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Introduccion

A menudo las estructuras de acero estan sujetas a fuerza axial (ya sea tensién o
compresion) y a flexion alrededor de uno o de ambos ejes de simetria. EI miembro
sujeto a compresion axial y a flexibn es conocido como viga-columna y es el

principal elemento tratado en este trabajo.

Las vigas-columnas en estructuras de marcos suelen estar sujetas Unicamente a
fuerzas en los extremos. Por lo general, la fuerza axial en una viga-columna se debe
a la carga axial trasferida por la columna que se encuentra arriba del miembro en
estudio, y de los cortantes en los extremos de las vigas y las trabes adyacentes que

sirven de marco en sus extremos.

En el disefio de elementos sujetos a flexo-compresion se sigue el procedimiento
general llamado de Estado Limite, equivalente al disefio plastico o por resistencia
ultima, estipulado por otros reglamentos.

Los elementos mecéanicos obtenidos de analisis bajo cargas de servicio, deben
multiplicarse por los factores de carga especificada a fin de lograr sus valores de
disefio, estas fuerzas deben compararse con las resistencias de las reacciones
obtenidas a partir de valores nominales de los esfuerzos y afectadas por factores de

reduccion que toma en cuenta la incertidumbre en su determinacion.

En las uniones de miembros en estructuras de acero se pueden generar
excentricidades en la transmision de cargas que pueden producir momentos
flexionantes. Los momentos flexionantes también pueden ser producidos por cargas
transversales o por momentos aplicados en los extremos o en el claro del miembro.
Independientemente del origen de los momentos, si sus valores son significativos,
estos no pueden ser despreciados y deberan considerarse actuando en
combinacion con los otros efectos de carga presentes en el miembro. En este

apartado se analizaran los miembros estructurales sujetos a combinacion de

esfuerzos de compresién axial y flexion (o flexo-compresion).
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Las vigas—columnas se encuentran frecuentemente en marcos, armaduras y en

puntales de muros exteriores. Las condiciones tipicas de carga que generan flexo-
compresion son las que estan (a) Sujetas a carga excéntrica, generadas por la
accion continua de los elementos adyacentes conectadas a la columna en cuestion;
(b) Sujetas a carga axial y transversal por cargas de viento y fuerzas laterales de

sismos; (c) Sujetas a carga axial y momentos de extremo, efecto de segundo orden.

Los elementos de los portales de puentes deben resistir esfuerzos combinados en
forma semejante a las columnas de edificios; entre las causas que los originan se
encuentran los fuertes vientos laterales, cargas verticales de transito, sean o no
simétricas y la fuerza centrifuga debida al transito de los puentes con curvas. Una
columna de un edificio industrial que soporta cargas de viento que actdan sobre un
muro trasferida por cinturones o la cuerda superior de de la armadura de un puente

sujeto a cargas de viento son otros ejemplos de vigas-columnas.

El comportamiento estructural de las vigas-columnas depende principalmente de la
configuracion y dimensiones de la seccion transversal, de la ubicacion de la carga

excéntrica aplicada, de la longitud de columna y de las condiciones de apoyo lateral.

Los momentos flexionantes en los extremos de la viga-columna representan
resistencia a los momentos flexionantes impuestos en los extremos por las trabes y
las vigas que integran el marco. Las vigas-columnas en estructuras de acero suelen
estar sujetas a momentos flexionantes que actian en dos planos principales. Estos
momentos flexionantes bi-axiales se deben a la accion en el espacio del sistema
reticular. La forma de la columna suelen orientarse de modo que produce una
considerable flexion alrededor del eje mayor del miembro, pero los momentos
flexionantes alrededor del eje menor pueden también adquirir una importancia
significante, porque la resistencia a la flexion en el eje menor de una seccién de
perfil 1 es relativamente pequefia, en comparacion con la resistencia a la flexion en

el eje mayor.

Las columnas que forman parte de una estructura de acero deben soportar, casi

siempre, momentos flexionantes ademas de sus cargas usuales de compresién. Es
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casi imposible montar y centrar exactamente las cargas axiales sobre las columnas

aun en los casos de prueba de laboratorio. Aunque las cargas en un edificio o
estructura pudieran centrarse perfectamente en un momento determinado, no
permanecerian estacionarias. Ademas las columnas pueden tener defectos iniciales

o tener otras fallas, dando como resultado que se produzcan flexiones laterales.

El analisis de un elemento flexo-comprimido es mas complicado que un elemento
sometido a compresion pura o a flexion pura porque involucra los problemas de
estabilidad de una columna como el pandeo de flexion, el pandeo torsional o el
pandeo flexo-torsional y los problemas de flecha y la estabilidad de una viga como el

pandeo lateral.

Por la razén expuesta, el disefio de miembros a flexo compresién se basa bien sea
en suposiciones simplificadas o en formulaciones desarrolladas a partir de

investigaciones tedricas y experimentales.

Hay esencialmente tres métodos de disefio de elementos solicitados por flexion y
carga axial. En todos ellos se trabaja con el elemento como una columna aislada
bajo cargas que se incrementan proporcionalmente, cuando el realidad estos
elementos suelen formar parte de edificios el orden de aplicacién de las cargas es

aleatorio
Estos tres métodos se pueden sintetizar como:

El método analitico que se basa en una serie de expresiones obtenidas
partiendo dela ecuacién diferencial que plantea el equilibrio de los momentos
interno y externo, causado este Ultimo por la aplicacion de las cargas, incluido
el efecto de una curvatura inicial o de cierta excentricidad accidental de las
cargas.

Métodos numéricos o de aproximacion sucesiva, mediante los cuales es
posible trazar familias de curvas que pueden ser utilizados en la predicciéon

del comportamiento de barras de caracteristicas analogas a las utilizadas en

la formulacion.
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Ecuaciones de interaccion desarrolladas empiricamente y probadas

experimentalmente, frecuentemente mas utilizadas por su simplicidad y
versatilidad. Estas formulas relacionan la interaccién entere la fuerza axial,
los momentos flexionantes y la geometria del miembro en el limite de la
capacidad del mismo, mediante el empleo de expresiones algebraicas

sencillas.

La solucion ideal para calcular vigas-columnas es basarse en la interaccion de toda
la estructura pero por ahora prevalece la manera tradicional de aislar cada elemento

individual como base para el célculo.

Se considera que las armaduras se cargan en los nudos y como consecuencia, sus
miembros estan axialmente cargados; sin embargo, en ocasiones los largueros de la
cubierta quedan colocados entre los nudos de la cuerda cargada de la armadura
haciendo que dicha cuerda se flexione; de modo semejante, las cuerda inferior
puede flexionarse por el peso de las instalaciones de alumbrado, ductos u otros
elementos colocados entre los nudos de la armadura. Todos los miembros
horizontales o inclinados de las armaduras estdn sometidos a un momento
ocasionado por su propio peso, en tanto que todos los miembros de las armaduras

sean o no verticales, quedan sujetos a esfuerzos de flexion secundaria.

En una viga-columna en sus extremos, y/o a cargas trasversales en el claro,
ademas de cargas axiales, los momentos flexionantes que se desarrollan en el
miembro con esas cargas axiales eliminadas, se denominan momentos primarios o
momentos de primer orden. A los momentos adicionales inducidos por la interaccion

entre la fuerza axial y la deflexion se les denomina momentos secundarios

Los esfuerzos secundarios se ocasionan por que los miembros no se conectan
mediante pasadores sin friccion, como se supone por el analisis que se hizo de

esfuerzos y los ejes de gravedad de los miembros, o los de sus elementos de

conexién no coinciden exactamente en las juntas.




Los momentos flexionantes en los miembros sujetos a tension no son tan peligrosos

como en los miembros sujetos a compresion, porque la tension tiende a reducir las
deflexiones laterales se traduce en incrementos de momento, con el resultado de

mayores deflexiones laterales.

A medida que el momento flexionante de una viga-columna se aproxime a cero, el
miembro tiende a convertirse en una columna cargada céntricamente. A medida que
la fuerza axial en la viga-columna se aproxime a cero, el problema se vuelve el de
una viga. Todos los parametros que afectan el comportamiento de una viga o de
una columna (como longitud de miembro, geometria y propiedades del los
materiales de la seccién trasversal magnitud y distribucion de cargas trasversales y
momentos, presencia 0 ausencia de soporte lateral y si el miembro es parte de un
marco contra venteado o de uno no contra venteado, también influiran en el

comportamiento, la resistencia y el disefio de vigas —columnas.

Es de esperar que los miembros en tal situacion sean suficientemente rigidos como

para impedir que las deflexiones laterales lleguen a ser efectivas.
Esquema de la memoria

Este trabajo de tesis esta dividido en seis capitulos. Con objetivo de presentar una
vision general de este trabajo se da una descripcion breve del contenido de cada

capitulo.

En el Capitulo 1 se hace un resumen de los antecedentes y descripcién del

contenido de las Normas del AISC-LRFD (American Indtitute of Sed

Construction y Load and Resistance Factor Design) y el EC3 (Eurocodigo 3)

En el Capitulo 2 se hace mencion a conceptos basicos e importantes que se
contemplan en el disefio estructural como son consideracién de cargas, Métodos de
disefio, propiedades fisicas, propiedades mecéanicas del acero estructural,

posteriormente se presenta un resumen del estudio del comportamiento y

resistencia de los elementos flexo-comprimidos conocidos como “vigas-columnas”.
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En el Capitulo 3 se resumen las filosofias de disefio de las normas del AISC-LRFD

(1994) y el EC3 (2005). En donde se juntan las ecuaciones, factores de reduccion,
clasificacion de secciones procedimientos y métodos que utilizan el AISC LRFD
(1994) y el EC3 (2005) para el disefio de estructuras de acero sometidas a
Compresion pura, Flexion pura y Flexocompresion. Posteriormente se hace el
estudio comparativo de la capacidad resistente para los casos mas frecuentes de
solicitacién de carga de los elementos estructurales.

En el Capitulo 4 se desarrolla la aplicacion de los métodos utilizados por el LRFD y
el EC3, con diferentes ejemplos de aplicacion y asi poder hacer una comparacion en
los resultados

En el Capitulo 5 consiste en la obtencion de las cargas utilizadas en los ejemplos
de aplicacion del Capitulo 4, aplicando diferentes Métodos béasicos, sencillos y muy

practicos de Analisis estructural

Finalmente en el Capitulo 6 se conjuntan las conclusiones generales del trabajo de

tesis presentado.




Problematica

Los elementos flexo-comprimidos son definidos como elementos estructurales

sometidos a una combinacion de esfuerzo axial de compresion y momento flector.

El andlisis de un elemento flexo-comprimido es mas complicado que el de un
elemento sometido a compresion pura o a flexibn pura porque involucra los
problemas de estabilidad de una columna como el pandeo por flexion, y los

problemas de flecha y de estabilidad de una viga como el pandeo lateral.

El estudio de estos elementos es de gran interés, en particular por su involucracién
en el analisis de poérticos que son un claro ejemplo de aplicacion de estos

conceptos.

A parte de la solucion de estudiar el soporte como elemento de un sistema global,
las normas actuales proponen también el analisis del elemento individual aislado
mediante el uso de formulas de interaccidbn que toman en cuenta los efectos de

segundo orden y permiten acercarse de forma aceptable al resultado teérico

Durante la ultima década ha ganado terreno en Estados Unidos la adopcién de la
filosofia de Disefio por Factores de Carga y Resistencia (AISC-LRFD), en especial
para el caso de las estructuras de acero, desde la divulgacion de las
Especificaciones AISC-86 correspondientes y que estan basadas en los siguientes

criterios:

Un modelo basado en probabilidades.

Calibracion de los resultados con los que se obtiene en el método ASD
(Allowable Stress Design, con el objeto que las estructuras no sean muy
diferentes entre ambos métodos.

Algunas de las ventajas de este procedimiento son:

Es una herramienta adicional para que el disefiador no difiera en su concepto de

solucion que emplea en disefio de concreto armado, por ejemplo.
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LRFD (Load and Resistance Factor Design) aparece mas racional y por lo

tanto se acerca mas a la realidad de lo que ocurre en la vida atil de la estructura.
El uso de varias combinaciones de cargas conduce a economia de la solucion,
porque se acerca con mas exactitud a lo que ocurra.

Facilita el ingreso de las bases de disefio conforme més informacidén esté
disponible.

Es posible introducir algunos cambios en los factores de reduccién ( y; 0 ¢)
cuando se conoce con mayor exactitud la naturaleza de las cargas. Esto tiene
importancia cuando existen cargas no usuales, o mejor conocimiento de la
resistencia.

Futuros ajustes y calibraciones seran mas faciles de hacer.

