos estructurales, formados en frio, con o sin

B-199 (ASTM AS00) costura, de seccion circular o de otras formas.

Tubos de acero al carbono para usos estructurales, formados cn caliente, con o

B-200 (ASTM AS01) sin costura

En la tabla 1.1 se indican los valores de los esfuerzos [} y F, de ios aceros listados arriba

Tabla 1.1 Esfuerzos F, y F, de aceros estructurales
Nomenclatura F.® F,®
NOMm ' ASTM? |Kg/cm? MPa Kg/cm? MPa
B-254 A36 2530 253 408025620  |408 a 562
B-99 A529 2950 295 4220a5975 422 a597.5
B-282 A242 2950 295 4430 443
3235 3235 4710 a71
3515 3515 4920 492
B-284 . |AS572 2950 295 4430 443
3515 3515 4570 457
4220 422 5 270 527
3570 457 5620 562
A992 3515 3515 457026330 |457 a633
B-177 A53 2460 246 4220 422
B-199 A500® 3235 323.5 4 360 436
B-200 A501 2530 253 4080 408
A588 35159 351.5 4920 492
A913 351524920 ) |351.52492" (4570263307 457 a633")
12
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Notas:

1 Norma Oficial Mexicana
2 American Society for Testing and Malerials
3 valor mintmo garantizado del esfuerzo correspondlente al limite inferior de fluencia del
material .
4 Esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension.
Cuando se indican dos valores, el segundo es el maximo admlsible
5aSTM especifica varios grados de acero A500, para tubos circulares y rectangulares.
5 para perfiles estructurales, para placas y barras, ASTM especifica varios valores que
dependen del grueso del material. : .
7 Depende del grado, ASTM especifica grados 50, 60, 65y 70.

1.3.2 Remaches.

ASTM A502 Remaches de acero estructural, esta especificacion incluye tres grados:
Grado 1 Remaches de acero al carbén para uso general;
Grado 2 Remaches de acero al carbono-manganeso, para uUso con aceros; y

Grado 3 Semejante al grado 2, pero con resistencia a la corrosién mejorada.

1.3.3 Tornillos.

H-118 (ASTM A307) Sujetadores de acero al carbono con rosca estandar exterior
(F, = 4220 kgfcm? , 422 MPa)
H- 124 (ASTM A325) Tornillos de alta resistencia para conexiones entre elementos de acero
estructural (F,= 8440 kg/cm® (844 MPa) para diametros de 13 a 25 mm
(1/2 a 1 pulg.), F,= 7380 kg/cm?, (738 MPa) para didgmetros de 29 y 38-"
. mm (1 1/8y 1 1/2 pulg.)).
H 123 (ASTM Ad490) Tornillos de acero aleado tratado térmicamente para conexlones entre B
‘ elementos de acero estructural (F,= 10 550 kg/cm (1.055 MPa). ,

'1 3 4 Metales de aportacién y fundentes para soldadura.

Electrodos de acero al carbono, recublertos para soldadura por
arco eléctrico,

: H 86 (AWS A5 5) Electrodos de acero de baja aleacién recublertos. para soldadura
A K por arco eléctrico. :
‘H 108 (AWS A5 17) Elecirodos desnudos de acero al carbono v fundentes para
Lo soldadura por arco eléctrico sumergido. R
H- 97 (AWS A5 18) . Metales de aporte de acero al carbono para’ soldadura por arco
eléctrico protegido con gas.

: H-99 (AWS A5.20) Electrodos de acero al carbono para el proceso de soldadura por
s ! : arco eléctrico con electrodo tubular continuo.
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INTRODUCCION

Es comun encontrar miembros sujetos a tension en puentes, armaduras de techos, torres,
sistemas de arriostramiento y en miembros usados como tensores. La seleccion de un perfil para
usarse como miembro a tensién es uno de los problemas mas sencilios en el disefic estructural.
Por que no existe el problema del pandeo, sblo se neceslta calcular la fuerza factorizada que toma
el miembro y se divide entre un esfuerzo de disefio para determinar el area de la seccion
transversal efectiva requerida. Luego se debe seleccionar una seccion de acero que satisfaga esta
area, tomando en cuenta las deformaciones.

En las primeras estructuras construidas con acero, los miembros a tensiéon consistian en
barras y a veces en cables. Actualmente, aunque el uso de cables se ha incrementado en
estructuras de techo suspendido, los miembros a tension consisten generaimente en angulos
simples, angulos dobles, secciones W o secciones armadas a base de placas o perfiles laminados.
Estos miembros tienen mejor apariencia, mejor manejo y se conectan mas facilmente. Otro tipo de
seccién usada con frecuencia en miembros a tension es la placa plana que resulta muy
satisfactoria en torres de transmisién y de sefales, puentes peatonales y estructuras analogas.
Probablemente los angulos simples y los dobles son los tipos mas comunes que se usan en
miembros a tension. Las estructuras T resultan muy satisfactorias como cuerdas de armaduras
soldadas porgue [os miembros de la celosia se pueden conectar facilmente a ellas.

Los miembros a tensién en puenles y armaduras de grandes techos pueden consistir en
canales, secciones W o S o en secciones armadas a base de angulos, canales y placas.

DISENO DE MIEMBROS A TENSION
Estados limite

Un miembro ductil de acero, sin agujeros y sometido a una carga de tension puede resistir, sin
fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al producto del érea de su seccion transversal
y del esfuerzo de fluencia del acero, gractas al endurecimiento por deformacién. Sin embargo, un
miembro a tension cargado hasta el endurecimiento, se alargaré considerablemente y restara
utilidad a éste, pudiendo ademas causar la falla del sistema estructural del que forma parte el
miembro. Cuando ocurre fo anterior, se dice que se ha sobrepasado el limite de flujo plastico.
Este tipo de falla ocurre en el elemento y es de tipo ductil, por eso en la revisién para este estado
limite, se emplea el esfuerzo de fluencia F,

Por otra parte, si tenemos un miembro a tensién con agujeros para tornillos, éste puede fallar
por fractura en la seccién neta que pasa por los agujeros y de esta manera rebasar el estado
limite de fractura. Esta falla ocurre principalmente en la conexién del elemento y es de tipo fragil,
por ello la expresion que revisa esta condicion implica el esfuerzo de ruptura del material.

Resistencia de disefio

La resistencia de disefioc R, de un elemento estructural en tensién.es la menor de las
calculadas con alguna de las ecs. 3.1.1 y 3.1 2R

a) Estado limite de flujo plastico en la seccién total (con la idea de prevenlr alargamiento excesivo
del miembro):

Fa=0.90 :
R.=AFy Fr R R X))




b)

Estado limite de fractura en la seccion neta:

Fr=0.75
Ri=A; FyFr (3.1.2)
Donde:
R: = Resistencia de disefio a tension (kg)‘
A, = area total de la seccién transversal del m!embro L : < {em’)
A, = &rea neta efectiva (cmz)
Fy = valor minimo garantizado del esfuerzo correspondlente al A
limite inferior de fluencia del material . (ki /cm )

F, = esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension del malerlal (kg/cm )
Area neta A,

El término “area neta de la seccidn transversal” o simplemente “area neta” se refiere al area

bruta de la seccion {ransversal menos la de ranuras, muescas y agujeros. Para su célculo se
deben considerar los puntos siguientes.

a)

<

c)

En el calculo del area neta de barras en tension, el ancho de los agujeros para pernos o
tornillos se toma 1.5 mm mayor que el didmetro nominal del agujero, medido normalmente a la
direccién de los esfuerzos. Para determinar el area neta de cortante se utilizan las dimensiones
nominales de los agujeros.

Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de la pieza, el ancho neto de cada parte de la
seccion se obtiene restando al ancho total la suma de los anchos de los agujeros.

AGROS8
PL 10 x 203 '“'“? /P/TORNSMS ANCHD NETO = 203 = 2 x (20.5 +15) = 158 mm

i AREA NETA= "ANCHO NETO x_ ESPESOR= 159 mm x 10 mm = 1580 mm?

203
I

1

e

Cuando los agujeros estan dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la pieza o en
2igzag, se deben estudiar todas las trayectorias posibles para determinar a cud! de ellas le
corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para calcular el drea neta. El ancho
neto de cada una de las partes que forman la seccién, correspondiente a cada trayectoria, se
obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los agujeros que se
encuentran sobre la trayectoria escogida y sumando para cada espacio entre agujeros la
cantidad s*/4g, donde s es la separacién longitudinal centro a centro entre los dos agujeros
considerados (paso) y g la separacion transversal centro a centro entre ellos (gramil).
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AGROS.920,5 - - TRAYECTORIA ABDE

PL 13 x 280 mm
\ / P/TORNS.219 ANCHD NETO =  280-2x(20.5+1.5)= 236 mm
VS . (:[ : TRAYECTORIA ABCDE 2
D pa— \ ANCHO NETO = 280-3x(20.5+1.5)+2x 30« 231 mm v/
~] = -
o | [ 4x76
el <=, 1% =>
e T
© !
3 AREA NETA= ANCHO NETO x ESPESOR= 231mm x13 mm= 3003 mm?
__! 51 l_(j)
d) El ancho total de angulos se toma igual a la suma de los anchos de las dos alas menos el

grueso. La distancia transversal entre agujeros situados en alas opuestas es igual a la suma de
los dos gramiles, medidos desde los bordes exteriores del angulo, menos el grueso de éste.

Al determinar el drea neta a través de soldaduras de tapon o de ranura no debe tenerse en
cuenta el metal de aportacion.

AGROS.920.5 —
76 P/TORNS 919 78 - i L
45

ey | 2 [ Z
Il - h 5 ! // el =
SN I o Ys
f‘ ﬁ 2 s - 2
t 1 ' N

{ 1 1 { 3

L 102676x13 m ANGULO SIN DOBLEZ

ANCHO TOTAL= 102476-13 = 185
g'= 60+45~13 =

TRAYECTORIA ADL
ANCHO NETO = 185~{20.5+1.5)= 143 mm

TRAYECTORW BCDE 2
ANCHO NETO = 165-2x(20.5+1.5)+ 3‘1:);- 137 mm v/
.

AREA NETA= ANCHO NETO x ESPESOR= 137 mm xI3 mm= 1781 mm?

Area neta efectiva A,

St un miembro que no sea una barra o una placa plana se somete a tension axial, el esfuerzo
real de falla a tensién probablemente sera menor que el obtenido en el ensaye de laboratorio de
una probeta, a menos que las diversas partes que conforman la seccion (ambas alas de un angulo,
ambos patines y alma de una seccién / o H) estén conectadas de manera que el esfuerzo se
transmita uniformemente a través de la seccién. La causa de la reduccion de la resistencia del
miembro es la concentracion de esfuerzos cortantes en la vecindad de la conexion
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Consecuentemente, las normas estipulan que el area neta efectiva, A,, de dicho miembro se
determine multiplicando su area neta (si esta atornillado o remachado) o su drea total (si estd
soldado) por un factor de reduccion U; este factor toma en cuenta de manera sencilla la
distribucion no uniforme del esfuerzo. El calculo del érea neta efectiva de miembros sujetos a
tensién axial se obtiene de acuerdo a lo establecido en el inciso 2.1.3 de la referencia 3.

PLACA DE CONEXKN

|

DISTRIBUCION DE ESFUERZ OS EN UN ANGULO
CONECTADO POR UNA DE SUS ALAS .

S \y"" -
PLACA O COND(K:N\ §>, — /’/.————»"—‘“ﬁ } ESTUERZ0 CONSTANTE
Pamm—"y

] T T T 7

CONCENTRACION DE
ESFUERZOS EN EL
ALA CONECTADA

Para el caso de angulos el factor reductivo del area neta es:

x
U=1-"2509
L
x= distancia del centro de gravedad de la seccion transversal a la cara en conlacto conla -
placa de unién
L= longitud de la conexién

Para secciones laminadas H o | con patines de ancho no menor que 2/3 del peralte tés .
estructurales obtenidas de ellas, conectadas por los patines; cuando la conexion es remachada o‘
atornillada debe haber tres o mas conectores en cada linea en Ia direccién de los esfuerzos

U =0.90 : !

Secciones laminadas H o | que no cumplan las condiciones” del - pérfafo 'ah_terior, ‘tés
estructurales obtenidas de ellas y todas las secciones restantes, la.conexiéon.es remachada o
atornillada debe haber tres o mas conectores en cada llnea en la dlrecclén de Ios esfuerzos

U=0.85 : . : .

Todos los miembros con conexiones remachadas [¢] atornllladas que tengan sélo dos‘
conectores en cada linea en la direccion de los esfuerzos B - :

U=0.75 : ; L

Elementos planos conectados a lo Iargo de sus bordes Iongltudinales por medio de soldadura
de filete o penetracién, cuando la separaclén lransversal entre las soldaduras exceda de 20 cm:

U=0.70
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Revisién por cortante y tensién combinados

Un miembro estructural sometido a tensién, ademas de cumplif con la revisién de la
resistencia de disefio para el estado limite de fluencia y el de fractura, debe satisfacer la revisién
por cortante y tension en la conexion. .

Anteriormente esta revision no se especificaba en los reglamentos, debido' a que las
conexiones se resolvian por medio de un niimero considerable de remaches, lo que implicaba un
area mayor a través de la cual se transmitian los esfuerzos en la conexion. Actualmente la revision
por cortante y tensidon combinados en la conexidon se vuelve critica por que el desarrolio de los
tornillos de alta resistencia permite que en menos puntos se transfiera mayor fuerza, lo que puede
provocar el desgarramiento del elemento o de su placa de conexion.

E! modo de falla mencionado ocurre por que “la resistencia de la conexién proviene de una
comblnacédn de la capacidad para resistir tensién en un plano y cortante en otro, perpendicular al
primero” EF4 la figura siguiente muestra los planos de falla mencionados para dos tipos de

conexion tipicos en los que se presenta el fendémeno.

:L

&

CORTANTE ;2

= %
- ;

d

CORJANTE.

\lmsm

LTENSION . @

SUPERFICIES DE FALLA POR CORTANTE Y TENSION COMBINADOS.

La falla se presenta por desprendimiento del drea sombreada. Sélo ‘en ocasiones :
excepcionales se da el caso de que el plano de cortante y el plano de tensién’ se fracturen
simultdneamente. Lo mas probable y poco mas conservador, que concuerda con-resultados
experimentales, es suponer que un plano comienza a fluir cuando el otro a alcanzado el estado N
limite de fractura. . : ;

Por lo anterior, la resistencia de disefio a la ruptura por cortante y tenslén combinados.
considera dos casos: :

a) Cuando F,An20.6 F,AL,"
(la capacidad a la fractura del plano a tensién = la capacldad a ia fractura del plano a ortante)
La resistencia de disefio es: - Fp (0. 6 F,Arc + F.,A ): ;
(la reslstencva al fiujo plastico del plano en cortante mas Ia ‘resistencia a la fractura del plano en tenslén)
b) Cuando 0.6 F,An > FuAn

(1a capacidad a la fractura del plano a conanté > lacapacidad a |l

ractura del plano§ tension)
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Donde:

Fr =0.75 Factor de resistencia

" Ay = Area total que trabaja en cortante
A7 = Area total que trabaja en tension
A, = Area neta en cortante
A, = Area neta en tension

Nétese que cuando se calcula la resistencia al flujo pléstico de. un plano dado, se utiliza el
esfuerzo de fluencia del material F, y el area total; mientras que para la resistencia a la fractura, se
toma el esfuerzo ultimo de ruptura F, y el drea neta del plano en cuestién, en concordancia con la
revision estipulada para los estados limite de flujo plastico y de ruptura mencionados
anteriormente.

Se supone ademas que el esfuerzo de flujo en cortante es igua! a 0.6 F, asi como el esfuerzo
de ruptura es aproximadamente igual a 0.60 F,,.

Relaciones de esbeltez

“La relacion de esbeltez KL/r de miembros en compresion no excedera de 200, La relacion de
esbeltez L/r de miembros en tension puede tener cualquier valor, pero conviene que no pase de
240 en miembros principales ni de 300 en contraventeos y otros miembros secundarlos
especialmente cuando estén sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones”.REF3

Para las varillas sujetas a tensién no existe limite a su relacion de esbeltez.
EJEMPLO 1

Disefar la diagonal critica sometida a tensién bajo la accion de cargas mostradas en el
esquema siguientes.

VALOR P_(ton)
Corga muerta 1,50
Carga_wiva 0.25

150
50 | 60

12 esp.® 120 = 1500

COTAS CENTIMETROS

Resultados en barras en toneladas (+) tension, (-) compresion

CUERDA SUPERIOR CUERDA INFERIOR MONTANTES DIAGONALES
BARRA CM cv BARRA CM cv BARRA CM cv B8ARRA CM cv
1 -10.30 -1.72 7 0 0 13 -9.73 -1.62 20 12.65 2.11
| 2 -17.06 -2.84 8 10.27 1.71 14 -7.41 -1.23 21 8.62 1.44
3 -21.12 -3.52 9 17.00 2.83 15 -5.39 -0.90 22 5.39 0.90
4 -23.11 -3.85 10 21,05 3.51 16 -3.56 -0.59 23 2.76 0.46
5 -23.47 -3.91 11 23.04 3.84 17 -1.91 -0.32 24 0.51 0.09
6 -22.56 -3.76 12 23.39 3.90 18 -0.39 -0.06 25 -1.35 -0.23

20

TESIS COH
FALLA DE ORIGEN




Datos para la revisién:

Diagonal critica barra # 20° ;
P=12.65 +2.11=-14.76 ton Pu= 14.76 x 1.4= 20.66 ton

Elemento propuesto ; .
Lv LI 3"x3"x}" (76.2x76.2x6.35 mm)

Area=9.29 cm®. -

¥=213¢m :
=Ty =2.36cm r;=1.49 cm
Material A-36: Fy= 2530 kg/cm? Fu= 4100 kg/cm?

Relacion de esbeltez:
L/r =154/1.49 = 103 < 300 se acepta.
Estimacion del numero de tornillos para la conexion:

De la tabla 5.3.2 de la referencia 3, reproducida en el capitulo VI, inciso “Resistencia de
disefio de remaches, tornillos, y barras roscadas”. La resistencia al cortante en conexiones por -
aplastamiento de los tornillos A-325 con la rosca dentro de los planos de corte es: - - B

Resistencia nominal = 3800 kag/cm? Factor de resistencia Fr = 0.65
Considerando tornillos con @ " (1.9cm) Area = 2.85 cm?
Resistencia por torniflo: Ry = 2.85 x 3800 x 0.65 = 7040 kg

Numero de tornillos: 20 664 + 7040 = 2.9 —» 3 tornillos

S U 3 /4"
N

(76.2 x 6.35 mm)
Pu= 20.664 TON

PLACA DE CONEXION
=

> CORTANTE

2N
:;ﬁ;/Q AREA DE FALLA POR
/ %,/ W[ Y TENSIGN
VA
& o

\\)('/ X oA

N

CONFIGURACION DE LA CONEXION N

Para la primera revision la separacion entre tornillos S se tomara como la éstandar de 3" (7.6
cm) y al borde D = 1.5" (3.8 cm) que cumplen as distancias minimas: para la separacion entre ellos
3 Ovyalborde 1.75 @

Para la obtencién del area neta, el diametro de los barrenos considerado es el del tornillo mas
1.5 mm de sobredimensionamiento mas 1.5 mm de desgaste, Para el caso de este ejemplo:

tornillos @ 19 mm + 3 mm = 22 mm = didmetro por descontar
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' Reslstencla de diseﬁo. b

. Estado llmlto derflujo plastlco en la secclén total
R=AFFr

',R.—929x2530 X 0.5

=A; Fu FR
) Ancho neto b,1
xArea nela A, -

: Fécioi"reddctlvo_u

086509 ‘

Area nela efec(nva A., Aﬂ x U :7.88 x 0. 86 =6. 777 cm?
o R. ='6. 777 x 4100 x 0.75 =20 839 kg > 20 664 kg = PU

: Revlslon por cortante y tension combinados
—(76x2+38)x0635—12.065cm2
. An 3.1x0.635=1.97 cm?®
“Ane=(7.6%2+38-25x22)x0.635 = 8573 cm?
e =(3.1 —0.5x2.2) x 0.635 = 1.27 cm?

FuAm=4.1x127=5207ton<0.6 F, A, = 0.6 x 4.1 x 8.533 = 21.09 ton

Por lo que la resistencia de disefo es:
Fr (0.6 F, Apc + Fy, Ar ) =0.75(0.6 x 4.1 x 8.573 + 2.53 x 1.97) = 19.56 ton < 20.66 ton

Se observa que esta resistencia resulté critica como se habla mencionado anteriormente y
que en este caso es menor a la fuerza de tensién actuante, por lo que para aumentar la resistencia
de disefio se tienen dos opciones, aumentar la seccion del elemento o aumentar la separacion
entre tornillos, se optara por la segunda opcion, por que si se aumenta la seccidn transversal del
elemento, este se encontraria sobrado en toda su longitud excepto en la conexién, en cambio de la
otra manera se eficienta sélo la conexién y el disefio resulta mas uniforme que es lo recomendable,

Nétese también que para la revision en la zona de la conexion se estdn empleando la tensién
ultima sin ningun factor adicional por ser una estructura de tipo 2.

Por lo tanto se modificaran los valores adoptados de la separacion de los tornillos S =8 cm y
distancia al borde D =4 cm,
e = (Bx2 +4)x 0,635 = 12,7 cm?
An =3.1x0.635=1.97 cm®
=(8x2+4-25x2.2)x0.635 = 9.208 cm?
—(31—05x22)x0635"127cm

FuAm=4.1x127= 5207lon<06FuA,,c-06x41x9208-‘2265ton

Por lo que la resistencia de duseno es' i
Fr (0.6 FuA,,,,+FyAn) 075(06x4 1 x9208+253x1 97) = 20.73 ton > 20.66 ton

? TESIS GO
FALLA DE ORICEN




II1.- MIEMBROS EN COMPRESION




INTRODUCCION

Una columna puede definirse como un elemento recto en el que actia una fuerza axial que
produce compresion pura.

Para que se presente compresion pura en un elemento, se deben reunir las condiciones
siguientes: la seccion transversal de la columna debe ser constante y el material que la constituye
homogéneo e isotropo, las fuerzas que actlan sobre él, tienen que estar aplicadas en los
centroides de las secciones extremas y sus lineas de accldon deben coincidir con el eje longitudinal
del elemento y no debe existir pandeo durante el proceso de carga.

Las condiciones anteriores nunca se cumplen por completo, debido a la presencia de
imperfecciones y esfuerzos residuales en las barras, producidas durante los procesos de
fabricacién, ademas una columna real nunca esta aislada, los elementos que se conectan a ella,
producen cierta excentricidad en las cargas aplicadas. No obstante cuando la flexién es pequeiia,
se ignora y el elemento se dimensiona para compresion pura.

En todos los cédigos modernos de disefio el estudio de la columna aislada con carga axial es
la base para el disefio de miembros a compresion y la introduccién al problema mas complejo de la
flexocompresion.

“Para el ingeniero estructural, una columna es un miembro que transmite una fuerza de
compresién de un punto a otro; las excentricidades en la aplicacion de las cargas y ios inevitables
defectos geométricos, que deben estar dentro de limites admisibles, no se incluyen explicitamente
en el dimensionamiento, sino se toman en cuenta con las férmulas de disefio o con los factores de
seguridad asociados a ellas”."& %

Considerando o anterior, para problemas reales, entre los elementos que se disefian como si
trabajasen en compresién pura se encuentran, las cuerdas, montantes y diagonales de armaduras,
los contraventeos verticales de edificios, puntales y postes para techos y fachadas de naves
industriales cuyas conexiones, s2 articulan para evitar transmitir flexion al elemento.

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS COMPRIMIDOS AXIALMENTE

Si de manera independiente se somete a tension a dos barras con la misma seccién
transversal pero con longitudes diferentes, éstas plastificaran su secciéon con un mismo valor de la
fuerza de tension aplicada, es decir, su resistencia es independiente de su longitud, (salvo por los
requerimientos en la relacién de esbeltez recomendada por las normas) debido a que Ia fuerza de
tension tiende a mantener recto el eje longitudinal de la seccion.

En el caso de los elementos comprimidos axialmente, fa relacién entre la longitud y las
dimensiones de la seccion transversal, es un factor determinante para obtener |a resistencia a la
compresion del elemento, porque un elemento comprimido tiende a pandearse. A partir de lo
anterior las columnas pueden clasificarse en cortas, intermedias y largas.

l.as columnas cortas son las que resisten la fuerza que ocasiona la plastificacion total de la
seccion P,=AF, no se presenta ninguna forma de inestabilidad. La resistencia depende del 4rea de
_la seccién transversal y del esfuerzo de fluencia del material F, de la columna.

Las columnas largas tienen una falla que se caracteriza por presentar inestabilidad lateral
(pandeo) mucho antes de alcanzar la carga que ocasionaria la plastificacion total P,, ademas la
inestabilidad de las columnas largas se presenta en el intervalo elastico, es decir los esfuerzos que
alcanza la seccion, siempre estan por debajo del limite de proporcionalidad de la grafica esfuerzo-
deformacion. La carga que produce Ia inestabilidad de la columna se denomina carga critica de
pandeo, que para el intervalo elastico que es el caso de las columnas largas, se encuentra definida
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por la expresion de Euler. "La resistencia maxima es funcién de las rlgldeces en flexién y en torsién
de la columna; no depende del esfuerzo de fluencia de! material”, R€F®

Las columnas intermedias, que son las que mas se presentan en estructuras reales, tienen un
comportamiento especial. Se presenta también inestabilidad, pero tienen la rigidez suficiente para
que la iniciacion de la falla se presente hasta que parte del material de su seccidn transversal se ha
plastificado. El pandeo ocurre en el intervalo inelastico, es decir cuando los esfuerzos normales de
la seccion han sobrepasado el limite de proporcionalidad pero antes de que lleguen al punto de
fluencia de la curva esfuerzo-deformacion. “La resistencia depende tanto de la rigidez del miembro
como del esfuerzo de fluencia del material, asl como de la forma y dimensiones de sus secciones
transversales y de la magnitud y distribucion de los esfuerzos residuales”.

Py b
E
\ | = Falla por eplastamiento
AN I = Falla por pandeo ineldstico
Py A Per, L i = Folla por pandeo eiastico

I N W L/

"Relacion entre la carga de fallayla esbéltezﬁde las co[umnas

.- La figura anterior muestra esquematicamente la curva que define la carga de falla de las
columnas cortas, intermedias y largas (zona |, zona Il y zona lil respectivamente) en funcién de sus
relaciones de esbeltez.

El tramo AB representa la falla por aplastamiento, sus limites se determinan con pruebas
experimentales, (para el acero A-36, el punto B corresponde a una relacion L/r de alrededor de 20).
El tramo BE representa el aumento en la capacidad de carga debido al endurecimiento por
deformacion que aparece en columnas muy cortas, no obstante este aumento en la resistencia no
se considera en el disefo.

La curva CD describe el comportamiento de columnas largas o esbeltas que se pandean en
intervalo elastico; los puntos que la definen se determinan con la férmula de Euler.

El tramo BC representa la carga critica de pandeo en el intervalo inelastico, los métodos que
se utilizan para obtener los puntos que la describen son muy laboriosos y poco precisos, no
obstante el disefio de las columnas que fallan en ese rango se basa en una curva semiempirica
que une los puntos B y C; en algunos casos se utiliza la curva mas sencilla, que es la recta BC.
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PANDEO

Como se mencion® anteriormente el factor mas importante que afecta la determinacién de fa
resistencia de un elemento sometido a compresién es el pandeo. Por ello en este inciso
pretendemos observar como se presenta el fendmeno, como afecta la resistencia de un elemento y
de que manera se considera en el disefio. "El pandeo puede definirse como la pérdida repentina y
total de rigidez de un elemento estructural, o de una estructura completa, que acompara el paso
del equilibrio estable al inestable; se caracteriza por la pérdida de resistencia y la aparicién de
fuertes deformaciones, de naturaleza diferente de las que existfan antes de que se iniciase el
fendémeno”. ®

Los tipos de pandeo que se puede presentar en un elemento estructural son: pandeo por
flexion alrededor de dos ejes principales, y pandeo por torsién.

Pandeo eldstico por flexién

Para la estimacion de la carga critica que produce el fendmeno de pandeo en el intervalo
elastico, se hace la suposicidn Inicial de que el elemento se comportara elasticamente hasta la
iniciacion del pandeo.

El pandeo por flexion alrededor de uno de los ejes de las columnas es el mas importante para
el disefio de estructuras y el que nos ayuda a comprender mejor como se presenta la carga critica
de pandeo. Para ilustrar el proceso de pandeo por flexién se supone una columna perfectamente

recta de material homogéneo y comportamiento elastico, con un extremo articulado y un apoyo

guiado que permite rotaciones y desplazamientos lineales longitudinales en el otro, sujeta a cargas
axiales de compresion P aplicados en los extremos como se muestra en la figura.

P
L P

|
|
|
A

e fe

a) b)

Columna esbelta doblemente articuiada

En tales condiciones y dependiendo de la magnitud de la carga P se dice que la pieza puede
presentar tres estados de equilibrio: estable, inestable o indiferente, para identificar en cual de ellos
se ubica el elemento referido, se aplica una fuerza lateral en la seccién central de ia columna que
la fiexiona ligeramente como se muestra en la figura inciso (b) la carga P, que ya no actia en el
centroide de las secciones transversales, provoca un momento flexionante de magnitud Pv , que
tiende a aumentar la curvatura del eje. En cada seccion transversal aparecen fuerzas interiores
equivalentes a un par, superpuestas a las iniciales ocasionadas por la compresion axial, que
intentan que la columna vuelva a la forma recta inicial.
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En cada seccion transversal existen entonces dos momentos uno externo Pv y otro interno
EI/R que depende sélo de la configuracion del eje de la pieza, de manera que al inducirle una
flexién infinitamente pequeiia, cercana a la recta original, puede presentarse cualquiera de los tres
casos siguientes:

Si P es pequefia, Pv <EIIR
Si P es grande, Pv > EIR
Para un valor intermedio de P Pv = EI/lR

En el primer caso, el momento interno es mayor que el externo y al relirar |a fuerza lateral, la
pieza se endereza: el equilibrio es estable; en el segundo la condicién de los momentos se invierte,
por lo que la curvatura aumenta aun después de quitar la fuerza fateral: se presenta inestabilidad;
en el tercer caso los dos momentos son iguales, la pieza se mantendrd con la configuracion
deformada sin modificarse: el equilibrio es indiferente. La magnitud de la fuerza axial que ocasiona
la condicién de equilibrio indiferente es la carga critica Pe, . El equilibrio indiferente marca la
terminacion de un estado deseable y la iniciacion de un fenémeno que debe evitarse siempre: la
flexion espontanea o pandeo de la pieza.