Las ecuaciones de interaccion correspondientes a la primera version del Eurocédigo
3 (1992) fueron desarrolladas en Alemania. Estas ecuaciones proporcionan en su
mayoria estimaciones excesivamente conservadoras lo cual conduce a un disefio
moderadamente no economico, especialmente en los elementos sometidos a

esfuerzos combinados de compresion axial y flexién biaxial. Desde entonces con el

propdsito de corregir este problema el Comité Técnico 8 de la European
Convention for Constructional Steelwork (ECCS Technical Committee 8-

Sability 2006) presento una metodologia de disefio basada en dos niveles de

formulas de interaccion, las cuales fueron denominadas “Level 17y “Level 2.

Las férmulas de interaccion del “Level 1”7 fueron desarrolladas por un equipo de
investigadores austriacos-alemanes (Greiner et al. 1998; Greiner y Lindner 1999;
Greiner y Ofner 1999; Greiner et al. 1999; Greiner y Lindner 2000; Greiner 2001;
Greiner y Ofner 2001; Greiner 2002; Greiner y Lechner 2002; Greiner y Lindner
2006), y estan basadas en aproximaciones semiempiricas, estas aproximaciones
fueron ajustadas en basa a los resultados obtenidos usando el Método de
Elementos Finitos, el donde se considera el comportamiento elastico—plastico de

los elementos estructurales individuales, incluyendo la no linealidad geométrica, las

imperfecciones iniciales, las tenciones residuales y las zonas plasticas a lo largo de
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la longitud del elemento. Todos los elementos fisicos de la inestabilidad son

tomados en cuenta, en las formulas del “Level 1 por medio de un coeficiente

compacto.

Las férmulas de « Level 2 » fueron desarrolladas por otro equipo franco-belga
(Boissonnade et al. 2002; Boissonnade et al. 2004), las cuales estan basadas en la
teoria de la elasticidad de segundo orden, y analizadas inicialmente en le plano de
flexion. Estas ecuaciones fueron mejoradas al incorporarse el comportamiento
espacial y el comportamiento elastico-plastico. Cada efecto fisico que produce la
inestabilidad estructural de las “vigas-columna”, esta normalmente asociada a un
determinado coeficiente, dando lugar a que las formulas del “Level 2”. Tengan una

clara trasparencia fisica.

En los anexos A y B del EC3 (2005) la propuesta franco-belga se recoge en el
anexo A como método 1 y la propuesta austriaco-aleman en el anexo B como
método 2. Cabe indicar que estos dos métodos solo evalian la estabilidad

estructural “in plane” y “out of plane” de los elementos flexo-comprimidos. La

evaluacioén de la resistencia de la interaccién distinta a la de los dos métodos.




Objetivo

Esta tesis tiene como propdésito realizar un analisis comparativo de la norma
Americana el AISC-LRFD vy el Eurocddigo 3 (2005) las cuales son usadas como
documento base en la Unidn Europea, en el disefio de compresion pura y flexion
pura y una combinacién de esfuerzo axial de compresion y momento vigentes para

la comprobacién y el dimensionamiento de elementos sometidos a flexocompresion
Las normas estudiadas son:

e Meétodo propuesto por el AISC-LRFD
e Meétodo franco-belga (conocido como método 1) del Eurocddigo 3

e Método austriaco-aleman (conocido como método 2) del Eurocddigo 3

La finalidad de esta comparacion es dar alternativas al disefio de elementos de

acero y el estudio del comportamiento estructural de vigas-columnas y destacar, si

los hay, mejoras en el disefio.




CAPITULO 1

Antecedentes

El comportamiento de una “vigas-columnas” ha sido intensamente estudiado
durante mucho tiempo y es a un el centro de atencion de muchos investigadores por

su importancia en el calculo estructural de marcos.

Los primeros estudios fueron realizados en 1961 y se hicieron trabajos en el dominio
puramente elastico y se plantearon una serie de soluciones para los casos basicos
de carga. Sin embargo la suposicién de un comportamiento totalmente elastico solo
es justificada en elementos que al aplicarle carga no original esfuerzos que superan
el limite de fluencia del material y no seria valido al analizar el comportamiento de
las “vigas-columnas” ya que en esta situacion, el elemento se comporta
inelasticamente, dando lugar a que las ecuaciones diferenciales se conviertan en no

lineales y no puedan ser tratadas con el uso de las matematicas formales salvo que

se utilicen métodos numéricos para obtener soluciones.




En los 70’s investigadores hicieron estudios exhaustivos sobre el comportamiento
inelastico de las “vigas-columnas” Estos estudios dieron como resultado

aproximaciones para los casos con flexion uni-axial y bi-axial (véase figura 1.1).

(@) (b)

Figural. 1 Clasificacion de carga en la seccion trasversal (a) Columna con carga axial y flexion uni-
axial, (b) Columna con carga axial y flexion biaxial

Estas aproximaciones se conocen como formulas de interaccion, las cuales hoy en
dia son utilizadas en muchas normas de disefio en donde toman en cuenta los
problemas de estabilidad que se producen en el elemento y los efectos de segundo
orden en la viga-columna, que es el resultado del desplazamiento lateral en el plano
de flexion, causado por un momento a lo largo de su longitud no soportada, que es
igual a la carga de compresion axial multiplicada por el desplazamiento lateral (B,5).
Las formulas de interaccién son una manera practica de calcular la capacidad de
carga sin necesidad de recurrir a simulaciones numeéricas basadas en el Método de

Elemento Finito.

A pesar de los estudios realizados, no existe a un una solucién satisfactoria en el

calculo de las “vigas-columnas”.
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1.1 Especificaciones del Instituto Americano de la
Construccion en Acero AISC-LRFD

El American Institute of Sed Construction (AISC) fundada en 1921, es una

organizacion sin fines de lucro encargada de las especificaciones y comercio para la
fabricacion de estructuras de acero en Estados Unidos.

Los objetivos del Instituto son mejorar y avanzar en el uso de la fabricacion de
estructuras de acero, a través de estudios de investigacion en ingenieria y
desarrollar el disefio mas eficiente y econémico de las estructuras. También lleva a
cabo programas para mejorar la calidad del producto. Para lograr estos objetivos, el
Instituto publica manuales, libros de texto, las especificaciones y folletos técnicos. El

mas conocido y mas ampliamente utilizados son los manuales de acero LRFD

(Load and Resistance Factor Design) y ASD (Allowable Stress Design).

Estas estan escritas y mantenidas al dia por un comité del AISC que
comprende practicantes de la ingenieria estructural, educadores, productores
de acero y fabricantes de estructuras. Periédicamente se publican nuevas
ediciones y, siempre es necesaria una revision intermedia, se editan suplementos.
El disefio por esfuerzos permisibles ha sido el principal método usado para los
edificios de acero estructural desde que las primeras especificaciones AISC
fueron editadas en 1923, aunque recientes ediciones han contenido estipulaciones
para el disefio plastico. En 1986, el AISC edit6 la primera especificacion para
el disefio de factores de carga y resistencia de edificios de acero estructural y un
libro en paralelo, el Manual of Sed Construction (Manual de construccion
en acero). El propoésito de esos documentos es proporcionar un disefio
alternativo al disefilo por esfuerzos permisibles, tal como el disefio plastico es
también una alternativa. La segunda edicion del manual (AISC, 1994), incluye las
especificaciones AISC de 1993. Las normas de las especificaciones LRFD se

basan en las investigaciones reportadas en ocho articulos publicados en 1978

en la revista estructural de la American Society of Civil Engineers (Ravindra
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y Galambos; Yura, Galambos y Ravindra; Bjorhovde, Galambos y Ravindra;

Cooper, Galambos y Ravindra; Hansell y otros; Fisher y otros; Ravindra, Cornell y

Galambos; Galambos y Ravindra, 1978). A menos que se indique de manera
diferente, las referencias a las especificaciones AISC y al Manual of See

Construction seran las versiones LRFD.

EL disefio por factores de carga y resistencia no es un concepto reciente, desde
1974 se ha usado en Canadéa, donde se conoce como disefio por estado limite. Es

también la base de la mayoria de los reglamentos europeos de edificacion.

Las especificaciones AISC son publicadas como un documento independiente,
pero son también parte del manual de construccion en acero. Excepto por los
productos especializados de acero como los de acero formados en frio, que
son tratados por una especificacion diferente (AISI, 1996), las especificaciones
AISC son las normas por medio de las cuales virtualmente todos los edificios de

acero estructural se disefian y construyen en Estados Unidos.

Las especificaciones consisten en cuatro partes: el cuerpo principal, los
apéndices, la seccion de valores numéricos y los comentarios. El cuerpo

principal esta organizado alfabéticamente segun los capitulos A al M.

Subdivisiones adicionales estan rotuladas numéricamente. Por ejemplo, los tipos de

acero estructural autorizados se dan en una lista del capitulo A, “General
Provisions’, bajo la seccion A3. Material y, bajo ésta, la seccion 1. Acero

estructural. El cuerpo principal de las especificaciones es seguido por apéndices
a capitulo seleccionados. Los apéndices de designan B, E, F, G, H, |, J, y K para
corresponder a los capitulos a los que se refieren. Esta seccidbn es seguida sobre
la seccion sobre valores numéricos, que contiene tablas de valores numéricos
es seguida por comentarios, que explican muchas de las estipulaciones de las
especificaciones. Su esquema organizativo es el mismo que el de las

especificaciones, por lo que el material aplicable a una seccién particular puede

localizarse facilmente. Los apéndices, la seccion de valores numéricos y los
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comentarios consideran las partes oficiales de las especificaciones y tienen la

misma autoridad que el material en el cuerpo principal.

1.1.1 Manual de la Construccion en Acero

La publicacion del Manual of Sed Construction del AISC (AISC, 1994),

contiene las especificaciones AISC y numerosas ayudas de disefio en forma
de tablas y graficas asi como un catalogo de los perfiles estructurales de acero

mas ampliamente disponibles.
El manual consta de dos volimenes.

El volumen |, subtitulado “Structural Members, Specifications and Codes’,
contiene las partes 1 a la 7 y trata principalmente con el disefio de
miembros. El volumen II, subtitulado “Connections’, contiene las partes 8 al

12 y se dedica al disefio de conexiones.
1.-Dimensiones y propiedades.

Esta parte contiene detalles sobre perfiles estandar laminados, tubos y perfiles
tubulares, incluidas todas las dimensiones de secciones transversales
necesarias y propiedades como area y momento de inercia. Se da también
informacién sobre la disponibilidad de los perfiles en varias resistencias. Los

aceros considerados son algunas de los autorizados por las especificaciones

AISC para su uso en la construccion de edificios y se incluyen los siguientes:




ASTM A36 Acero estructural al carbono

AsHnvasel | Acero estructural al carbono-manganeso, de alta resistencia

Asnlub AT Acero estructural de baja aleacion, de alta resistencia

ASTM A242 Acero.gstructural de bajo aleacion, de alta resistencia, resistente a la
corrosion

Acero estructural de baja aleacién, de alta resistencia, resistente a la
corrosion

Al s Placa de acero estructural de baja aleacion, templado y revenido

ASTM A588

Aennb sl Placa de acero aleado estructural de lata resistencia, templado y revenido

Tabla 1. 1 Aceros considerados por el AISC

2.- Aspectos esenciales del LRFD

Esta parte es una introduccién condensada a los aspectos basicos del disefio
por factores de carga y resistencia de las estructuras de acero. Se incluyen

ejemplos numéricos.
3.- Disefio de columnas.

Esta parte contiene numerosas tablas para facilitar el disefio de miembros
cargados en compresion axial y de vigas-columnas. La mayoria de esas tablas se
refieren a aceros con esfuerzos de fluencia de 36Ksi y 50 Ksi. Se dan

adicionalmente ejemplos de disefio que ilustran el uso de las tablas.

4.- Disefio de vigas y trabes.

Esta parte, igual que la parte 3, contiene muchas ayudas de disefio, incluyendo
graficas y tablas. Muchas de ellas tratan sobre los requisitos de las
Especificaciones AISC, pero algunas, como los diagramas y formulas de vigas,
pertenecen al analisis estructural. Esta parte también contiene un analisis de los

procedimientos de disefio de vigas y trabes, asi como ejemplos de disefio.

5.- Disefio compuesto.
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Esta parte trata de los miembros compuestos, usualmente vigas o columnas,

gque son componentes estructurales formadas por dos materiales: acero
estructural y concreto reforzado. Comunmente las vigas compuestas se usan
cuando un sistema de vigas paralelas soporta una losa de piso de concreto
reforzado. En esta aplicacion, elementos soldados al patin superior quedan
embebidos en el concreto, formando la conexion entre los dos materiales. Las
columnas compuestas consisten en perfiles estructurales de acero embebidos en
concreto reforzado o en perfiles huecos rellenos de concreto. Esta parte

contiene informacién basica, ayudas de disefio y ejemplos.
6.- Especificaciones y reglamentos.

Esta parte contiene las especificaciones y comentarios del AISC, una especificacion
para tornillos de alta resistencia (RCSC, 1994) y otros documentos.

7.- Datos diversos y tablas matematicas.

Esta parte trata el alambre y lamina de acero, asi como varias propiedades
del acero y otros materiales de construccion. Se incluyen también formulas

matematicas y factores de conversidn para diferentes sistemas de unidades.

El volumen II, que comprende las partes 8 a la 13, contiene tablas de ayuda
para el disefio de conexiones atornilladas y soldadas junto con tablas que
proporcionan detalles sobre conexiones “estandarizadas”. (La parte 13 es una

lista de organizaciones de la industria de la construccion).

Las especificaciones AISC son solo una pequefia parte del manual. Muchas
de los términos y constantes usados en otras partes del manual se presentan
para facilitar el proceso de disefilo y no son necesariamente parte de las
especificaciones. En algunos casos, las recomendaciones son solo “reglas
empiricas” basadas en la practica comun, no requisitos de las especificaciones, es

importante reconocer que es un requisito (cuando es adoptado por un reglamento

de construccion) y que no lo es.
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1.2 Especificaciones del Eurocodigo 3 (Proyecto de estructuras

de acero)

Esta Norma Europea EN 1993, Eurocodigo 3: proyecto de estructuras de acero, ha
sido elaborada por el Comité Técnico CEN/TC250 “Eurocddigos estructurales”,
cuya Secretaria esta desempefiada por British Sandards Institution (BS). El
Comité CEN/TC250 es responsable de todos los Eurocédigos Estructurales. Este

Eurocodigo anula y sustituye a la Norma Europea Experimental ENV-1993-1-1.

En 1975 la Comision de la Comunidad Europea decidié llevar a cabo un programa
de actuacion en el campo de la construccion. El objetivo de este programa era la
eliminacién de las barreras técnicas en el comercio y la armonizacién de las

especificaciones técnicas.

Dentro de este programa de actuacion, la Comision tomo la iniciativa de establecer
un conjunto de reglas técnicas armonizadas para el proyecto de las estructuras que
en una primera etapa, sirviera como alternativa a las reglas nacionales en vigor en

los Estados Miembros y finalmente las pudiera reemplazar.

Durante quince afos, la Comision, con la ayuda de un comité Director con
representantes de los Estados Miembros condujo el desarrollo del programa de los
Eurocodigos lo que llevo a los afios 80 a la primera generacion de cddigos

Europeos.

En 1989 Los Estados Miembros de la Unién Europea (UE) y de la AELC (Acuerdo
Europeo de Libre Comercio) decidieron sobre la base del Acuerdo entre

Comisiones de las Comunidades Europeasy el Comité de Normalizacion (CEN)
referente al trabajo sobre los EUROCODIGOS para € proyecto de edificios y
de obras de ingenieria civil (BC/CEN/03/89), trasferir al CEN la preparacion y

publicacion de los Eurocédigos mediante una serie de Mandatos con el fin de

dotarlos de un futuro estatus de Normas Europeas (EN). Esto vincula de facto los
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Eurocodigos con la disposicion de todas las Directivas del Consejo y Decisiones de

la Comision que hacen referencia a las Normas Europeas

El programa Eurocodigos Estructurales comprende las siguientes normas,

compuestas generalmente de diversas Partes:

Bases para el calculo de estructuras
Acciones en estructuras

Proyecto de estructuras de hormigén
Proyecto de estructuras de acero
Proyecto de estructuras mixtas

Proyecto de estructuras de madera
Proyecto de estructuras de fabrica
Proyecto geotécnico

Proyecto de estructuras sismo resistentes
Proyecto de estructuras de aluminio

Tabla 1. 2 Euroc6digos Estructurales

La Norma Europea EN 1993 esta destinada a ser utilizada con los Eurocédigos
EN1993 Proyecto de Estructuras de Acero, EN 1992 Acciones en Estructuras y

EN1992 a EN 1999, cuando se refiere a estructuras o componentes de acero

La Norma EN 1993-1 es la primera de las seis partes que componen la Norma
Europea EN 1993 Proyecto de Estructuras de Acero. Proporciona Normas genéricas
de célculo destinadas a ser utilizadas con las otras partes de las Normas EN 1993-2
a EN 1993-6. También proporciona reglas suplementarias aplicadas Unicamente a

edificios.

La Norma Europea contempla doce subpartes, EN 1993-1-1 a EN 1993-1-12,

relativas cada una a componentes, estados limites o materiales especificos.

Hoy en dia en Espafia, existen varias normativas vigentes para el dimensionamiento

de estructuras metdlicas:




e EI Cdodigo Técnico de la Edificacion (CTE)

e La Instruccion de Acero Estructural (EAE)
e El Eurocodigo 3 (EN 1993)

El Eurocddigo 3 es aplicable al proyecto de edificios y obras de ingenieria civil en
acero. Es conforme con los principios y requisitos relativos con la seguridad y la
actitud al servicio de las estructuras, sus bases de célculo y verificacién dadas en la

Norma Europea EN 1990 Eurocodigos. Bases de Calculo de Estructuras.

EL EC3 se refiere unicamente a los requisitos de resistencia, aptitud al servicio,

durabilidad y resistencia al fuego de las estructuras de acero. No se consideran los

requisitos referentes al aislamiento térmico o acustico.




CAPITULO 2

Conceptos fundamentales

El disefiador estructural distribuye y dimensiona las estructuras y las partes de estas
para que soporten satisfactoriamente las cargas a que quedaran sometidas, la
palabra disefio se refiere al dimensionamiento de las partes de una estructura
después de que se han calculado las fuerzas, por lo que el estructurista debe
distribuir y proporcionar adecuadamente los miembros estructurales para que
puedan montarse facilmente, y tengan la resistencia suficiente, al igual que sean
econdmicas, el estructurista debe garantizar seguridad ya que la estructura debe
soportar no solo las cargas a que va estar sometida, si no también debe de soportar
los estados limite de servicio. Para hacer un buen disefio se requiere la
evaluacion de varias alternativas de estructuracion de los miembros y de sus
conexiones, por lo que se deben hacer varios disefios para poder abatir costos,

tanto en la estructuracibn como en la construccidén sin sacrificar la resistencia

de la misma. Otra prioridad del estructurista es la factibilidad, ya que en el disefio
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de los miembros se debe ver que se puedan fabricarse y montarse sin que haya

problemas, por lo que el estructurista debe adaptar sus disefios a los métodos de
fabricacion y a los materiales e instalaciones disponibles. Para poder seleccionar y
evaluar el sistema estructural en una forma global, el estructurista debe de tener
un conocimiento suficiente en el disefio de miembros individuales de la

estructura para poder disefiar de una forma eficiente y econémica.

Al disefiar estructuras metalicas, las normas toman en consideracion, las cargas a
las que esta sometida la estructura, propiedades de seccion, sistemas geometricos
del elemento, propiedades del material y evallan la estabilidad estructural
considerando tres situaciones de esfuerzos: compresion pura, flexion pura y una
combinacion de flexidbn y compresion. Un elemento sometido a compresion puede
tener diferentes tipos de pandeo, como son pandeo de flexién, pandeo torsional o
pandeo flexo-torsional, éstos dependen de la longitud del elemento, de la rigidez a
la flexion, de la rigidez a la torsion y de las propiedades de la seccion. Los elemento
sometidos a flexion con respecto a su eje fuerte pueden desarrollar el pandeo
lateral, en donde el patin comprimido del perfil metalico se desplaza produciendo
flexién respecto al eje débil y giro de la seccion por torsion. Este fenbmeno de
inestabilidad ocurrira cuando el maximo momento flector actuando en el elemento
supera el momento critico elastico. El los elementos sometidos a flexo-compresién
se puede producir cualquiera de los cuatro tipos de pandeo antes mencionados.
Ademas existen otros tipos de pandeos como son el pandeo local y el pandeo
distorsional, los cuales tienen importancia en secciones consideradas como no

compactas.

2.1 Resistencia de materiales

«Resistencia de materiales» estudia el comportamiento de los distintos 6rganos de

las estructuras, atendiendo a su forma, dimensiones y constitucion, frente a las

cargas externas a que pueden estar sometidos




Toda carga externa provoca en el elemento una deformacién progresiva hasta que

se establece un equilibrio con las fuerzas internas. Por ejemplo considerando una
barra corta AB en la cual actual dos fuerzas axiales iguales y opuestas P, y P,
como se muestra en la figura 2.1a D e acuerdo con el principio de transmisibilidad
la fuerza P, se puede reemplazar con una fuerza P’,que tiene la misma magnitud ,
misma direccion y misma linea de accion pero que actiua en A en lugar de B( figura
2.1b) como dichas fuerza son iguales y opuestas su suma es igual a cero. Por lo
tanto, en término del comportamiento externo de la barra el sistema de fuerzas
original mostrado en la figura 2.1a es equivalente a que no existiera fuerza alguna

gue actué sobre la barra (figura 2.1c)

P
2-P1
|

-\ -\ =\

Figura 2. 1 Fuerzas externas en equilibrio con las fuerzas internas

Para simplificar el estudio de estos fendmenos suponemos que los cuerpos estan
formados por pequefias particulas o moléculas homogéneas sometidas entre si a
esfuerzos de traccion o cohesién iguales. Estas fuerzas internas se admite que se
distribuyen uniformemente en toda la seccibn esto no sera cierto de una forma
estricta ya que la composicién del material no sera totalmente homogénea, ni la
distribucién y orientacion de los granos cristalinos sera la misma. El valor exacto de
la fuerza que actla en cada particula de la seccion transversal es funcion de la
naturaleza y de la orientacion de la estructura cristalina en este punto, pero para el
conjunto de la seccion la hipotesis de una distribucion uniforme da una exactitud

perfectamente aceptable para los calculos normalmente requeridos

En resumen, designamos por:

e Fuerzas externas, las que actuan exteriormente sobre los cuerpos.

e Fuerzas internas, las debidas al propio cuerpo, como son las de cohesion
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b)

d)

f)

9)

2.1.1 Hipotesis fundamentales

Los materiales se consideran homogéneos: esto quiere decir que se hace caso
omiso de las variaciones de composicién que de punto a punto de los mismos
tienen los materiales reales. El acero es un material altamente homogéneo

El material se considera continuo: EI comportamiento real de los materiales
cumple con esta hipotesis alun cuando pueda detectarse la presencia de poros o
se considere la discontinuidad de la estructura de la materia, compuesta por
atomos que no estan en contacto rigido entre si, ya que existen espacios entre
ellos y fuerzas que los mantienen vinculados, formando una red ordenada.

El material de la pieza es isotropo: Esto significa que admitimos que el material
mantiene idénticas propiedades en todas las direcciones.

Las fuerzas interiores, originales, que preceden a las cargas, son nulas: Las
fuerzas interiores entre las particulas del material, cuyas distancias varian, se
oponen al cambio de la forma y dimensiones del cuerpo sometido a cargas. Al
hablar de fuerzas interiores no consideramos las fuerzas moleculares que
existen en solido no sometido a cargas.

Principio de superposicion: los efectos de un sistema de fuerzas sobre un
elemento son iguales a la suma de los efectos individuales de cada una de las
fuerzas.

Es aplicable el principio de Saint — Venant: Este principio establece que el valor
de las fuerzas interiores en los puntos de un sélido, situados suficientemente
lejos de los lugares de aplicacion de las cargas, depende muy poco del modo
concreto de aplicacion de las mismas.

Las cargas son estaticas o cuasi-estaticas: Las cargas se dicen que son
estaticas cuando demoran un tiempo infinito en aplicarse, mientras que se
denominan cuasi-estaticas cuando el tiempo de aplicacién es suficientemente
prolongado. Las cargas que se aplican en un tiempo muy reducido se

denominan dindmicas, y las solicitaciones internas que producen son

sensiblemente mayores que si fuesen estaticas o cuasi-estaticas.