Para que el pandeo se presente, el elemento debe ser perfectamente recto y la carga axial
debe actuar a lo largo del eje longitudinal de la pieza, por lo que esta se mantendra recta en las
primeras etapas, hasta que P alcance el valor critico; si existen imperfecciones iniciales como
esfuerzos residuales, deformaciones o excentricidades en la aplicacién de la carga, la columna no
se pandea, sino que comienza a deformarse desde el momento en que comienza a ser cargado
hasta llegar eventualmente a un estado de equilibrio inestable, a diferencia del pandeo que es un
fenomeno instantaneo.

En tanto el equilibrio sea estable, los incrementos de la carga P ocasionan solamente
deformaciones longitudinales en la columna, que se encuentra sujeta a esfuerzos de compresion;
el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformacion, la flexion que induce nuevos
esfuerzos, los debidos al momento flexionante. Cuando se presenta la flexiéon, bastan incrementos
muy pequefios de la fuerza axial para que las deformaciones crezcan rapidamente, por lo que la
iniciacion del fenomeno de pandeo equivale a la desaparicion de la resistencia, o sea al colapso de
la columna.

De acuerdo a la descripcion anterior del fenomeno, la expresién con la que se obtiene la
carga critica de pandeo por fiexion, sin entrar a demostraciones matematicas, que no es el objeto
de este trabajo, es la carga critica de Euler. En 1757 Leonhard Euler, un matematico suizo,
escribio un articulo de gran valor relativo al pandeo de columnas. La formula de Euler representa el
principio de la investigacion tedrica y experimental sobre columnas.

2
nEl
l)f'r = Lz
Si dividimos los dos miembros de la ecuacion anterior entre el area A de la seccidn
transversal y se sustituye el momento de inercia / por A7 , efectuando simplifi caclones. se obtiene
el esfuerzo critico de Euler para pandeo elastico:
o = 7 E
- (L/r)
Es el esfuerzo correspondiente a la iniciacion del pandeo

Donde:

E = maédulo de elasticidad del material
| = momento de inercia de la seccién
L. = longitud de la columna

r = es el radio de giro de las secciones transversales respecto aI eje de ﬂexion
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Como la carga critica de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de la columna
estan articulados, si se modifican las restricciones en los extremos, cambiara la capacidad de
carga de la columna. La expresién de Euler es aplicable para calcular la carga de pandeo critico de
columnas aisladas con otras condiciones de apoyo si se escribe en forma general:

_m'El

T (KL)?
“KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una columna
equivalente articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga critica que la columna
restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de inflexién, reales o imaginarios, del

eje deformado. Vale 1.0 para extremos articulados y 0.5 para extremos emgotrados. y tiene valores
intermedios para restricciones elasticas comprendidas entre esos limites” REF 8

 l

| L/2=KL
|
|

] N

|
|

1 L/2=Kt
|

F’t tF KL= Longiud etectiva
# Puntos de inftexién
a) Pondeo simélrica b) Fondeo antisimétrico

7 Pandeo de una columna empotrada en los dos extremos
La tabla siguiente da valores de K para varias condiciones idealizadas de apoyo

() (b) (c) (d) (e 1]
) } T I )
-t
¥ e P
) [ A\ / |
/ / ! \ / [
Lo linea punteada ! ! ' \| ! -
indica la forma de t i ) ) / ]
la columna pandeada | ! ! ! ! I
\ \ / H 1 H
\ \ / / By
/ / /
} t | f
Valor_tedrico de K Q.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Volores de diseiio
recomandados cuando | 0.65 08 1.2 1.0 2.1 2.0
se tiene condiciones
cercanas _a las ideaies
_ e Rotacién impedida y traslacién impedida
%%"‘é‘ft'?é‘;%se" - Rotacidn libre y trastacion impedida
em  Rotacion impedida y traslacién libre
? Rotacién libre v traslacion libre
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Para una columna estructural aislada se puede obtener la carga critica de Euler en dos ejes
principales perpendlculares entre si, (ejes x,y) de su seccién transversal y una carga critica por
torsion alrededor del eje longitudinal (eje z).

3 El Carga critica de Eulerbaré paﬁdéo por flexién alrededor de x
orx (K L ) -

7*El,

- Carga critica de Euler paré pandeo por flexién alrededor de y
e (K L )2 E B
et ¥

= [ ”-EC" + Gj] 1 ,Cargé critica de pandeo elastico por torsién alrededor del eje z
'

EC, = rigidez a la torsién por alabeo.
GJ = rigidez por torsion de Saint Venant.
G = modulo de elasticidad al esfuerzo cortante.

Normalmente solo se utiliza la formula de Euler (con la que se determina P, ¥ Py . pero no
P, ) para columnas de acero laminado en caliente, de seccion | o H, o en cajon, laminadas o
formados por placas soldadas, debido a que en esas secciones P, y P., son casi siempre
menores que P.; y, en el peor de los casos, la menor de las dos estd muy cerca de ella, “Sin
embargo, el pandeo por torsion puede controlar ia resistencia de columnas de baja resistencia a la
torsion, como las secciones en cruz, o de paredes muy delgadas”,"5F5

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetria puede pandearse por
flexion alrededor del eje normal al de simetria, o por flexotorsion, flexionandose alrededor del otro
eje centroidal y principal, y retorciéndose. En secciones con dos ejes de simetria, la columna falla
por pandeo por flexion o torsidn puras. La demostracién matematica de las aﬂrmacnones amenores,
puede consullarse en la seccion 2.5 de la referencia 5. .

Pandeo inelastico por flexién

Las expresiones anteriores, se basan en la suposicién de que . la.pleza se:comporta::
elasticamente hasta la iniciacion del pandeo, por lo que en ellas aparece el médulo de elasticidad
E, que se conserva en las expresiones finales, como consecuencia la teoria de Euler:no’es..
aplicable a columnas cortas o de longitud de intermedia, en las que se alcanza el Ilmlte de' :
proporcionalidad antes que el esfuerzo critico de pandeo elastico. :

La expresion para el esfuerzo critico de Euler, sélo es valida mientras su valor no sea mayor
que el esfuerzo correspondiente al del limite de proporcionalidad, es decir, hasta que

o = E
(L)
Si se despeja L/r:

=0
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Donde:
o s €s el limite de proporcionalidad.

L/r es la relacion de esbeltez minima que puede definir el esfuerzo critico de Euler, ya que
para menores o', > O .p, €l limite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el pandeo, y
éste se inicia en el intervalo inelastico.

El razonamiento anterior explica por qué durante muchas décadas se consider6 que la teoria
de Euler era incorrecta, pues se utilizaban columnas con relaciones de esbeltez reducidas, que
fallaban en el intervalo inelastico bajo cargas mucho menores que las predichas por la formula de
Euler. Por lo que entonces las columnas se disefiaban con formulas empiricas, deducidas de
informacion obtenida en pruebas de laboratorio. Hasta 1845 Lamarle advirtié que el error no estaba
en la formula sino en su aplicacion a casos para los que no es valida, no obstante, no se propuso
una nueva solucién y se siguieron utilizando las formulas empiricas.

“Tiempo después Engesser y Considére propusieron modificar la férmula de Euler para
calcular la carga critica de pandeo inelastico, infroduciendo en ella un médulo variable, funcién del
esfuerzo critico" FEF°

“Engesser presentd su teoria del médulo tangente en 1889; de acuerdo con ella, la resistencia
maxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo inelastico, se obtiene
sustituyendo en la formula de Euler el médulo de elasticidad £ por el modulo tangente £, .En el
mismo afio, Considére hizo notar que la resistencia no es funcién ni del médulo de elasticidad £ ni
del tangente E, , sino de un moédulo comprendido entre los dos. Considére observd que es
funcion del esfuerzo medio P/A , pero no propuso ningin método para calcularlo”.

"En 1895 Engesser reconocio el error que existia en su teoria original y presentd una nueva
solucién del problema, conocida con el nombre de teoria del médule reducido o del modulo doble”.

Desde entonces se acepté la teoria del méddulo reducido como la solucién correcta del
problema del pandeo inelastico de columnas. No obstante el verdadero significado de ambas
teorias fue aclarado finalmente por Shanley, en 1947. Una amplia descripcion de las teorias
mencionadas se presenta en la seccién 2.6 de la referencia 5.
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DISENO DE ELEMENTOS A COMPRESION

Para fines de disefio, se considera una grafica idealizada definida en un tramo por la
expresion de Euler y otro por la correccion del modulo tangente reducido y la contribucion de
Shanley; para aplicacién practica el “Column Research Council” (CRC) propuso una curva basica
para disefio de columnas cargadas axialmente en 1960, que es una envolvente de la curva
idealizada. La figura siguiente muestra resultados experimentales, obtenidos ensayando columnas
de distintas formas, y diferentes procedimientos de fabricacion, comparados con la curva basica del
CRC.

Per
Py
1.0 - oH
Q
08 Curva ideal
0.6
0.4 |-
m  Seccidn en caqjén soldada
H  Seccién H soldada
02 F O  Seccién W lominado
A Seccion W laminada tretade térmicomente
O Seccibn en cajén laminada
1 1 1 1 1 1
0 50 100 150 L/r

Comparaclon de resultados experimentales con la curva CRC

La gran dispersion de resultados experimentales observada con respecto a la curva basica de
dlseﬁo, se debe basicamente a la presencia de esfuerzos residuales y la influencia de las
diferentes formas de las secciones transversales.

Los esfuerzos residuales aparecen por el enfriamiento desigual que sufren los perfiles
después de haber sido laminados en caliente, o al ser unidas sus partes mediante soldadura. Por
ejemplo en un perfil laminado IR, los puntos extremos de los patines y la parte media del aima se
enfrian rapidamente, en tanto que las zonas de interseccion del alma con los patines lo hacen més
lentamente. Las partes de la seccibn que se enfrian mas rapido, al solidificarse sufren
acortamientos, en tanto aquellas partes que aln estdn calientes, permiten seguir esas
contracciones sin restriccién; posteriormente las zonas centrales al enfriarse tratan de contraerse.
Et resultado neto es que las areas que se enfriaron mas rapidamente quedan con esfuerzos
residuales de compresién, en tanto que las areas de enfriamiento mas lento quedan con esfuerzos
residuales de tension.

Su efecto principal es hacer que descienda el limite de proporcionalidad del acero y la relacién
esfuerzo-deformacion resulta no lineal desde ese valor hasta el esfuerzo de fluencia. “Debido a la
fluencia prematura en algunos puntos de las secciones transversales de la columna, se reduce
apreciablemente la resistencia al pandeo. Al incrementarse la carga en una columna, partes de
ésta alcanzaran rapidamente el esfuerzo de fluencia y entraran al intervalo plastico debido a los
esfuerzos residuales de compresién. La rigidez de la columna se reduce y es funcion de la parte de
)a seccion fransversal que ain se comporta elasticamente”."®
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La bibliografia técnica contiene muchas férmulas desarrolladas para condiciones ideales de
columnas, aunque en la realidad, éstas nunca se encuentran. Consecuentemente, el disefio
practico de columnas se basa principalmente en férmulas que se han desarrollado para concordar
con exactitud razonable con los resultados de las pruebas.

La diversidad de factores, mencionados en péarrafos anteriores, que Iintervienen en la
capacidad de resistencia de una columna, hacen que no sea conveniente el uso de una sola curva
de disefio para todos l0s casos, puesto que al hacerlo se castigan las secciones mas eficientes o
se disefan las menos eficientes con una seguridad inadecuada. Para obtener un nivel de
seguridad uniforme se deben utilizar varias curvas de disefio gue correspondan a grupos de
columnas con caracteristicas parecidas; con esto, se tiene el concepto de curvas multiples.

Curva de Euler

1.0

o
3
=3
<

T

Curva 1-P del SSRC

Curva 2~P del SSRC

SSRC §

~
~
o ~
SSRC ;g/ ~

Curvas mulhples probobilisticas
(e/L=1/1470)
— — — Curvas miiltiples deterministicos L | e =
- (e/L=1/1000) ]

Curva 3-P del SSRC

’- 17.8 357 446 89.2 1249 160.5
1 [ { L 1 1 B S N S | 1 1. 1 1 ]
0 26.8 05 S35 7.3 1.0 107.0 1.5 142.7

'l(L/r, acero A36 L)\

A=t fEr K

. b r

Conjuntos de curvas multiples para e! disefio de
columnas (SSRC y SSRC-P)

Por lo anterior, “el Consejo de Investigacién sobre Establlidad Estructural (“Structural Stability
Research Council", SSRC) ha propuesto el uso de tres curvas, que corresponden a grupos que
incluyen columnas de seccion H laminadas en caliente y enderezadas en frio, barras de seccién
transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas soldadas, de seccién H y en
cajén, como se muestra en la gréfica anterior.

“Las ecuaciones que reproducen analiticamente los resultados de las curvas mdltiplies son
bastante complejas; por ello, se han propuesto el uso de expresiones simplificadas, con las que se
obtienen, de manera mucho mas sencilla, resultados suficientemente cercanos a los
proporcionados por las curvas; de este tipo son las ecuaciones de las Normas Técnicas
Complementarias de! Reglamento de Construcciones para el D.F." REFS
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Relaciones ancho / grueso

A continuacién mencionamos las solicitaciones™ marcadas ~por las " Normas Técnicas,
(referencla 3) en el disefio de miembros sometidos a compresion, se reproduce la clasificacidn de
los diferentes tipos de secciones consideradas en ellas, ast como Ia tabla que sirve para
identificarlas. ; :

Las secciones estructurales se clasifican en cuatro llpos. en’ funcién de Ias relaclones ’
ancho/grueso maximas de sus elementos planos que trabajan en compreslén ‘axial,’en compresién :
debida a flexion o en flexocompresion. . =

Las secciones tipo 1 (secciones para disefio plastico) pueden alc'anzar el momento pléstlco y
conservario durante las rotaciones necesarias para la redistribucion de momentos enla estructura.

Las secciones tipo 2 (secciones compactas) pueden alcanzar el momento plasllco 'bero no
tienen capacidad de rotacion bajo momento constante de esa magnitud. :

Las secciones tipo 3 (secciones no compactas) pueden alcanzar el momento correspondlente
a la iniciacién del flujo plastico.

Las secciones tipo 4 (secciones esbeltas) tienen como estado limite de resistencia el pandeo
local de alguno de los elementos planos que la componen.

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

Los estados limite de resistencia de los diferentes tipos de seccion son los siguientes:

Secciones tipo 1. Desarrollo del momento plastico en vigas y del momento plastico reducido
por compresién en barras flexocomprimidas., con capacidad de rotacion suficiente para satisfacer
las suposiciones del andlisis plastico. ’

Secclones tipo 2. lgual que las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rotacion.

Secciones tipo 3. Desarrollo del momento correspondiente a la iniciacion del flujo pléstico en
vigas, o de ese momento reducido por compresién en barras ﬂexocomprlmldas

Secciones tipo 4. Pandeo local de alguno de los elementos planos que las componen.
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“TABLA 2.3.1 VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO" REF-3

CLASIFICACION DEL ELEMENTO

DESCRIPCION DEL ELEMENTO TIPO 1 TIPO 2 TIPO 3
(DISENO PLASTICO) {COMPACTAS) (NO COMPACTAS})

ALAS DE ANGULOS SENCILLOS Y
DE ANGULOS DOBLES CON
SEPARADORES EN COMPRESION; -
ELEMENTOS COMPRIMIDOS [ [ — 640/. Fy
SOPORTADOS A LO LARGO DE
UNO SOLO DE LOS BORDES
LONGITUDINALES.

ATIESADORES DE TRABES

ARMADAS, SOPORTADOS ALO | 800/ Fy
LARGODEUN SOLOBORDE |  ~—™—=—~ ) = ;
LONGITUDINAL
ALMAS DE SECCIONEST | eseeeeem 11007 Fy
PATINES DE SECCIONES LHO T, o ,
Y DE CANALES, EN FLEXION 460/ Fy 830/. Fy
PATINES DE SECCIONES i, H og. - )
Y DE CANALES, EN COMPRESION 0 - -
PURA; PLACAS QUE SOBRESALEN 830/ £ .. 830/ .Fy
DE MIEMBROS COMPRIMIDOS (1) :
PATINES DE SECCIONES EN
CAJON, LSMINADAS O SOLDADAS, S
EN FLEXION, CUBREPLACAS P = PR
ENTRE LINEAS DE REMACHES 1600/./F} . 2l001/, 2
TORNILLOS O SOLDADURAS. ) -
ATIESADORES SOPORTADOS A LO
LARGO DE LOS DOS BORDES
PARALELOS A LA FUERZA
ALMAS DE SECCIONES IOH Y - o A
PLACAS DE SECCIONES EN 210077 Fy 21007y 2100/ Fy
CAJON, EN COMPRESION PURA (1)
ALMAS EN FLEXION - 3500/ Fy 5300/.,Fy 8000/. Fy

SiP/P, < 0.28, (2) SiPy/Py<0.15, SiP,/Py < 0.15,

3500 5300 8

(l—I4P/P) Fy (1-2.78,/P) 0;_)0( ~27R,/P)
MAS FLEXOCOMPRIMIDAS
A COMPRIMIDA si Pu/Py> 0.28, - Si Py/Py > 0.15, SIP,/Py > 0.15,
2100 3339 5228 ‘
-0.3718,/ P, *(1-0.
VFr Py -(1- ) R (1-0598R,/ P,)

SECCIONES CIRCULARES HUECAS
EN COMPRESION AXIAL (3) 132000/ Fx 184000/ Fy 235000/ Fy
(1) En miembros sometidos a compresidn axial no exisle la distincion basada en capacidad de rotacién,

por lo que los Iimites de almas y patines de perfiles comprlmldos axialmente son los mismos para las
secciones tipo 1a 3.

{2) Py es la fuerza axial de disefio

3) En secciones circulares huecas la relacion ancho/grueso se sustltuye por el cociente del didmetro
exterior entre el grueso de la pared

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN




Las relaciones ancho / grueso de los elementos planos de |las secciones de los tipos 1 a 3 no
deben exceder los valores de la Tabla 2.3.1, lo que asegura que tales secciones podran alcanzar
sus estados limite de resistencia sin que se presenten fendémenos prematuros de pandeo local.
Las secciones en las que se exceden los limites correspondientes a las secciones tipo 3 son tipo 4.

Ancho
Elementos planos no atiesados
Reciben el nombre de elementos planos no atiesados los que estan soportados a lo largo de

uno sdlo de los bordes paralelos a la direccion de la fuerza de compresién, como las alas de
éngulos o patines de secciones I. Su ancho es:

:a) .. En placas, la distancia del borde libre a la primera linea de soldaduras, remaches o lormllos.
- b)‘ + En alas de &ngulos, patines de canales y zetas, y almas de tés, la dimension nominal tolal
".: 'c)"i:. En patines de secciones I, H y T, 1a mitad de la dimensién nominal total. e

: :d)’ “En perfiles hechos con lamina doblada, la distancia del borde libre a la lnlclacibn de la curva .

que une el elemento considerado con el resto del perfil.

Elementos planos atiesados

Reciben el nombre de elementos planos atiesados los que estan soportados alo largo de los . :
dos bordes paralelos a la direccion de Ia fuerza de compreslén como Ias almas de secciones l Su

ancho es:

a) En patines de secciones en cajén hechas con cuatro placas.
adyacentes de soldaduras, remaches o tornillos.
b} En patines de secciones laminadas en cajén, la dlstancla llbre en
de las dos curvas de union.

c) En almas de secciones formadas por placas, H 1 6 en‘ca'Jén"Ié ‘distancia‘ entre  lineas
adyacentes de remaches o tornillos, o en secciones soldadas la distancia lIbre entre patlnes. :

distancia. entre Imeas‘

almas, menos los radios

d) En almas de secciones laminadas en caliente o dobladas “en fri, la dlstancta entre  ias -
iniciaciones de las curvas de unién con los elementos de soporte

Secciones circulares huecas

En secciones circulares huecas la relaclén ancho / grueso se sustituye por el coclente del
diametro exterior entre el grueso de la pared
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Resistencia de disefio

“Para el disefio de miembros comprimidos hechos con secciones tipo 1,2 o 3 se considerara
el estado limite de inestabilidad por flexién; en secciones tipo 4 se considerara, ademas, el estado
limite por pandeo local. En columnas de seccién transversal con un o ningtin eje de simetria, como
angulos o tés, o con dos ejes de simetria, pero baja rigidez torsional, como las secciones en forma
de cruz o las formadas por placas de pequefio esgesor se tendran en cuenta también los estados
limite de pandeo por flexotorsién y por torsion”. R .

La resistencia de disefio R. de un elemento estructural de eje recto y de seccién transversal
constante sometido a compresion axial se determina como sigue:

Secclones tipo 1,20 3

Si la seccién transversal es tipo 1, 2 o 3, revisando el estado Iimue de pandeo por flexlén la
resistencia de disefio es: ! ; ¢ :

a) Para miembros de seccién transversal H l o rectangular hueca

Fr=0.90 o 5 )
R = (1A —(').15’;")”" A Fy s‘_Ij}AJrR ECRR S Ec. (3.2.1)"%F:3..
io Bkl F

F, o r mE

Donde:

R.= Resistencia de dl's‘ef\o a combresién (kg)
" Fy= Esfuerzo de fluencia del material (kg/cm?) *
E = médulo de elasticidad del acero (27040 000 kg/cm?)
A= Area total de la seccion transversal de la columna (cm?)
Fe= Esfuerzo critico de Euler
KL/r = relacién de esbeltez efectiva méaxima de la columna
n = coeficiente adimensional que tiene uno de los valores siguientes:
e Columnas de seccion transversal H o |, laminadas o hechas con tres placas soldadas :
obtenidas cortandolas con oxigeno de placas mas anchas, y columnas de seccién transversal
rectangular hueca, laminadas o hechas con cuatro placas soldadas: n = 1.4

. Columnas de seccién transversal H o |, hechas con tres placas laminadas soldadas entre sl
n=1.0 ;

. Cada vez mas el uso de aceros de grado_50, sustituye al acero A-36. En México es ya comunr
el uso de materiales con Fy= 3515 k&/cm cuando es asl, puede emplearse Ia ecuacibn 3 2, 1
con n = 2.0 en los casos siguientes:

o Tubos cuadrados o rectangulares, formados en caliente o formados en frlo y tratados -
térmicamente. .

o Tubos circulares formados en caliente.

o Todos los perfiles que hayan sido relevados de los esfuerzos,

La ecuacién 3.2.1 es una representacion analitica simplificada de las curvas multlples del
SSRC; los valores de n, 2.0, 1.4 y 1.0, corresponden respectivamente a las curvas 1,2y3.¢ H

36




b} Miembros cuya seccién transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en a).

FR =0.85 ) . .
REF. 3
Si KL/rz(KL/r),, R.= 2°J?.99g° AF, Ec.(3.2.2)
(KL/r)*
2 ) REF.3
Si KLIr<(KLIr)., R =AaF,|1-SKED) g © Ec@23™
’ 2(KL/ r) :
(KL/r), =. 27;—5 =~ 63]-"40 Es la esheltez que separa el pandeo eléstico del inelastico

. » e

Las ecuaciones 3.2.2 y 3.2.3 proporcionan la resistencia de disefio R, en los rangos elastico e
inelastico respectivamente. Estas ecuaciones se conservan de normas anteriores, se emplean en
columnas cuyas secciones transversales son angulos, canales, tes y en general todas aquellas que
no han sido objeto de investigaciones especiales, como las realizadas para la obtencién de las
curvas muiltiples. Por ello, para su disefio se emplea un factor de resistencia menor.

Secciones tipo 4

Para secciones transversales tipo 4, considerando el estado limite de pandeo por flexion, y
pandeo local combinados ~cualquiera que sea la forma de la seccion—, |a resistencia de disefio es:

Fr=0.75

20 120 000

! REF. 2 N
Si KLIr2(KLIF);, Ec.(3.2.4)™"?

* Ec/(3.2.5)FEF:3

s ‘ecs. 324y325nodebens“
f ctorQ S

Como se puede notar las expreslone Vteriores 'son las mis )
la seccién anterior, s6lo que afectadas por un factor Q (factor de p

0=00

El factor de pandeo local 0. se

. Secciones con elementos pla
a) Para angulos aislados:

©Q, =1.340-0.00053 i’ Ec. (2.3.1) "2

1090000

=R (B} S " Ec. (2.3.2) "€

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

830 _b _1470 b ;
Si 2 <, =1.415-0.00052° . F, ReF.3
i r, <f “Fy 0, PR l;c. (2.3.3)

b _ 1470 1400 000 _ o
Si 2. o= F bl ' TV Ee (2.34)FF0

v »

Q, se calculara para el elemento plano no atiesado.que tenga la mayor relacion bft. En
secciones formadas exclusivamente por elementos planos no atiesados Qo=

Porloque Q= Qs

= Secciones con elementos planos atlesados

En secciones formadas excluslvamente por elementos planos ahesados Q, =1

P u R
T eeany

; s =4,->(b-b)

Aey = Area efectiva (cm?)
{, = Area total de la seccion (cm®)

b= Aﬁcho del elemento comprimido (crh)

b Ancho efectlvo reducido (cm), se calcula como:

“a) ‘.Para patines_ de secclones cuadradas o rectangulares huecas, con paredes de grueso :

_unlforme PUTIEE Lt R o N :
p = 3_7?_9’ - __,5_‘3(1’_;, b .  Ec. (2.3.5) "EF-3
- »_\,f - (b/t) f :
b). ' Para cualquler otro elemento plano atiesado comprimido uniformemente
b, = 2% [1 480 <p Ec. (2.3.6) "3
S (b/t) f

t = grueso (espesor) del elemento comprimido (cm)

J = esfuerzo de compresion existente en el elemento atiesado, producido por las solicitaciones de
disefio, basado en |las propiedades geométricas que se emplean para calcular la resistencia de
diseiio del elemento estructural del que forma parte (kg/cm ) de manera simplificatoria puede
tomarse el valor correspondiente de Fy.

e Secciones formadas por elementos planos atiesados y elementos planos no atiesados.

Q2=0:Ca

Qs y Qa se calculan como se indica en los parrafos:precedentes. La_Unica consideraclén
adicional, es que el esfuerzo_fno tiene que ser mayor que €l producto O Ay '
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e Columnas tubulares de seccion transversal circular

“La resistencia de diseilo de columnas de seccitn transversal circular hueca, de paredes
delgadas, sometidas a compresién axial, que no satisfacen los requisitos de l|a tabla 2.3.1," pero
cuya relacion diametro/grueso de paredes no excede de 914 000/F,, es igual al menor de los
valores proporcionados por las ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q=1, y por Ia expreslén o : . o

2F, Ec. (3.2.6) REF.2
R = [77300 ~—~)A1‘,, :

D/T 3 :
A= Area total de la seccion transversal de la columna (cm )
D = diametro exterior del tubo (cm) ¥ ‘
T = grueso de la pared (cm)

Fgr = factor reductivo = 0.70

Pandeo por flexotorsién o torsién

Las Normas Técnicas Complementarias del RCDF (ref. 3), sefalan que la resistencia de
disefio a compresion “en miembros de seccién transversal con uno o ningtin eje de simetria, tales
como angulos y tés, o con dos ejes de simetria pero muy baja rigidez torsional, como las secciones
en forma de cruz y las formadas por placas muy delgadas, puede ser necesario revisar los estados
limite de pandeo por flexotorsién o por torsion”. No obstante esta misma referencia no presenta
ningun lineamiento para su evaluacion.

Por lo anterior, en este trabajo, para la revision por flexotorsion o torsidon se consideraran las
especificaciones AIS| (American lron and Steel Institute) para disefio por factores de carga y
resistencia. Para tener en cuenta la interaccién pandeo de conjunto — pandeo local en el disefio de
miembros en compresion axial en dichas especificaciones se procede como sigue: .

1. Se determina el esfuerzo critico de conjunto de la columna, con las dimensiones de su seccion
transversal completa.
2. Se calcula el area neta efectiva de fa seccion, utilizando el esfuerzo obtenido en 1,

Se determina la resistencia de dlseﬂo multlpllcando el esfuerzo del paso 1 por el érea nela'
calculada en 2 : L

De acuerdo a lo anterior la reslstencla de dnseﬁo en compreslén axlal [t
Re =& P, N
Pn =4 j'}?n

2. = factor de dlsminuclén de la resl ‘encia ;
A,f— area efectiva correspondlente al esfuerzo F,, g

Ancho efecuvo be

En las especifi cacmnes AISI el ‘ancho efectlvo b,. se obtiene para todos Ios elementos
comprimidos de la secclén llesados o no; y se calcula como slgue
: cuando  -0.673:

=pb R +cnando > 0.673" '
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donde:

p=(1-0227)/
,1=‘..:.°5,?[”] S
-k Lt E

k = coeficiente de pandeo de placas tiene los valores slgulentes
k=4.0 paraelementos planos atiesados * P
k =0.43 para elementos planos no atiesados -

J = esfuerzo de compresion existente en el elemento atlesado (kglcm ) de manera puede
tomarse el valor correspondiente de Fy, i

F, esigual a:

Si A.<15, —(0685“’)17, B , Ec.(3,2‘.8)
si A.>15, 1«",,7_[9/?77]3,._ p Ec. (3.2.9)
o 7 B

- F,

Fees el menor de Ios esfuerzos crltlcos de pandeo eléstlco por flexién. torslbn o ﬂexolorslén
delerminados con las expreslonas sngulentes )

Ec. (3.2.10)

e _(K,L,fl‘) : S E T Ee.(3.2.11)
1 [#EC, o ' :

F= i [(KL )2 GJ] ) g ‘ . Ec.(3.2.12)

0 ; - . JERRUS

=2H‘ [(""n‘*Fl)_T(F +F,) -4HF, F] » Ec. (3.2.13)

F,, = esfuerzo critico de pandeo por flexién alrededor det eje x (kg/cm?).
F., = esfuerzo critico de pandeo por flexion alrededor del eje y (kg/cm?).
F, = esfuerzo critico de pandeo por torsién de la seccion {kglem?).
Fp= esfuerzo critico de pandeo por flexotorsion de la seccion (kglcm ).

C, = constante de torsidn por alabeo (cm®) (propiedad geométrica de la secclén, valores
tabulados en la referencia 6 para diferentes perfiles).