2.1.2 Deformaciones

Toda fuerza exterior al actuar sobre un cuerpo le produce una deformacion por
pequefia que sea. Esta deformacién se ira desarrollando hasta que se produzca el
equilibrio entre las fuerzas externas e internas. Si el esfuerzo se ha mantenido
dentro del limite elastico, al cesar la fuerza externa el cuerpo recuperara su forma
primitiva; por el contrario si se ha sobrepasado dicho limite, al cesar la fuerza el
cuerpo sélo recupera una parte de la deformacion, la otra queda como deformacion

permanente.
Factores que influyen en la deformacién

Tres son los factores que fundamentalmente nos determinan la deformacion sufrida

por un elemento:

a) Factor de constituciéon, depende de la sustancia o sustancias de que esté
constituido el cuerpo. Es evidente que no todos los materiales resisten lo
mismo.

b) Factor de dimensiones, depende del tamafio del cuerpo. Cuanto mayor sea el
cuerpo (mayor seccion afectada), mayor carga deberemos aplicar para
alcanzar la misma deformacion.

c) Factor de forma, a igualdad de seccion varia el comportamiento del elemento

segun la forma que tenga
2.1.3 Esfuerzos a los que estan sometidos los materiales

Segun la forma con que actlan las fuerzas sobre un cuerpo, se clasifican en:

a) Traccion d) Flexion
b) Compresion e) Torsion
c) Corte o cizalladura f) Esfuerzos combinados

Esfuerzo de traccion (figura 2.2), un cuerpo esta sometido a un esfuerzo de traccion,

cuando dicho esfuerzo F tiende a estirarlo segun la direccion en que actua el

esfuerzo. Las fuerzas de cohesién de las moléculas son las que se oponen al

32 L



esfuerzo de traccion. Si la fuerza F va aumentando llegara un momento que vencera

a las de cohesion produciéndose la rotura del cuerpo.

Figura 2. 2 Esfuerzo de traccion

Esfuerzo axial (figura 2.3), se dice que un cuerpo trabaja a compresion cuando
actian sobre él una o varias cargas que tienden a acortarlo en la direccion del eje
de la carga.

Figura 2. 3 Esfuerzo axial

Esfuerzos cortantes o de cizalla (figura 2.4): Son fuerzas perpendiculares a la
direccién de la barra.

P,

Figura 2. 5 Esfuerzos cortantes o de cizalla
Esfuerzo de flexiéon, decimos que un cuerpo trabaja a flexibn cuando esta sometido

a esfuerzos que tienden a pandearlo.

P,
B, L'(—P"'
—

Figura 2. 4 Esfuerzo de flexion
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Esfuerzo de torsion, consideramos que un cuerpo esta sometido a un esfuerzo de

torsiébn cuando éste tiende a que dos secciones transversales contiguas de dicho
cuerpo resbalen una sobre la otra girando en su plano alrededor de su eje

longitudinal.

P,

Figura 2. 6 Esfuerzo de torsién

Esfuerzos compuestos, es el caso de cuando actian simultaneamente dos 0 mas

esfuerzos de los mencionados anteriormente, sobre el cuerpo

F,

Figura 2. 7 Esfuerzos compuestos

2.2 Propiedades de la seccion

Los elementos estructurales tienen un determinado trazo longitudinal y una seccién
trasversal de cualquier forma geométrica. La capacidad de un elemento estructural
para soportar los elementos mecanicos, depende de la forma de su seccidn
trasversal. Por lo que el manejo de estas es de vital importancia para el

estructurista.

La resistencia que opone el elemento estructural a los diferentes tipos de
deformacion depende no sélo de su material, sino también de propiedades

geométricas de su seccion trasversal la orientacion de sus ejes y de la direccion del

plano donde actlan las cargas con respecto a la ubicacion de sus ejes principales
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de inercia. Las principales caracteristicas geométricas de las secciones

transversales del elemento estructural que interesan son: Momentos de Inercia,

Moédulos de Resistencia
2.2.1 Momento de inercia

El momento de inercia o segundo momento es un parametro indicativo de la
resistencia de una seccion a la compresion, al cortante, al momento flexionante y a
la torsion. Por ello no se trata de un concepto fisico o mecénico, sino una definicion
matematica a la que pueda atribuirse alguna interpretacion en funcion del objeto

estudiado.

En general, puede decirse que el segundo momento es el producto del éarea,
volumen peso 0 masa (segun sea el caso) por el cuadrado de la distancia a un eje o

punto de referencia.

Para algunos estudios la “masa” es la propiedad de la materia que se opone a la
“fuerza” es decir a mayor masa mayor sera la fuerza que resista una particula. Una
pequena cantidad de “masa” puede resistir “Fuerzas” considerables, simplemente
modificando su geometria. Esta propiedad geométrica que ayuda a resistir mayores
“fuerzas” sin aumentar la “masa” es el Momento de inercia el cual se denota como

(I, I,, 1)y estan en unidades a la cuarta.

2.2.2 Radio de giro

Cualquiera gque sea la forma de un cuerpo, siempre es posible encontrar una
distancia al eje dado, a la cual pudiera concentrarse la masa o la superficie del
cuerpo sin modificar el momento de inercia del mismo respecto al eje. Esta distancia

recibe el nombre de radio de giro del cuerpo respecto al eje y lo representaremos

por la letra i, 7y, 77,.




Para entender mejor esto, considere un area A que tiene un momento de inercia I,
con respecto al eje x (figura 2.8a) Imagine que se a concentrado esta area A en una
tira delgada paralele al eje x (figura 2.8b). Si el area A, concentrada de esta forma
debe tener el mismo momento de inercia con respecto al eje x. Concentrado esta
area A en una tira delgada paralele al eje y (figura 2.8c) el area A, concentrada de

esta forma tiene el mismo momento de inercia con respecto al eje y.

7 i
/ i
L
0 x 0 g
A
a) b) c)
Figura 2. 8 Radios de giro respecto a su eje
2.2.3 Modulos de resistencia y momentos de resistencia

El momento resistente o0 moddulo resistente es una magnitud geométrica que
caracteriza resistencia de una seccién transversal sometido a flexién. De hecho, el
momento resistente es calculable a partir de la forma y dimensiones de dicha

seccidn transversal, y representa la relacion entre las tensiones maximas sobre

dicha seccion transversal y el esfuerzo de flexién aplicado sobre dicha seccion.




Para comprender el concepto de momentos resistentes se muestra el la figura 2.9,

al final del primer estado (1) se alcanza, solo en las fibras extremas de la seccion el
esfuerzo de fluencia (f,), el momento correspondiente el M,, (momento elastico) , al
final de segundo estado (2) se alcanza el momento maximo real que puede resistir
la seccion el momento M > M,, queda la parte central del alma sin plastificar, y
finalmente el tercer estado (3) toda la seccién esta plastificada con esfuerzos de

fluencia( £,),el momento correspondiente es M,, (momento plastico).

@Mel @ | @Mpl
N
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a) Sec simétrica
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b) Sec. asimétrica

Figura 2. 9 Fases elasticas y plasticas de secciones en flexion simple

El momento resistente elastico (M,) de la seccion se produce cuando las fibras
extremas de la seccion se encuentran sometidas al esfuerzo de fluencia,
produciéndose una disminucion de forma lineal hacia el eje neutro de la seccion, se
define al momento elastico como el producto entre el médulo resistente elastico y el

esfuerzo de fluencia (f,) de la seccion, es decir:

M, = Sf,
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Modulo resistente elastico (S): es el valor de la relacion entre el momento de inercia

y la distancia entre el eje neutro hasta la fibora mas alejada, o conceptualmente el
momento interno que genera la pieza para contrarrestar el esfuerzo externo para

cuando dicha fibra se encuentra sometida al esfuerzo de fluencia (f,),

disminuyendo su valor linealmente hasta llegar a ser nula en el eje neutro.

El momento resistente plastico (M,) de la seccion se desarrolla cuando todas las
fiboras de la seccion alcanzan la plastificacion, o sea que todas las fibras se
encuentran sometidas al esfuerzo de fluencia (f,), se define al momento plastico
como el producto entre el modulo resistente plastico y al esfuerzo de fluencia (f,)

de la seccion, es decir:

M, =Zf,

Modulo resistente plastico (Z): es el valor de la relacion entre el momento de inercia
y la distancia entre el eje neutro hasta la fibra mas alejada o conceptualmente el
momento interno que genera la pieza para contrarrestar el esfuerzo externo para
cuando todas las fibras de la seccion se encuentran sometidas al esfuerzo de

fluencia (f,), en general para secciones simetricas el modulo resistente es el doble

del momento estatico de media seccidn.
2.2.4 Inercia torsional o Constante torsional de St. Venant, |

La constante torsional de St. Venant, /] mide la resistencia de un elemento
estructural a torsion pura o torsién uniforme. Se utiliza en miembros a compresion
para calcular el momento resistente a pandeo en vigas no soportadas lateralmente y

a pandeo flexotorcional

El médulo de torsion o momento de torsion (o inercia torsional) es una propiedad
geométrica de la seccion transversal de una viga que esta implicado en la relacién
entre el angulo de giro y la aplicacién de torsion a lo largo del eje longitudinal del

elemento estructural, la constante de torsion describe rigidez a la torsion de una

viga. Dicho médulo se designa por la letra J.
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2.2.5 Inercia al pandeo o Constante torsional de alabeo, C,,

La constante torsional de alabeo, C,, mide la resistencia de un elemento estructural
sometido a torsion no uniforme o alabeo torsional. Se utiliza en miembros a
compresion para calcular el momento resistente a pandeo en vigas no soportadas

lateralmente y a pandeo flexo-torsional.

2.3 Exactitud de los calculos

El disefio estructural no es una ciencia exacta y que no tiene sentido tener
resultados con ocho cifras significativas. Algunas de las razones se deben a que los
métodos de analisis se basan en suposiciones parcialmente ciertas, a quien la
resistencia de los materiales varian apreciablemente y a que las cargas maximas

solo pueden determinarse en forma aproximada.

2.4 Resistencia del acero

El acero es el material estructural mas usado para construccion de estructuras en el
mundo. Es fundamentalmente una aleacion de hierro (minimo 98 %), con contenidos
de carbono menores del 1 % y otras pequefias cantidades de minerales como
manganeso, para mejorar su resistencia, y fosforo, azufre, silice y vanadio para
mejorar su soldabilidad y resistencia a la intemperie. Es un material usado para la
construccion de estructuras, de gran resistencia, producido a partir de materiales

muy abundantes en la naturaleza

El acero es mas o menos un material elastico, responde tedricamente igual a la
compresion y a la tensién, sin embargo con bastante fuerza aplicada, puede
comenzar a comportarse como un material plastico, pero a diferencia de los
materiales plasticos a maximas solicitaciones rompe, pero su comportamiento

plastico en tales situaciones como un terremoto, la fase plastica es util, ya que da un

plazo para escapar de la estructura.




Para entender el comportamiento de las estructuras metalicas es absolutamente

indispensable que el proyectista conozca las propiedades del acero.

Las propiedades del acero estructural nos permite conocer el comportamiento
de las estructuras de acero, y para entender parte de ese comportamiento se
cuenta con los diagramas de esfuerzo-deformacion figura 2.10.

Si una pieza de acero estructural ductil se somete a una fuerza de tension, esta
comenzara a alargarse. Si se incrementa la fuerza a razén constante la magnitud

del alargamiento aumentara constantemente dentro de ciertos limites.

El esfuerzo de fluencia (fy) punto B de la figura 2.10, es la propiedad mas

importante que el ingeniero estructural considera para un disefio, ya que la
mayoria de los procedimientos se basan en él. La resistencia de fluencia es el
minimo valor garantizado por el productor de acero y que se basa en el promedio
estadistico y la consideracion del valor minimo de fluencia obtenido mediante un

gran numero de pruebas

El limite de proporcionalidad (punto A de la figura 2.10) es el punto mas alto de
la porcion recta del diagrama esfuerzo-deformacién, En la figura se puede ver
gue existe una primera zona llamada periodo elastico en que las deformaciones son
proporcionales a las cargas. Dentro de este periodo, cuando la fuerza que se ejerce
sobre la probeta deja de actuar, ésta vuelve a su longitud primitiva. También dentro
del periodo elastico, al aumentar la intensidad del esfuerzo, aumenta
proporcionalmente la deformacion. Este fendmeno tiene un limite, el cual es limite
de proporcionalidad El inglés Hooke realizé estudios y ensayos sobre este
comportamiento de los materiales, descubriendo esta proporcionalidad, por lo que
se le ha llamado a este fendbmeno Ley de Hooke. Cuando un material soporta un
esfuerzo (maximo), sin que se deforme permanentemente se dice que esta en su
limite elastico o limite de proporcionalidad. Cuando el acero presenta un

incremento brusco en su deformacion sin que el esfuerzo se incremente, se

denomina esfuerzo de fluencia del acero, f, ,(punto B). La deformacion del acero
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antes del esfuerzo de fluencia se llama limite elastico en el cual se basa el

disefio por esfuerzos permisibles o disefio elastico; en el rango donde el acero se
deforma después del esfuerzo de fluencia, sin que se incremente el esfuerzo, se le
considera rango plastico o deformacion plastica, (del punto B al C), en la cual se
basa el disefio plastico o disefio ultimo, lo cual aprovecha la resistencia de

reserva (deformacion plastica) que proporciona la ductibilidad del acero.