J = constante de torsion (cm ) {propiedad geométrica de la seccidn, valores tabulados en la
referencia 6 para diferentes perfiles).

G = modulo de elasticidad al esfuerzo cortante.

G= £ 20410 =7.85x10% kg / cm’®
26 26
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= radio polar de giro de la seccion transversal alrededor del centro de torslén elevado al

+* cuadrado - : 1, +lv ,
=l exd =t g
A

x, = distancla entre los centros de gravedad y de torslén medida a lo largo del eje prmmpal X.

.—l—(.\o/ro)

.-En éecclones con dos ejes de simetrla la columna falla por pandeo por flexién o torsién puras,
;por lo que: F, es el menor que resulta de las ecuaciones 3.2.10,3.2.11, 6 3.2.12,

»' Para secciones transversales con un solo ejé de simetria se presenta el pandeo por flexién
" alrededor del eje normal al de simetria, o por flexotorsion, flexionandose alrededor del eje de

simetria, centroidal y principal, y retorciéndose: F es el menor que resulta de las ecuaciones
3.2.11, 6 3.2.13. Para este tipo de secciones, se supone al eje x como el de simetria

EJEMPLO 2

Revisar el montante critico de la armadura analizada en el ejemplo 1 del apartado de tensién.

Se sigue la secuencia presentada en el diagrama de flujo para la revisién de elementos sometidos
a compresion axial anexo. .

rd

v

Y

Datos: v

Montante critico barra 13 . : /

W= (cm+cv)x1.4= (9,73+1 62)x1 4= 15 89 T S
Seccion propuesta: L" 3" 3"x:}" (76 2x76 2x6 35 mm)
Area = 9.29 cm® ; A i
=2.94cm R =.1.4‘9 cm

Le=L:=80cm TK=10 o S
Material A-36: Fy= 2530 kgfom?® .~ .- FU= 4100 kglcm® -
Relacién de esbeltez: Y Cotas cm
KLJJr, = 90/2.94 = 30.6 S
KL,/ry = 80/1.49 = 60.4 < 200 se acepta,

b 640 e N

=12.67 < F =12.72 — La seccion es tipo 3. No existen fenémenos de pandeo local

La seccion transversalnoes H, | o reclangular

KL =60.4<(AL) = 6340156

I max FJe & F:y : o )
R =A4F,|1- (LI FR—929A25301—-§04 0.85=17683 kg
! 2(KL/ ) 2(126)*

Pu= 15.89 ton < Ro= 17.68 tpn " LA SECCION ES ADECUADA.

al TESIS CON
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Aumenlar
Seccién

[ 4

HCI0
Obtener propiedodes de seccidn propuesta
k A 1, kife, b/t mox
Cargu ittima Pu= P Fc

Rewsar
Esbelter
Xife > 200

Observar qué tipo de pandeo
critico se puede presenlar,

Caleular 7, - £c 320

Secc:én es tpa 4
se deben consderar

fos efectos de Fey - Ec 3211
pondeo focal Fy - Ec 3212
Fy - £c 3213

Seccibn lipo 1, 2 0 3|
No existen fenbmenos
de pondeo locol

£l pandeo critico es
por flexién. Se emplean
especificociones de

los NIC (rel 3)

|

Colculor 0=Qg Qg
emplegndo _ecs
2310236, pora
codo ceso perticular

ts secci6n
transversat H, |
o rectongulor
hueca?

Oblener resistencia
Re con

Oblener_resistencio
de disefio Rc con
Ec 321

Otlener ressstencio
de disefio Rc con
Ec 323

Cateular Re
fc 324

Calculor Re
Ec 325

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN

Calculor Re con £c 326 y 0=1
Rc de o secc:dn circufor es

la menor de las oblendes con
ecs 324, 3256 326

I

Cucntos ejes de
simetrig tiene
lo seccign?

(x es el e
de simetrio)

El pandeo critico
es por flexotorsiéni

£l pandeo critrco
es por torsion
Fo= Fy

Fe=Fy

Se emplean
prows:ianes
AISH Ed. 1996

Catcutr Fn Calculor Fn
e 328 Ec. 329

Pn= Aeffa
Aet= At-2{b-be) t

Lo seccibn es
odecuada
FIN

Diagrama de flujo para la revision de miembros sometidos a compresidn axial.




EJEMPLO 3

Calcutar la resistencia de disefio’a’ compreslén axial, de un L*" 371/2" 3 1/2"x 3/16” con
longitud no arriostrada de 1.0 m en ambas direcciones:. Siguiendo la secuencia presentada en el
diagrama de flujo para la revision de elementos sometidos a compresién axial anexo.

»  Datos:
Pu (cm+cv)x1.4= (9 73+1 62)

> ‘Relaclén de esbel
KLy = 100/3.51 = 28 [T
- KLyry= 10011 76 - 56. 8 < 200 : se acepta

_—
?-178 4° _

: La secclén es tipo 4. Se deben conslderar los efectos
= epandeo Iocal :

= . zrzE : O
G Yo = 4788 kg lom®
ety T
o mE - on? x2 040 ooo:
YKL IR 687
F:='l, ”l-:c"-f-G.l _
Ard (KL)' b
l‘o +I +\'° = ‘. 5

= i [(24788+2368)'
T 20,623
F, =2280.9 kg/cn®.

% . La secclén tiene sblo urn, gje VdeAs‘ir_'netr!?

F, =22809<F,=6241

o [ TESIS CON
| FALLA DE ORIGEN




* El pandeo critico es por flexotorsion  F,= 2281 kg/em®

e ‘Se émpiean provisiones AIS|
s B vlrbs 1.5
=, =1.05<1,
TR
SE (o 685") (o 685" )\2530—-1667 kg/cm
pa ',P =A.F,
e “,.',,,_A Z(b b): :
: b : cuando ’0.673 3
b =pb-* e ; ‘cmmdo > 0.673

£ , ,1=' 1_-,9,52.[’?], S L1052 g 2530-6 =1.0> 0.673
S BT 043 ¥2.04x10 ,

p (1022/)/ (1027/10)/10 0.78

b —078x8.9—6.942cm
d—836 2(8.9-6.94)x0.5 = 6.4 em?
P, =6.4x1667=10669 kg

R.=¢.P,=0.85x10669 =9069 kg Resistencia de disefio.
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INTRODUCCION

Un elemento sometido a flexion, comunmente denominado viga o trabe, puede definirse como
un elemento recto generalmente en posicién horizontal sobre el que actian fuerzas gravitacionales
(producidas por personas, muebles, maquinaria, asi como su peso propio y el de los sistemas de
piso y techo), normales a su eje longitudinal y las transmiten, sin sufrir deformaciones excesivas, a
las columnas o muros en que se apoyan; ademas, por la continuidad que suele haber entre vigas y
columnas aparecen momentos en sus extremos, que aumentan de manera importante cuando
actuan sobre la estructura acciones horizontales, producidas por viento o sismo. Este segundo tipo
de cargas no existe en las vigas secundarias que configuran los sistemas de piso que por lo
general se conectan de manera simple a las vigas o trabes principales que forman parte del
esqueleto principal de la estructura.

“Las acciones que obran sobre ias vigas y la estructura de ta que forman parte, ocasionan en
ellas momento flexionantes y fuerzas cortantes, de manera que el problema de disefio consiste en
proporcionar resistencia suficiente ante estas dos solicitaciones, o su comblnacmnk en todas las
secciones transversales, y rigidez adecuada para evitar deformaciones excesivas”.

Las vigas son elementos estructuraies poco eficientes — si se les compara con elementos
sometidos a tension o a compresién en los que se restringe el pandeo, en los que los esfuerzos de
trabajo son constantes a lo largo de todo el elemento —, puesto que solo en algunas secciones se
alcanzan esfuerzos elevados, mientras que el resto de la seccién, lrabaja bajo esfuerzos
reducidos; por ejemplo en una viga simplemente apoyada con carga uniforme y seccién constante,
solo en las fibras extremas de la seccién central los esfuerzos se acercaran a los limites
permisibles, mientras que el resto de |a viga se encontrara sobrada. No obstante, lo que convierte
a las vigas en los elementos mas utilizados en los sistemas de pisos es el hecho de que estas
proporcionan directamente las superficies horizontales necesarias para el desarrollo de las
actividades humanas.

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS FLEXIONADOS

El comportamiento de barras flexionadas bajo la accién de momentos de intensidad creciente,
se determina estudiando experimentalmente vigas con cargas transversales aplicadas en un plano
de simetria de la seccion, cuya magnitud crece lentamente desde cero hasta la maxima.que la
barra puede soportar. Dicho estudio se basa en las curvas que relacionan las deflexiones enel:
plano de carga (vertical) y en planos normales a €l (laterales), con las acciones exteriores. -

M=PL iniciaclén de pandeo iocal
Mp —

My o e
@) Iniclacién det e Pt
flujo pldstico b= kX
. y[T T
mﬂI]]]]]]HHImIM "
o T : Deflexién vertical vo

{a) Curva momento-deflexién vertical de una viga en flexién pura
 La curva momento maximo-deflexion vertical (M-vo) en el punto medio del claro central (inciso
a de la figura) muestra el comportamiento de la viga en el plano de la flexidn; el comportamiento
fuera'de ese plano se ilustra con las curvas momento-deflexién lateral (M-uo) en el centro del claro
para ambos patines (inciso b).
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M 4 {Patin de tensién } miciacién de pandeo tocat
Mp —— e -
Patin de resion

My [ — ——nfecomereen o - —

o
{b) —~1=—Patinds \V Vol B Y
| compresién e U B A
=X:-= Patin de tension N BN SO

L [ T
o Deflexion lateral U g

(b) Curva momento-deflexién lateral de una viga en flexion pura

En la figura (a) se observa que el comportamiento de una barra flexionada sigue la
configuracion de la gréfica esfuerzo-deformacion tipica del acero. La respuesta inicial es elastica-
lineal, tramo recto de la curva. Esta etapa termina al iniciarse el flujo plastico, cuando la suma de
los esfuerzos normales maximos producidos por las cargas y los residuales existentes en las viga,
llega por primera vez al esfuerzo de fluencia y. Al fluir plasticamente una porcién cada vez mayor
de la parte central de la viga en flexion uniforme, su capacidad para soportar incrementos de carga
adicionales disminuye hasta desaparecer, cuando el momento flexionante iguala al plastico
resistente de la seccion Mp; a partir de ese instante la curva M-vo se hace aproximadamente
horizontal, pues las deformaciones crecen sin cambic apreciable en la carga, llegando a ser varias
veces mayores que las existentes cuando se inicia el flujo plastico.

Cuando se alcanza el momento plastico Mp, el patin comprimido del tramo central se
comienza a desplazar lateralmente; sus deflexiones aumentan en forma gradual, al mismo tiempo
que crecen los desplazamientos verticales vo, en cambio la deflexion lateral del patin en tensién se
conserva con valores muy reducidos (figura b). Durante esta etapa, en la que la viga completa se
mueve en la direccion y y el patin comprimido, al mismo tiempo, se desplaza en la x, las secciones
transversales pierden su forma inicial y se distorsionan.

La resistencia de Ia viga se agota cuando se pandea localmente el lado critico del patin
comprimido, en la regién central.

Las curvas anteriores representan un fenémeno de pandeo, en el que las deflexiones laterales
son nulas hasta que las cargas alcanzan el valor critico. Como en todos los casos de pandeo, la
carga critica corresponde a un punto de bifurcacién del equilibrio: la viga puede mantener su
configuracion deformada inicial, o puede adoptar otras configuraciones, también en equilibrio,
caracterizadas por la aparicion de deformaciones de un nuevo tipo, fuera del plano de carga.

Los parrafos y graficas precedentes, describen el comportamiento de vigas provistas de un
contraventeo lateral y con relaciones ancho/grueso, adecuados para posponer la falla por pandeo
lateral q local hasta que se presenten deformaciones plasticas importantes, bajo un momento igual
al que ocasiona la plastificacion de las secciones transversales. No obstante, existen varios
comportamientos posibles que se ilustran en ia siguiente figura.
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Curvas momento-deflexion de vigas

La curva llena QAB describe el componamiénto ideal, en que no hay pandeo local ni lateral;
después de una deformacion considerable, el materfal de la viga entra en el intervalo de
endurecimiento por deformacion.

La situacion mas “comin” (de comportamiento ideal, es decir no hay pandeo lateral ni locat),
en que el acero no llega a endurecerse, esta representada por la curva OAC.

OADE corresponde a una viga con momento flexionante variable (libremente apoyada y con
una carga concentrada en el centro del claro, por ejemplo), en ta que el endurecimiento por
deformacion en la zona de momento maximo hace que la resistencia rebase el valor de Mp; la
curva desclende después, cuando se inician fenébmenos de pandeo local y lateral.

Las curvas OAFG, OAHl y OJK describen fallas por pandeo lateral o local, o por una
combinacién de ambos, las dos primeras en el intervalo inelastico y la tercera en el eldstico.

PANDEO

Al presentar los posibles comportamientos de un elemento flexionado, observamos que saivo
en los comportamientos “ideales”, el agotamiento de la resistencia a la flexion, depende de ia
aparicion de fenémenos de pandeo local (deformacion de los elementos planos que componen fa
seccion). o lateral (deformacion normal al plano de flexidn)

El pandeo local se puede controlar cuando los elementos planos que componen las secciones
tienen relaciones ancho/grueso reducidas; fas normas técnicas complementarias del RCODF (ref.
3) consideran que para las secciones 1 y 2 el pandeo local no es critico en ta resistencia a flexion
del elemento, para secciones 3 y 4, se considera en el calculo de la resistencia a flexion,
introduciendo en las formulas factores correctivos de {a esbeltez para los elementos planos que las
componen y de la contribucion a la torsion y at alabeo que brindan las propiedades geométricas de
cada seccion en particular.

Analogamente al comportamiento de elementos sometidos a compresion axial descrito en ef
capitulo anterior, {a presencia de pandeo lateral en un elemento flexionado depende directamente
de la separacion entre soportes falerales que impidan el desplazamiento del elemento fuera del
plano de flexién, durante el proceso de carga.

Si la viga esta soportada lateralmente de forma continua (por el sistema de piso o losa que
soporta) o por elementos secundarios distribuidos en distancias relativamente estrechas, de tal
manera que la distancia entre los soportes laterales no exceda de un cierto valor llamado Ly, no
existiran fenomenos de pandeo lateral, en tales condiciones al presentarse la carga que produce la
flexién, —si no existen fendmenos de pandeo local-, la seccion critica de la viga tiene la capacidad
de alcanzar el esfuerzo de fluencia en todas las fibras que la componen, es decir, de plastificarse,
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el momento resistente se presentara en la zona plastica. Dentro de este intervalo plastico, existe
un limite de la distancia entre soportes l[aterales Lo, para ia cual las normas técnicas
complementarias del RCDDF (ref. 3) permiten, siempre y cuando la seccién de la viga en estudio
sea tipo 1 de acuerdo a |a tabla 2.3.1, un analisis plastico, dicho analisis tiene ciertas limitantes de
aplicacion que se mencionaran mas adelante.

Si se incrementa la Jongitud entre los soportes laterales de la viga, la seccién puede cargarse
hasta que algunas pero no todas las fibras comprimidas estén bajo el esfuerzo Fy, al momento de
presentarse el pandeo, es decir, este se presenta en el intervalo inelastico, conforme se
incremente la longitud no soportada lateralmente, se observara que el momento que la seccién
resiste, disminuira, hasta que finalmente la viga falle antes de que se alcance en cualquier punto el
esfuerzo de fluencia. La longitud maxima sin soporte lateral con la que aiin se puede alcanzar Fy
se denota con L, En este punto, tan pronto como se presente un momento gque tedricamente
produzca un esfuerzo de fluencia en cualquier parte de la viga, esta se pandeara.

Me

b

Fr Mo ~—

PR TN
6 Fp My I
o
[
|
|

(2/3) Fg W= — — — =~ —~— — — -~ >
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| |
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o L t L

"] r
INTERVALD PLASTICO | PANDED m:m__L PANDEQ LATERAL
T(sin pandeo fateral) T INELASTICO T ELASTICO

Relacién entre longitud de separacion entre soportes
laterales y momento resistente de !a seccién

Si la longitud no soportada lateralmente es mayor que L, la seccién se pandeara en el
intervalo etastico, antes de que se alcance el esfuerzo de fluencia en cualquier punto. Al aumentar
esta longitud, el momento de pandeo se vuelve cada vez mas pequefio. Si se incrementa el
momento sobre la viga, estad se deformara lateralmente mas y mas hasta que se alcance un valor
critico M,. En este punto la seccion transversal de la viga girara y el patin de compresion se
movera lateralmente. El momento M, lo proporciona la resistencia torsional y la resistencia al
alabeo de la viga.

ARTICULACION PLASTICA

Si se considera una viga de seccion transversal rectangular, restringida contra el pandeo
lateral, sujeta a momento flexionante, el esfuerzo en cualquier punto puede calcularse con la
fomuta de la flexion: /i = Mc/l esta formula se basa en las hipotesis elasticas usuales: el esfuerzo
es proporcional a la deformacidn unitaria, una seccién plana antes de la flexion permanece plana
después de la aplicacion de las cargas, etc. Sustituyendo el médulo de seccion S = I/c, la férmula
de la flexion puede escribirse:

M

Je =
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Cuando el momento se aplica a la viga, inicialmente, el esfuerzo varia linealmente desde el
eje neutro hasta las fibras extremas, como se muestra en el inciso (b) de Ia figura. Si se incrementa
el momento se mantendra la variacion lineal de los esfuerzos hasta alcanzar el esfuerzo de
fluencia en las fibras extremas como se muestra en la parte (c) de la figura. El momento que inicia
el flujo de las fibras extremas, se denomina momento de fluencia.

IS r r £y ry
5 Py (2 7, I3

(4
(2 () () (d) (@) ®

PROCESO DE PLASTIFICACION DE UNA SECCION RECTANGULAR

Si el momento en una viga de acero ductil se incrementa mas alla del momento de fiuencia,
las fibras extremas que se encontraban previamente sometidas al esfuerzo de fluencia, fluirdan y el
momento resistente adicional necesario lo proporcionaran las fibras mas cercanas al eje neutro.
Este proceso continuard con mas y mas partes de |a seccion transversal de la viga alcanzando el
esfuerzo de fluencia, incisos (d) y (e), hasta que finalmente se alcanza la distribucién plastica total
mostrada en (f). Cuando se alcanza esta distribucién de esfuerzos se dice que se ha formado una
articulacion plastica, porque no puede resistirse en esta seccion ningin momento adicional.
Cualquier momento adicional aplicado en ia seccidon causard una rotacién en la viga con pequefio
incremento del esfuerzo.

El momento plastico es el momento que producira una plastificacién completa en una secciéon
transversal del miembro, creandose ahi mismo una articulacién plédstica. La relacién del momento
plastico M, al momento de fluencia M, se denomina factor de forma f, “es una caracteristica
geomeétrica de la seccion, representa una reserva de capacidad para resistir flexion fuera del
intervalo elastico, pues éste termina cuando el momento alcanza el valor M, y la seccién admite
incrementos adicionales, hasta llegar a M,." REF.

El momento de fluencia M, es igual al esfuerzo de fluencia por el modulo elastico S, Su valor
se puede obtener, para una seccion rectangular, considerando el par interno resistente mostrado

en la figura:
::Z cal p 4y s
.dL 2 Fy 3 bR b4

' _LC T rybdle
Fy

PAR INTERNO RESISTENTE PARA EL MOMENTO DE FLUENCIA
DE UNA SECCION RECTANGULAR

E! momento resistente es igual a T o C multiplicado por el brazo de palanca entre ellos:

C(FbdY 2 bd?
M, =% [ 2d]|=F " =F.s
¥ 4 (3 ] ¥ 6 ¥
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De manera similar, el momento plastico M, es el momento nominal de la seccién. Este

rectangular de lafigura es:

: . ) Fy
: ) . T —
: : d/2 c~r, Ly
P K 5 t Y 2
: ¢ . —}—— /2
¢ /. r= £,
: da/2 -F3
.

Fy

, PAR INTERNO RESISTENTE PARA EL MOMENTO PLASTICO
DE UNA SECCION RECTANGULAR

- ' F.bd 2
M,,=M,,={ » (]({1)=F_bd =F2Z
2 f2)7% 4 55

El momento plastico es igual al esfuerzo de fluencia multiplicado por el médulo plastico Z, se :
observa que la relacién entre el modulo de seccion plastico y el médulo de seccion elastico es
también el factor de forma, para seccion rectangular: o

: M, _FZ_Z_bd'/4_,
M, FS S bd'l6 '

El médulo plastico es igual al momento estatico de las areas a tension y compresion respecto
al eje neutro. Como todas las fibras tienen el mismo esfuerzo F, en la condlcién plastica, las areas
arriba y abajo del eje neutro deben ser iguales.

DISENO DE MIEMBROS A FLEXION

Estados limite

La referencia 1 especifica que en el disefio de mlembros en flexion deben considerarse Ios
estados limite de falla siguientes: .
= Formacion de un mecanismo con articulaciones pléstlcas

* Agotamiento de la resistencia a la flexién en Ia seccién critica, en miembros que no
admiten redistribucién de momentos.

« |niciacion del flujo plastico en la seccién critica. -

= Pandeo local del patin comprimido.

= Pandeo local del aima, producido por flexion.

= Plastificacion del alma por cortante.

= Pandeo local del aima por cortante.

» Tension diagonal en el alma.

= Pandeo lateral por flexotorsion.

Flexion y fuerza cortante combinados.

» Ofras formas de pandeo del alma, producldas por fuerzas transversales.

TR
.
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Resistencia de disefo

“Esta seccion es aplicable a vigas laminadas y a trabes formadas por placas soldadas, de
seccion | 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 torsion, o
restringidas contra la rotacion alrededor del eje longitudinal en las secciones en las que estan
aplicadas las cargas y en los apoyos. También es aplicable a barras de seccion transversal maciza,
circular, cuadrada o rectangutar, estas Ultimas flexionadas airededor de su eje menor momento de
inercia, y a barras de seccion transversal circular hueca. Todos los elementos mencionados
trabajan principalmente en flexion, producida por cargas transversales 0 por momentos aéalicados
en sus extremos; la flexion se presenta, casi siempre acompafiada por fuerzas cortantes.”® F3

Longitud no soportada lateralmente.

Como se observé en el inciso de pandeo, €l momento resistente de disefio depende
directamente de la fongitud sin soporte fateral, cuando e! sistema de piso proporciona soporte
lateral al patin superior de las vigas, debe tenerse en cuenta que en algunos tramos el patin
comprimido es el inferior, a continuacion se definen los limites L, L, y L, acorde con las normas
técnicas complementarias del RCDDF (ref. 3).

"L, es la longitud maxima no soportada para la que el miembro puede desarrollar todavia el
momento plastico M, y conservarlo durante las rotaciones necesarias para la formacion del
mecanismo de colapso”. Las NTC permiten, cuando el elemento sujeto a revisién es tipo 1 y no
excede el limite L, realizar un analisis plastico para determinar el momento actuante en la seccion.
Dicho analisis consiste en localizar los puntos en los que se forman articulaciones plasticas,
estimando de esta manera el mecanismo de colapso.

Este procedimiento, tiene ciertas limitantes, es posible reatizarlo para una viga simplemente
apoyada o una viga continua con varios apoyos, después de varias suposiciones de mecanismaos
de falla, pero para una estructura tridimensional formada a base de marcos rigidos, resulta un
problema extremadamente complejo y s6lo se puede resolver con ayuda de un programa de
computo que realice analisis estructural no lineal, ademas para que ocurra el mecanismo de falla
supuesto, se debe garantizar que las cargas no variaran en magnitud ni posicion significativa
durante la vida Util de la estructura, lo que para un edificio seria muy dificil conseguir, en particular
en lo que respecta a las fuerzas laterales, debido a que no tenemos la certeza de los valores y la
periodicidad con que se presentaran. Por lo que en el presente trabajo no se abundara en este
tema, no obstante, si se cumplen las condiciones arriba mencionadas, en la referencia 7 se
presenta el procedimiento detallado para encontrar los mecanismos de falla en vigas de uno o
varios claros.

L, se calcula como sigue, para:

. 253 000 +155 000 (a, /M , )
Secciones | oLy = e r.=1.5

»

Secclones rectangulares,
macizas o en cajon.

donde:

.M, = momento reslstente del mlembro en estudlo.
M, el menor de los momentos en los extremos del tra Iof
r, = radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia:

El cociente M, / M es posltlvo cuando. el segmento..de .viga entre puntos soportados
| 1ateralmente se flexiona en curvatura doble. y negallvo cuando lo hace en curvatura simple.
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El patin comprimido debe soportarse lateralmente en todas las secciones en que aparezcan
articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso . .

L, es la longitud maxima no soportada para la que el miembro puede desarrollar todavia el
momento plastico M, pero no se exige capacidad de rotacion para la formacion de articulaciones
plasticas y L, la longitud que separa los intervalos de pandeo elastico e inelastico y de la aplicacion
delasecs. 3.3.7y3.3.8(laec, 3.3.7esvalidaparal L,yla338paral>L,). .

L, y L, se calculan con las expresiones siguientes:

. Miembros de seccion transversal I:
“2x EC, v 0w Ec. (3.3.13) F&F3
L,,=~---”.» 4. 1+ a2 ¢ )_
x, GJ ¢ :
N EC, : - Ec.(3.3,14) REF3
L = Z”E I+ 1+.\ i : -
x, . GJ ‘
donde:

E= modulo de elasticidad del acero (2 040 000 kg/cm?)

C, = constante de torsion por atabeo (cm®) (propiedad geométrica de la seccion, valores
tabulados en la referencla 6 para diferentes perfiles). .

J= constante de torsién (cm®) (propiedad geométrica de la seccion, valores tabulados enla
referencia 6 para diferentes perfiles).

G = modulo de elasticidad al esfuerzo cortante (785 000 kg/cm?)

ZF, cC,

x,=4293C° "
GJ

=3.220 x,

»

X, = 4 C 2. ¢,
"3 GJ I,

C = Coeficiente que depende de la ley de variacién del momento flexionante a lo largo del eje
de una barra en flexion.

Este término es un coeficiente de momentos que se inciuye en las férmulas para tomar en
cuenta el efecto de diferentes gradientes de momento sobre el pandeo torsional lateral. Dicho de
otra manera, el pandeo lateral puede verse afectado considerablemente por las restricciones en los
extremos y las condiciones de carga del miembro. En la figura siguiente se puede apreciar que el
momento presentado en la viga sin soporte lateral del inciso (a), causa en el patin una peor
condicién de compresion que el momento en la viga sin soporte lateral inciso (b) de la figura. La
razon de esto es que el palin superior de la viga (a) trabaja a compresién en toda su longitud, en
tanto que en (b), la longitud de la “columna”, o sea la longitud del patin superior que trabaja a
compresion es mucho menor.
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LONGITUD DEL PATIN SUPERIOR LONGITUD DEL PATIN
QUE ACTUA COMO COLUMNA BUPERIOR QUE ACTUA

COMO COLUMNA

(3) CURVATURA SENCILLA . (b) CURVATURA DOBLE

Para la viga simplemente apoyada en la parte (a) de la figura, C se considera igual a 1.0, en
tanto que para la viga en (b), sera superior a 1.0.

En resumen, C, que puede tomarse conservadoramente igual a la unidad, esta dado por:

C =0.60 +0.04 My/ M, para tramos que se flexionan en curvatura slmple.

C=0.60-0.04 M,/ M pero no menor que 0.4, para tramos que se ﬂexlonan en curvalura
doble, . .
C =10 cuando el momento flexionante en cualquier secclén dentro del lramo no

soportado lateralmente es mayor que My, o cuando el patln no esta soportado
lateralmente de manera efectiva en uno de los extremos de| tramo : .

My M2 son, respectivamente, el menor y el mayor de los momemos en los exlremos del
tramo en estudio, tomados en valor absoluto. :

En secciones | laminadas o hechas con placas soldadas de proporciones semejantes a las
laminadas, pueden utilizarse las expresiones slmphﬂcadas‘ ’ ; '

6,55 dr, s T 'Ec.(3.3.15)"5“
L, = 1+M + X, o P
Xt o
L, =855 Jd4ien Ec. (3.3.16) €3
X, ! ) .
donde:
d 2
x, =17 C(;) —é: =3.220 x,
. 2
F
x, =24 C(ft{) —

d = peralte de la secclon.
t = grueso de patin comprimido
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Ec. (3.3.17) REF-2

Ec.'(3.3.18) REF-2

L =202 L. ij=321L
CZF, ™

r

»

Momento resistente de diseiio Mg,

[=] Miembros soportados lateralmente (L L,)

La resistencia de disefio de miembros en flexién cuyo patin; Corﬁbrimldo esta’soportado ‘
lateralmente en forma continua, o estd provisto de soportes lalerales con separaclones L no
mayores que L,, es igual a:

a) Para secciones 10 2: : :
Mg =FrZ Fy = FrM; Ec. (3.3.1) R&F-3
b) Para secciones tipo 3:

Mg = Fr S Fy = FaMy Ec.(3.3.4)%"3

En secciones | o H flexionadas alrededor de cualquiera de sus ejes centroidales y principales
puede tomarse un valor de Mg comprendido entre FrM, y FrM, calculado por interpolacién lineal,
teniendo en cuenta que esos valores corresponden, respectivamente, a relaciones ancho/grueso
de los patines de .

830/. F, y 540/.F,

Si la flexién es alrededor del eje de mayor momento de inercia se comprobara que la relacién -
ancho/grueso del alma no excede de la que corresponde al valor calculado de MR, para lo que se
interpolara linealmente entre las relaciones K

8000/. F, 'y 5000/,.'3}?’,“ j- :

Correspondientes a FrM, y FrM; respectivamente. .~ -

c) Para secciones tipo 4:

Cuando tanto el alma como el patin comprimido corresponden al tipo k4 de acﬁerdo con la
tabla 2.3.1, el valor de Mg se determina con los criterios para disefio de perf Ies de lamina delgada
doblados en frio. . =

Cuando los patines cumplan los requisitos de las secciones tipo 1.2, [} 3; y las almas’séan tipo
4, el valor de Mg se obtendra considerando la reduccion del momento resistente por esbeltez del
alma de acuerdo con la seccidn referente a la resistencia de disefio para trabes armadas. que se
estudia en parrafos posteriores.

Cuando las almas cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 o 3, y los patines son tipo
4, se distinguen dos casos:
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1. Siel patin comprimido esta formado por elementos planos no atiesados,
Mr=FrQs SFy= FrQ¢ M, = omm i E X EC. (335)REF3

Q, se obtiene de igual manera a la presentada en el capltulo de compresién enel inciso referente
alas secciones tipo 4, (Ecs. 2.3.1 a 2.3.4 *©: :

2. Siel patin comprimido esta formado por elementos planos atlesados. L
Mp=FgSeFy A [ Ec 336)REF:'

Si el valor de Mg calculado con alguna de las ecuaclones 3 3 5 o 3 3. 6 es mayor que el dado
por la ec. 3.3.4, éste sera el momento reslstente del elemenlo . :

En las expresiones anteriores:

Fr=0.90
Z = médulo de seccién plastico. .
S = moédulo de seccion eldstico de la seccion,

Se = médulo de seccion elastico efectivo. Se calcula con el ancho efectivo del patin del patin
compgr’glado. delerminado como se indica en el capltulo de compresién, (Ecs. 2.3.5'y
236 ).

M, = Z F, = momento plastico resistente de la seccion.

M, = S F, = momento correspondiente a la aparicion del esfuerzo de fluencia en la seccion
(sin considerar esfuerzos residuales).

F, = Esfuerzo de fluencia.

[=] Miembros no soportados lateralmente (L > L,)

La resistencia de disefio de miembros en flexion cuyo patin comprimido esta provisto_de
soportes laterales con separaciones mayores que Lu es lgual a..

a) Para secciones tipo 1 0 2 con dos eJes de slmetrla flexionadas alrededor del eje de mayor
momento de lnercla

Si M, > jMﬂ - lk—iEs‘déclr‘.‘sl 1.,,'<L L,

0.28 S
My =1I5FM, (l Y "Pero no mayor que Fa M, (Ec. 3.3.7 F&%9),

(Ec 3.3. a REF3y

“.En vigas de seccién transversal 1 o H laminadas o hechas con. tres placas soldadas. M,, ‘
-momento resistente nomlnal de la seccién. cuando el pandeo lateral se lnicna en el Intervalo
eléstlco. es iguala ; ; et

R . 2
S M= EI GJ+( E) ,
o= L)

7 (Ec. 3.3.9 RE”).
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En secciones I o H laminadas o hechas con placas, de dimensiones semejantes a las
lamlnadas puede tomarse: - -

N TA72 o oag2 REF 3
M, =(/Cy/MZ+ M} (Ec.3.3.10%)

donde: E
: At . e
M Sty 3.3.41 REFYy
(L/r) (Ec 3311 ) -
: M, =31 (Ec. 3.3.12 %¥79)
: - (L/ r, )

En las expresiones anteriores:

Fr=0.,90

A = area total de la seccion.

d = peralte de la seccién.

/.= momento de inercia respecto al eje de simetria situado en el plano del alma.
r, = radio de giro respecto al eje de simetria situado en el plano del alma :

1 = espesor del patin comprimido.

L = separacion entre puntos de apoyo lateral.

C, = constante de torsion por alabeo.

En miembros de seccién transversal en cajon (rectangular hueca) se toma C, =0
J= constante de torsion (cm*)
C = Coeficiente que depende de la ley de variacién del momento flexionante.

b) Para secciones tipo 3 0 4 con dos ejes de simetria, y para canales en las en las que esta
impedida la rotacion alrededor del eje longitudinal, flexionadas alrededor del eje de mayor
momento de inercia:

Si M, > 3 M.‘, Es decir, si L, <L L,
0.28M .
i M,=115FM,|1- M. Tl (Ec. 3.3_1’9>REF.3).

Pero no mayor que Fp M, para secciones tipo 3 ni que el valor dado por la ec. 3.3.5 0 3.3.6
cuando las almas cumplen los’ requlsltos de Ias secciones 1,203ylos patlnes son tipo 4.

Es declr. sl L > L, :
(Ec. 3.3.20 "% °)

M,

3.3. 12 Estas tres ecuaclone v
Mg =0,




Cuando los patines cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 03 y almas son tipo 4, el
momento resistente de disefio no debe exceder el valor obtenido de acuerdo con el inciso 4.5.8
(ref. 3), referente a la resistencia de diseflo para trabes armadas.

En miembros de seccién transversal en cajén (rectangular hueca) se toma C, =0

Resistencia de diserio al cortante,

Recordando del estudio de mecanica de materiales, se conoce la formula del esfuerzo
cortante f, =V (/I b en la que V es la fuerza cortante externa, O es el momento estatico respecto al
eje neutro de la parte de la seccion transversal situada arriba o abajo del nivel en que se busca el
esfuerzo f, y b es el ancho de la seccion al nivel del esfuerzo f; buscado. :

La siguiente figura inciso (a) se muestra la distribucion del esfuerzo cortante para la seccion
transversal de un perfil /, el inciso (b) muestra la distribucién en una seccién rectangular.

(a) (b)
Un poco muyor

fp—s—+

DISTRIBUCION DEL ESFUERZO CORTANTE

Para el perfil /, la fuerza cortante es resistida casi por completo por el alma, ya que los
esfuerzos en los patines son de poca intensidad, pues en ellos el momento estatico O es pequefo
y el ancho de la seccién, b, grande, mientras que en el aima aumenta el momento estatico y el
ancho disminuye bruscamente; ademas, los esfuerzos maximos a lo largo de! eje de simetria
horizontal son poco mayores que los minimos, en las intersecciones del alma con los patines, por
lo que para fines practicos, puede aceplarse que el alma resiste toda la fuerza cortante.

E! alma de una viga o trabe armada sometida a cortante puro puede fallar por flujo plastico,
sin pandeo local prematuro cuando el alma es robusta, por pandeo elastico o por pandeo
inelastico; en cualquiera de estos dos casos puede tomarse como estado limite, la iniciacién del
pandeo o la resistencia Ultima del alma, incluyendo la resistencia posterior a la iniciacion del
pandeo que se desarrolla en almas provistas de atiesadores transversales adecuados, debida a la
formacion de un campo de tension diagonal.

La resistencia nominal del alma es 4, F,  donde 4, es el area del alma (producto de su grueso
por el peralte total de la seccion) y F; el esfuerzo cortante que ocasiona la falla.

Teniendo en cuenta el efecto benéfico del endurecimiento por deformacion en almas de
esbeltez reducida se toma F; = 0.66 F, .Este limite, que se relaciona a deformacion excesiva mas
que a falla catastrofica, “corresponde al esfuerzo cortante permisible de 0.40 F, que se ha utilizado
desde hace mas de 60 afos, segun la teorfa de Von Mises y aceptando un coeficiente de
seguridad de 1/0.6=1.67 contra la plastificacion del alma, el esfuerzo permisible deberia ser
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F. =0.6(F, /-.3)=0.346F : 0.40 F} representa un incremento de 0.40/0.346=1.156, casi Igual
a v > "
al correspondiente al paso de 0.577F, a 0.66F, (0.66/0.577=1.144)".F*®

La determinacion de los limites que definen cuando la falla por cortante se presenta en los
intervalos elastico o inelastico, se puede consultar en la referencia 8.

De acuerdo a los puntos anteriores, las normas técnicas complementarias del RCDDF (réf. 3),
proporcionan las férmulas para obtener la resistencia de disefio a la fuerza cortante como sigue; .

La resistencia de disefio al cortante, ¥; de una viga o trabe de eje recto y secmbn ran
constante, de seccién 7, C o en cajon es:

Ve=VyFy

Fp=0.90y Vy es laresistencia nominal, que se determina como se indic ]
Al evaluar se tendra en cuenta si la seccion tiene una o mas almas :

a) : s’smoo &

V =0.66F'AA .

c)

Se consideran dos casos:

c1) Estado imite de iniciacién del pandeo del alma
y 92 Rk [ (Ec. 33.24 E73),
SRR VTR .
c2) Estado limite de falla por tension dlagonal

Y. 0.50 p U2 (Eo. 3.3.25 REF3),
Vv - 0.879 = + A S :
Syl+(@lh): Jl + (a/l:)
d) s Se conslderan dos casos:
di1) Estado Iimite de inlciaclén del pandeo del alma
Vi= 1845_999,@ o (Ee.3326™),
’ (h/t) !
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d2) _ Estado limite de falla por tensién diagonal

“(Ec.3.3.27 REF3),

1845 000 & 0.870 0.50F,

V., = o

= +
v (i) \]+(a/h) \,H-(a/h)

Para poder tomar como estado limite la falla por tension diagonal (ecs. 3.3.25 y 3.3.27) la
seccién debe tener una sola alma (secciones | laminadas o formadas por placas y estar reforzada .
con atiesadores transversales, disefiados de acuerdo con la seccion referenle a la res:stencia de. .
disefio para trabes armadas, que se estudia en péarrafos postenores

En las expresiones anteriores:

A, es el drea del aima igualad x ¢ (cm )
¢ espesor del alma B (cm)
d peralte total de la seccion sl emy
h peralte del aima (distancia libre entre patlnes) T (emy
« separacion entre atiesadores transversales ": Ll (emy)
k coeficiente sin dimensiones: ' S : T
5.0 ¢ ' ' (Ec.3.3.28 FFFY),

k=50+;
(alhy
k se toma igual a 5.0 cuando la relacién a/h es mayor que 3.0 o que [260/(/1/1)]' y cuando
no se emplean atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260.

plastificacién del olma

By d ! deo_eldsti
endurecimiento 3§ I pandeo _eldstico
(hg/em®) por deformacién ; H [ T st M
anfleo ineléstico
F,=0.66 Fy L P "P
e _ 9220y & (1 _ _oan )(, _ 050 Fy
————————— (R V1+(am) {ix(asny
b e — e — -
I 1845000 h 0.870 0.50 Fy
Fy= (. N -
‘‘‘‘‘‘ ,;,"/‘“ ) ey < Jn+<a/n)2>< Ji+(a/n)?
row 922(FY T 1 : I |
s h/t : H " con resistencia
P | posterior at pondeo
N AN _ 1845000 k‘
A s o V= Yy Fr
ot |
gk 7
gl iz g e .
1 :“ L L
- L
g:s(';:}; r'zs"s;',"z‘:o._é_. hay resistencio posterior df pandeo 1
ESFUERZOS RESISTENTES NOMINALES DE ALMAS EN CORTANTE
re ('\ a
o TESIS 00H

FALLA DE ORIGEN




Flexién y cortante combinados.
“Cuando se necesitan atiesadores transversales y el comente VD ! Mp esta comprendido en(re
los limites
133V IMz)2V, /M 2(06V,,/MR)
Se deben satisfacer las tres condiciones slgmenles :
V,s V,
M,sM,
M Ve o
0.727° 72 +0.455-2 1.0 -
M, Va

"Aunque no se dice en las normas, las recomendaciones de este articulo sélo deben revisarse
cuando en el dlseﬁEgadel alma de la trabe se ha incluldo la res:stencia que proviene del campo de
tension dlagonal“ : - ;
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Trabes armadas.

Las trabes armadas son secciones grandes en forma de | compuestas de placas y a veces de
perfiles laminados. Por lo general su resistencia de disefio estad comprendida entre la de las vigas
laminadas y la de las armaduras de acero.

Las placas y los perfiles laminados pueden disponerse para formar trabes armadas de casi
cualesquiera proporciones razonables. Esto parece muy ventajoso para todos los casos en los que
no existe restriccion de peralte, pero para dimensiones reducidas, la ventaja se anula debido a los
mayores costos de fabricacion. La mayoria de los puentes carreteros de acero construidos
actualmente para claros menores de 25 m, son puentes de vigas de acero. Para claros mayores,
las trabes armadas comienzan a ser competitivas desde el punto de vista econdmico. Cuando las
cargas son extremadamente grandes, como ocurre en los puentes ferroviarios, las trabes armadas
compiten econdomicamente en claros mas cortos como son los de 15 m.

En los ctaros donde las trabes armadas resultan economicas, también existe la alternativa de
emplear armaduras. En general las trabes armadas, comparadas en particular con las armaduras,
tienen las siguientes ventajas:

- El precio de fabricacion, por kilogramo, es menor que el de las armaduras, pero mayor que

el de las secciones de vigas laminadas.

~ El montaje es mas barato y rapido que el de las armaduras.

- Debido a su densidad, la vibracion y el impacto no son problemas serios.

- Las trabes requieren menor altura libre vertical que las armaduras.

- La viga de alma llena tiene menos puntos criticos para esfuerzos que las armaduras.

- Una conexion defectuosa no reviste tanta importancia como en una armadura, donde tal
situacion puede significar un desastre.

~ Existe menos peligro de dafio a una trabe armada en un accidente en comparacion con las
armaduras. Si en un puente un camién golpea una trabe armada, probablemente sélo la
flexionaréd un poco; pero un accidente semejante en el miembro de una armadura de
puente podria ocasionar la rotura del miembro y quizé4 la falla de toda la estructura.

~ Una trabe armada puede pintarse mas facilmente que una armadura.

Dimensionamiento.

El peralte de las trabes armadas varia entre 1/6 y 1/15 de su claro, con valores prbmedio de :
1/10 a 1112, dependlendo de las condiciones particulares de cada trabajo. Una condicién que”.:

puede limitar las proporciones de la trabe, es el tamafio maximo que puede fabricarse en el laller yo

embarcarse a la obra.

A continuacion se reproducen los requisitos para proporciones de trabes armadas, séﬂalad'o‘s
en las normas técnicas complementarias del RCCDF (referencia 3).

Las dimensiones de trabes armadas remachadas, atornilladas o soldadas, de vigas con
cubreplacas y de vigas laminadas o soldadas, se determinan, en general, tomando como base el
momento de inercia de su seccién transversal total

Cuando alguno de los patines tiene agujeros para remaches o tornillos, no se hace reduccién
en su area sl la reduccién, calculada de acuerdo con el inciso de area neta senalado en e! capltulo
de tensién, no excede de 15% del drea total del patin; en caso contrario, se deduce Unicamente el
area de agujeros que pase del 15% mencionado.
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-~ Patines. : et
o Los patines de las trabes armadas soldadas estaran consmuldos de preferencla por una sola
placa y no por dos o mas placas superpuestas. :

La p!aca unica puede estar formada por varios tramos de dlsﬂntos gruesos o anchos, unidos
- entre si por medio de soldaduras a tope. E! &rea total de la seccion transversal de las cubreplacas
. de trabes armadas remachadas o atornilladas no excedera de 70% del érea total del patin.

~ Alma, S
. La relacion hit de la distancia libre entre patines al grueso del alma no debe ser mayor que:
5 000

Cuando no existen atiesadores.

L F(F, +1150)
16 800 Cuando hay atiesadores transversales con separaciones no mayores
F de unay media veces el peralte del alma de la trabe.

»
Para la unién de almas y patines, los remaches, tornilos o soldaduras que conectan los
patines al alma, las cubreplacas a los patines o las cubreplacas entre si, deben proporcionarse
para resistir la fuerza cortante horizontal de disefio en el plano en consideracién, ocasionada por la
flexién de la trabe. La distribucién longitudinal de los remaches, tornilios o soldaduras intermitentes
debe hacerse en proporcién a la intensidad de la fuerza cortante, pero su separacién longitudinal
no debe exceder de la maxima permitida sefialada en las secciones correspondientes de las

normas.

Refuerzo del alma.

Sih/tno es mayorde 3600/, F, yiafuerza cortante que obra sobre la trabe no es mayor
que su resistencia dada por la ecuacion 3.3 .21, caso a) o b), de la seccién precedenle “resistencia -
de disefio al cortante”, no se necesita reforzar el alma, excepto en las secciones en que reciba
fuerzas exteriores concentradas y se requieran atiesadores, de acuerdo al inciso 4.5.5 de la
referencia 3. . :

Si h/t no es mayor de 3600/ . F, » pero la fuerza cortante que obra sobre la trabe es mayor
que su resistencia dada por {a ecuaclbn 3.3.21, caso a) o b), el exceso debe tomarse mediante
placas adosadas al aima o atiesadores verticales y en diagonal que trabajen en forma semejante a
los montantes y diagonales de una armadura.

~ Atiesadores transversales intermedios.

Cuando hit es mayor que 3 600/. F, debe revisarse sl es necesario reforzar el aima por
medio de atiesadores transversales, perpendiculares al gje de la trabe.

No se necesitan atiesadores transversales en los tramos de las trabes en los que la fuerza
cortante de disedio, Vp, €s menor o igual que la resistencia de diseilo al cortante, Vg, calculada con
la ec. 3.3.21 y la que sea aplicable de las ecuaciones 3.3.22 a 3.3.24 o 3.3.26 del inciso resistencia
de disefio al cortante, haciendo en ellas k=5,

Cuando se necesiten atiesadores intermedios, !a separacion entre ellos sera tal que la fuerza
cortante de disefio en el alma no sobrepase su resistencia de disefio calcutada con alguna de las
ecuaciones 3.3.24 a 3.3.27. Si la relacion a/h es mayor que 3.0 o que [260 / (h/t)] no se permite
que se forme campo de tension diagonal, y 1a resistencia nominal se calcula con la ec. 3.3.24 o con
la ec. 3.3.26; ademas, k se toma Ilgual a 5.0.
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En trabes disefnadas con la ecuacion 3.3.25 o 3.3.27, |la separacion entre los atiesadores que
limitan los tableros extremos, o tableros contiguos a agujeros de grandes dimensiones, debe ser tal
que la resistencia de disefio al cortante de la trabe, calculada con la ecuacién 3.3.24 0 3.3.26 y la
ec. 3.3.21, no sea menor que la fuerza cortante de disefio existente en el tablero. Este requisito no
es necesario cuando las secciones extremas del alma estén ligadas directamente a una columna u
otro elemento de rigidez adecuada que impida su deformacion.

Los atiesadores intermedios pueden colocarse por pares, a uno y otro lado del alma, o
pueden alternarse en lados opuestos de la misma. Las dimensiones de la seccion transversal de
los atiesadores intermedios deben ser tales que se cumpian las condiciones que se indican a
continuacion:

a) Cuando el disefio del alma se hace con alguna de las ecuaciones 3.3.25 0 3.3.27, tomando
como base el estado Iimite de falla  por tensiéon dlagonal deben satisfacerse las
condiciones siguientes: . :

1. El 4rea total de cada ati ”" , dor o pai’ de atle "1urq§ sera igual o mayor que:

. . : REF.3
_Y[O 15¢C, ht(l c,,); - (Ee.4517,

1600 £ R L o
C, = ,:(I /’):] k /F 0 ~*Cuando el disefio del alma se hace con Ia ec. 3.3.25
o, cm| 4200 000; k Cuando se utlliza la 6. 3.3.27.
(#,(n1ey) St
Y= F, del acero del alma

F, " del acero del atiesador o atiesadores

C, =1.0 para atiesadores colocados en pares, 1.8 para atiesadores formados por un solo
angulo, y 2.4 para los formados por una sola placa.

Vpy Vg son la fuerza cortante de disefio y la resistencia de diseiio al cortante en el punto de.
colocacion del atiesador. z se calcula con las ecs. 3.3.21 y 3.3.25 0 3.3.27.

2. El momento de inercia de cada par de atiesadores, o de cada atiesador sencillo, con
respecto a un eje en el plano del aima, debe ser igual o mayor que:

5
’:[ 25 2] >05 aI: fa es el grueso del aima.

(a’n)

b) Cuando el disefio del alma se hace con alguna de las ecuaciones 3.3.24 o 3.3.26, tomando
como base el estado limite de iniciacion

No es necesario que los atiesadores intermedios lleguen hasta el patin en tensién, excepto
cuando se necesite un apoyo directo para transmisién de una carga concentrada o reaccién. De no
ser asi, pueden cortarse a una distancia del patin de tensién no mayor de 4 veces el grueso de!
alma.

Cuando se emplean atlesadores de un solo lado del alma, deben ligarse al patin de
compresion.

‘
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Si se conecta contraventeo lateral en un atiesador o par de atiesadores, las uniones entre
ellos y el patln de compresioén deben ser capaces de transmitir. 1 por ciento de la fuerza total en el
“pating ;

. Los atiesadores intermedios disefiados de acuerdo con el caso a) deben conectarse al alma
de manera que sean capaces de transmitir una fuerza , en kilogramos por centimetro lineal de
cada atiesador o par de atlesadores, no menor que:

F.h. (F, 1400y

E \» corresponde al acero del alma, h es el peralte de la misma, en cm, F, es el factor de carga
que se utilice en el disefio. Esta fuerza puede reducirse en la misma proporcién que el area de los
atiesadores cuando la fuerza cortante de disefo mayor de las existentes en los dos tableros
situados a uno y ofro lado del atiesador en estudio es menor que la resnstencia de diselo calculada’
con las ecuaclones 3.3.21y 3.3.25 0 3.3.27.

Esta condicién no tiene que revisarse en el caso b).
Los elementos de liga de atiesadores intermedios que transmiten:-al alma’ ‘un'a cafga

concentrada o reaccion deben tener como capacldad minima Ia correspondlente a esa carga o
reaccion. i :

y,
alma, S es el modulo de seccién de la seccion completa. respecto al patln compnmido y Mn Ia
resistencia de disefo en flexién, pero sin exceder de FRM,,, ’

Al calcular el momento reducldo de secclones en cajén debe tenerse en cuenta la exlslencna :
de dos o més almas. ] gt ]
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EJEMPLO 4.

Disefiar por ﬂexlbn y: conante la viga mostrada en Ia ﬁgura para. los casos pamculares
sIgulentes S

a) Considerando que Ia seccubn esté soportada Iateralmente de fon'na continua (el sopone lo
proporcnona eI sistema de plso)

b) Considerando s_oporte lateral solamenle en los apoyos. Z

cm=1.95 t/m cm=20 t
L fev=1.25 t/m

ek 0 m ' 25 m 2.5 ‘m—ef
ol | jrrn'ﬂTr”ﬂ V (ton)
-5.83 WJ.W
-11.a7 .
[ 555 | 7.28 I
; qumTrU]'m]]ﬂTm : M (ton+m)

! -10.87

' e |

DIAGRAMAS DE CORTANTE Y MOMENTO

COMBINACION (em +cv)
Caso a): Seccién propuesta: W 12 x 30 (in Ib/ft) - Acero A-36 (F, =2530 kglcm?)
M, = 10.87x1.4= 15.21 ton'm Rt ‘
Vu= 11.17x1.4= 15,64 ton
* Propiedades: d=313 mm CUs Zx=710.3em?
tw=6.6 mm ©od=1831emt
bf= 165.6 mm .4 Ca=193232cm®.
tt=11. mm’ PR e
LI, Clasificacién de la seccion: = ;
b_8.28 [ 4o )b it
Patines: [ == 53) 6.- 9.15 | — Seccion tipo 1~
TR e T e

Alma:

£

e
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Mg =16.17 ton‘m > M,=15.21 ton'm La seccién es adecuada por flexion.

. o Revlslén porcortante

Relaclén hll para delermlnar en qué rango falla el alma por cortante:

La falla se encuentra en la zona de
endurecimiento por deformacion.

=11.17x1 4—15‘64 lon S

B d 303 mm 2x=929.6 cm®

. Propledades:
¢ B Sl tw=7.5" mm J= 3441cm* .
* " bf= 20,3 mm Ca= 385829 cm
=137 mm © I,=1833.6 cm*

® Clasifi cacn‘m dela seccnén

Patines: [b =1015 : 7.8) <(—469 = 9 15] —> Seccion npo 1

Alma: ‘ 27 : ) ’
(" =2 2 69._6} > Seccion tipo 1

929 6x2530 385829
0) Sordiocda. . 00 ;
)785000x34 41718336 1 o83

(.
—3220x —3220t1 683 542

“2x EC, ©iTT==g 3 3040000x385820 L iine.
L, =" LAl X el AN ! 4 427 =
AR TE U v 78500053441 | * 143427 =357 em
27 EC, . D, _-2m 2040000¥385829
= 27 B hiexl = : 2
L= G R S es 7ssoooxsaar 1 T+1.683% =775 om
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LR Calculo de MR
.Caomo L, < L<Lg: MR se obtlane con la ecuacion 3.3.7 -

M,=ZF, —9296x2530 2351 888 kg cm

JEEEs
Mo=er (-"[2f’6 "z

+(5oo) 385879] 2928395kg cm

(.o 28M 23. :
My =1LISFM (1= 222 | 21,15x0.9x23. 57( el T P,
A 29.28 ;
Mg = 18.87 ton'm > M,=15.21 ton'm - La secclon es adecuada por flexion.

Nota: Se aclara que haciendo Ia revisién de! perfil utilizado en el inciso a), W 12x30 con
longitud no arriostrada de L= 5.0 m, utilizando las expresiones anteriores, se obtiene:

Mg = 12.05ton'm < M;=15.21 ton'm  que se encontraria escasa.

® Revision por cortante:

Retacion hit para determinar en dué rango falla el alma por cortante:

h_27.7 _ 37)<
(. 0.75. ..

L-50

La falla se encuentra en la zona de
endurecimiento por deformacion,

‘N—OGGFJAH

Vi =V FR 37946x09— 415ton'

Vr=31.0 ton > V.. =15 64 La seccién es adecuada por corlante

- Deformacibn'

Del analisis, se obtlene. deﬂexlén maxima A ma .7‘4Zcm i

desplazamiento permisible
"l iy g T R e
A = 35 + 0.5cm = 340 +05 =258 cv{x >0.74 ‘cm
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EJ EMPLO 5

Calcular la resistencia a ﬂexlén y conante dela vnga mostrada en Ia siguiente ﬁgura. para Ios
. casos pamculares que se menclonan : ; ) o A

a) . Considerando que la seccién esla soportada Iateralmente de forma contlnua (el soporte lo
proporciona eI slstema de piso ) . : i

b) Conslderando soporte l;tera[ a c»

" ca=. 172872 ¢m®
71,= 800 em*
: SIl = 425 cm®
Acero A-36 (F, "2530 kg/cm )

cotascm - -

Caso a)" Sy .
- Clasmcaclén de la secclén

Patines: o

Alma:

Q'=1'415-oooos‘2»b :F~=1415:oooos ¥16.67 /25

* La falla se encuentra en la zona de
 endurecimiento por deformacion.

”_288_4s)< 1406_' "'._.='62.2 Son
t 0.6 -Fy R
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k=50 por no existir atiesadores.
‘Se utiliza la ec. 3.3.22 para calcular Vy

Vn =066 Fy A, = 0.66 x 2530 (30 x 0.6) = 30 056 kg

= Vy Fg = 30.056 x 0.9 = 27.05 ton

Caso b): S
i, CIasnr cacion de Ia secclén
b RGN g i ) S
Patines: Rt 6 = 16 67 ~==-= 16.5 | = Seccion tipo 4
Alma: i : . : :
: (b .28 8 48) 3500. - 69.6 |~ Seccidn iipo 1
\¢ 0.6 A\ FyE N

* Determinacién de |os ||m|tes Ly y [ Como Ia secclén es tlpo 4 al calcular X, Y Xy S€
sustituye Z por S : ) : R

o , :
=4S G4y 0] 42552530 ’}_7_2‘872 ~ 5,360
37 GJ 1, 3 "7785000x5.07.°. 800

v

X, =3.220 x, = 3.220x5.369 = 17.29
2x 8L s 22040 000x172872
"X, G s 1729‘ ~785000x5.0

2

A+ 1+4+17.29° =330 cm

_2 z 7 040 000xl 72872

: s 2 o
5369 285 000x5.0 + 41+5‘369 631 em

LGS
- Célculo de MR .
Como L, < L< LR MR se obhene con la ecuacion 3.3.7
My=S l"y =425 x 2530 = 1 075 250 kg- cm

7E J”: :r~ ; m2040000 o Ts0 (= e
M, =0 | i T e S B sy 2 172872 77981 e
“Ter [26 (L) ] 10x600 - {2.6 (600) } 7'9 r.”gc"'

0 28M
Mo

97e \’1‘0 75) 6 83 ton m

M, =1. ISFRM [

MR—683tonm

J 1 15\'0 9x10. 75(1

* Capacidad al cortante' :

La longilud no soportada Iaieralmen(e no afecta el calculo de la capacidad al cortante, por lo
que su valor es el mlsmo que en el inciso anterior.
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EJEMPLO 6

A continuacién se muestra la seccion de una trabe armada, revisar si es capéz de resistir los
elementos  mecanicos a que se encuentra. sometida. La seccién se encuentra “arriostrada

lateralmente en toda su longitud por el sistema de piso.

Y
. T
7 I =
125 m t 126 m
44.5

282.8 170
] {
o M (ton.m)
DIAGRAMAS DE CORTANTE Y MOMENTO
COMBINACION (cm + ¢v)
colas cm
M, = 395,94 tm R —t— i

V, =623 ton .
Propiedades: . d=170" 'mm 1,=1541.726 ‘cm*
tw=8 mm. . 1;=23474 cm®
bf=400mm -t Jy=312.6 "em'
t= 22 ..mm:: ‘Ca=1.65"cm®,
R .§,=18138"cm®
'le- 20398 em?
Acero A-36 (F, —2530 kg/cm ) .

o CIas:ﬁcaclon d,e Iarsec

ié_—q = 9 15 - Seccmn tipo'1
[F, E : .
'_159] ;>'Sebcig5h tipo4

Cumple la relacién.
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= Revision por flexion.
Como L <L, y Mg no debe exceder de Fr'My en trabes armadas:
Mg = Fg My =Fg 5:F), =09 x 18 138 x 2530 = 41 300 226 kcm
Si la relaciéon h / t del alma excedg de:
(” =207J> e SRS W _159)
t M 1095, T uo’/o x18138 . 7

La resistencia de disefio debe reduclrse por esbeltez del alma

Il = 398x10’ kg-cm

M, =413.\-1o's 0 0005 165.6x0. 8(207—
oL 2 ] '.413,\10’/09):18138

40522\ T

M’ =398 tonem

= . Revisién por ;c'or'tént‘a..; 3
Refuerzo del alma:

si (” 207) {
! o o
Capacidad al»conrante ‘sln atiesadore_é k=50

(" N 2'07) > (zobo_ Ak 89]
t N 'F,.

p 1845000 & '_1845000450
N (1)} oo 2077

Por lo anterior, se requieren atiesadores. Se propone colocarlos a cada 2 5 m.
separacién recomendable de una 1.5 veces el peralte de |a trabe. -

Por lo tanto, la capacldad al cortante, consnderando la formaclén del campo de tenslén
diagonal, es:

fa _ 250 _
(11 _165.6
| 1845000 k[,
v 1y |

. [1845 000x8.3

. debe revisarse si se requieren atiesadores.

170x0.8 = 9280kg<l'/ : 62300kg

que cumple la

N=

Vi=VyFp=12058%09=10852ton =
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= Revision por flexién y cortante combinados.