Después de la regidn plastica se tiene una zona llamada endurecimiento por
deformacion, (del punto C al D), esta porcion del diagrama no resulta muy
importante para los proyectistas actuales porque las deformaciones son muy
grandes. Més alla del punto de fluencia C es necesario seguir aplicando un aumento
de la carga para conseguir un pronunciado aumento del alargamiento. Entramos ya
en la zona de las grandes deformaciones plasticas hasta alcanzar el punto E, donde
la carga alcanza su valor maximo, lo que dividida por el area inicial de la probeta

proporciona la tensiéon méxima de rotura o resistencia a la traccion (f,).

s} .
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Figura 2. 10 Curva esfuerzo-deformaciones de aceros




A partir del punto D tiene lugar el fenomeno de estriccion de la probeta, consistente

en una reduccion de la seccién en la zona de la rotura, y el responsable del periodo
de bajada del diagrama, dado que al reducirse el valor de la seccién real, el valor de
la carga aplicado a partir del punto D también se va reduciendo hasta alcanzar el

punto E de rotura.

La curva esfuerzo-deformaciones tipica de los aceros estructurales ductiles y se
supone que es la misma para miembros a tension y compresion. (Los miembros
estructurales a compresion deben ser gruesos ya que los miembros esbeltos sujetos
a compresion tienden a flexionarse lateralmente y sus propiedades se ven afectadas

por los momentos que se generan)

Una propiedad muy importante de una estructura que no se ha esforzado mas alla
de su punto de fluencia, es que esta se recupere su longitud original cuando se
suprimen las cargas. Si se esfuerza mas alla de ese punto, recupera sélo parte de
su longitud inicial. Si después de que las cargas se retiren la estructura no recupera
sus dimensiones originales, significa que se ha esforzado mas alla de su punto de

fluencia.

Por lo que acabamos de decir en la zona elastica de un material al dividir cualquier
carga unitaria por la deformacién unitaria correspondiente, nos da una constante
caracteristica de cada material que se denomina modulo elastico o modulo de

Young el cual se representa con la letra E y nos dice que tan rigido es un material.

El médulo de elasticidad transversal, modulo de cortante o médulo de cizalla
G, es una constante elastica que caracteriza el cambio de forma que experimenta un
material elastico (lineal e isétropo) cuando se aplican esfuerzos cortantes, para la

mayoria de los materiales, es la relacion fija con el moédulo de elasticidad

longitudinal y el coeficiente de Poisson.




2.4.1 Acero como material estructural

La supuesta perfeccion de este metal, tal vez el mas versatil de todos los materiales
estructurales, parece mas razonable cuando se considera su gran resistencia, poco
peso facilidad de fabricacion y otras propiedades convenientes. Estas y otras

ventajas del acero estructural se analizan en los siguientes apartados.

2.4.1.1 Ventajas del acero como material estructural

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que serd poco el peso de
las estructuras, esto es de gran importancia en puentes de grandes claros., en

edificios altos y en estructuras con condiciones deficientes en la cimentacion.

Uniformidad; las propiedades del acero no cambian apreciablemente con el tiempo
como es el caso de las estructuras de concreto reforzado, que se da por el efecto

del flujo plastico

Elasticidad; El acero es capaz de recuperar su estado primitivo después de
que se le ha aplicado una fuerza que lo deforma, esto se da si la
deformacion no ha pasado un limite (limite de elasticidad), este comportamiento
sigue la ley de Hooke. Los momentos de inercia de una estructura de acero
pueden calcularse exactamente, no como las estructuras de concreto reforzado que

son relativamente imprecisas

Durabilidad; Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran

indefinidamente.

Ductilidad; La ductilidad es la propiedad que tiene un material de soportar grandes
deformaciones sin fallar bajo altos esfuerzos de tension. La naturaleza ductil de los

aceros estructurales comunes les permite fluir localmente, evitando asi fallas

prematuras.




Tenacidad. Los aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y

ductilidad. La propiedad de un material para absorber energia en grandes

cantidades se denomina tenacidad.

Otras ventajas importantes del acero estructural son

a. Gran facilidad para unir diversos miembros por medio de varios tipos de
conectores como son la soldadura, los tornillos y los remaches.

Posibilidad de prefabricar los miembros de una estructura.

Rapidez de montaje.

Gran capacidad de laminarse y en gran cantidad de tamafios y formas.

Resistencia a la fatiga.

-~ ® o o0 o

Posible rehusé después de desmontar una estructura.

2.4.1.2 Desventajas del acero como material estructural

Costo de mantenimiento; La mayor parte de los aceros son susceptibles a la
corrosion al estar expuestos al agua y al aire y, por consiguiente, deben pintarse

periddicamente

Costo de la proteccion contra el fuego; A pesar de la susceptibilidad al fuego y a la
intemperie es el material estructural mas usado, por su abundancia, facilidad de

ensamblaje y costo razonable.

Susceptibilidad al pandeo;Entre mas largos y esbeltos sean los miembros a
compresion, mayor es el peligro de pandeo. Como se indico previamente, el acero
tiene una alta resistencia por unidad de peso, pero al utilizarse como columnas no
resulta muy economico ya que debe usarse bastante material, solo para hacer mas

rigidas las columnas contra el posible pandeo.

Fatiga; Su resistencia puede reducirse si se somete a un gran numero de cambios

de la magnitud del esfuerzo de tension (se tienen problemas de fatiga solo cuando

se presentan tensiones).
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Fractura fragil; Bajo ciertas condiciones, el acero puede perder su ductibilidad y la

falla fragil puede ocurrir en lugares de concentracién de esfuerzos. Las cargas que
producen fatiga y muy bajas temperaturas agravan la situacion.

2.5 Perfiles de acero

La industria de la construccion ha desarrollado diferentes formas de secciones y
tipos de acero que se adaptan mas eficientemente a las necesidades de la

construccion de edificios.

Las aplicaciones comunes del acero estructural en la construccion incluyen perfiles
estructurales de secciones: I HLT [ 0 usadas en edificios e instalaciones para

industrias;

El acero estructural puede laminarse en forma econémica en una gran variedad de
formas y tamafios sin cambios apreciables en sus propiedades fisicas.
Generalmente los miembros estructurales mas convenientes son aquellos con
grandes momentos de inercia en relacion con su area. Los perfiles I, T y C tienen

esta propiedad.

El acero se produce por la refinacién del mineral de hierro y metales de desecho,
junto con agentes fundentes apropiados; Coke (para el carbono) y oxigeno, en
hornos a alta temperatura, para producir grandes masas de hierro llamadas arrabio
de primera fusion. El arrabio se refina aln mas para mover el exceso de
carbono y otras impurezas y/o se combina (aleacién) con otros metales como
cobre, niquel, cromo, manganeso, molibdeno, fosforo, silice, azufre, titanio,
columbio, y vanadio, para producir las caracteristicas deseadas de resistencia,

ductibilidad, soldabilidad y resistencia a la corrosion.

Los lingotes de acero obtenidos de este proceso pasan entre rodillos que giran a la
misma velocidad y en direcciones opuestas para producir un producto

semiterminado, largo y de forma rectangular que se llama plancha o lingote,

dependiendo de su seccion transversal. La mayor parte del laminado se efectua
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sobre el acero en caliente, y el producto se llama “acero laminado en caliente”.

Después de que se enfrian, algunas de las placas mas delgadas se laminan o
doblan aun mas, para hacer productos de acero laminados en frio o “formados en

frio

Desde aqui, se envia el producto a otros molinos laminadores para producir
el perfil geométrico final de la seccion, incluyendo perfiles estructurales asi
como barras, alambres, tiras, placas y tubos. El proceso de laminado, ademas
de producir el perfil deseado, tiende a mejorar las propiedades materiales de
tenacidad, resistencia y maleabilidad. Desde estos molinos laminadores, los
perfiles estructurales se embarcan a los fabricantes de acero o a los depoésitos,

segun se soliciten.

Durante los primeros afios de la utilizacion de acero como elemento estructural,
diversas laminadoras fabricaron sus propios perfiles y publicaron catélogos con las

dimensiones, pesos y otras propiedades de esas secciones En 1896, la Association

of American Seel Manufacturers; (Asociacién Americana de fabricantes de Acero

actualmente llamada Instituto Americano de Fabricantes de Acero AISI) hizo los
primeros esfuerzos para estandarizar los perfiles. En la actualidad casi todos los
perfiles estructurales se encuentran estandarizados, aunque sus dimensiones

exactas pueden variar un poco de laminadora a laminadora.

Por lo general los perfiles de acero se designan por la forma de sus secciones

transversales




2.5.1 Clasificacion de perfiles americanos y europeos

Perfiles europeos Perfiles americanos

IldJ2 [ de alas paralelas \\A | de alas paralelas

I de alas inclinadas I s de alas inclinadas

H de alas anchas H alas anchas para pilotes

=
Z

H de alas muy anchas U estandar de alas inclinadas
H de alas anchas para pilotes
H de alas anchas para pilotes angulares de lados iguales y desiguales
U de alas paralelas

U de alas inclinadas

U comerciales de alas inclinadas

angulares de lados iguales y desiguales

U de alas inclinadas

a2 1= [sall <o

c |
o)
o3|

72

=

Pletinas y llantas
Barras cuadradas
Barras redondeadas de acero laminadas en caliente

Tabla 2. 1 Clasificacion de perfiles americanos y europeos

Descripcion

. Este tipo de perfil es el que generalmente se usa para el disefio, ya que es un perfil de patines
W

anchos, es doblemente simétrico. Un W16 X 40 tiene un peralte nominal total de 16 in. y un
peso de 40 Lb/pie.
Siendo doblemente simétricos. Estos se diferencian con los perfiles W por tener el patin mas
S chico, con una pendiente aproximada de 16.7 °, su peralte nominal y el tedrico son
iguales a diferencia de los perfiles W que varian
. Son perfiles ligeros y simétricos. Existen 20 perfiles de este tipo. Un perfil M360 X 25.6 es el

<

mayor de la clasificacion M, y es una seccion de peralte nominal de 360 mm y una masa de 25.6
kg/m
Son perfiles de canal, con la misma inclinacién de los patines que los perfiles S, siendo el
C peralte nominal igual al peralte teérico. Un C150 X 19.3 es un perfil estandar de canal que tiene
un peralte nominal de 150 mm y una masa de 19.3 kg/m
MC Estos son perfiles en canal que no se clasifican como perfiles C. Se conocian como
canales diversos o para construccion de barcos.
Estos perfiles son de lados iguales o desiguales. Un perfil L6 X 6 X ¥ es un angulo de lados
iguales con una dimensién nominal de 6 in. y con un espesor de 3/4 in.
Son tes estructurales que se obtienen cortando los perfiles W, S, M. Para la obtencion de una
WT, ST, MT respectivamente




Clasificacién de perfiles

Perfil Americano Perfil Europeo

Perfiles | de alas
paralelas

Perfiles americanos
de alas paralelas

Perfiles | americanos de
alas inclinadas

Perfiles | de alas
inclinadas

Perfiles H americanos
de alas anchas para
pilotes

Perfiles H de alas
anchas para pilotes

Perfiles U americanos
estandar de alas
inclinadas

Perfiles U comerciales
de alas inclinadas

I
_-

Perfiles U de alas
inclinadas

Perfiles U americanos
de alas inclinadas

C
T
pd

Perfiles americanos angulares
de lados iguales y desiguales

Tabla 2. 2 Clasificacién de perfiles




2.5.2 Propiedades del acero Norma ASTM y EN

Propiedades del acero

Simbolo Nombre Descripcion

Relativamente independiente de la resistencia de fluencia; el modulo de
elasticidad para todos los aceros es de:1,968,400 kg/cm (28000 Ksi) a
2,109,000 kg/cm (30000 Ksi),pero el que generalmente se toma para el
disefio es de: 2,040,000 kg/cm?o0 29 000 Ksi.

Para la mayoria de los materiales guarda una relacion fija con el médulo de
elasticidad longitudinal y el coeficiente de Poisson, segun la siguiente expresion:

Modulo de Elasticidad

El médulo de elasticidad

transversal, médulo de Donde
cortante 0 médulo de E p = Coeficiente de Poisson, igual a 0.3 para el

cizalla G=—— acero.

21 +u) Usando p = 3;
G = 784,615 kg/cm?