Como se esta considerando la formacion del campo de tension dlagonal y la relaclén VD/ MD
se encuentra dentro de los siguientes limites:

1.33 ¥, v, 62.3 0.6V, '
=036 |2 P-=_7..=016|2] 5 =O.16
( M, J [M,, 395.94 ) [ M,, % )

Se deben cumplir las siguientes condiciones:

(V, =62.3 ton)< (v, =108.52 ton)

(M, =395.94 ton - m)< (M, =398 ton m)

4
(0.727 My +0.455 P 0.727 #1994 0 455 762 3 =0. 98) 1.0

My eV "398 1108.52

Se cumplen las condiciones. La seccién es adecuada.; <
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INTRODUCCION

El objeto de la estructura de un edificio es soportar los efectos ocasionados por cargas
gravltaclonales y los efectos que producen el viento o los sismos, con una seguridad adecuada, al
mismo tiempo que proporciona a la construccion rigldez Iateral sufclente para que sus
deformaciones no sean excesivas. L

Buena parte de las estructuras de los edificios urbanos, obtienen su resistencia del empleo de
marcos rigidos, contraventeados o no, colocados en planos paralelos; los marcos suelen formar
dos familias ortogonales que se cortan entre si.

“Los marcos rigidos estan compuestos por elementos horizontales, vigas o trabes armadas, y
por columnas, de eje generaimente vertical, éstas han de ser capaces de soportar las cargas
gravitacionales que les transmiten las vigas adyacentes y [0s tramos de columnas que se
encuentran sobre ellas, llevandolas eventualmente a la cimentaciéon, asi como los momentos
producidos por cargas verticales que reciben de las vigas, ocasionada por continuidad con ellas.
Ademas, han de ayudar a soportar las fuerzas horizontales en estructuras contraventeadas y
resistirtas en su totalidad en las que no tienen contraventeo, contribuyendo, al mismo tiempo, a
darle a la construccion la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de inestabilidad de
conjunto y para mantener los desplazamientos laterales de entrepiso por debajo de limites
admisibles. Las columnas suelen estar sometidas a flexocompresion biaxial, pues forman parte, al
mismo tiempo, de dos marcos que se cruzan en ellas, pero en algunos sistemas estructurales que
se usan, sobre todo, en bodegas y edificios industriales, la flexion alrededor de uno de los ejes es
tan pequefia que no intervienen en el disefio. Se da también el caso de que la fuerza axial sea
predominante, lo que sucede, por ejemplo, en construcciones provistas de contraventeos verticales
o de muros de cortante de gran resnslencna y rigidez, pero los efectos producidos por ia fiexion
siguen siendo, en general sxgmflcatwos

En esta seccidon se estudia el disedo de miembros de eje recto y seccion transversal
constante, con dos ejes de simetria, sujetos a compresion y a flexién producida por momentos que
obran alrededor de uno o de los dos ejes de simetria. Se designan, indistintamente, con las
palabras “columna” o “elemento flexocomprimido™.

Para los fines de esta seccibn, las estructuras de las que forman parte los miembros
flexocomprimidos se clasifican en “regulares” e “irregulares”. “Este aspecto no se trataba en las
Normas Técnicas Complementarias del Reglamento de 1876; sin embargo, algunos de los
métodos que se recomendaban en ellas para resolver ciertos problemas relativos al disefio de las
columnas no son aplicables mas que sl éstas forman parte de estructuras compuestas por marcos
rigidos “regulares”, para los que han sido desarrollados esos métodos, y pueden cometerse errores
importantes si se utilizan en ofras situaciones. Para corregir esa omision, y dado que siguen
recomendandose procedimientos que tienen las caracteristicas mencionadas arriba, las NTC
vigentes (referencia 3), clasifican a las estructuras en ‘regulares” e “irregulares”, se dan las
condiciones que han de cumplirse para formar parte del primer grupo, y se indican cuales métodos
de disefio son aplicables a uno y otro”.

Una estructura “regular” se caracteriza porque estd formada por un conjunto de marcos
planos, provistos o no de contraventeo vertical, con o sin muros de rigidez, paralelos o casi
paralelos, ligados entre si, en todos los niveles, por sistemas de piso de resistencia y rigidez
suficiente para obligar a que todos los marcos y muros trabajen en conjunto para soportar las
fuerzas laterales, y para proporcionar a la estructura la rigidez lateral necesaria para evitar
problemas de pandeo de conjunto bajo cargas verticales. Ademas, todos los marcos planos deben
tener caracteristicas geométricas semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben ser de
la misma altura, aunque ésta varie de un entrepiso a otro.
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Una estructura se considera “irregular” cuando los elementos que la componen no constituyen
marcos planos, cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si, cuando los sistemas de
piso no tienen resistencia o rigidez adecuadas, cuando zonas importantes de los entrepisos
carecen de diafragmas horizontales, cuando la geometria de los marcos planos difiere
sustancialmente de unos a otros, cuando las alturas de las columnas que forman parte de un
mismo entrepiso son apreciablemente diferentes, o cuando se presentan simultaneamente dos o
mas de estas condiciones.

Una construccion puede ser regular en una direccion e irregular en la otra.

La mayor parte de los edificios urbanos, de departamentos y oficinas, tienen estructuras
regulares. Son irregulares las estructuras de muchos salones de espectaculos (cines, teatros,
audilorios) y de buena parte de las construcciones fabriles.

Métodos de analisis y diseiio

Los elementos de diseio pueden obtenerse por medio de un analisis de primer orden, basado
en la geometria inicial de la estructura, o con un anélisis de segundo orden, en el que se tomen en
cuenta los efectos no lineales, como minimo, los incrementos de las fuerzas internas producidos
por las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada y, otros debidos a la plastificacion
parcial del material, que suele preceder al colapso, que produce cambios, a veces significativos,
en las rigideces relativas de vigas y columnas y en los factores de longitud efectiva de estas
ultimas, y que al hacer que disminuyan las rigideces, propician aumentos de las deformaciones e
incrementos de los efectos geométricos. Ademas, ocasionan modificaciones importantes en los
elementos mecanicos correspondientes al comportamiento elastico lineal. Toda estructura puede
analizarse utilizando cualquiera de los dos métodos indicados.

“Los efectos de segundo orden que no se tienen en cuenta en el analisis se incluyen de
manera aproximada, en el disefio, sobre todo en el de las columnas, que es donde revisten mayor
importancia; de aqui proviene el uso de factores de longitud efectiva mayores que la unidad y la
inclusion, en las formulas de disefio, de factores semiempiricos de amplificacion de los momentos.
A esto se debe que, como se menciona en las Normas Técnicas “la dificultad del disefio esta, en
general, en razén inversa a la precision del analisis".R5"-°

DISENO DE MIEMBROS A FLEXOCOMPRESION
Estados limite

La referencia 1 especifica que en el disefio de miembros flexocomprimidos, - deben
considerarse los estados limite de falla sigulentes: : -

= Pandeo de conjunto de un entrepiso, bajo carga vertical.

= Pandeo individual de una o mas columnas, bajo carga vertical.

= |nestabilidad de conjunto de un entrepiso, bajo cargas verticales ' y - horizontales
combinadas.

= Falla individual de una o mas columnas, bajo cargas verticales y horizontales combinadas,
por inestabilidad o por que se agote la resistencia de alguna de sus secciones extremas.

= Pandeo local.

Debe considerarse también un estado limite - de servicio, de deformaciones Ialerales de
entrepiso, que dependen, en buena parte, de las caracteristicas de la columna.
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D

duseﬂo enel exlremo cons:derado. calculado

Dimensionamiento de columnas que forman parte de estructuras regulares

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas y la de la
columna completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las secciones extremas se revisan con
la ec. 3.4.1, 3.4.4 o0 3.4.5, segun el tipo de secciébn de que se trate, y la revision de la columna
completa se efecta con la ec. 3.4.6, 3.4.9 o 3.4.10. Las dimensiones de las columnas se obtienen
de manera que se cumplan, simultdineamente, las condiciones de resistencia de las secciones
extremas y de la columna completa.

Revisidn de las secciones extremas
a) Secciones tipo 1y 2
En cada uno de los extremos de la columna debe satisfacerse la condicion:

a a

M ox + M"DJ' :
2 Ec. (3.4.1) REF:3
M pex MIM‘J' ( . ) :
Mpev y Mpyey son los momentos resistentes de disefio de la seccion flexionada airededor de
cada uno de los ejes centroidales, calculados teniendo en cuenta la presencia de la fuerza de
disefto de compresién y suponiendo, en cada caso, que el otro momento es nulo, para secclones 1

o H se calculan con las ecuaciones:
P : ‘ S
_ _ &

M, =118F,M 11 £ p SFRM, . : : . Ec.(3.4.2) FEF

. Ec. (3.4.3) RE°:2

dal de dlseﬂo que | obra sobre la columna y los momentos de
'se lndlca en parrafos siguientes.

CPu My Muo,- son la fuerza

M,,r Z. Ry M,,,. = ZJ F,. son Ios. momen 0! plésucos resistentes nominales de la seccion,

L para flexion alrededor de los eJes Xy v respecuvamente

"Py=AFyesla fuerza axial nomlnal que, obraﬁdo por sl sola ocasionaria la plastificacion de

‘una columna corta cuyas secclones transversales tlenen un area A

RiE
PEFRp

L,, indica logari(mo natural
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Sisetoma o —1 .0, Oa ec. 3.4.1 se transforma en:

P U085M,,, § OGOMW <10 Ec. (3.4.4) &2

Fy P FeM o, FeM,,

Esta ecuacién debe u(mzarse para revisar columnas para las que no se conoce ¢y, y puede
emplearse, conser\_/adoramente en vezvde la ec, 3.4.1, aunque se conozca el valor de .

i~ Secciones tipo 3y 4

Y Mg
s'capliulo’ de miembros en ﬂex(én. para elementos soportados lateraimente incisos b) y ¢} (secciones
3y4 respechvamente). y las vanables restantes, han sido deﬂnldas arriba.

‘Debe ;ét:iéféqetéé ’Iakdcond’lclbnj:‘ '

y o NB N8
M 1ox ,’ M“")'
[M: ) i By <1.0 Ec. (3.4.6) 2

ucx ey

Mucx ¥ My 50N los momentos resistentes de disefio de la columna fiexionada en cada uno de
sus planos de simetria, reducidos por la presencia de fa fuerza de compreslén y por posmle
pandeo lateral; se calculan con las ecuaciones:

Munr = m(] - R ] ‘ : vEC- (347) EIEFjs

c

£, A "Rsvr.:l,
M, = F,,Mm_(l—-k») o ;c. (3;4.5) palb

c

] exponente B tlene alguno de los valores sigulentes: - Lo
vSecclones Ho =04+ p+B/D21.0, para B/D 20.3

g ';“ﬁ'r——lO para B/D <03 .
Seccuones en ca]én cuadradas B=13+ IC)OOp/(L/r)z =214

: Cualquner otra seccnén S B =10
“Desel peral(e total de Ia secclén vy Bel ancho de los patmes.
FR =0, 90 .
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:“primer orden,: basado;en’ la’ geometrla inicial de la estructura :los: momentos - de disefio se
: determlnan comoslgue e

P, M ',,,,, yM ',,,,y son la fuerza axial de disefio que obra sobre la columna y los momentos de
diserio en el exiremo considerado, calculados como se indica en el siguiente apartado. En la ec.
3.4.6, lo mismo que en las ecs. 3.4.9 y 3.4.10, se utilizan siempre los momentos de disefios
maximos, alrededor de los ejes x y ), aunque los dos no se presenten en el mismo extremo de la
columna.

M,, es el momento resistente de disefio, para flexién alrededor del gje x; se calcula como se
indica en el capitulo referente a flexion, o, en forma aproximada, con la ecuacion (valida para
secciones / o H):

) (zir,) F,
M, =F,1.07- 26 500 M,ﬂ SF,,M,"

Si la columna esta soportada lateralmente en forma continua, o estd provista de soportes
faterales con separacion L no mayor que L,, cuando no se requiere capacidad de rotacion, o no
mayor que L, cuando si se requiere capacidad de rotacion, M,, puede tomarse igual a FrMy

R. . es la resistencia de disefio en compresién, se determina de acuerdo al capitulo para
elementos a compresion, para el caso correspondiente.

Sisetoma 4 =1.0, la ec. 3.4. se transforma en:

Esta ecuacién debe utilizarse para revisar columnas para las que no se conoce £, y puede

emplearse conservadoramente en vez de la ec. 3.4.6 aunque se conozca el valor de B

SI !as fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un anallsls convenclonal de

Ec. (3.4.9) R:3

Ec (34 10) REF3

M, ,=M,+B,M,

T B @ ReR
M —BM,,+BM S Ec. (3.4.12) R&F 3

En la ec. 3 4 11 IVI,/ es'el momento de diseﬁo en el extremo en consideraclén de la columna
en estudio, y en la ec. 3.4,12 es uno de los momentos de disefic que actan en los dos extremos,
producidos, en ambos casos. por cargas que no ocaslonan desplazamientos laterales apreciables
de esos extremos. -
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En la ec. 3.4.11, M,, es el momento de disefio en el extremo en consideracién de la columna
en estudio, y en la ec, 3.4.12 es uno de los momentos de disefio que actban en los dos extremos,
producidos, en ‘ambos casos, por cargas que sl ocaslonan desplazamientos laterales apreciables
de esos extremos. "

El segundo miembro de la ec. 3.4.12 se calcula en los dos extremos de la columna, y M ',,,, es
el mayor de los dos valores.

. En general, los momentos M, son producidos por cargas verticales y los M, por fuerzas
horizontales, de viento o sismo, aunque las cargas verticales pueden ocasionar momentos M,
significativos en estructuras muy asimétricas en geometria o cargas.

En marcos que forman parte de estructuras regulares provistas de contraventeos o muros de
cortante de rigidez adecuada para que puedan despreciarse los efectos de esbeltez debidos a
desplazamientos laterales de entrepiso, desaparece el término B:M), de las ecuaciones 3.4.11 y
3.4.12, y los momentos A, son la suma de los producidos por las cargas verticales y las
horizontales.

B, y B; son factores de amplificacién de los momentos; se calculan con las ecuaciones
siguientes:

B = i Ec. (3.4.13) R¥%-2
1- ...{)U‘
FpPye
B.r=n i ]
¢ 4 BBy  Ec.(3.4.14)REF3
Fy (Z PE) L
o, alternativamente, ;- X . . LA
i : o 1 Lo ! © o Ee. (2 REF.3
y e c. (3.4.15)
: ZP Aon :
CREH)L

C es un coeficiente que depende de la ley de variacion del momento ﬂexuoname. se calcula
como sigue: .

I. Miembros flexocomprimidos que forman parte de marcos contraventeados o sin
contraventeo, sobre los que no obran cargas transversales aplicadas en puntos intermedios:

C=0.6 + 0.4 M, / M, para tramos que se flexionan en curvatura simple,

C=06-04M 1 / M, para tramos que se flexionan en curvatura doble.

M; y M> son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos én'los extremos del
tramo de barra en consideracion (puede ser la columna completa o una parte de ella, entre puntos
soportados lateralmente), tomados en valor absoluto.

80




Il. Miembros flexocomprimidos que forman parte de marcos contraventeados o - sin
contraventeo, sobre los que obran cargas transversales aplicadas en puntos intermedios,
independientemente de que haya o no momentos en sus extremos:

P, b 4 6 E7
C=1+X ", donde X =" , ~1
P, M, L
o es la deflexion maxima y M,, el momento maximo entre apoyos, debidos a las cargas
transversales y a los momentos en los extremos, cuando éstos son diferentes de cero.

En lugar de calcular C como se acaba de describir, pueden usarse los valores siguientes:
si los extremos del miembro estan restringidos angularmente, 0.85; si no lo estéan, 1.0.

Tomando como ejemplo un marco de un
nivel , se muestran los dos tipos de
desplazamientos que han de tenerse en
cuenta al estudiar los efectos geométricos
de segundo orden en marcos rigidos: los
desplazamientos relativos de entrepiso
(desplazamientos globales), , y los de los
puntos de los ejes de las barras deformadas
y respecto a la recta que une sus extremos
b . v (desplazamientos locales), .F5F-®

Desplazamientos globales A y locales &
En las ecuaciones anteriores:
Pe= A E/(K/)?

{ es la longitud no soportada lateralmente en el plano de la flexion,  es el radio de. giro
correspondiente, y K es el factor de longitud efectiva en el plano de la flexién.

En la ec. 3.4.13 se calcula la carga Pr con un coeficiente K que corresponde a columnas -
cuyos extremos no se desplaza lateralmente, mientras que la ec. 3.4,14 se usa un coef‘cienle Ko
determinado teniendo en cuenta que la columna forma pane “de’.un.marco’ en el ‘que Ios
desplazamientos laterales de entrepiso son significativos. :

Pr = suma de las cargas criticas de pandeo elastico de todas las ‘columnas del en eplso en L

consideracion, en la direcciéon que se esta analizando.

P, = suma de fuerzas axiales de disefio en todas las columnas
consideracion. FR

on = desplazamiento horizontal relativo’ de . Ios niveles que limitan " el entrepiso en
consideracién, en la direccién que se esta anallzando. producldo por las fuerzas de disefio.

H = suma de todas las fuerzas horizontales de disefio que obran encima del entrepiso en
conslideracion. (Fuerza cortante de disefio en el entrepiso, en la direccidén que se esta analizando).

L = altura del entrepiso.

TESIS CON
| FALLA DE ORIGFN
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ENTREPISOS CUYO DISENO QUEDA REGIDO POR CARGAS VERTICALES
UNICAMENTE. En columnas que forman parte de entrepisos cuyo disefio queda regido por cargas
verticales unicamente, lo que es frecuente en edificios de poca altura y en los entrepisos
superiores de edificios altos, los momentos A, suelen ser nulos en la condicién de carga de
disefio (la tinica excepcion la constituyen las estructuras muy asimétricas, en geometria y/o carga,
en las que las cargas verticales pueden ocasionar desplazamientos laterales de entrepiso
significativos).

Si se demuestra que el pandeo de conjunio de un entrepiso, con desplazamientos laterales
relativos de los niveles que lo limitan, no es critico, B, vale cero y Pg se calcula con un factor de
longitud efectiva K igual o menor que 1.0. Si no se estudia el pandeo de ‘conjunto, o si éste es
critico, los momentos de disefio son iguales a

My =M,
M .ua = BoM,;

B se calcula con la ec. 3.4.14,

Se considerard que el pandeo de conjunto de un entreplso no es crmco cuando el coclente'
P.,./P, sea Igual o mayor que 2.5. P, es la carga critica de disefio de pandeo con desplazamiento
lateral del entrepiso y P, es la suma de las fuerzas axiales de’ dlseno en todas las’ columnas de -
dicho entrepiso. . . .

b) S - ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN

Si las fuerzas normales y los momentos se obtlenen por medio de un analisls de segundo; .
orden en el que se tienen en cuenta, por lo menos, los efectos mencionados en la introduccién de
este capltulo o si se demuestra, de acuerdo con el inciso 2.2.2b de las NTC (ref. 3), que pueden -
despreciarse los efectos de segundo orden, los momentos de disefio se determinan como sigue:

Mo =M+ M, R Ec. (3.4.16) "3
M‘ua =B, (M;+ Mlp) . SO Ec. (3.4.17) REF. 3,

Todas las cantidades que aparecen en eslas ecuaclones tienen los mismos srgniﬂ&adoé que .
en las ecs. 3.4.11.y 34, 12 pero Pg se calcula con un factor de Iongltud efectiva K Igual o menor
que 1.0. ’ -

Actualmente se cuenta con gran variedad de prograrmas de bbmpuio, ca‘pa‘ces de realizar
analisis de segundo orden, no obstante, en el inciso 3.4.3.5 deilas NTC (ref."3) se da un
procedimiento aproximado para evaluar los efectos de segundo orden en estructuras regulares.

Deferminacién de cargas criticas.

La carga critica de estructuras regulares puede determinarse . utilizando métodos racionales
que tengan en cuenta, cuando sean significativos, los efectos de la plastificacion parcial de la
estructura que suele preceder a la falla por pandeo. Pueden emplearse métodos basados en el uso
del factor de longitud efectiva (inciso 2.2.2 de la ref. 3).

Sin embargo, cuando se desee conocer la carga critica de un entrepiso, pueden utilizarse las
formulas aproximadas siguientes:

ZP RL REF. 3
;i P o< TV, P =F == Ec. (3.4.18)
SI cr 2 cr R ]‘2
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L TP, e 03X P,
Si P>, P =FIP|1-
¥ 5 ’ > R

P, es la carga critica’ de disefio de pandeo con desplazamlento lateral del entreplso en
estudio. .

Ec. (3.4.19) "2

Pi="A/Fyes la suma de 1as fuerzas ax ales que. obrando por sl solas, ocasionarlan la ,i
plasnfcamén de todas las columnas del entreplso . N
Fr=0.90 : ’

"R esla rigldez del enlreplso defi nlda como Ia fuerza cortante en el entrepiso dividida entre
el desplazamiento relativo de los niveles que io limitan; producldo por.la fuerza’ cortante -
menclonada determinada por medio de un anéllsls elé tlco le pr

L es la altura del entrepiso.

En el calculo de R deben incluirse todos los marcos, muros y contraventeos que forman parte
del entrepiso y contribuyen a su rigidez lateral en la direccion anallzada. y P,. corresponde todas
las columnas consideradas al calcular R. RS

Dlmensionamlento de columnas que forman parte de estructuras Irregulares

Los miembros flexocomprimidos que forman parte de estructuras :rregulares se dlmenslonan :
de manera que se satisfagan los requisitos que se indican a continuacion. ;

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos secciones extremas y Ia de la-
columna completa, incluyendo efectos de segundo orden. Las dimensiones-de las’columnas se i
obtienen de manera que se cumplan, simultaneamente, las condlmones de reslstencia de Iask
secciones extremas y de la columna completa. 2 il .

Revision de las secciones extremas

a) Secciones tipo 1y 2 R
En cada uno de los extremos de la columna debe satisfa'cgrse' la'ecuacién 3.4.4.

b) Secciones tipo 3y 4 :
En cada uno de los extremos de la columna debe satlsfacerse la ecuaclén 3 4, 5

Revlslén de Ia columna completa.

a) Seccnones upo 1 y2 g
Debe satisfacerse Ia ecuacién 3.4.9.

b) Secciones tipo3y 4
Debe satisfacerse la ecuacion 3.4.10.
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Determinacién de los tos de diseio Muox, Muoy, M',,a,,yM'u,_,y.
a) ANALISIS DE PRIMER ORDEN CmemeTmERL T

Si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis convencional de
primer orden, basado en la geometria inicial de la estructura. los momentos de disefio se

determinan como sigue M
' S Ec. (3.4.21) 73

' ~M : Ec. (34.22) %"

En'la'ec. 3 4, 21 /Wu y M,,, tienen el mlsmo slgmﬂcado que en laec, 3 4 11 y en Ia ec 3 4, 22
S|gnlflcan lo mlsmo que en la ec. 3 4.12. B/ esta dado por la ec. 3 4 13 .

ero;los valores
marcos contraventeados
;en el cé!culo del factor

: tendré en‘~

©Las hterales que aparecen en la ec. 3.4.13 conservan sus slg
indicados para C solo son aplicables a columnas que formen parte d
adecuadamente; en caso contrario se tomara C=0.85. De manera anélog
de longitud efectiva K, necesario para evaluar B, y R. en las ecs.’ 3. 4 'y 3
cuenta si la estructura esta, o no, contraventeada adecuadamente. .

b) ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN

Si las fuerzas normales y los momentos se obtienen por medio de un analisis de segundb"
orden en el que se tienen en cuenta, por lo menos, los efectosimenclonadqs en la Introduccién de~
este caplitulo, los momentos de disefio se determinan con las ecs. 3.4.21 y 3.4.22. ’pero ahora C.
tiene el valor indicado con relacién a la ec. 3.4.13 y P se determinan con un factor de longltud
efectiva K menor o igual que 1.0, lo mismo que R, en las ecs. 3.4.9y 3.4.10. el
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= cociente de (I/ L) de las columnas, entre (I/ L) de los miembros de flexion que llegan
a un extremo de una columna, en el plano considerado.

H'=kH .

Ay B son los extremos de la columna.

Nomogramas para determinar longitudes efectivas.
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EJEMF’LO 7

Se muestra a contlnuaclén una estructura "regular" que cumple los requisitos marcados en la
introduccién de este capltulo Sohre ella actuan las slgwentes cargas

" Nivel : . Entreplso Azolea
-~ Carga muerta : (CM) 400 kg/m 400 kg/m
Cargaviva . (CVv) v 0 250 kg/m 100 kg/m
Carga vlva redumda (CVR): -.A70 kg/m 100 kg/m?
Cargas laterales debido a sismo : - Nivel Fi .
Para ambas direcciones (SX,8Y) Azotea 8.93 ton
Entrepiso 65.45 ton
D e @ w O |
@_r Y U P a). Disefiar la columna eje 2-B
l l | Para obtenef los elementos mecanicos,
' 1 [ se realiza un analisis tridimensional con
8 , l , “ayuda de un programa de coémputo. En
A .
) ) 1 el" - cual resulta mas critica la
| I . ' combinacion:
B H— - — - — - - — - — - —H-— (CM+CVR+SX+0.3SY) x 1.1
, We14343 I :
' \ (iiPo) H
- i .
g | 3 |
| ]
PLANTA BAJA ‘ Cotas centimetros
@ 400 @ 400 @ 400 @ 400 @
_ P h AZOTEA ) AZOTES ]
I o oo i@ lo T Lo | ® @
H (T1PO) . H (TiPO) I 1
Ll l | | |
I |
1 . ' 1 I l
_ ! | ENTREPISO ! 1 ENTREPISO il
@ lu-1007 H[O) O 10217 IF ® ®
| {T1PO) ' I (TPO) i U
2 i i
4 I Pw-14x43 1 INW-14x43 |
I [ ] | Il (nFO) i
I |
N ! ' H 1
|® [® © @ (@

ELEVACION EJES LETRA
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Datos de la seccién: X
d= 347 cm Z,= 1141 cm® l
tw= 078 cm Z,=. 283 om®,
bf=20.3 cm A =813 cm? ;
tf= 1.35 cm F,=2 630 kg/cm? v
l,=17 815 cm* E =2.039x 10° kglom? !
=148 cm
= 1881 om? ,
y= 48 cm W-14x43

M e = 2, Fy = 1141 x 2 530 = 2 886 730 kg-cm
Mp, = 2,F,= 283 x2 530 = 715 990 kg-cm
P,=AF,= 81.3x2530= 205689 kg

Elementos mecanicos de disefio para la columna 2-B.

Como se menciono la combinacion critica segun el anéllsls realliado es: .

(CM+CVR+SX+0.38Y) x 1.1
Para la revision de la seccion, ante esta combinacidn, es necesario dividir el andlisis en dos
partes: una para las cargas que no producen desplazamientos laterales apreciables, como son las
cargas verticales (CM+CVR)x1.1, y otra para las cargas que sl producen desplazamlentos laterales
(seccion 3.4.3.3 ref.3), en este caso sismo (8X+0.338Y)x1.1.

Momentos de disefio para la columna 2-8

NIVEL Elementos Momento Mti Momento Mtp
Mecanicos (CM+CVR) x 1.1 | (SX+0.33SY)}x 1.1
Mx 0 -0.414 (ton‘m)
ENTREPRISO My 0 3.09 {ton'm)
Pu 20.226 (ton) [4]
Mx 0 1.493 (ton'm)
PLANTA BAJA My 0 -3.555 (ton'm)
Pu 20.454 (ton) 0
Clasificacion de la seccion:
Alma:
2
P, - 20 454 =0.1<028 — 3500 1- 14P, - 3500 1- 1.4x20 454 =59.90
Ff‘ 205 689 -/Fy R,, -, 2530 205 689
2
”’ = o?')'s =41<59.90 —  Seccién tipo 1
Patines:
b' 10. 15 =7.5<9.15 '—>  Seccion tipo 1
t 1.35 )
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Factores de longitud efectiva K, se obtienen con ayuda de nomogramas.

[ Rigideces Relativas ¥ = 53 985 +59 383 =6.64
; Tramo ] L /L *” 8.535+8.535
: (ver elevaciones){ (cm4) | (cm) 53 985 +59.383
a-d, b-e, c-f 17815 330 | 53.985 =¥, = Tgess 13.28
: d-g, e-h, f-i 17815] 300 | 59.383
, d-e.e-f.ghhi | 3414 | 400 | 8.535 = 5T+627 o0
: 1-4, 2-5, 3-6 1881 | 330 | 5.700 5 8.535+8.535
4-7, 5-8, 6-9 1881 | 300 | 6.270
4-5,5-6,7-8,8-9 3414 | 400 | 8.535 W, =¥, 5 78;3?527 =1.4

Yo=Y, =W =W =W, =¥, =0

a c

COL. | ax Bx Ay ay Lx Ly rx ry Kx | Ky {(KL/r). | (KL} Pu
Eje {cm) [ (cm)| (cm) | {(cm) (ton)
1-A 011328] 0 14 330 [ 330 |148) 48 | 1.7 | 1.2 | 37.91 | 82.50 | 2.370
2-A 0 6.64 0 1.4 330 | 330 [148] 48 [ 157 1.2 | 35.01 | 82.50 | 7.514
3-A 011328 0 14 330 | 330|148 4.8 1.7 [ 1.2 | 3791 | 82,50 | 3.333
1-B 0 [ 1328 O {0.701] 330 | 330 |14.8| 4.8 1.7 ] 11 [ 37.91 | 75.63 | 9.929
2-B 0 6.64 0 {0.701{ 330 }330)148| 4.8 | 1.57] 1.1 | 35.01 | 75.63 |20.455
3-B 0 | 13.28] 0 (0.701{ 330 330 }11438) 4.8 1.7 § 1.1 ] 37.91 | 75.63 |10.891
1-C 0 /1328)] 0 1.4 330 { 3304148 4.8 1.7 | 1.2 | 37.91 ) 82.50 | 6.720
2-C 0 6.64 0 1.4 330 | 330 ,148| 48 {1571 1.2 | 35.01 | 82.50 |11.864
3-C 0 (1328 0 1.4 330 [ 330|148 4.8 1.7 | 1.2 3791} 82.50 7.683

Los valores K se obtienen con el nomograma considerando que existen desplazamientos
laterales en los extremos (nomograma b), para calcular el factor de amplificacién B; de los
momentos M,,, por otra parte los momentos M, para esta columna son nulos, el factor de
amplificacion B, no es necesario calcularlo en este momento.