El punto de fluenciay En la tabla se dan los puntos de fluencia de los varios grados de acero que
resistencia Ultima a interesan al ingeniero estructural

tension

& = 11.25 X 10 por °Celsius

Coeficiente de expansion
£ AL = &(Tf - Ti)L

térmica del acero

Tabla 2. 3 Propiedades del acero

Normas Americanas ASTM
Propiedades Mecanicas

Fymin  F, min

Acero Formas Usos ;
Ksi® Ksi?
Puentes, edificios, estructurales 36e<g"
A-36 Al carbono Perfil, barras y placas en Gral. Atornillados, " 58 — 80
32e>8
remachados y soldados
A-529 Al carbono Pe”":’iyé’,!acas Igual al A-36 42 60-85
Al magnesio, vanadio de Perfiles, placas y : ) N
A-441 alta resistencia y baja barras Ig$zlnaIuAes36 AR B o
aleacién e < 8" q
. . " Perfiles, placas y Construcciones atornilladas,
A reiﬁ::g%ﬁ loelp barras remaches. No en puentes 42-65 60-80
e< 6" soldados cuando Fy > 55 ksi
Alta resistencia, baja Perfiles, placas y Construcciones soldadas,
aleacion y resistente a la barras atornillada, técnica especial de 42-50 63-70
corrosién atmosférica e< 5" soldadura
Alta resistencia, baja . .
A-588 aleacion y resistente a la Placts<y :)a fras Construc::;ﬂ:cshzttg ;rsulladas y 42-50 63-70
corrosién atmosférica
Placas Construcciones soldada
Templados y revenidos o< 4" especialmente. No se usa si se 90-100 100-15

requiere gran ductilidad

Tabla 2. 4 Normas Americanas ASTM Propiedades Mecanicas




Limite elastico minimo y Resistencia a traccion

Espesor nominal de la pieza, t (mm

t<40 40 <t <80

Resistencia a Limite Resistencia a

Tipo

Limite

elastico, f, traccion, f, elastico, f, traccion, f,
S 235 235 360 a 510 215 360 a 510
S 275 275 430 a 580 255 410 a 560

S 355 355 490 a 680 335 470 a 630
Aceros no aleados laminados en caliente
S 275 N/NL 275 370 a 510 255 370 a 510
S 355 N/NL 355 470 a 630 335 470 a 630
S 420 N/NL 420 520 a 680 390 520 a 680
S 460 N/NL 460 540 a 720 430 540 a 720
Aceros soldados de grano fino, en la condicion de normalizado
275 M/ML 275 370 a 530 255 360 a 520
S 355 M/ML 355 470 a 630 335 450 a 610
S 420 M/ML 420 520 a 680 390 500 a 660
S 460 M/ML 460 540 a 720 430 530a 710
Aceros soldados de grano fino, laminados termomecanicamente
S 235 JOW 235 360 a 510 215 360 a 510
S 235 J2W 235 360 a 510 215 360 a 510
S 355 JOW 355 490 a 680 335 470 a 630
S 355 J2W 355 490 a 680 335 470 a 630
S 355 K2W 355 490 a 680 335 470 a 630

Aceros con resistencia mejorada a la corrosion atmosférica

S 460 Q
S 460 QL 460 550 a 720 440 550 a 720
S4600L1

Aceros de alto limite elastico, en la condicién de templado y revenido

Tabla 2. 5 Normas Europeas EN Propiedades Mecanicas

2.6 Especificaciones, cargas y métodos de disefio

El disefio de la mayoria de las estructuras esta regido por especificaciones o
normas. No importa cuantas estructuras alla disefiado, es imposible que el
proyectista haya encontrado toda situacion posible, por lo mismo al recurrir a las
especificaciones, él recomendara el mejor material de que se dispone. Las
especificaciones de ingenieria son desarrolladas por varias organizaciones y

contienen la opinion mas valiosa de esas instituciones sobre la buena practica de la

ingenieria.




Las autoridades municipales y estatales, preocupadas por la seguridad publica, han

establecido cddigos de control de la construccién de las estructuras bajo su
jurisdiccion. Estos cédigos, que el realidad son reglamentos, especifican las cargas
de disefo esfuerzos de disefio, tipos de construccion, calidad de los materiales y
otros factores; varian considerablemente de ciudad en ciudad, hecho que origina

cierta confusion entre arquitecto e ingeniero.

Las especificaciones de disefio representan una investigacion constante, ya
gue son renovadas periédicamente y puestas al dia en suplementos o
ediciones completamente nuevas. Igual que los reglamentos modelo de
construccion, las especificaciones de disefio se escriben en un formato legal
por organizaciones no lucrativas. Tales especificaciones no tienen por si
mismas vigencia legal, pero al presentar los criterios y limites de disefio en
forma de mandatos y prohibiciones legales, ellas pueden ser faciimente
adoptadas, por referencia, como parte de un reglamento de construccion.

Las especificaciones de mayor interés para el ingeniero estructurista en

acero, son aquellas publicadas por las siguientes organizaciones.

1. American Institute of Sed Construction (AISC): Estas especificaciones se
refieren al disefio de edificios de acero estructural y sus conexiones (AISC,
1993).

2. American Association of Sate Highway and Transportation Officials
(AASHTO): Estas especificaciones se refieren al disefio de puentes carreteros
y estructuras afines. Ellas se refieren atodos los materiales estructurales
usados normalmente en puentes, como el acero, el concreto reforzado y la
madera (AASHTO, 1992, 1994).

3. American Railway Engeneering Association (AREA): Este documento

se refiere al disefilo de puentes ferroviarios y estructuras afines (AREA,
1992).

4. American Iron and Stedl Institute (AISI): Estas especificaciones tratan todo
lo relativo al acero formado en frio, (AISI 1996).

No importa cuantas especificaciones se escriban, resulta imposible que cubran toda

situacion posible. En consecuencia, no importa que codigo o especificaciones se




use 0 no, la responsabilidad ultima del disefio de una construccion segura es del

ingeniero estructurista.
2.6.1 Cargas

Quiza la tarea mas importante vy dificil que debe enfrentar un disefiador de
estructuras es la estimacion precisa de las cargas que recibira una estructura
durante su vida util. No debe omitirse la consideracion de cualquier carga que pueda
llegar a presentarse

Toda estructura y cada uno de sus miembros deben disefiarse para
cualquier estado limite de falla posible ante las combinaciones de acciones
mas desfavorables que se puedan presentar durante la vida util de la estructura,
no rebasando ningun estado limite de servicio ante las combinaciones de

acciones que corresponden a condiciones normales de operacion.

El estado limite de falla corresponde al agotamiento de la capacidad de
carga de la estructura o de cualquier miembro, ocurriendo dafos irreversibles
que afectan considerablemente la resistencia ante nuevas aplicaciones de
carga. El estado Ilimite de servicio corresponde a los desplazamientos,
agrietamientos, vibraciones o dafios que afectan al funcionamiento de la
estructura, estas no deben de perjudicar la capacidad de carga de la estructura o de

cualquier miembro estructural.

En el disefio de estructuras se deben tomar encuentra los efectos de las cargas
muertas, de las cargas vivas, del sismo y del viento, cuando este ultimo sea
significativo, también cuando otros efectos producidos por otras acciones sean
significativos (nieve, lluvia o hielo, debido al funcionamiento de maquinaria y

equipo y su ocupacién) se deben considerar en diferentes combinaciones para

el disefio.




Categorias de acciones, de acuerdo con la duracion:

1. Acciones Permanentes: Son aquellas que obran sobre la estructura en
forma continua, y cuya intensidad casi no varia con el tiempo (carga
muerta, el empuje estatico de tierras y de liquidos, etc.).

2. Acciones Variables: Son aquellas que obran sobre la estructura con una
intensidad que varia considerablemente con el tiempo (cargas vivas,
efectos de temperatura (lluvia, nieve, hielo), etc.).

3. Acciones Accidentales: Son aquellas que no se deben al funcionamiento
normal de la estructura, y que pueden tomar valores significativos en
periodos sumamente pequefios con respecto a la vida util de la estructura
(vientos, sismos, incendios, etc.).

Toda fuerza que actué sobre la estructura se denomina carga, estas cargas

se clasifican en muertas y vivas.

Las cargas muertas ocupan una posicion permanente y son de magnitud
constante, incluyen el peso propio de la estructura, el peso de componentes no
estructurales como recubrimientos de pisos, lo muros divisorios, plafones,
instalaciones, equipo mecanico y plomeria . Todas las cargas mencionadas
hasta ahora son fuerzas que resultan de la gravitacion y se llaman cargas
de gravedad. Para su evaluacibn se cuentan con las dimensiones de los
elementos constructivos y los pesos unitarios de los materiales.

Las cargas vivas, que también pueden ser fuerzas de gravedad, estas se
producen por el uso y ocupacion de las edificaciones, estas no son tan
permanentes como las cargas muertas. Ellas pueden o no estar actuando
sobre la estructura en cualquier momento y su posicion puede no ser fija
(muebles, el equipo y los ocupantes de los edificios). En el disefio de edificios
se especifican claramente en los reglamentos o cédigos de construccion que
serian las cargas de piso.




Cargas vivas

El peso minimo de las cargas vivas que debe usarcé en el disefio de piso de edificios se

especifican claramente en los codigos de construccion.

Debido a la incertidumbre que es causada por la presencia del viento que suele acumular

Hielo y nieve la nieve sobre areas muy pequefias. Los valores mayores de carga se usan para

techos horizontales y los menores para techos inclinados

se puede considerar menos problematica que la carga de nieve, pero si se acumula

el agua en techos sin pendiente, puede causar que la losa se flexione

C.de T. en puentes cargas concentradas de magnitud variable causada por grupos de camiones o trenes
C.de impacto Las causan las vibraciones de las cargas mdviles.

Actidan como presiones o succiones sobre las superficies exteriores de un edificio,

debido a la relativa complejidad de determinar las cargas de viento, éstas se

consideran como una categoria aparte de carga. La presion del viento que actua

sobre superficies verticales de una estructura se puede estimar con la siguiente

Cargas de piso

Lluvia

8  expresion:
3 P = 0.002558 C;V?
> Donde:
P = Presion del viento en lb/pie®
Cargas laterales C,= Coeficiente de acuerdo a la forma; para estructuras tipo caja es igual a 1.3 de donde 0.8
es para la presion de barlovento y 0.5 para la succién de sotavento.
V= Velocidad basica del viento en mi/hra.
El un sismo hay una aceleracién en el terreno, la cual tiene dos componentes,
w que serian una vertical y otra horizontal, debido a que la componente vertical es
E insignificante, en un analisis estructural se toman en cuenta los efectos de la
2 componente horizontal de un sismo y se simula por un sistema de cargas

horizontales, el efecto de la aceleracién horizontal crece con la altura debido al
efecto de “resonancia” del sismo.
Se consideran en el disefio de ciertas estructuras. Al detenerse un tren sobre un puente o
C. longitudinales un camidén en un puente carretero, se general fuerzas longitudinales que deben
considerarse

Otras C. vivas las presiones hidrostiticas, la presion del suelo, cargas de explosion, fuerzas térmicas y
. Viv .
fuerzas centrifugas

Tabla 2. 6 Cargas vivas

2.6.2 Métodos de disefio

Para el disefio de una estructura se debe de hacer de acuerdo a un método de

disefio, por lo que se debe tener conocimiento de los métodos existentes.

En el disefio elastico, también llamado disefio por esfuerzos permisibles o
disefio por esfuerzos de trabajo, donde se consideran las cargas de servicio o de

trabajo, es decir, las cargas que la estructura tiene que soportar, para lo cual se




obtiene el area transversal y el momento de inercia suficiente para soportar los

esfuerzos méximos debidos a esas cargas, sin que rebasen el esfuerzo

permisible que es menor que el esfuerzo de fluencia F,, encontrandose en el

y!
rango elastico del material, el esfuerzo permisible serd igual al esfuerzo de

fluencia E,, 0 la resistencia ultima de tension F, entre un factor de seguridad.

Lo cual un miembro debera soportar las cargas aplicadas que son las cargas

de trabajo quedando sometido a esfuerzos no mayores que el esfuerzo permisible.

El disefio plastico se basa en el rango plastico del material, lo cual
considera una condicion de falla del miembro estructural (colapso), es decir,
se basa en la resistencia que proporciona la ductibilidad del acero y esta ocurre
bajo esfuerzo constante por encima del limite elastico. Después de cierta cantidad
de deformacién plastica, el acero tiende a endurecerse por deformacion, y es
posible un aumento en la carga, acompafiado por deformaciones adicionales.
Las cargas de trabajo se multiplican por factores de seguridad o de carga
(sobrecapacidad), y donde los miembros estructurales fallaran bajo cargas
mayores que la carga de trabajo; provocando deformaciones muy grandes
introduciendo al miembro en un rango elastico, y cuando la seccion transversal
se plastifica en varias localidades, se formaran articulaciones plasticas en las
mismas localidades, llevando asi al miembro al colapso. Las cargas reales son
inferiores a las cargas de falla, resultando esta ultima de la multiplicacion de las
cargas de servicio por el factor de carga correspondiente, este método nos dice
gue el miembro fallara cuando este sometido a las cargas factorizadas, pero como
el miembro estard soportando esfuerzos menores debido a las cargas reales, este
no tendra problemas de falla, o cual nos proporciona cierta seguridad.