Cargas criticas de pandeo elastico.

ejes (Pe) (Pe)y P ATE
kg Kg ET (KLY
1-A. 3-A1-C,3-C_| 1138689 | 240381
2-A, 2-C 1335069 240381 E =2.039 x 10° kg/cm
1-B, 3-B 1138689 286073 A= 813 cmt
2-B 1335069 286073
total 4947517 | 1052907

Factores de amplificacion de los momentos.
1

B:=l— £A
Fo(SP;)
1 - :
Bi= o759 - =1.018 01{._«—;.» 80759 :1.09;
7 0.9x4947.52 , 09x1052.91
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. Momentos de disefio Muoxs Muoy, M',,,,, yM',,,,,.
M, =M, +B,M,

Para la columna 2-8 tramo planta baja — entrepiso, en el extremo del entrepiso:

M, =0+1.018x0.414 =0.421ton-m

nax

M, =0+1.093x3.09 =3.377 ton -m
en el extremo de la planta baja:
M, =0+1.018x1.493 =1.5210n-m

M,, =0+1.093x3.555=3.886 tonm"

uoy

M' =B M, +B, M
para la revision de la columna complet
M. =0+1.018x0.414 = 042‘
M —O+1018\f1493— 521

e revisa en ambos extremos:
"ﬂl’

1ox

M., —O+] 093x3 09 3,377 ton .
M

)
wy

- 0.60x3.377
i 09\205 689 :09\‘28 867 0.9x7.16

=044 <1.0

Extremo planta baja

20,454 L0 0.85x1.52 0603886 oy g

0. 9;205 689~ 0.9x28.867  0.9x7.16
Revisién de la columna completa: =~ :
‘ NP NP L
(M':nsJ + M?ex. ,51;00“
Aluct ’Mury . : : . :

M. =M

uex n

M, = F,,[l.o7—f~
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(330/4.8). 2530

M, =091.07 - g
" [ 26 500

]2 886730 = 2440 893 kg-em < F, M,

Calculo de R, de acuerdo al capitulo de compresién simple:

k= a+ A= 0 153 yvn AFy SF A F, S Ec. @2 1) Ren2
F e ’ n-14 o
i ( ’\L) o =80.5x 230 _gg03
r ) 7k © 72039000 :

2530

Re= 6503y g, gy 813509 —124298 kg <F4 Fy:

203

p=0.4+p+gal.o, para gao.& b 3”_9.585;0.3
pe P, _ . 20454 — 011 -
FoP, ~ 0.9x205689
20.3

0.4+011+ 293 _100521.0
p= 34.7

MY (Mo Y (152000 Y - 388600 ,
L +| - | = eSS N + putiyheibedut BRI 0-76 < 1‘0
M M 2039229 ) . (538352

uex ucy

LA SECCION ES ADECUADA
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b). Disefiar la columna eje 3-B

Para este ejemplo se utilizaran elementos mecanicos obtenidos de un andlisis de segundo
orden, realizado con ayuda de un programa de cémputo, para mostrar las diferencias que existen
en la revisién y como se simplifica el problema.

Datos de la seccion:

d= 347 cm Z,= 1141 cm®
tw= 0.78 cm Z,=. 283 cm®.
bf=20.3 cm A =813 cm’
tf= 135 cm F,=2530 kglcm? B
I, =17 815 cm* E -2039x1o° kg/cm o i
=148 cm U
ly— 1881cm*
= 4.8 cm W-14x43

Mp,( =2Z,F,=1141x2 530 =2 886 730 kg'cm
Mpy =2, F,= 283 x2 530 = 715990 kg-cm
P,=AF,= 813 x2530= 205 689 kg
Elementos mecanicos de disefio para la columna 3-B.
Como se mencion6 la combinacién critica segtn el analisis realizado es:

NIVEL Elementos Momentos (Mti + Mtp)
Mecanicos (CM+CVR+SX+0.35Y) x 1.1
Mx -1.105 (ton'm)
ENTREPISO My 3.182_(ton'm)
Pu 10.666 (ton)
Mx 1.828 (ton'm)
PLANTA BAJA My -3.659 (ton'm)
Pu 10.834 (ton)

Clasificacion de la seccidn:

Alma: o
P, - 20454 ~0.1<0.28 — - 3500 1_1.41:“{, - 3500 1- 14.\20454 =59.9'0
P, 205689 ~ Fy P, 2530 205 689

b_ 32 =41<59.90 — Seccion tipo 1

r 078 T Pe

Patines: : : )

b =10 1§—75<915 —) Secciéntipo1

t 1.35- : ; )

Cargas crltlcas de pandeo eléstlco

Para un anéllsis de segundo orden se puede tomar K-1 0
P, = Azr E1 2 8] 3\'7: \2039000 3290812kg
(I\L/r)' (I\330/14 8)2

x

p, = ATE _813x7x2039000 _ 040,

Y T(KLIFY? T (1x330/4.8)°
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B = C -21
i
FRPI:'
C=’ 0.6 - 0.4 M, / M3, para tramos que se flexionan en curvatura doble.
1]05 .
C, —06 04 - = (,36
828
C, = 0.6—0.43]82 =0.25
- 3659
0.36
B, =- _ 10894 =0.362>1 Sje toma B;=1.0
0.9x3290812 ]
- 025 . . Setoma B,,=1.0
B, = 10894 =026=21- = L
To. 9x346 148

Momantos de disefio /”mu. lilm,,.,M wox 3 AI nay.

Alua =M+ My : S " Ec. (3. 4716)FEFs -
Mo =B (Mi+ M) K R [; Ec. (3.4.17) REF3
.Parala columna 3-B tramo planla baja entrepiso enel extremo del entrepiso:

M, =1.105 ton-m
M . =3.182 ton -m

en el extremo de la planta baja:
M., =1.828 ton-m
M o =3.659 ton -m

M —B(AI,,+M,,,) ;

para la revision de la columna completa se revlsa en ambos extremos
M., =1x1.828 =1.828 ron - cm RIGE ..

M,,m =1x3.659 = 3 659 ton “m RIGE

Revisién de las séccibhe’s‘ extréfnas.
P, 0. 85M - OTGOM "
FRP_‘, F M FoM
Exlrgmo entreplso
10.666 085v1 105 060,\3 182

0.9x205.689 © 0.9x28.867 0.9x7.16

=0.39<1.0
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Extremo planta baja

10.894 ' 0.85x1.828  0.60x3. 659

e gt DR R0 O 00T 0,46 <1.0
0.9x205.689 * 0.9x28.867 ' 0.9x7.16

) Revlslén de la columna completa:’

N NA '
M | [ Mo | 210 :
Alum : 'Mut"y . ‘

12 4298 ,
e P L 10894 S
M= FeM,(1-"4 2095715990 1— 19894 ) _so0514s. .
e [ ,RJ w22 ( 124298) g em
Del ejemplo anterior: g . '
M, =2440893 kg . rem < FyM,,
R —124298AgSFAF ; v
' B B B _203 . __
A= O.4+p+D210 parq B 2.0.3 b —-}34.7—058520.3
P, 10894 Sl o ‘_
p . — 0 S .

F, P O 9\'205 689

f= O4+0059+
34

ML Y (M
‘la\/ + s
M uex 8 M uc)

LA SECCION ES ADECUADA '

182800 iy 365900
22267 963 ) 587914

1,044 s
J =0.68<1.0
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PRI Y

INTRODUCCION

Toda estructura de acero esta constituida por un conjunto de elementos individuales unidos
entre si, generaimente en sus extremos, por medio de soldaduras o utilizando sujetadores
mecanicos, remaches o tornillos de alta resistencia; ademas, si un elemento es de dimensiones tan
grandes que impidan su transporte en una sola pieza, se debe segmentar, por lo que se requiere
diseflar los empalmes necesarios en campo. De igual manera los miembros aislados estan
formados con frecuencia por varios perfiles o placas interconectadas.

Se puede decir que gran parte de los colapsos que se presentan en las estructuras de acero
son provocadas por conexiones inadecuadas, por lo que las conexiones son una parte muy
importante de la configuracion final de una estructura de acero. No obstante su gran importancia,
tas conexiones son generalmente tratadas como un problema secundario del proyecto estructural.

“En todas las escuelas de ingenieria ocurre 1o mismo que en el software de disefio disponible
comercialmente, se presta una gran atencion al diserio de los miembros y muy poco tiempo se les
dedica a las conexiones, las cuales son consideradas por muchos profesores como esencialmente
triviales en un sentido matematico”RE":

“Mientras que solo existen tres tipos de miembros distintos en un marco estructural (vigas,
columnas y vigas-columnas), existe una variedad casi infinita de conexiones dependiendo de la
geometria del marco, por esta razoén, el disefio de la conexién es realmente mas interesante que el
disefio del miembro mismo. Por que esta gran variedad de conexiones requiere alguras veces que
el disefiador emplee su intuicion, algo de arte y de la ciencia para su diseno”.

Por lo anterior en este trabajo se pretende mostrar los aspectos mas importantes a considerar
en el disefio de conexiones conforme a las NTC. No obstante debido a lo extenso del tema se
muestran sélo algunos ejemplos de las conexiones mas comunes en estructuras de acero,
pretendiendo con ello sensibilizar sobre su importancia e invitar a profundizar en el tema.

Los medios de sujecion tradicionales son:

Los remaches, que son el medio de union mas antiguo, fueron los sujetadores mas populares
hasta mediados del siglo pasado, actualmente ya no se usan en la fabricacion de estructuras
nuevas, han sido sustituidos por la soldadura y fos tornillos de alta resistencia. No obstante hay un
gran numero de estrucluras remachadas que en ocasiones necesitan ser reforzadas o ampliadas,
en donde se requiere estimar la resistencia y comportamiento de conexiones remachadas.

Conexiones soldadas. La calidad de la soldadura se ve afectada por diversos factores:
ambientales (temperatura, humedad), técnicos (variaciones de voltaje) y humanos (la calidad de
soldadura varia de un soldador a otro a pesar de que ambos tengan la misma calificacion, incluso
el mismo soldador puede brindar calidades distintas a lo largo de una jornada de trabajo); por lo
anterior, en las estructuras modernas, se prefiere que las conexiones soldadas sean de taller en
donde se puede tener mejor contro! de los factores mencionades, e incluso mecanizar los
procesos.

Las uniones atornilladas, sobre todo las que utilizan tornillos de alta resistencia, en la
actualidad son las mas utilizadas como conexiones en campo, debido a que con este método se
reducen los tiempos de montaje, ademas se requiere de menor calificacion para su ejecucion, asi
como de menos personal; como consecuencia de lo anterior, los costos se ven reducidos de
manera significativa. Otra ventaja de las estructuras atornilladas es que son faciimente modificadas
o desensambladas por la facilidad para quitar los tornillos.

. TESIS CON
FALLA DE ORIGEN




“Aunque tedricamente puede parecer innecesario, es comun que las conexiones se disefien
para que desarrollen la capacidad integra de los miembros conectados; esta es una practica
recomendable siempre que haya incertidumbres importantes relativas a la magnitud de las
solicitaciones de diseflo, pues se capacita a la estructura para que desarrolle su resistencia
méxima posible”. REF- ° Ademas se asegura de esta manera que la falla posible, se presente en los
miembros, donde el material fluiria formando articulaciones plasticas y no en la conexién, donde
podria ocasionarse una falla fragil y eventualmente un colapso en la estructura.

Generalidades \*"?

Las conexiones deben ser capaces de transmitir los elementos mecanicos calculados en los
miembros que liguen, satisfaciendo, al mismo tiempo, las condiciones de restriccion y continuidad
supuestas en e! analisis de la estructura.

Las conexiones estan formadas por elementos de union (atiesadores, placas, angulos,
ménsulas), y conectores (soldaduras, tornillos y remaches). Los elementos componentes se
dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o mayor que la solicitacion de
disefio correspondiente, determinada, a) por medio de un analisis de la estructura bajo cargas de
disefo, b) como un porcentaje especificado de la resistencla de disefio de los miembros
conectados.

Las conexiones en los extremos de vigas, trabes o armaduras que forman parte de
estructuras continuas se diseilaran para el efecto combinado de las fuerzas y momentos originados
por la rigidez de las uniones.

En las estructuras del tipo 1, las conexiones se disefaran para la resistencia de disefio integra
del miembro al que correspondan, o para transmitir. 1.25 veces las fuerzas internas de disefio.

Las conexiones de estructuras del tipo 2 o de barras sometidas a fuerzas axiales, disefiadas
para transmitir fuerzas calculadas, deben ser capaces de resistir una fuerza de disefio no menor de
5 000 kg. e

El nimero minimo de remaches o tornillos en una conexién sera de dos.
Los tamarios y longitudes minimos de soldaduras seran los permitidos en 5.2.7 y 5.2.8 (ref. 3).

Deben tenerse en cuenta en el disefio las excentricidades que se generan en las conexiones,
incluso cuando provengan de que los ejes de los miembros no concurran en un punto.

El centro de gravedad del grupo de remaches, tornillos o soldaduras colocados en el extremo
de un miembro sometido a la accion de una fuerza axial debe coincidir con el eje de gravedad del
miembro; cuando esto no suceda debe tomarse en cuenta el efecto de las excentricidades
resultantes, excepto en conexiones de angulos sencillos, angulos dobles y otros elementos
similares cargados estaticamente, en los que no es necesario balancear las soldaduras para lograr
la coincldencia indicada arriba, ni tener en cuenta la excentricidad entre el eje de! miembro y las
lineas de gramil de remaches o tornillos.
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SOLDADURAS R&F3

Los ensambles y conexiones soldadas (al igual que las conexiones atornilladas), presentan
una amplia gama de configuraciones en las estructuras de acero, por lo que no es posible abarcar
todos los aspectos de fabricacién y disefio en un solo capitulo, el tema es tan extenso que brinda la
posibilidad de realizar un trabajo de investigacion dedicado Unicamente a él. A continuacion se
mencionan aspectos generales, definen algunos tipos de soldadura, y se retoman las
especificaciones consignadas en las normas del RCDF (ref. 3), dejando abierto el tema para
trabajos posteriores.

El proceso de soldadura es un complejo fenomeno fisico, involucra calor y aportacion de
metal liquido, consideraciones metallrgicas, reacciones quimicas y la gradual formacion de los
cordones de soldadura a través del enfriamiento y las consecuentes etapas de transformacion del
material. Aspectos detallados de dicho fenomeno se presentan en una gran variedad de libros,
como los diversos volumenes de! manual de soldadura publicados por la Sociedad Americana de
Soldadura, que brindan informacion de los procesos y procedimientos de soldadura que pueden
ser usados en casos particulares.

El objetivo en el disefio de una estructura soldada, es brindar la certeza de que la soldadura
tendra el esfuerzo adecuado para transmitir las cargas a las que estara sometido. El metal usado,
el tipo de union, la preparacion, la forma de trabajo y el tamario de la soldadura afectan el esfuerzo
en una conexion soldada. En practicamente todas las instancias, los cddigos en que se apoyan los
disefiadores, brindan un margen de seguridad con [a seleccion del metal de aportacion y el tamafo
de la soldadura, de manera que en muchos de los casos la soldadura es mas fuerte que las placas
unidas. Es comun la practica de incrementar la soldadura en el taller con el fin de dar "mayor
seguridad” en la conexion sin su respectiva evaluacion, esto puede ser, en detrimento de la calidad
de la soldadura por que se causa distorsion o efectos indeseables de sobrecalentamiento. Una
soldadura en exceso, también incrementa los costos. La correcta seleccién del tamafo de
soldadura es el primer paso para obtener un bajo costo en la fabricacion.

Algunas de las ventajas que presenta el uso de la soldadura, son:

L] Ahorro en el peso de acero utilizado. Las estructuras soldadas permiten eliminar un gran
porcentaje de las placas de unién y de empalme, asl como la eliminacién de las cabezas de
remaches o tornillos.

L La soldadura tiene una superficie mayor de aplicacion entre las partes conectadas Por
ejemplo al conectar un tubo de acero, todo su perimetro puede ser unido. :

L Se consiguen estructuras mas rigidas, por que los componentes estan soldados dlreclamen!e:‘ <4

uno a otro. Ademas se consiguen conexiones realmente continuas.

L Resulta mas facil realizar cambios en el disefio y corregir errores durante el montaje (y a:

menor costo).

Una soldadura se define como la unién localizada de dos plezas de metal conseg uida -

mediante.la aplicacién de calor, con o sin fusién, con o sin adicién de matenal de relleno 'y con o

sin aplicacion de presion.

Las soldaduras mas comunes, y las Unicas que se aceptan en Ias NTC (ref 3) son las que se‘ :

efectdan con fusion y sin aplicar presién.

El término “soldadura de arco eléctrico” se ret‘ere aun grupo numero: pro sos qUé
emplean un arco eléctrico como la fuente de calor para fundiry unlr los metales; A
El tipo de soldadura aplicable en la conslrucclén metalica es el (

e arco e,léctrlco con electrodo
metalico, aplicado manual, semiautomatica o automaticamente. - - L

K TESIS CON
FALLA DE ORIGY™




Se usara el electrodo, o la combinacion de electrodo y fundente, adecuados al material base
que se esté soldando, teniendo especial cuidado en aceros con altos contenidos de carbén u otros
elementos aleados, y de acuerdo con la posicién en que se deposite la soldadura. Se seguiran las
instrucciones del fabricante respecto de los paradmetros que controlan el proceso de soldadura,
como son voltaje, amperaje, polaridad y tipo de corriente. La resistencia del material depositado
con el electrodo sera compatible con la det metal base.

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto el esfuerzo de fluencia
minimo como el esfuerzo minimo de ruptura en tensién del metal de aportacién depositado, sin
mezclar con el metal base, deben ser iguales o ligeramente mayores que los correspondientes del
metal base. Las soldaduras manuales obtenidas con electrodos E60XX o E70XX, que producen
metal de aportacion con esfuerzos minimos especmcados de fluencia de 3 500 y 4 000 kg/cm?, y
de ruptura en tension de 4 200 y 4 900 kg/cm?, son compatibles con el acero A36 cuyos esfuerzos
minimos especificados de fluencia y ruptura en tensién son 2 500 y 4 100 kgfem?, respectivamente.

Tipos de soldaduras.
En estas normas se consideran cuatro tipos diferentes de soldaduras:

a) Soldaduras de filete. Se obtienen depositando un cordén de metal de aportacién en el angulo
diedro formado por los bordes de dos piezas. Su seccidn transversal es aproximadamente
triangular.

b) Soldaduras de penetracién. Se obtienen depositando metal de aportacién entre los bordes de
dos placas que pueden estar alineadas en un mismo plano, Pueden ser de penetracion
completa o incompleta, segin que la fusién de la soldadura y el metal base abarque todo o
parte del espesor de las placas, o de la mas delgada de ellas.

c) vy d) Soldaduras de tapén y de ranura. Se hacen en placas traslapadas, rellenando por
completo, con metal de aportacién, un agujero, circular o alargado, hecho en una de elias,
cuyo fondo esté constituido por la otra.

7, i 2

COMPRESION TENSION PARALELA

SOLDADURA TIPICA DE PENETRACION

»"’.
CORTANTE TENSION TRANSVERSAL
SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL

SOLDADURA TIPICA DE FILETE
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Reslstencla de disefo.

--La resistencia de disefio de las soldaduras “es igiial al menor de los’ productos Fr: VFMVB YV
.Fr* Fs, donde Fusy Fs son, respectlvamente las. resistenclas nomlnales del metal base y del metal
del electrodo. : ;

En la tabla 5.2.3 se proporcionan |os \)alores de Fr, FM; \ Fs y' derﬁés informacion p’e‘nineﬁte.:

Las soldaduras utilizadas en’ estructuras que deban ser capaces de: soportar un nomero-- *
grande de repeticiones de carga durante su vida (til se disefaran teniendo en cuenta la posibilidad
de falla por fatiga.

Tamaiio minimo de soldaduras de penetracidn parcial.

El tamano efectivo minimo de la garganta de una soldadura de penetracion parcial sera el que
se indica en la tabla 5.2.4. El tamafo de la soldadura queda determinado por la mas gruesa de las
partes unidas, pero no es necesario que exceda del grueso de la parte mas delgada, excepto
cuando los calculos de resistencia indiquen que se necesita un tamano mayor. En este caso debe
tenerse especial cuidado para proporcionar un precalentamiento suficiente para obtener una
soldadura sana. :
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TABLA 5.2.3 "F 3 RESISTENCIA DE DISENO DE SOLDADURAS

TIPO DE SOLDADURAS
Y FORMA DE TRABAJO

MATERIAL

FACTOR DE
RESISTENCIA Fr

RESISTENCIA
NOMINAL Fya O Fg

NIVEL DE RESISTENCIA (2)
(3) REQUERIDA EN LA
SOLDADURA

SOLDADURAS DE PENETRACION COMPLETA (4)

Tension normal al &rea Debe usarse soldadura
efectiva compatible con el metal base
Compresion  normal  al Metal 0.90
area efecliva y Fy
base

Tension © compresién Puede usarse soldadura de
paralela al eje de ia resislencta igual o menor que
soldadura la de la soldadura compatible
Cortante en el area | Melal base 0.90 0.60 Fy con el metal base
efectiva

Electrodo 0.80 0.60 Fe x x

SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL (4)

Tension normal al area | Metal base 0.90 Fy
afectiva

Electrodo 0.80 0.60 Fe x x
Compresion  normal  al Puede usarse soldadur;

ade

area efectiva Metal 0.90 F resistencia igual o menor que
Tension o compresion base y 4 la de la soldadura compatible
paralela al eje de la con el metal base
soldadura
Cortante paraleto al eje de | Metal base (6)
{a soldadura

Electroda 0.75 0.60 Fg x x

SOLDADURAS DE FILETE (4)

Cortante en el area| Metal base (6)
efectiva Puede usarse soldadura de
Electrodo 0.75 0.60 Fe x x i ia igual o menor que
|a de la soldadura compatible
Tension o compresion con el metal base
paralela al eje de la|Metalbase 0.50 Fy

soldadura (5)

SOLDADURAS DE TAPON O DE RANURA (4)

Cortante paralelo a las
superficies de falla (en el
area efectiva)

Metal base (6)

Electrodo

0.75

0.60 Fg x x

Puede usarse soldadura de
resistencia igual o menor que
ia soldadura compatible con
el metal base

Fy.- Esfuerzo de fluencia minimo especificado del metal base
Fu.- Esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension del metal base
Feax .- Clasificacion del electrodo (kg / cm?)

(1) Para definicidn de areas y tamarnos efectivos véase 5.2.4. (ref. 3)

(2) Para “soldadura compatible con el metal base véase 5.2.2.1. (ref. 3)

(3) Puede utihzarse soldadura cuya
soldadura compatible con el metal base.

ponda a una

(4) Para los distintos tipos de soldaduras véase 5.2.3.

(5) Las soldaduras de filete o de penetracion parcial que unen entre si elementos componentes de miembros compuestos,,
tales como las que unen el alma y los patines de las trabes armadas, se disefian sin tener en cuenta los esfuerzos de
tension o compresion, paralelos al eje de las soldaduras, que hay en los elementos conectados.

{6) El diseno del metal base queda regido por 1a parte de estas Normas que sea aplicable en cada caso particular.

un nivel mas alto (700 kg / cm®) que la
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a)

b)

TABLA 5.2.4%57 3 TAMANOS EFECTIVOS DE LA
GARGANTA DE SOLDADURAS DE PENETRACION PARCIAL

Espesor de la mas gruesa de las partes | Tamafto efectivo minimo de la
unidas (mm) garganta (mm)

Hasta 6.3, inclusive 3.2

Mas de 6.3 hasta 12.7 4.8

Mas de 12.7 hasta 19.1 6.3

Mas de 19.1 hasta 38.1 7.9

Mas de 38.1 hasta 57 9.5

Mas de 57 hasta 152 12.7

Mas de 152 15.9

Soldaduras de filete.

Tamaiio minimo. Los tamafios minimos admisibles de soldaduras de filete son los que se
muestran en la tabla 5.2.5. El tamafo de la soldadura queda determinado por la mas gruesa
de las parte unidas, pero no es necesarioc que exceda de! grueso de la parte méas delgada,
excepto cuando los calculos indiquen que se necesita un tamafio mayor. En este caso debe
tenerse especial cuidado para proporcionar un precalentamiento suficiente para obtener una
soldadura sana.

Tamafo maximo. El tamario maximo de las soldaduras de filete colocadas a lo largo de los
bordes de placas o perfiles es:

En los bordes de material de grueso menor de 6.3 mm (1/4"), el grueso del material.

En los bordes de material de grueso Igual o mayor que 6.3 mm (1/4"), el grueso del materia!

menos 1.5 mm (1/16"), excepto cuando se indique en los dibujos de fabricacion que la soldadura
debera depositarse tomando las medidas necesarias para obtener un tamafo igual al grueso del
material.

TABLA 5.2.573 TAMANOS MINIMOS
DE SOLDADURAS DE FILETE

Espesor de la mas gruesa de las partes | Tamano' minimo del filete (mm)
unidas (mm)

Hasta 6.3, inclusive 3.2

Mas de 6.3 hasta 12.7 4.8

Mas de 12.7 hasta 19.1 6.3

Mas de 19.1 7.9

! Dimension de la pierna del filete de soldadura.
Soldaduras de tapén y de ranura.

Pueden utilizarse para transmitir fuerzas cortantes en juntas traslapadas, para evitar el

pandeo de las partes conectadas y para unir elementos componentes de miembros compuestos.
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El diametro de los agujeros para soldaduras de tapén no sera menor que el grueso de la parte

- que los contiene mas 8 mm, pero no excedera de 2.25 veces el espesor del metal de soldadura.

La distancia minima entre centros de soldaduras de tapén sera de 4 veces el didametro de los
agujeros.

La longitud de la ranura para una soldadura de ranura no excedera de diez veces el grueso de .-
la soldadura. El ancho de la ranura no sera menor que el grueso de la parte que la contiene mas 8

mm, sin exceder de 2.25 veces el espesor del metal de soldadura. Los extremos de la ranura seran = - - *

semicirculares o tendran las esquinas redondeadas con un radio no menor que el grueso de la

parte que la contiene, exceptuando el caso en que la ranura se extienda hasta el borde de esa ;-

parte.

La separacion minima de lineas de soldadura de ranura en una direccion transversal a su’™

longitud sera de cuatro veces el ancho de la ranura. La distancia minima entre centros en una .. .

direccion longitudinal en cualquier linea sera de dos veces la longitud de la ranura.

La separacion transversal maxima entre tapones o ranuras sera de 20 cm, a menos que se
compruebe que las placas tienen capacidad adecuada para fiexién transversal, :

Cuando los tapones o ranuras se hagan en material de grueso no mayor de 16 mm (5/8") 2
deberéan rellenarse por completo con metal de soldadura. Si el grueso de! material' es mayor de 16 -
mm (5/8") se rellenaran cuando menos hasta la mitad, pero el espesor del metal de soldadura no ’
sera nunca menor de 16 mm (5/8"). .
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'TORNILLOS, BARRAS ROSCADAS Y REMACHES REF3

= Esta seccion se refiere al disefio de tornillos, barras roscadas y remaches ulllizados como
conectores

Tornlllos de alta resistencia.

-Los tornillos de alta resistencia que se consideran aqul deben satlsfacer Ios requlsltos de

: alguna de las clasificaciones ASTM-A325 o ASTM-A490.

TABLA 5.3.1
TENSION MINIMA EN TORNILLOS
DE ALTA RESISTENCIA (TON)

Diametro del tornillo Tornillos Tornillos
Mm __(Pulg) A325 A4
12.7 (1/2) 54 6.8
15.9 (5/8) 8.6 10.9
19.1 {3/4) 12.7 15.9
22.2 (7/8) 17.7 222
254 (1) 23.1 29.0
28.6 __{(11/8) 254 36.3
31.8 {1.1/4) 32.2 46.3
349 (13/8) 38.6 54.9
38.1 (1.1/2) 46.7 67.1

Los tornillos A325 o A490 deben apretarse hasta que haya en ellos una tensién no menor que
la indicada en la tabla §.3.1. El apriete puede hacerse con el método de la vuelta de la tuerca, por
medio de un indicador directo de tension o utilizando llaves adecuadamente calibradas.

No todos los tornillos de alta resistencia tienen que tensarse completamente. Dicho proceso
es caro asi como su inspeccidn. Los tornillos que deben tensarse son los usados en las
conexiones tipo friccién y en las conexiones sujetas a tension directa. Las conexiones tipo friccién
se requieren cuando las cargas de trabajo ocasionan un gran numero de cambios en los esfuerzos
con la posibilidad de que se generen problemas de fatiga. En la seccion J1.9 de las
especificaciones LRFD se presenta una lista detallada de las conexiones que deben hacerse con
tornillos completamente tensados; esta lista incluye: conexiones para soportes de magquinaria o
para cargas vivas que produzcan impacto o inversion en el signo de esfuerzos, empalmes de
columnas en todas las estructuras de mas de 60 m de allura, conexiones de todas las vigas y
trabes a columnas, entre otras.
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Los ‘tornillos pdeder; transmitir cargas de tensiér{ o cortante o una combinacion de ambos.

-+ Las conexiones atornilladas, transmiten el cortante entre las partes conectadas de alguna de
las dos maneras siguientes:

1)

2)

'Cuando los tornillos de alta resistencia se tensan por completo, las partes conectadas

quedan abrazadas fuertemente entre si; se tiene entonces una considerable
resistencia al deslizamiento en la superficie de contacto. Si la fuerza cortante es
menor que la resistencia permisible por friccion, la conexion se denomina tipo friccion.

FRICCION {\]
N ' 1o
=M [ f

== tht o | } P
| T =

Si la fuerza cortante excede a la resistencia por friccion, habra un deslizamiento entre
fos miembros con un posible degollamiento de los tornillos y al mismo tiempo las
partes conectadas empujaran sobre los tornillos. La carga se transmite a través de los
sujetadores mediante aplastamiento sobre las partes roscadas, asi que la accién
principal en los tornillos, es aplastamiento, combinado con cortante transversal. Los
tornillos que transfieren la carga mediante este mecanismo son conocidos
ordinariamente como tornillos sujetos al apiastamiento.

APLASTAMIENTQ_\ WL
[ ==
-t

N

. H

Lol

J+-
"w

Area resistente efectiva al aplastamiento.

El area resistente efectiva al aplastamiento de tornillos, barras roscadas y remaches se
calcula multiplicando su diametro por la longitud de aplastamiento, que es el grueso de la placa en
la que estan colocados. Si los remaches o tornillos son de cabeza embutida, para calcular la
longitud de aplastamiento se resta la mitad de la profundidad de la cabeza. .
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Resistencia de disefio.