El disefio por factores de carga y resistencia (LRFD) se basa en los
estados limite del material, siendo similar al disefio plastico ya que considera la
resistencia o la condicion de falla. Las cargas de servicio o de trabajo se multiplican

por factores de seguridad que son casi siempre mayores que uno obteniéndose

las cargas factorizadas, estas cargas factorizadas se usan para el disefio del
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miembro estructural, lo cual debe resistirlas. La resistencia tedrica 0 nominal

es multiplicada por un factor de resistencia que es normalmente menor que la
unidad. Este factor toma en cuenta las incertidumbres de resistencia de los

materiales, dimensiones y la mano de obra.

En el método por esfuerzos permisibles o disefio elastico los factores de seguridad
son los mismos para las cargas muertas que para las cargas vivas, en el método
LRFD son diferentes, ya que para las cargas muertas el factor de carga es menor
que el factor de carga de las cargas vivas, por lo que las cargas muertas se pueden
determinar mas facilmente que las cargas vivas, lo que se podria decir que el
método LRFD puede ser mas econdmico que el disefio por esfuerzos permisibles
ya que si las cargas vivas son mas pequefias que las cargas muertas, las

cargas factorizadas se reducirian.

Los estados limites se dividen en dos categorias: Resistencia y Servicio. EI primer
estado tiene que ver con el comportamiento para maxima resistencia ductil,
pandeos, fatiga, fractura, volteo o deslizamiento. El segundo estado tiene que ver
con la funcionalidad de la estructura, en situaciones tales como deflexiones,

vibraciones, deformacién permanente y rajaduras.

Lo que se pretende, entonces, es conseguir que la estructura no sobrepase los
estados limites mencionados, pero como es imposible conseguir riesgo cero en la
practica, el disefiador se debe conformar con una probabilidad adecuada. Para
poder conseguirla se debe basar en métodos estadisticos, que se denominan
“Métodos de Confiabilidad de momentos de primer orden-segundo orden” para no
sobrepasar la resistencia de los elementos, que es lo que mas preocupa al

disefador.

Aceptando los criterios de base estadistica en los que se basa este nuevo método,

se puede expresar el requerimiento de seguridad estructural como sigue:

Z YiQi < $Ry,

- @@ T'se L



Donde;

y; Es un factor de carga, Q; es un efecto de carga (una fuerza o un momento), ¢ es

el factor de resistencia, R,, es la resistencia tedrica o nominal del miembro.

La parte derecha de la inecuacion representa la resistencia del componente o
sistema, y la parte izquierda representa la carga maxima esperada. La resistencia
nominal R,, es reducida por un factor menor que la unidad ¢ (factor de resistencia)
para obtener la “Resistencia de Disefio”. Al otro lado de la inecuacion, las cargas
son amplificadas por sus respectivos factores de mayoracién y; para tener las

cargas factorizadas.

2.6.3 Factores de carga y resistencia usados en las

especificaciones AISC

El propésito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en

cuenta las incertidumbres implicadas al estimar las cargas vivas y muertas

El valor del factor de carga usado para cargas muertas es menor que el usado para
cargas vivas, ya que los proyectistas pueden estimar con mas precision las

magnitudes de las cargas muertas que las vivas

La resistencia factorizada ¢R,, que se menciono anteriormente se llama
resistencia de disefio y la carga factorizada resulta de la combinacién de los
diferentes efectos de carga a las que va a estar sometido el miembro estructural.
En las especificaciones del AISC en el capitulo A, “General Provisions”, se dan las

condiciones de carga siguientes:

U =1.4D
U=12D + 1.6L + 0.5(, 0S0R)
U=12D + 1.6(L,0SoR) + (0.5L 0 0.8W)
U=12D +13W + 05L + 0.5(L, 0S0R)
U=09D + 1.0E + 0.5L + 0.2S

U=09D + (1.3W 0 1.0E)




Donde: U es la carga factorizada, D es la carga muerta, L es la carga viva debido al

equipo y ocupacion, L, es la carga viva de techo, S es la carga de nieve, R es la

carga de lluvia o hielo, W es la carga de viento, E es la carga por sismo

Estas ecuaciones de combinaciones de cargas, el AISC las identifica con una
letra que representa el capitulo, el primer niamero la seccion, y el segundo numero

la secuencia de la misma seccion.

Los factores de resistencia toman en cuenta las incertidumbres de Ia
resistencia de los materiales, dimensiones y mano de obra. El factor de
resistencia g para cada tipo de resistencia esta dado por el AISC en el capitulo

de las especificaciones que trata con esa resistencia.

Factores de resistencia de las especificaciones LRFD

Factores de . -
. ) Situacién
resistencia (¢)
- Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo
_ Tornillos a tensién, soldaduras de tapén o muesca, fractura en la seccién

1.00 cargas concentradas, cortante en tornillos en juntas tipo friccion.
0.85
0.75 ; iy
neta de miembros a tension
.65

Aplastamiento de tornillos (menos A307)
“ Aplastamiento en tornillo A307, aplastamiento en cimentaciones de concreto

Tabla 2. 7 Factores de resistencia de las especificaciones LRFD

Vigas sometidas a flexién y corte, filetes de soldadura con esfuerzos paralel
os al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal base

Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad
de aplastamiento de agujeros.

2.7 Resistencia de “vigas-columnas”

Las condiciones tipicas de carga que generan flexo-compresion son las que estan
(a) Sujetas a carga excéntrica, generadas por la accién continua de los elementos
adyacentes conectadas a la columna en cuestion; (b) Sujetas a carga axial y
transversal por cargas de viento y fuerzas laterales de sismos; (c) Sujetas a carga

axial y momentos de extremo, efecto de segundo orden.




La capacidad de resistencia de las “vigas-columnas” depende de muchos factores,

los cuales pueden agruparse en tres grupos:

El primero de ellos esta relacionado con las cargas aplicadas, las cuales pueden
originar cualquier combinacién de esfuerzo axial de compresion, momento flector en

el eje mayor y momento flector en el eje menor

El segundo grupo esta relacionado con propiedades del elemento tales como las
proporciones geomeétricas, la resistencia del material, la longitud no arriostrada del

elemento y las condiciones del enlace.

El tercer grupo esta relacionado con imperfecciones tales como la falta de rectitud
del elemento, las tensiones residuales y la variacion de la resistencia del material en

toda la seccioén recta
2.7.1 Comportamiento carga-deflexion (M — §)

Para comprender el comportamiento de una barra flexo comprimida solicitada con
carga creciente, es necesario el estudio de la curva carga-deflexion del mismo. En la
figura 2.11 se presenta en forma cualitativa una curva M — § para un perfil tipico. La
falla se puede ver influenciada por los siguientes factores: 1) plastificacion; 2)

pandeo lateral torsional, y 3) pandeo local.

La linea llena de la fig.2.11 representa el comportamiento 6ptimo de la barra; la
situaciéon no se ve influenciada por fenémenos de pandeo local o lateral. Esto
significa que todas las deformaciones tienen lugar en el plano de la flexion y la falla
se presenta, entonces, por la plastificacion de la seccidn trasversal. La curva M — §

presenta dos zonas bien definidas:

1. La parte ascendente, donde un incremento de la deflexion implica un
incremento de momento, y

2. La parte descendente, donde un incremento de la deformacién esta
acompafnado por un decrecimiento de M




El punto mas alto de la curva corresponde al momento maximo que esta en

capacidad de resistir la pieza M,. , que es el momento plastico corregido por la

presencia de la carga axial.

La curva M — § es una linea recta en su primer tramo si la fuerza axial se mantiene

constante. Debido a la presencia de esfuerzos residuales.

M

M S
per

ﬁ.
> i:.r'

Pandeo lateral en
rango ineldstico

FPandea lateral en
range eldstico

Figura 2. 11 Curva momento-rotacion en el extremo de una viga-columna con carga axial creciente.

Cuando M = M;, en la figura 2.11, los esfuerzos alcanzan el esfuerzo de fluencia y
la plastificacion comienza, punto a partir del cual deja de ser lineal la curva M —§ .
Como resultado de la plastificacidon creciente de la seccion trasversal del miembro,
en la medida en que se incrementa M, su rigidez va disminuyendo progresivamente
hasta llegar a ser nula, por lo cual no puede resistirse un mayor momento. Este
punto corresponde a M,.. Dado que la relacion esfuerzo-deformacion de perfiles
de acero no es lineal por encima del limite de proporcionalidad, el cual se encuentra

muy por debajo de M,, debido a la presencia de los esfuerzos residuales, el calculo

directo del momento maximo resistente no es tarea facil y generalmente hay que

recurrir a los métodos de integracién numérica.
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La falla en el plano de flexion es factible solamente si la flexion acttia en el eje débil

del miembro, o si esta lateralmente soportado contra el pandeo flexotorcional, en el
caso de estar cargado con respecto al eje mayor. en ausencia de un adecuado
arriostramiento, un miembro inicialmente recto puede empezar a deflectarse
lateralmente con un momento menor que M,., tal como M,;, si el pandeo de
presenta en el rango inelastico ,0 M, si en el rango elastico, con lo que el
comportamiento M —§ pasa a ser el que muestra las lineas punteadas en la
fig.2.11. Ademas del pandeo flexotorcional, es también posible que la relacion M —

&, y por lo tanto la resistencia maxima, se vea influenciada por el pandeo local.

2.7.2 Pandeo elastico lateral-torcional de vigas-

colunmas.

Si se considera una viga-columna perfectamente recta de perfil I uniforme
doblemente simétrica, de longitud L. Se supone que los extremos de la viga-
columna tienen apoyos simples a la flexion y a la torsién y que permiten alabeo. El
miembro de encuentra flexionado alrededor de su eje mayor por momentos de
extremos iguales y opuestos M° y cargando con una fuerza axial P ; ademas los
momentos aplicados actian en el plano de simetria (plano yz). La viga-columna se
pandeara en un momento elastico critco M° = M2, cuando sea posible una

posicion de equilibrio flexionada y por torsion.

La deformacion del miembro en cualquier seccion puede dividirse en tres
movimientos distintos: un desplazamiento vertical v en la direccion de y, un lateral u

en la direccion x y una rotacional ¢ alrededor del eje z.

2.7.3 Pandeo lateral-torsional inelastico de vigas-

columna

Si una viga-columna tiene rigideces a la flexion muy diferentes en las direcciones

principales ,carece de soporte lateral y esta sujeta a momentos extremos alrededor

del eje fuerte , puede fallar debido a pandeo lateral-torsional , antes que pueda
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hacerlo debido a la flexion excesiva en el plano del momento . Por tradicién, la

resistencia de estos miembros de estudio desde el punto de vista de la bifurcacion
(véase fig.2.12) al suponer un miembro inicialmente recto. Por lo tanto, se supone

que las deformaciones fuera del plano (u,0) en cualquier punto permanecen en

cero hasta que se alcanza el momento inelastico critico M.

El pandeo lateral-torsional reduce la capacidad de carga maxima del miembro por

0
cf,max.

debajo de la resistencia a la flexion en el plano M a un valor designado como

M Como ya se menciond, las vigas-columnas reales tendran imperfecciones

0
clmax.-
iniciales (desplazamientos u;,v; Yy giro inicial 6;). Cuando una viga-columna de este

tipo se carga con la fuerza axial, P y momentos M2 el miembro muestra el tipo de

M

pex Viga-columna recta
o —— - M, pex
0 P
M, clmax Pl

Me

cerl ﬂ M
4
a cerf
M,

CS.max

M?

Viga-columna
con imperfecciones

M? M7

Righhy 7~

—
4 o8,

Figura 2. 12 Pandeo lateral-torsional inelastico de vigas-columnas de acero

inestabilidad de no bifurcacion, en la que aumentan las deformaciones (de u;, v; y 6;),
hasta que se alcanza un momento maximo, mas alld del cual solo se puede
sostener el equilibrio estatico mediante la reduccién del momento. La resistencia
maxima basada en el comportamiento espacial de estas vigas-columnas

inicialmente con imperfecciones MY .« puede ser menor que la carga de pandeo

lateral M2,,; de la viga-columna inicialmente recta correspondiente, como se muestra

de manera esquematica en lafig. 2.12 ay b.