Resistencia de disefio en tensién o cortante.

La resistencia de disefio de tornillos y barras roscadas es igual al producto del factor de
resistencia Fr por el area nominal de la seccion transversal de la parte del vastago no roscada y
por la resistencia nominal que corresponde a esa parte del vastago. Los factores de resistencia y
las resistencias nominales se dan en la tabla 5.3.2. Los tornillos de alta resistencia que trabajen en
tension directa se dimensionaran de manera que su resistencia requerida media, calculada
tomando como base el area nomina!l del tornillo y sin considerar las tensiones producidas al
apretarlo, no exceda la resistencia de disefio. La fuerza aplicada en el tornillo seré la suma de la
producida por las cargas externas factorizadas mas las tensiones que puedan resultar de la accion
de la palanca ocasionada por la deformacién de las partes conectadas.

TABLA 5.3.2 RESISTENCIAS DE DISENO DE REMACHES, TORNILLOS Y BARRAS ROSCADAS

. . : Resistencia al cortante en
Resistencia en tension conexiones por aplastamiento
Elementos de unién
Factor de Resistencia 5 Factor de Resistencia
resistencia, Fg | nominal, kg/cm® | resistencia, Fgr | nominal, kg/cm
Tornillos A307 3160 0.60 1900 @ @
Tornillos A325, cuando la rosca no 3)
esta fuera de los planos de corte 6330 3800
Tornillos A325, cuando la rosca esta 3)
fuera de los planos de corte 8330 5060
Tornillos A490, cuando la rosca no 3)
esta fuera de los planos de corte 7900 4750
Torillos A480, cuando la rosca esta ammil @)
fuera de los planos de corte 0.75 7900 0.65 6330
Partes roscadas que satisfacen los e
requisitos de , cuando la rosca no “0.56 F,' 045F,
esta fuera de los planos de corte : wik
Partes roscadas que satisfacen los g A
requisitos de , cuando la rosca esta ©0.56 F, {0 0.60 F,
tuera de los planos de corte GR G
Remaches A502, grado 1, colocados R (3)
en caliente : 3160” ; 2530
Remaches A502, grades 2 y 3, o 3
colocados en caliente 4200, 3380

" Carga estética unicamente.

@ ge permite que la rosca esté en los planos de corte

' cuando para unir miembros en tensién se empleen conexiones por aplastamlento con tornillos o
remaches colocados en una longitud, medida paralelamente a la direccion de la fuerza, mayor

que 125 cm, los valores tabulados se reduciran en 20 por ciento.

La nomenclatura utilizada para designar a los tornillos y remaches es la de A.S5.T.M.
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Resistencia de disefio en juntas que trabajan por friccién.

La resistencia de disefio de un tornillo de una junta que no deba deslizar bajo cargas de
trabajo es igual al producto del factor de resistencia Fg = 1.0 por la resistencia nominal al cortante
dada en la tabla 5§.3.3, en kg/cm y por el area nominal de la parte no roscada del vastago del
tornillo. La resistencia de disefio debe ser igual o mayor que el efecto maximo producido por las
cargas de servicio.

Otros elementos componentes de estas juntas se dimensionarén bajo cargas de disefio,
siguiendo la recomendaciones aplicables. Cuando se usen agujeros sobredimensionados o
alargados, la conexion debe satisfacer también los requisitos del inciso 5.3.7.

Cuando un tornillo de una conexién que no debe deslizar bajo cargas de trabajo estd
sometido a una fuerza de tensién de diseiio T, la resistencia nominal al cortante de la tabla 5.3.3
se multiplica por un factor de reduccion igual a (1-T./Ty), donde T, es la fuerza de pretensién
especificada (ver tabla 5.3.1).
TABLA 5.3.3 RESISTENCIA NOMINAL AL CORTANTE,
K EN KG/CM? , DE TORNILLOS EN CONEXIONES EN LAS QUE
: EL DESLIZAMIENTO ES CRITICO

Resistencia nomina! al cortante
Agujeros
Tipo de tornillo Agujeros estandar sobredirgne]nsionados Ag““’ﬁ:ﬁg‘;’:rgadﬁ
y alargados cortos'
A325 1230 1050 880
A490 1650 1340 1120

' para limitaciones en el uso de agujeros sobredimensionados y alargados véase la sec. 5.3.7REF3
Tensién y cortante combinados en conexiones por aplastamiento.

Los tornillos y remaches sujetos a tension y cortante combinados se dimensionaran de’
manera que el esfuerzo de tension fy en el area nominal A, del vastago, producido por cargas de
disefio, no exceda el valor calculado con la férmula de la tabla 5.3.4 que sea aplicable en cada
caso. El esfuerzo cortante producido por las cargas de diseio, f , no debe exceder el valor
calculado de acuerdo con el inciso de resistencia al cortante.

TABLA 5.3.4 ESFUERZOS DE TENSION MAXIMOS RESISTENTES, F, , PARA TORNILLOS O

REMACHES EN JUNTAS POR APLASTAMIENTO (kg / cm?)
DESCRIPCION DE LOS LA ROSCA NO ESTA FUERA DE|LA ROSCA ESTA FUERA DE
ELEMENTOS DE UNION LOS PLANOS DE CORTE LOS PLANOS DE CORTE

H)Rmu_os A307 2740 - 1.3fy 2110
TORNILLOS A325 5980 - 1.8 fv 4780 5980 — 1.4 fy 4780
TORNILLOS A490 7450 -1.8fy 4780 7450~14fy 4780

PARTES ROSCADAS,
o ATN?;':{"E)L&S\ ?o‘g?: 8225.1 073 F,—-1.8f, 056 F, 0.73F,—1.4f, 056 F,
mm (1 1/2*)
| REMACHES A502, GRADO 1 3090 - 1.3, 2390
REMACHES A502, GRADO 2 4150 -~ 1.3f, 3160
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Resistencia al aplastarnlénto.

* La resistencia de diseﬁo al aplastamlento entre un tornlllo o remache y la pleza en que esté
'colocado es Fr Rn . donde R, , donde Fg = 0. 85y

R‘-ath., s " Ee. (5.3.‘1)"5“3

d es el diametro nominal del remache o tornlllo, t el grueso de la parte conectada y F, su
esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensién.

Resistencia de diseiio de ruptura por cortante.

La resistencia de disefio correspondiente al estado limite de ruptura a lo largo de una
trayectoria de falla por cortante, en miembros principales o en elementos de conexion, es igual a
FrFaAs , cOn Fr = 0.76 y F, = 0.6 F, , donde A, es el area de corte a lo largo de la trayectoria de
falla. En conexiones extremas de vigas en las que se haya cortado el patin superior y en
situaciones similares en las que la falla pueda presentarse por cortante a lo largo de un plano que
pase por remaches o tornillos, o por una combinacién de fuerza cortante y tensién en un plano
perpendicular, el area A, es la superficie minima de falla limitada por los agujeros.

Empalmes.

Las uniones entre tramos de vigas y trabes armadas realizadas por medio de soldaduras de
penetracion deben desarrollar la resistencia completa de la menor de las secciones empalmadas.
Si se usan otros elementos de unién, las conexiones deberan desarrollar, cuando menos, la
resistencia requerida para transmitir las fuerzas existenies en la seccion donde se haga el
empalme.

Resistencia de disefio por aplastamiento.

La resistencia de disefio de superficies que transmitan fuerzas por aplastamiento de una en
otra es FrRn, donde Fr = 0.75 y R, se define enseguida para varios casos.

1. Superficies cepilladas o con acabado semejante.

Para superficies cepilladas, pasadores en agujeros escariados o barrenados, y extremos
ajustados de atiesadores de apoyo: .

‘R -15r=yAa L R Ec. (5.6.1) \&F3
2! Rodlllos o mecedoras en apoyos libres.

R,;”1 1 (F,—goond/zo
: En Ias ecs. '5.6. 1 y 5.6.2, F es el menor de Ios esfuerzos de fluencia de los dos materiales en

: contacto. A;'el area.de aplastamlento ‘el 'diametro del. rodillo o la mecedora y / la longitud de
: aplaslamlento. En la ec. 5. 6 2, Fy debe tomarse en kglcm2 {ydencm,y R, se obtiene en kg.

Ec.(5.6.2) REF:a
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CONEXIONES A CORTANTE SIMPLE

Se emplean para conectar vigas secundarias en sistemas de piso, idealizadas
estructuralmente como vigas simplemente apoyadas que no transmiten momentos en sus
reacciones. También en trabes principales para estructuras de poca altura en las que la estabilidad
ante cargas laterales es proporcionada por sistemas de contraventeo, por muros de cortante o por
una combinaciéon de marcos con conexiones rigidas y conexiones articuladas.

La conexién debe ser disefiada para resistir la carga Ultima de la reaccion en el extremo de la -
viga, pero también tiene que ser lo suficientemente flexible como para permitir Ia rotacion de sus
extremos ante la accién de dicha carga.

En este tipo de conexion sélo se conecta el alma al elemento principal — trabe o columna —-
para transmitir unicamente el cortante, esta conexion puede realizarse mediante una placa, uno o
un par de angulos dependiendo de la magnitud de la reaccién, y empleando soldadura o tornillos.
Actualmente las conexiones mas comunes son las que emplean un par de éngulos y tornillos por
su facilidad y rapidez de ejecucion.

Conexiones atornilladas.

En el empleo de conexiones atornilladas se debe tener especial atenciéon en los siguientes
aspectos: distancias entre sujetadores acorde a las distancias minimas indicadas en las normas,
inciso 5.3.7; desgarramiento del alma de la viga, cuando se emplean tornillos de alta resistencia en
la conexion, se transmiten fuerzas de mayor magnitud en un menor numero de puntos de sujecion,
lo que provoca que se presente este fendmeno, por ello se necesita la revision del bloque de
cortante tanto en el aima de la viga como en los angulos o0 placa de conexién; otro aspecto
relevante a considerar es la excentricidad de la conexién, de la cual se abunda en el parrafo
siguiente.

En la figura siguiente se muestran las situaciones donde la excentricidad deberia ser
considerada tanto para conexiones balanceadas como para las que se realizan por un solo lado sin
importar que los tornillos sean instalados en taller o en campo o si son de alta reSIstenma o A-307,
puesto que es el comportamiento del tornillo el que es critlco.
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Normalmente se ignora la excentricidad cuando se coloca una sola hilera de tornillos en el
alma de una viga secundaria por que todo momento extremo que se presente es aliviado por la
flexién que se genera en el ala del angulo conectada al alma de la trabe y por la propia rotacion del
extremo de la viga.

Sin embargo, la excentricidad debe ser considerada en el alma de la viga cuando se utilizan
dos lineas de tornillos. Debido a su simetria no se considera la excentricidad en una conexién
balanceada o con doble angulo unida al alma de una trabe. Por otra parte, sl debe considerarse ia
excentricidad en las conexiones efectuadas por un solo lado en el ala del angulo que se conecta al
alma de la trabe.

Vigas recortadas.

En la mayoria de las ocasiones los pafios superiores de los patines de las vigas secundarias y
los de las trabes principales, deben estar al mismo nivel para definir pisos horizontales, lo que
provoca el recorte del patin en |as vigas secundarias para su conexion. Este recorte puede reducir
{a resistencia de la viga.

El recorte realizado a la viga puede traer como resultado un pandeo lateral del alma, en cuyo
caso sera necesario su reforzamiento. En este inciso se considerara este Ultimo caso.

Para la revision de la seccion recortada de la viga deben considerarse los tres requisitos
siguientes: }
1. La capacidad al cortante en la seccion reducida. Se pueden utilizar cubrep:acas para reforzar
el alma e incrementar su capacidad en caso de que no pase esta revision.

2. Fluencia a la flexion de la parte superior y/o inferior de la viga recortada, Para este calculo se
utiliza la seccidon transversal neta o recortada y también se pueden utlllzar refuerzos
adicionales como atiesadores o cubreplacas para incrementar su capacidad.

3. Pandeo del alma a compresion en las cercanias de la zona recortada debido a cortante y
flexion. En este caso la resistencia es afectada por el peralte de la zona recortada, la longitud
de la misma y el espesor del alma. En caso de requerirse un incremento en Ia capacldad dela
seccion, se podran utilizar atiesadores horizontales o cubreplacas.

Viga recortada unicamente en el patin superior.

Las recomendaciones de disefio para la revision del pandeo del alma en las vigas recortadas
unicamente en su patin superior, fueron desarrolladas utilizando la formula clasica de pandeo. de
placas considerando un factor “K” para una placa con tres bordes simplemente apoyados y uno’
libre como se muestra en |a siguiente figura.
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La siguiente ecuacién determina el esfuerzo critico de pandeo de la zona a compresién del

__alma recortada cuandoc 2dy d; di2 .

2
K3 ’E t,
,F‘ s W k
< 20— u )(hoj f
Donde:

E = médulo de elasticidad del acero 2.04x10° kg/cm?
= relacion de poisson — 0.3 para acero A-36
[ = factor de ajuste del modelo de pandeo de placa usado,
k = coeficiente de pandeo de la placa.
t . = espesor del alma de la viga, en cm,
h ¢ = peralte reducido de la viga, en cm.

Para el caso de disefio por factores de cargay reslstencia se utilizara un faclor de reslstent:la

a cortante y flexion de 0.9, quedando la ecuacién anterior como slgue sl

GF, =1 66\10"(/ J Sk <0.9F,
D

Los factores de pandeo de placa y concentraclén de esfuerzos son delermlnados a partlr de

las ecuaciones siguientes:

h 1.65 c
k= 2.2( °) para - <1.0

c 1y
k =2.2(11°J para £21.0
c hy
f=2(-"}) para ;SILO
[¢ ) e
c Ce
=1+ ra - 21.0
4 (d) para 4

Viga recortada en ambos patines sin reforzamiento,

Para el caso de las vigas que poseen el recorte en ambos patines las recomendaciones de "~ -
disefio para el pandeo local del alma se basa en un modelo de pandeo lateral con un factor de '~
ajuste f4 . La ecuacisn sigulente establece el esfuerzo de pandeo critico de Ia zona a compresién L

de la viga recortada cuando ¢ 2d y d; 0.2d en ambos patines:

=0, 6272'E f,, <0. 6F
Donde:

S a = factor de ajuste del modelo de pandeo lateral.

Para el caso de diseilo por factores de carga y resistencla, utlllzando un factor

ecuacién anterior queda como sigue:

oF, = 3.58x10° f <0.9F,
be d »
chy

donde: d\ e
Ju =3.5—7.5(,;) ‘ 3
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Debido a que puede ocurrir la fluencia del acero debido al momento flexionante antes de que

se presente el pandeo, la ecuacién se limita a 0.9 F, para el disefio por factores de carga y
resistencia. .

EJEMPLO 8
Estimar la capacidad de la conexion mostrada en el esquema siguiente.
9
162 60 || 60 TORNS.®19
W 18x50 ~ 325
— - —i
- L Bl g e s
ol 4 ] 14 _4;__
T S | i ] 4
— ¢ o— il —_o
| < I
— 1t -3
|- bl o | ®
—® Y4 — I |
T LS
/ l 13 \\_
AL’ L1 102x6

(2) L° L1102x6 / 60 [ TORNS.019 w 18x50;

(A-325)
cotas mm
Datos de la seccion:
d= 457 cm Acero A-36
tw= 09 cm : F, =2530 kglcm
bf=19 cm : ‘Fu=4100 9/
tf= 1.4 cm ! E 204x10 kg/cm?

A = 9484 cm’ . A
Revisién en el alma de Ia vlga secundarla. o

Resistencla a cortante de los tornlllos.

En el aima de la viga {os tornillos traba]an a cortante dob|e por 1a accibn de los dos angulos
Torns. =19 mm A=2.85 cm? Rq=3.8 ton/cm :
Resistencia por tornillo en cortante doble = 2 Fg R,. A= 2x0, 65x3 8x2 .85 = 14 lon
Resistencia total de los tornillos en el alma de la viga = 4x14= 56 ton.,

Resistencia de disefio a ruptura por cortante.

Resistencia a ruptura por cortante = Fg Fn Ay = 0.75x2,460x29.16 = 53.8 ton

Fr=0.75 Fn= 0.6 F, = 0.6x4100 = 2460 kg/cm?

A, = (distancia transversal del alma de la viga a través de la linea de los tornillos — nimero de
tornillos x diametro de los barrenos) x espesor del alma de la viga.

A, = ((45.7-5.1)-4x2.05)x0.9 = 29.16 cm®
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Capacidad del bloque de cortante en el alma de la viga.

4.7

Véase el inciso “Revisién por cortante y tension.

combinados" del capltulo elementos en tensién.

77
CORTANTE ¥

! © Ar = Areatotal que trabaja en tension
\wi & Ar,=4.7x0.9=4,23 cm?
== 7 = Area neta en cortante

i

TENSION j

(Fu A =4.1x3.24 = 13.28 ton) < (0.6 F, Ap: = 0.6 x 4.1 x 17.01 =41.8 ton) °

A,,,.- =(26.6 - 3.5x2.2)x0.9 =17.01 cm?
= Area neta en tensién
A,,. =(4.7 - 0.5x2.2)x0.9 = 3.24 cm®

Por lo que la resistencia de disefio es:
Fr(0.6 FyAnc+FyAn)=0.75(0.6x4.1 x 17.01 +253x423)-3940ton

Aplastamiento de los tornillos en el alma.

i
L—gr‘ 7 Arc = Area total que trabaja en cortante
’ Az =26.6x0.9 =23.94 cm®

Por tornilio: Fr R, =0.85x(3dt F,) =0.85x(3x1.9x0.9x4,1) = 17.88 ton
Resistencia del grupo de tornillos: 4x17.88 = 71.5 to

Resistencia del alma a la flexién factorizada. .

o

=102 8

.___.—:L_ﬁl
il L .
Lo,
! t Y
'O I ol

= o Il 8 < TR

B B c 102 0223)510

A 47
,»i)_z(loz) 0.45
1) \457

045\'21 49 7888kg/cm > 0.9F,

La ecuacion anterlor indica que la ﬂuenma produclda por el momento flexionante es critico, es
decir, se presenta antes. ‘que. el pandeo del ‘alma, porlo’ que se tiene que hacer la revisién del
momento ﬂexlonante en Ia zona del alma recortada :
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* Médulo de seccién del alma recortada
bd °

,S - =247 cm?

] x I

' ' Momento resistehte del alma recortada

‘ : MR = Fr S, Fy = 0.9x247x2530 = 562 419 kg-cm

o ".Este momento es provocado por la fuerza de la reacclén mulllpllcada por la Iongitud del

recorte e
MR PR c 7 despejando Pg
L P = A/*IR 22 A19 o em 55.14 ton
: c 10.2 cm

k Pr=5514ton es laresistencia de diseilo de la cor\exién, debldo al recorte del patln

. Revisién de los angulos de conexion.
4.20

Resistencia de disefio a rup(ura por cortante. !

(2) angulos LI 102x6 mm acero A-36
F,=2530 kglem® . Fu = 4 100 kg/cm®
Resistencia a ruptura por cortante = FrF, A, -

Fr=0.75 '

Fn=0.6 F, = 0.6x4100 = 2460 kg/cm?

A’y = area de falla por cortante x angulo

A’y = (29.2-4x2.05)x0.6 = 12.6 cm®

Por ser dos angulos en la conexion

A, = 12.6x2 = 25.2 cm? ! .
Resistencia a ruptura por cortante = Fg Fo A, =0.75x2.460x25.2 = 46.5 ton

b4
N
20 |76|78]78] |32

Capacidad del bloque de cortante.

Vease el inciso “Revisién por cortante y tensldn combmados“ det capltulo elementos en
tension. . : .
Arc = Area total que trabaja en cortante
Arc =26 x 0.6 = 16.6 cm®
e = Area total que trabaja en tension
Ap=42x06=252cm’
B Anc = Area neta en cortante
: e =(26 — 3.5%2.2)x0.6 =10.98 cm?
A = Area neta en tension
Ap =(4.2 — 0.5x2.2)x0.6 = 1.86 cm?

(FyAn=4.1x186= 763lon)<(06FuA,,¢—06x41x1098 27 ton)

Por lo que la resistencia de disefio por &ngulo, es: Gl
Fr (0.6 Fy Ape + FyAp ) = 075(08x41 x1098+253x252) 25.0 ton

Resistencia de disefio de dos éngulos 25, 0 x2= 50 ton -

oo RN
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Aplastamiento de los tornillos en el ala del angulo.

Por tornillo: Fr R, =0.85x(3dt F,) =0.85x(3x1.9x0.6x4.1) = 11.92 ton
Resistencia del grupo de tornillos por angulo: 4x11,92 = 47.68 ton

Por ser dos angulos = 47.68 x 2 = 95,36 ton.

De las revisiones anteriores se determina que la resistencia de dlseﬂo de la conexn.‘)n esta
regida por el bloque de cortante en el aima de la viga secundaria y vale:

Resistencia de disefio de la conexion = 39.40 ton
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CONEXIONES ATORNILLADAS CARGADAS EXCENTRICAMENTE

Una conexlén atornillada se encuentra cargada excéntricamente cuando la Ilnea de accion de
la carga aplicada, actua fuera del centro de gravedad de! grupo de tornitlos. -

Cuando la carga excéntrica solo genera fuerzas de cortante en los tornillos, el efecto de esta
excentricidad causard un giro alrededor de un punlo alslado Ilamado ce anténeo de:
rotacion, ottt

El procedimiento teérico para la determinacion de la reslslencla ulllma de Ia conexlén se basa
en las tres hipétesis siguientes: i FRM

1. El grupo de tornillos sujetos a carga excéntrica gira con respecto a un centro Insta taneo de
rotacion. .

2. La deformacion que ocurre en cada uno de los tornillos varia Imealmente con su dlstancla a|
centro instantaneo de rotacién y actia en direccién perpendicular a dicho radio de rotaclén del
tornillo.

3. Se considera la resistencia ultima del grupo de tornillos cuando se alcanza Ia reslslencla
vltima del elemento mas alejado al centro de rotacion. :

4. Aunque el método es completamente general, el caso especifico que se desarrollaré esen el
que la linea de accién de la carga es paralela al eje longitudinal de simetria del grupo. Este es
el caso mas comun que ocurre en la practica.

Ademas se supone que las placas conectadas permanecen rigidas durante la rotacion y que
las restricciones en los miembros de la conexion no generan rotaciones con respecto a algun punto
que no sea el tedrico. La mayoria de las conexiones convencionales usadas en la préactica cumplen
estas condiciones

Para una configuracién dada de tornillos, con “n” sujetadores y una excentricidad de la carga
“e", se elige una localizacion supuesta para el centro instantaneo de rotacion, el cual sera un punto
localizado sobse una linea recta a través del centro de gravedad de la conexion, perpendicular a la
linea de accién de la carga aplicada y en el lado opuesto del centro de gravedad de la carga.

Yy La distancia de! centro instantaneo de
o rotacién de la conexién al centro de gravedad
del grupo de tornillos se llamara ro.
I
[ / | °R, Se calculara la distancia del centro de
' r —— - p rotacién de la conexién a cada uno de los
| y 7 / [\R T, tornillos, para poder orientarlos. El eje x de la
o F 2 Y, conexién se toma perpendicular a la linea de
|//r v accién de la carga externa aplicada con el
e - — - --——--= y origen localizado en el centro instantaneo de
Nl K | rotacion.
N '
| \ f| I Entonces el r, del enésimo tornillo sera:
‘ -q)— ! . .
- 2 2
I \\l | ! To =0 Xy +y,
]
| ,(i | El tornillo con mayor deformacion sera el
I r | e mas alejado al centro instantaneo de rotacion,
) la deformacion de cualquier otro tornillo sera:
CONFIGURACION DE CONEXION EXCENTRICA oA =" oA
R "= MAY
MAY
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Donde:

r m\ ='radio de rolaclbn del tornillo mas alejado del centro Instanténeo o

‘A partlr de la relacién carga-deformaclbn conoclda para Tos tornlllos indlvlduales se calcula la
fuerza resistente de cada uno de los tornillos que actua perpendicular a su radlo de rotacién por
medlo de la ecuacién. obtenida a partir de pruebas experlmentales :

R RULT (I — -IOA)'J .55

En la cual:

R= Cargaen el tornillo a cualquler deformaclén dada.

Ry.r=Carga Ultima alcanzada por el tornillo. :

=" Deformacion por cortante, flexion y aplastamlento del tornlllo y deformaclén por .
aplastamiento local de las placas conectadas, .

: @ = base de los logaritmos naturales.

La componente de la fuerza del tornillo actuando en la dlreccion opuesta ala carga apllcadak
exteriormente le llamaremos fuerza vertical R, a partlr de la geomelrla de la coneXIén, la fuerza
vertical de cada tornillo sera: B : s

(®),="

L

Para que la conexion se encuentre en equuibrlo, se deben satlsfacer las ecuaciones de la
estatica: :

F.=0, F,=0, M=0

La primera ecuacion se satisface automaticamente debldo a que no hay fuerzas extemas
actuando en la conexion para la direccion x. De la tercera condicién puede encontrarse la fuerza
aplicada externamente P, tomando la suma de momentos con respecto al centro instanténeo

Ple+r,)- Z(r *R )=0
La segunda condicién de equillbno también debe satisfacerse:

m
P- Z (Rv)n =0
el
Si esta condicién no se satisface, se debe elegir una nueva localizacién del centro instantaneo
repitiendo todo el procedimiento. Cuando se obtiene el valor ry con el que se logra el equilibrio de la
conexion, el valor de P que satisface esta condicién sera la carga Gltima asociada con la conexién. -

El calculo del centro instantaneo de rotacién descrito, es un tedioso proceso por tanteos, por
ello, las tablas X a XVIII del manuat del AISC (referencia 6), son de gran ayuda para una rapida
solucién del problema. Han sido desarrolladas utilizando el método descrito para cada arreglo de
sujetadores y cada condicion de carga excéntrica mostrada.

Los valores tabulados son coeficientes adimensionales C y se pueden usar para tornillos de
cualquier diametro. En su determinacion se utilizaron los siguientes valores obtenidos
experimentalmente para tornillos ASTM de %" de diametro.

Ruur=74 kips
=0.34in
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EJEMPLO 8

Estimar |a capacidad del grupc de tornitios mostrados en la figura siguiente.

200
P

Resistencia de los tomillos.
Resistencia por tornillo en cortante simple:

"u o Fr Rn A = 0.65x3.8x3.88 = 9.58 ton RIGE
il Resistencia por tornillo por aplastamniento:

Pl PN | Fr Ry =0.85x(3dt F,) =0.85x(3x2.2x1.3x4.1) = 29.9 ton
© T \r| De a cuerdo con la tabla Xl de las

& ” N | especificaciones AISC - LRFD, para:
S l I l | n=4
of T | b= 76 mm

PN P e=13mm Xo =20 em

T :: T Angulo ®=0°

M} Se obtiene coeficiente C= 2,93
38135 TORNS, @22 " Por lo tanto, |a capacidad del grupo de tomilios:
75 | (A-325) S
P, =CxR=293x9.58 = 28.07 ton
TABLA XI COEFICIENTES “C"
’ PARAb=76cm
Xo n
cm | 1 2 3 4 5 6 7 8 ] 10 11 12
50 [0.84 254 450 662 874 1084 1292 1497 17 1903 2104 23.04
75 )065 203 368 569 2042 2247
100|054 167 3.06 487 1964 21.73
125|045 142 259 421 . 1872 2085
150 [ 039 1.22 225 368 17.74 = 19.90
175|035 1.08 1.98 327 1674~ 18.90
200(031 096 178 293 - 15.75 - 17.90
225|028 086 1681 2865 1480 -~ 16.92
250 (026 079 148 242 13,80 15,97
305|022 067 1.24 206" 12,24 14.24
355 (019 o058 -1.08° 178 10.80 712,69
405|017 051 095 157 9,78 11143
455 (015 045 085 141" 8.85 1037
50.5 | 0.14 041 077 127 807 . 948
60.5]0.12 0.34. 065" 1.07" 8.84  8.06"
700 | 010 = 0.28 0.56.:0.82 593~ 7.00
80.0 (000 026 @ 049 080 523 -6.18
90.0 (008  0.23 . 0.43.:072" 467 552
g ™
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DISENO DE PLACAS BASE PARA COLUMNAS
Placas base sujetas a carga axial.

La funcién de las placas base, de manera analoga a las zapatas, es transmitir las cargas entre

. dos materiales de resistencia distinta (acero y concreto para la placa base, concreto y terreno para
la zapata), por lo que se requiere de una ampliacién en la superficie de contacto, para reducir los
esfuerzos en el material de menor resistencia de tal manera que estos no rebasen un valor

permisible. i p

. P
m fa- AC

P Ac= Area de fa columna
m fc= ™ Ac= Area de la placa

Ac= Area de la zapata

P= carga axial

fa= esfuerzo en la columna
fc= esfuerzo en el dado

ft= esfuerzo en el tereno

EREAREENEEREERENEENRERRENE O {;—

"Para ol caso‘ del aplastamiento en el concreto del dado, debido a la carga transmitida por la
placa base, las NTC del reglamento (seccidon 5.7 ref. 3), recomiendan que no se excedan los
valores sngulentes

=0. 50f 4, Sobre el drea total de un apoyo de concrelo.
A, . Sobre un érearmenor que la total de un apoyo de
P =0. 50/ 4 '/’1 = f,A, concreto.
1 ) : B

donde
: f'c Resistencia a la compresién del concreto.
= Area de contacto de la placa con el concreto.
Az = Area de la seccion transversal del apoyo de concreto.

Para calcular el espesor de
la placa base, se debe evaluar el
efecto del momento fiexionante
que resulta de la reaccién en el
concreto aplicada al voladizo
critico que se genera entre el
borde de la columna y el borde de
la placa en secciones de columna
cerradas. Para secciones I, el
AISC permite sustituir la seccién
original por una equivalente de
dimensiones 0.95d por 0.8b, como

e «;/ T //// 1 se muestra en la figura.

m

095 d
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Para el dimensionamiento de la placa base, se
debe brindar un espesor de manera que esta no se
flexione al actuar la reaccion en el concreto, ya que
si esto ocurre se reduce la zona de contacto de la
placa y los esfuerzos de aplastamiento podrian
rebasar a los permisibles del concreto; por lo
general se analiza el efecto de la flexién en un

t ancho unitario (1 cm) de placa. La seccion
transversal que resiste la flexion sera de base fcm y

fo de peralte “t", slendo su madulo de seccion plastico:
2
ZJ = ;;
1
u c m’
El momento resistente de dicha seccién es:. .- M, = F,Z F,

Se - obtiene . el ‘es‘pesor de
e reslsliendo el momento de disefio.

Y Fe'= factor de reslstencia 0. 9

" Nétese también que en el d:se plastlco se emplea el médulo de secclén plashco Z; en
»contraparte al disefio elastico donde St emple el médulo de seccion S,.- :

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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EJEMPLO 8

Disene la_placa base para la siguiente columna, considerando que el concreto del dado serd’
f'c= 250 kg/cm2 y el acero de la columna es A-36

‘1' P Propledades de la secclon:

=

W12x 26 {am

R

Como en este caso no se nos brlnda el valor de P, se dlseﬁaré la placa base para resistir la
carga maxima que soporta la columna .. : ) .

Calculo de R., de acuerdo al capitulo de co’mpresllén svlrlnpl'e':r L :
R. = ‘a 5 A, F, SFAF 'REF. 3 -
T AT - 0 152 n)lln R S ”,’EkC. (321) S
Fv I :
A =(KL). ;S =78.5x, 2530 - 0 88
r ). xE . 722039000
R 2530
[ (1+(0 88)"(14) 0 152(1 4))lll4

Se disefara la placa para una carga P= 77.2 lon. consuderand
total del dado de concreto. R

n=14

49.39x0.9 = 7717" kg s F A F

ue se apoya scbre el area

Aplastamiento permitido en el concreto:

n 08b_n
:f_' ' T :
-, = W{12x26 Se propone una placa,.
/’ dela secclén de 25
" €
= i
0 | €
i : @
=] : 2
| |
f— )
=Y —
1 250 mm

o [ TESIS COx
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Como el esfuerzo producido por la carga axial debajo de la placa es constante, el voladizo
critico es el de mayor longitud, en este caso el lado n.

P.. 77200
= fme L LIE0 990 kgt
M e =4 = 000 g/om?
1 i _ 77.2x5.9°
F == T Mf = e =1344 kg/cem?
7 77.2kglem
5.9 cm , (w AM, 434

F I‘ 0 9x2530

El espesor de placa comercial mas proximo es: 7 = 16 mm

La idealizacién de este ejemplo muestra que solamente existira carga axial sobre [a columna y
la placa, no obstante, debido al trabajo de montaje y a cargas laterales accidentales, se pueden
presentar pequefas fuerzas cortantes, por lo que se debe proporcionar anclaje minimo, para este

caso de acuerdo a la geometria de la seccion, se sugiere colocar un par de anclas con didmetro no
menor de 16 mm (5/8"). De esta manera la placa base queda con Ia siguiente configuracion:

- 250
161 64 64 61
I s e § X
! = | w2
| x26
200} | / ~
!
400 } - -

! N
' VANCLAS @16
200 I
! =" . o
I \_,_i_e;ﬂs mm’

121 ‘}
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Placas base sujetas a carga axial y flexién.

: Cuando una placa base se encuentra sometida a carga axial y flexion, dependiendo de la
magnitud de los elementos mecéanicos, se pueden presentar las siguientes combinaciones de
esfuerzos bajo la placa base:

3k
Eh
_ﬂh

£

s BoM o 2=4 9 £<

olz

En el inciso 1) se desglosan los esfuerzos provocados por la carga axial de los gue genera la
flexion, los cuales al sumarse, pueden dar origen a alguno de los diagramas de esfuerzos
mostrados en el inciso 2); el efecto de la carga axial y el momento, puede sustituirse por la misma
carga colocada a una excentricidad ¢ = M/ / P. Analicemos el caso en que se igualan los esfuerzos
(inciso b), con las siguientes consideraciones:

P_M considerando M=P.e, 5= 85 s A=BD
A S 6
sustituyendo en la igualdad:

P = 6Pe1 despejando.e, - e= D

BD BD*® - . 6

By D son el ancho y largo de la placa base.

El limite anterior de e, determina el @fpb de diagrama ,?ééul‘éht‘e: R
' D casocy st es D
3 e

Casoa) si e < b casob) si:
Se ilustrara la aplicacién de Ios'v‘ conéeptos 'antefloréé en ios ejemplos siguientes,

6
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EJEMPLO 9

Disefie Ia placa base para la sugulenle columna conslderando que el concreto del dado sera
fe= 250 kglem?® y el acero de la columna es A-36,

Acorde a las dimensuones de Ia secclén, se propone una placa de 35x50 cm
- <:SecdéndelacdumnaVV12"x30lwﬂ

el ra=s13em
| weriio:bF=16.6 cm
N Ml e tw = 0.66em
v Lol Yo e i =112.em
- — —1""* " Elementos mecanicos de disefo:
' o _:P=85ton
e : M=9tonm
<] S apeel aoV=5ton
e -| o ; F S E ; Excentricidad en las cargas:
8l < o T e=«M =:20040n - e =106¢cm
P ’ TS s P 8.5ton
8 ny D .
o i 48.6 cm > (6 = 560 =83 C'_'z)
D 131307 SRSt N R S
D=50.00 -

Resulta el diagrama de qdérpp libre sig@iénté:

= 8D 38x507 14583 cm*

. 1 y S=
r g
" I ;r AL 6 R
i L 1 P g
e T { A=BD=35x50=1750cm*
i 20,00 M\\I\ULQ . " : :
c .
fi = P M 8500 2 900000 = 66.57 kg /em®
A S 1750 14583
fi= P _ M 8500 900000 = -56.86kg /cm?
A S 1750 14583
Revisién del aplastamiento en el concreto del dado.
Se propone un dado de dimensiones 55x40 cm, A, =55x40=2200cm 2

Esfuerzo permisible en el concreto:

=050/ ™ =0.50x250. 2% _ 140 kg/cm? > 66.57 kg fem? @ b
F,=0507,. Pl x2 1750 = g/cm® > 66.57:kg/cm?® es aceptable

w o [ TESIS €O
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ii‘»zo7‘+1165y

s 7(20) + c(zs

'~20(1>1 65y —8500) +29125 y —
£ 23300y ~170000 +29125 y -
-388.3y% = 52425 3 +1070 000 = 0

52425+ (= 52425) —4\388 3\‘1 070000

‘ »=110cm
C=1165y =

De acuerdo al diagrama de cuerpo libre:

CXF=0
P+T-C=0 7
' 8500 + 7 =2 626«5? 35=0
L 8500+T—1165 y= ',1 - Despejando T
ZM o G I )

;) 900000 0

(25—3—) 900000=0

Susmuyendo T en la ecuacion anterior;

1165)

2x388.3
Y, =25.06cm

1165x25.06 = 29195 kg

T =1165y—8500

—-900000=0
388.3y° —900000 =0

RIGE

1165y —8500 = 1165x25.06 — 8500 = 20695 kg

Seccion equivalente de la columna (m x n)
50~-0.954 _ 50—-0.95x31 .3

me= =10.13 em
2 2
_35-0.85/ _ 35-0.8x16.6 =10.86 cm
2 2
I i
ol W l 2
66.57 kg/cm
L ! m=1013
25.06 i
124

" Por triangulos éémejantes

66.57 . L 665 57~ 1"
25.06 1013

10, 13,\6657
T 2506

S['= 39 66 kg/cm

= 6657
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Con el diagrama de esfuerzos anterior, se pueden obtener dos momentos flexionantes que
actuan en la placa base, uno en la direccibn mostrada (lado m) y el otro en la direcciéon
perpendicular (lado n), debido a que este lado tiene una longitud mayor de volado aunque un
esfuerzo menor, se revisaran ambos lados para obtener e momento final critico. La estimacion de
los momentos se hace para un ancho de 1 cm.

T s
: 9.66 z ¥
| ; |3 66.57 kg/em T T % :1'39.66 kglem
AL jesen '
= |_108scm |
| 1013cm_| ——
VOLADO "m" VOLADO "
M, 39 66.x10.132 269].\10 13[ 110. ]3) M, 39 66x10. 86°
2 2 20
M, =2955kg cm— RIGE. - M, =2339 kg'om

o= 2.28'cm ‘Espesor de blag:alcomérciél: 1=25mm (17

st T - 20 695 k. ‘v-yst')oo"kg

FR=075
‘Fr=060""

Tension: 3160 kg/cm
: Cortante 1800 kg/cmz‘

Tensién 3160 x 0.75 = 2370 kglcm
Cortante 1900 x 0.60 = 1140 kg/cm

F e 2740 —1 3/ <2110 (kg/om?)
I oniendo 3 anclas @ 25 mm:

A..,..m,, =391 cm’ ' A coname = 3.63 cm? . (tabla ref. 6)
SO L 20695 2 S
= =1764 kg / em?
e XY & hem
Z , '
.o, 5000 =459 kg/cm® <1140 kg/cm?

fo= 4 %3363
Revisidn de interaccion por tension y cortante combinados:
F, =2740 -1.3x459 = 2143 > 2110 kg /cm® Rige este iiltino

J: _ 1764 _ 0.84 Correcto
F, 2110 L

1
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Aqui se muestra la solucién de algunos de los ejemplos de aplicacion presentados a lo largo
de este trabajo utilizando programas comerciales de célculo estructural, con el fin de comparar los
resultados obtenidos aplicando las especificaciones de las NTCDCEM del RCDF (referencia 3),
contra las especificaciones AISC-LRFD, utilizado en dichos programas.

EJEMPLO 1. CAPITULO TENSION

En esta revision solo se considera el estado limite de flujo plastico en la seccion total, pues en
los datos de entrada del programa no se puede asignar las caracteristicas de la conexion para °
revisar el estado limite de fractura en la seccion neta. :

AISC MEMBER DESIGN
File C:A\RAM Advanse Student\Data\arma. AVW

Units : Ton-m
Date £ 30/11/01
Time :07:18:52 a.m.

DESIGNCODE :LRFD
Plane 1-2: Design for bending moment about
axis 3
and shear force paralle! to axis 2.
Plane 1-3: Design for bending moment about
axis 2
and shear force parallel to axis 3.
Load conditions included in the design:
-c1=1.4cm+1.4cv

MEMBER 25 DESCRIPTION: D1
Section :L 3x3x1_4

Material : A36

Floors :0-0

Fy :25310.37 [Ton/M2)

Plane 1-2 - * Plane 1-3

CALCULATED PARAMETERS .

Plane 1-2°Plane 1-3

Vu [Ton] 0,007 ¢ 0,00

0.90°'Vn [Ton] 449 452

Tu [Ton*M] :-0.00 -

0.9*Tn [Ton*M] i+ 0.03 -

fun [Ton*M} +22285.31 -

fuv [Ton*M] = 0,00 -
SHEAR CHECK :

Vu/0.90*Vn 0.00 0.00

Tu/0.9°Tn 0.00 -
CONTROLLING FORCES - BENDING

Load condition :c1=1.4cm+1.4cv

Distance (L)) 0.00 (0%)

Moments [Ton*M] 0.00 0.00

Axial force [Ton] 20.67 -
CALCULATED PARAMETERS ;

Pu [Ton) 20.67 -

Mu [Ton*M] - - - 0,00.- . 0.00.

RESISTENCIA DE DISENO

: 0.90*Pn [Ton).: v 2943 % 0 e,
DESIGN PARAMETERS o " . -
™ 154 1 5a 0.90*Mn ~.[Ton*M] i 703570 2047
Lb (M) 154 e DESIGN PARAMETERS -
K . 100 2100 R - 5182
Lateral bracing No N L e mbda 058 -
CONTROLLING FORCES - SHEAR Cb i 08 ‘
- Pe . [Ton) - - ... 0.00 0 00
Load condition : c1=1.4cm+1 4cv : | curvature’ . " single - Sing!
Distance M) ~0.00 (0% . |: ] i Single - Single -
Shear [Ton] 0.00 - -0.00
o . , B INTERACTION EQUATION
Torsion - [Ton*M) 0.00 e PU/0.90°Pn =0.98 .
Controlling equation  : H1-1 =0, 98
Status : Ok
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EJEMPLO 2. CAPITULO COMPRESION

AISC MEMBERDESIGN

File : C\RAM Advanse Student\Data\arma. AVW
Units : Ton-m

Date 1 30/11/01

Time :07:21:30 a.m.

DESIGN CODE :LRFD

Plane 1-2: Design for bending moment about ._

axis 3

and shear force parallel to axis 2.

Plane 1-3; Design for bending mument about

axis 2 : 2=

and shear force parallel to axis 3.

Load conditions included in the deslgn
-c1=1.4cm+1.4cv

MEMBER 19 DESCRIPTION: M1

Section :L 3x3x1_4
Material  : A36
Floors :0-0
Fy : 25310.37 [Ton/M2}
Plane 1-2  Plane 1-3

DESIGN PARAMETERS

L M) 0.90 0.90 -
Lb M] 0.90 S

K 100 - 1.00
Lateral bracing . No. ' .No

CONTROLLING FORCES - SHEAR
Load condition : c1=1.4cm+1.4cv

Distance M) 0.00 (0%)
Shear [Ton] 0.00 0.00
Torsion [Ton*M] 0.00 -

CALCULATED PARAMETERS

" Plane 1-2 Plane 1-3
0.00 .- 0.00

‘| SHEAR CHECK -~
Vu/0.90°Vn ¥ -

| Tu/0.9°Tn

CONTROLLING FORCES - BENDING
Load condition :c1=1,4cm+1.4cv

Distance [M] L
Moments {Ton*M] 0.00: 7 -0.00:
Axial force [Ton) - -15,90" o
CALCULATED PARAMETERS -
Pu {Ton] 15,90 . ineain
Mu [Ton*M] 0.00 0,00
RESISTENCIA DE DISENO L
0.90*Pn [Ton) 17,20 0 e n

0.90*M [Ton*M] 035 . 047

DESIGN PARAMETERS
KL/R

Lambdac 0.34
Cb 1.00
Pe [Ton] 0.00
Curvature

3016 6015 |

INTERACTION EQUATION

Pu/0.90*Pn

Controlling equatxon
: Ol

Status

Single _Sjlnglé

MYV =
TH1-1=0.92

452 -




EJEMPLO 4, INCISO A. CAPITULO FLEXION

(eje 2 = egje y, eje 3 = gje x)

AISC MEMBER DESIGN

DESIGNCODE :LRFD
Plane 1-2: Design for bending moment
about axis 3
and shear force parallel to axis 2.
Plane 1-3: Design for bending moment
about axis 2 .
and shear force parallel to axis 3.

- ¢2=1.4cm+1.4¢cv

File : C\RAM Advanse22\Data\flex. AVW
Units : Ton-m

Date : 30/11/01

Time :07:32:13 a.m.

Load conditions inciuded in the design: -

MEMBER 1  DESCRIPTION: t-1
Section W 12x30
Material : A36
Floors :0-0
Fy :25310.37 [Ton/M2)
Plane 12 Plane 1-3
DESIGN PARAMETERS
L M) 1.00 .1.00
Lb ™M) 1.00 -
K 1.00 1.00
Lateral bracing No No

CONTROLLING FORCES - SHEAR
Load condition : c2=1.4cm+1.4cv

Distance [M]
Shear [Ton) c 14,24 o
Torsion [Ton*™™] .- 0.00

-""5.00 (100%)

0.00

CALCULATED PARAMETERS

Plane 1-2  Plane 1-3
Vu [Ton] 14.24 0.00
CORTANTE RESISTENTE
0.90*Vn [Ton) 28.29 25.32
Tu. [Ton*M] 000+ -
0.9*Tn [Ton*M] 0.25 -
.fun [Ton*M] 23041.03 -
fuv [Ton*M) 688069 - -
‘| SHEAR CHECK R
Vu/0.80*Vn .0.50..7- 0,00
Tu/0.9*Tn 70.00 e

CONTROLLING FORCES - BENDING * :*

Load condition : c2=1.4cm+1.4¢cv-

5.00 (100%) . { -~

Distance M)

Moments [Ton*M] -15.21° .7:0.00
Axial force [Ton} 0.00 S
CALCULATED PARAMETERS

Pu [Ton] 0.00 -

Mu [Ton*M) -15.21- -

0.90*Pn [Ton*M] 129.79 . -
MOMENTO RESISTENTE e
0.90°Mn [Ton*M] 16.18 -

DESIGN PARAMETERS

KL/R 7.56
Lambda ¢ 0.08
Cb 2,20
Pe [Ton) 0.00
Curvature Single

INTERACTION EQUATION::::
Pu/0.90*Pn =0.00"
Controlling equation . : H1-1
Status Ok
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EJEMPLO 7, INCISO A. CAPITULO FLEXOCOMPRESION

{eje 2 =¢gje y, eje 3 = gje x)

DISENO AISC PARAMETROS CALCULADOS

Archivo  : C:\\RAMadvanseSpn\Data\tridi. AVW Plano 1-2  Plano 1-3
Unidades : Kg-M Vu [Kg) -577.85 -2013.51
Fecha : 03/12/01 0.90*Vn [Kg] 36737.56 37389.76
Hora : 08:06:47 a.m. Tu Kg*M] 0.00 -

NORMA DE DISENO :LRF D 0.8'Tn [Kg*M] 430.90 -
Plano 1-2: Disefio para momento flector fun [Kg*M] 1.959068E7 -
alrededor del eje 3 y para corte paralelo al eje 2. | fuv [Kg*M] 8951007.50 -
Plano 1-3: Disefio para momento flector
Alrededor del eje 2 y para corte paralelo al eje 3. | VERIFICACION AL CORTE
Estados de carga para los cuales se ha| Vu/0.90"Vn 0.02 0.05
disenado: Tu/0.9*Tn 0.00 -

-ci=1.4cm+1.4cv
-€2=1.1cm+0.77cv+1.1sx+0.33s2
-€3=1.1cm+0.77cv+0.33sx+1.182

ELEMENTO 17 DESCRIPCION: c-1

Seccion t W 14x43
Material 1 A36
Pisos :0-1
Fy : 2,831037E7 [Kg/M2]

Plano 1-2  Plano 1-3
PARAMETROS DE DISENO
L [M] 3.30 . 3.30
Lb M) 3.30 i
K 1.59 1.29
Arriostre lateral No " No

FUERZAS GOBERNANTES - CORTANTE
Estado de Carga : ;
€3=1.1cm+0.77cv+0.33sx+1.152 V &
0,00 (0%)

Distancia M]
Cortante [Kg) -577 85 -2013 51
Torsién {Kg*M] 0. 00 G

FUERZAS GOBERNANTES - FLEXION
Estado de Carga :
¢3=1.1cm+0.77¢v+0.33s5x+1.1s2

Distancia M] 3.30 (100%)
Momentos [Kg*M] 1492,91 -3554.64
Fuerza axial Kg] -20454.46 -
PARAMETROS CALCULADOS

Pu [Kg} -20454.46 -

Mu Kg*M] 1492,91 -3554.64
0.85'Pn [Ka} 114679.70 - ;
0.90*Mn [Kg*M] 25675.26 6323.03
PARAMETROS DE DISENO PR N
KL/R 35.54 88.42
Lambda ¢ 040 099 | :
cb 2,047 72257
Pe [Kgl 0.00°" 000" f"
Curvatura Simple . Simple | -

ECUACION DE INTERACCION
Pu/0.85*Pn =-0,18"
Ecuacion gobernante. . : H1<
Status :Bien
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EJEMPLO 7, INCISO B. CAPITULO FLEXOCOMPRESION

(eje 2 = eje y, eje 3 = eje x)

DISENO AISC

Archivo  : C:\RAMadvanseSpn\Data\tridi. AVW
Unidades : Kg-M
Fecha : 03/12/01
Hora :08:08:44 a.m.

NORMADE DISENO :LRFD

Plano 1-2; Disefio para momento flector
alrededor del eje 3 y para corte paralelo al eje 2
Plano 1-3: Disefio para momento flector
alrededor del eje 2 y para corte paralelo al eje 3.
Estados de carga para los cuales se ha
disenado:

- c1=1.4cm+1.4cv

- c2=1,1cm+0.77cv+1.15x+0.33s2

-¢3=1.1cm+0.77cv+0.33sx+1.1s2

ELEMENTO 21 DESCRIPCION: ¢-1

Seccion : W 14x43

Material A36
Pisos :0-
Fy 2 531037E7 [Kg/M2)

Plano 1-2 Plano 1-3

PARAMETROS DE DISENO
L

™M) 3.30 3.30
Lb M} 3.30 o
K 1.79 1.29
Arriostre lateral No - No

FUERZAS GOBERNANTES - CORTANTE
Estado de Carga :
c3=1.1cm+0.77cv+0.33sx+1. 152

Distancia M] 0.00 (0%)
Cortante [Kal -885.20 -2013.51
Torsion [Kg*M) - 0.00 -

PARAMETROS CALCULADOS

. Plano 1-2  Plano 1-3
Vu [Ka] -885.20  -2013.51
0.90*Vn [Kal 36737.56  37389.76
Tu [Kg*M] 0.00 -
0.9°Tn [Kg*M] 430.90 -
fun [Kg*M] 1.905529E7 -

fuv [Kg*M] 1065351.00 -
VERIFICACION AL CORTE

Vu/0.90*Vn 0.02 0.05
Tu/0.9*Tn 0.00 -
FUERZAS GOBERNANTES - FLEXION

Estado de Carga
c3=1.1cm+0.77¢cv+0.33sx+1.1s2

Distancia M} 3.30 (100%)
Momentos {Kg*M] 1818.29 -
3554.64 s
Fuerza axial {Ka) -10890.91 - -
PARAMETROS CALCULADOS

Pu [Kg) ~10890.91. - -t |
Mu {Kg*M] 1818. 29 e
3554.64 T P
0.85*Pn [Kg] ' 114670 80 o
0.90*Mn [Kg'M] 25675 26
6323.03

PARAMETROS DE DISENO i b
KLU/R 39.94 ©. 8842
Lambda c 045 0.99
Ch 2.19 225

Pe [Kg] 0.00 0.00
Curvatura Simple
Simple

ECUACION DE INTERACCION

Pu/0.85°Pn =-0.09

Ecuacion gobernante  : H1-1 =0.68

Status : Bien
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EJEMPLO 8, PLACA’ BASE
RAH BasePiate vi.2

CRITERIA:
Analysis

Maintain Scraln Cnmpatib;licv

-Detailed Design Resﬁlcs

Use min., effective. plate area for axial only

compression load on; place.‘L

Design

Use LRFD- an to check place bending

Max: concrete bearlng ‘perAISC JQ.u“ : :
Anchor Shear Check: Per ‘AISC Specitications.‘
Anchor Tension Check:Per AISC Specifications.:

INPUT DATA:
Colwumn

Column Size...i.........;....

Dim: BLTop TL£Top BLfBot
[ )] 164.85 9.652 164.85

Base Plate

Plate Fy (Rg/em2) .. .ovnvnenas

N (Parallel to UWeb) (rmm).....
B (Perpendicular to Web) {mm)
Plate Thickness (mm).....c...

Anchor
Anchor Size...cceeiiiaaons
Anchor Area (cw*2)........
Anchor Material...........

Anchor Modulus (kg/cm2)...

Anchor Sctrength Fu (kg/em2) ......
Thread Included in Shear Plane

Footing

Footing Strength f'c (kKg/cm2) .....
Concrete Modulus (Kg/cm2)...eeeses
(m)
Dimension (Perpendicular to web)

Dimension (Parallel to web

Design Load

)

'.2038934.84
ceeeis T BA36:

el 25000000 7
fee.. 238752.00

creeaaee oqof,
(m) ... o0 0.25

Building Code: No Code Generated Combina:ions

Load combination: Single Load Case

Axial (KOL) . e. v eeeiirnnensaoessonsnonasn ~77200.00

VX (KOE} e evvvieononnnne

.. 0.00

Mx (kg.m) teseees st sr et et tenann 0.00
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RESULTS:

_Analysis
Uniform Load on Base Plate.

Plate Bending
Max bending moment from concrete compression
N ELLf (M) e et verrevonosoransesansis
B EEE (M) v vuvnuncnnnna : .
m [N-0.95d)/2.0 (mm)...
n [B-0.80b]/2.0 {rmm)...
Lamda...vevetvviransens

. 386.842

n'....................

Controlling plate bending moment:
PhiMn = (0.9xMn} (kg.m) ;
HW/PhiMn . veavrvenveosnse

Anchors
Anchor X (cm) Y (cm)

1 0.00 5.00
2 0.00 ~5.00 "
Bearing

Eff Area of Support A2 -(cm*2)
Plate Area Al (cm*2)......
SQrt (A2/AL1) e v vvennnn v
Phic Pp = 0.6 Pp (kgf).
Pu (ROE) v everennevedaoeivs
Actual Bearing Stress (kg/cm2)

DIAGRAM:

70 ‘000" —su 000 -

s U12X26

SPL” ' 400.00 'X 250.00 X 16.00° . (mm)
" 27--5/8" A325-Anchor.Bolts
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En el pasado, el método comunmente utilizado para la revision de estructuras de acero, ha
sido el disefo por esfuerzos permisibles, que obliga a la estructura a no sobrepasar la porcion
recta inicial de Ia gréfica esfuerzo-deformacion o le que es lo mismo la regién elastica por lo que se
conoce también como “disefio elastico”, se basa en que los elementos mecéanicos que actian en
los elementos que componen la estructura, no rebasen esfuerzos permisibles que son una fraccién
del esfuerzo de fluencia del material. Los investigadores y estructuristas, saben desde hace mucho
tliempo que el acero tiene una capacidad mayor que la restringida por los esfuerzos permisibles,
ademas la necesidad de proyectar estructuras mas ligeras y por consecuencia econdmicas, han
conducido las investigaciones a corroborar que la capacidad de las estructuras alcanza el rango
plastico de la curva esfuerzo-deformacion.

Lo anterior condujo en los Ultimos afios a desarrollar el método de disefio por estados limite,
puesto en vigor por el AISC en 1986 en su version LRFD, también adoptado en las Normas
Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras Metalicas (NTCDCEM) del
RCDF (ref. 3).

Los principios fundamentales, conceptos generales y aplicaciones practicas del método de
disefio por estados limite, hacen que se le considere como el procedimiento mas econdmico y
racional de estructuras de acero para edificios. .

Entre mas hiperestatica es una estructura, es decir, entre mas elementos la compongan, se
justifica de mejor manera el aplicar el método de disefo por estados limite, ya que en estas
condiciones, la estructura tiene la posibilidad de redistribuir los esfuerzos entre los diferentes
elementos.

Con la consideracion anterior, actualmente —sin ser regla— la mayoria de los estructuristas
tienden a utilizar el método de disefio por estados limite en estructuras tridimensionales formadas
por marcos en dos direcciones perpendiculares que se cruzan entre si y por otra parte a utilizar el
método por esfuerzos permisibles en sistemas estructurales, que se usan sobre todo en bodegas y
edificios industriales, a base de marcos en una direccion paralelos entre si, por que la estabilidad
de la estructura depende de la resistencia de cada marco en particular y estos no tienen la
posibilidad de “recargarse” en otros elementos para redistribuir los esfuerzos.

Debido a que en la actualidad los programas de cémputo para calculo estructural comerciales,
utilizados en México, provienen de los Estados Unidos y se basan obviamente en el codigo AISC
en su version LRFD para el método por estados limite, es convenlente sefalar que las ecuaciones
y métodos de disefio adoptados en las NTCDCEM del RCDF (ref. 3), se basan en las en las
mismas hipétesis, varian en algunos factores y consideraciones {(como clasificacion de las
secciones, factores de carga y resistencia), ahondar en las diferencias existentes entre los dos
métodos, que no es el objetivo de este trabajo, implicaria una investigacion mas extensa, se deja el
tema abierto a trabajos posteriores. Sélo diremos que si bien los factores estipulados para las
combinaciones de carga en el disefio de estructuras, difieren entre ambos cédigos, también los
valores de carga estipulados son diferentes, lo que a fin de cuentas conduce a resultados
practicamente iguales, utilizando uno u otro método. Por |0 que se puede concluir que es valido
utilizar los programas de calculo basados en el cddigo AISC-LRFD empleando cargas y factores de
carga para las diferentes combinaciones estipulados en NTCDCEM del RCDF (ref. 3).
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Para el disefio de conexiones —al igual que en el disefio de miembros estructurales— se
emplean las mismas hipdtesis de analisis utilizadas en el método por esfuerzos permisibles, las
diferencias con el disefio por estados limite son, primero, para el disefio por esfuerzos permisibles,
se emplean las cargas de servicio sin factorizar, mientras que en el de estados limite, se emplean
las cargas ultimas, es decir, las cargas de servicio amplificadas por un factor de carga. Y segundo,
la resistencia de soldaduras y sujetadores son una fraccion del esfuerzo de fluencia del material
para el disefo por esfuerzos permisibies, a diferencia del disefo por estados limite donde la
capacidad se acerca a los valores de colapso del material afectado por un factor reductivo de
resistencia.

Aunque tedricamente puede parecer innecesario, en las estructuras del tipo 1, las conexiones
se diseflardn para la resistencia de disefio integra del miembro al que correspondan, o para
transmitir 1.25 veces las fuerzas internas de disefio, de esta manera, se capacita a la estructura
para que desarrolle su resistencia maxima posible asegurando que la falla posible, se presente en
los miembros, donde el material fluiria formando articulaciones plasticas y no en la conexion,
donde podria ocasionarse una falla fragil y eventualmente un colapso en la estructura.

Las conexiones de estructuras del tipo 2, deben ser capaces de resistir una fuerza de disefio
no menor de 5 000 kg.

La globalizacién de los mercados y la estandarizaciéon de los sistemas y procesos de trabajo a
nivel internacional, en particular en nuestro pais a raiz de la firma del TLC —la ultima ediciéon de los
manuales del American institute of Steel Construction AISC-LRFD, asi como del Canadian Institute
of Steel Construction CISC, se basan en el método de diseflo por estados limite—, hacen que
actualmente para el disefio estructural en acero, la aplicacion del método de diseiio por estados
limite sea una practica indispensable, por tanto, esperamos que este trabajo cumpla con el objetivo
inicial de presentar sus fundamentos basicos, asi como su aplicacion practica en problemas reales.

Ademas de ser un material de apoyo para la materia de disefio de estructuras metalicas, se
pretende que este trabajo despierte el interés de quienes lo consulten, para profundizar en temas
particulares que aqui sélo se mencionan de manera superficial, debido a lo extenso que resulta el
tema de disero plastico de estructuras de acero en lo general.

Finalmente, esperamos ser favorecidos, tanto por el comit¢ de tesis como por el

departamento de impresion, para que este trabajo se consolide como material impreso disponible
dentro del area de ingenieria civil de nuestra escuela.
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