2.7.4 Resistencia en el plano de“Vigas—columnas”con

flexion uni-axial

La resistencia “in plane” hace referencia a la falla del elemento por excesiva
deformacion en el plano de flexion. Esta situacion ocurre cuando el elemento flecta,
por las cargas aplicadas, con respecto a su eje débil o cuando el elemento, con
suficiente arriostramiento lateral que impide el pandeo lateral, flecta con respecto a

su eje fuerte.

Para determinar la resistencia en el plano de flexion la siguiente expresion lineal,

puede ser usada como punto de partida:

P+M<1 2.1
Pu Mu_ (')

Donde P y M son el esfuerzo axial de compresion y maximo momento flector al fallo
respectivamente;P; es la carga Ultima a compresion para el pandeo en el plano en
donde se aplica el momento flector; y M, es el momento ultimo en ausencia de la

carga axial de compresion.

Si el calculo estructural es realizado de tal forma que solo se alcance la primera
fluencia y sin tener en cuenta las tensiones iniciales de elemento P, y M, deben ser
iguales a las resistencias del elemento sometido a compresion axial pura y el

momento plastico de la seccion, respectivamente.

Mientras que el valor de P es simplemente el valor del esfuerzo axial aplicado, el
valor de Mes dificil de ser obtenido puesto que los momentos flectores actuando en
el elemento (momento de primer orden) seran amplificados por la presencia de la
carga P, que actua junto con la deformacion producida por las cargas aplicadas,
dando lugar a los llamados momentos de segundo orden. EI maximo valor de los

momentos de segundo orden seria el valor de momento M a introducir en la

expresion (2.1)




Para el caso de una “viga-columna” sometida a esfuerzo axial de compresion P y

momento uniforme M, se propone la siguiente expresion para determinar el

maximo momento actuando en la mitad del elemento:

M, = M, (1_;%) (2.2)

Siendo P, la carga critica elastica para el pandeo en el plano de los momentos
aplicados. E | término entre paréntesis de la expresion (2.2) es considera como un
factor de amplificacion que multiplica al momento de primer orden M, para obtener

el momento de segundo orden M,,,,

Aunque la expresion (2.4) fue deducida en base a la suposicion de un
comportamiento elastico, su aplicacion en el contexto de carga ultima de disefio esta
muy extendida. Sustituyendo la expresion de M,,,, en la expresion (2.1) se obtiene
la siguiente ecuacion de interaccion, la cual se encuentra en muchas normas de

disefno:

P M,

P—u+mﬁl (2.3)

Para “ vigas —columnas” sometidas a momentos flectores que varian a lo largo del
elemento, la expresion (2.3) puede ser usada si se sustituye el momento Mg por un
momento C,,M, donde C,, es un factor de reduccién conocido como factor del
momento uniforme equivalente y M,es el maximo momento de primer orden. Por lo

tanto, la ecuacién general de interaccion sera:

P CuM,

P—u+—Mu(1_P/Pe)S1 (2.4)

Esta expresion evalia las condiciones del la falla provocado por la inestabilidad
estructural. Sin embargo cuando la “viga-columna” es flectada por momentos que

producen rotulas plasticas en uno o en ambos extremos del elemento, se propone la

siguiente ecuacién para evaluar la resistencia de la seccién:




Para “vigas-columnas” flectadas en el eje fuerte:

P oss(Me) <4 My, <M 2.5
P, . m,) = con My < M, (2.5)

Para “viga columna” flectado en el eje débil:

P\’ M,
o) +084(32) <1 con My <M, (2.6)

y p

Donde Py M,de ambas expresiones corresponden a la carga de fluencia y al

momento plastico de la seccidn, respectivamente.

2.7.5 Resistencia de “Vigas—columnas” con flexion

respecto al eje fuerte: pandeo lateral

Cuando el elemento no es arriostrado lateralmente esta flecta con respecto a su eje
fuerte, existe la tendencia de que este falle por pandeo lateral, dando lugar a
desplazamiento lateral del ala comprimida y giro de la seccion por torsién. La
presencia de una carga axial de compresion acentuara mas esta tendencia puesto
gue un elemento sometido a compresion axial pura pandearia con respecto a su eje
débil. En consecuencia, las “vigas-columnas” con flexién respecto al eje fuerte
presentaran una interaccion entre el pandeo de una columna y el pandeo de una

viga.

Para este caso. La ecuacion (2.4) es modificada para incorporar este pandeo lateral

y del pandeo de flexién respecto al eje débil:

P CuM,
— (2.7)
P, M,(1-P/P,,)

Donde PB,, carga resistente a compresion axial sin tomar en cuenta la presencia del

momento flector y es calculada para el pandeo respecto al eje debil, F,, es la carga

critica elastica a compresion correspondiente al eje fuerte, M,, es el momento
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maximo de primer orden actuando en el eje fuerte, y My es el momento resistente al

pandeo lateral sin considerar la presencia de carga axial de compresion. Esta
expresion se aplica en cualquier distribucion de momento y debe ser verificada la

resistencia de la seccién con la ecuacion (2.5).

2.7.6 Resistencia de “Vigas —columnas” flexionadas

biaxialmente.

En las estructuras, las columnas suelen estar sujetas a momentos flexionantes en
dos direcciones perpendiculares, ademas de una carga axial. Estos momentos
biaxiales pueden ser resultado de una carga axial aplicada excéntricamente en
relacion con los ejes principales de la seccion trasversal de la columna (columna
aislada), o de seccion espacial de toda la estructura (columna registrada) .Este
ultimo caso es el mas realista y el que se encuentra con mas frecuencia en la
practica, pero es el mas dificil de resolver. Para un plano determinado. Las
restricciones en los extremos para una columna seran solo rotacionales si la
estructura tiene arriostramiento lateral, o seran rotacionales y direccionales si la
estructura carece de arriostramiento lateral. La columna de esquina de un edificio de

varios pisos es un ejemplo de una viga-columna flexionada biaxialmente

Aportaciones sobre la capacidad de carga de las “vigas-columnas” con flexion bi-
axial, han sido dadas por diversos investigadores los cuales han obtenido una serie
de resultados experimentales y han propuesto soluciones analiticas que han servido
para crear procedimientos de célculo mas aproximados y fiables. Haciendo una
sintesis de todos estos resultados se clasifico a las “vigas-columnas” en dos grupos

de acorde a su modo de fallo los cuales son:

“Vigas—columnas” cortos: en estas el fallo estaria gobernado por la resistencia de
la seccidn, es decir el elemento fallaria en su seccion mas solicitada, siempre que

no se produzca pandeo local en las alas y en el alma del perfil

“Vigas-columnas” esbeltos: es producido por la interaccion entre el pandeo de

una columna y el pandeo de una viga cargada en sus dos planos.
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En las siguientes lineas se presentan los procedimientos de céalculo para determinar

la resistencia delos grupos citados.

El analisis se hace suponiendo que el miembro se comporta independientemente y

no como parte de una estructura.

2.7.6.1 Resistencia de las “Vigas—columnas” cortos

La resistencia de estos elementos con bajos valores de esbeltez, estaria gobernado
por el desarrollo de la plastificacién total de su seccion recta, siempre que se

trabaje con secciones compactas para evitar que se produzca el pandeo local.

La resistencia de estos elementos con flexién uni-axial puede ser obtenida con esta

sencilla expresion lineal:

P+085<M >+O84<MO‘Z><1 (2.8)
Py Mpy MPZ B .

Una mejor aproximacion se puede conseguir al emplear la siguiente expresion

2) + () <1 (2.9)
<MPC)’ MPCZ
__P/B,

2[in(P/R,)]

Siendo M., Yy M, los momentos resistentes con respecto a sus respectivos ejes,

Con

a=16- (2.10)

reducidos por la presencia de carga axial de compresion. Estos momentos son

obtenidos al despejar el momento Mg de las expresiones (2.5) y (2.6).

M,, P
Mycy = 5% 1= ) < My (2.11)

2
Moz (4 (2N )< m (2.12)
0.84 B,) |~ '

En todas las ecuaciones antes mencionadas, se ha asumido que la fluencia ocurre

Mpcz =

como un resultado de las tensiones producidas por compresion y flexion. Sin
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embargo, la presencia de cualquier tension cortante reducira la capacidad resistente

de la seccion transversal. En consecuencia se sugiere que la tension de fluencia f,

del material debe ser reducida a:

T

2
f, 1—(—) (2.13)
Ty
Donde <t y 7, son la tension aplicada y la tension admisible de cortadura

respectivamente

2.7.6.2 Resistencia de las “Vigas—columnas” esbeltas y de longitud
intermedia

El problema de columnas largas y columnas de longitud intermedia, solicitadas por

carga axial y flexion con respecto a los dos ejes principales es bastantemente mas

complejo que el de columnas cortas .la soluciébn depende de las suposiciones

hechas en el desarrollo analitico.

Aun cuando planteado las ecuaciones diferenciales que gobiernan el
comportamiento elastico de estas barras, e incluso sean hallado soluciones para
algunas de ellas, realmente la resistencia de las mismas se evallan usando
procedimientos numéricos que determinan, con incrementos sucesivitos de carga y
deflexién, la curva P —6 con la cual se puede obtener la carga maxima. La
combinacion de todos los casos posibles, curvatura simple en ambos ejes, los dos
casos de curvatura simple en un eje doble en el otro, y doble en ambos ejes,

constituyen problemas de gran envergadura.

En estos elementos el control de la estabilidad estructural gobernara el estado limite
altimo. La resistencia de estos elementos esbeltos, sometidos a flexion bi-axial,
puede ser determinada utilizando la siguiente ecuacion de interaccion, la cual
combina las expresiones (2.6) y (2.9):

P CnyM, CinzM
+ my "0y + mz'"0z <1 (2.14)

B, My (1-P/P,) My,(1-P/P,)"

N — T J S—



Sin embargo los dos términos de momentos de la expresion (2.7) brindan una

interaccion lineal, que difiere con la interaccion no lineal obtenida de los resultados

experimentales y de las soluciones tedricas.

Una expresion no lineal, cuyos resultados se ajustan a las soluciones tedricas del

comportamiento elastico-plastico de las “vigas-columnas” es al siguiente:

Donde
Mycy = Myy[1 — (P/P)][1 - (P/Py)] (2.16)
Myc, = My, [1 = (P/BII1 — (P/F,)] (2.17)

Para el célculo del exponente n se recomienda las siguientes expresiones en

funcion de la relacion del ancho del ala del perfil entre el canto de la seccion (by/d):

Y S AL 2.18
si 7 =0 : n =0. p,ta s (2.18)
si 2>03 : p=1 (2.19)
2.7.7 Factor de momento uniforme equivalente “C,,,”

Considere un miembro AB con articulaciones en los extremos, de longitud L y
rigidez a la flexion EI. Esta sujeta a momentos en los extremos M, y Mz En donde
Mg > M,, ademas de una fuerza de compresion axial P, como se muestra en la
figura 2.13. El miembro de la seccion uniforme y las fuerzas aplicadas flexionan al
miembro en un plano de simetria. El momento maximo de segundo orden M, esta

dado por:

1+ 2rycosd +rg
M, = |Mg] \/ o (2.20)

Donde

r —+% (2.21)
M M| '




¢ = PL iz (£> (2.22)

El ~ w2 \Pg
M, u
B
P P
% , %
RA : RB
! ! :
| —
| z |
1 L 1
M,
Mpg
T :
' Positivo '

Figura 2. 13 Viga-columna en los extremos M, y Mg.

Aqui la relacibn de momento ry, tiene asignado un signo positivo si la viga-columna
esta flexionada en curvatura doble y negativa si lo esta en curvatura simple.
Ademas Py es la carga de Euler de la columna. El valor absoluto del mayor de los
dos momentos (Mg) se usa en la ecuacién 2.20 porque en el disefio, solo interesa la

magnitud y no la direccion de M,,.

Para el caso particular en que la viga-columna esta sujeta a un momento uniforme
que produce flexion con curvatura simple, es decir, con M, = Mz = M°, como se
muestra en la figura 2.14, el momento maximo de segundo orden ocurre en la parte
media del claro, Su magnitud se obtiene al asignar ry; = —1 en la ecuacion 2.20

como:

20— cos$) =M° secg (2.23)

sin? ¢ 2




M, M,

Figura 2. 14 Viga-columna bajo momento uniforme

Los tamafios de lo miembros de las vigas-columnas suelen basarse en la magnitud
del momento maximo, mientras que la ubicacidén de esta no forma parte del proceso
de disefio, por lo tanto, el concepto de momento equivalente, mostrado de manera
esquematica en la figura 2.15 para una viga-columna bajo momentos desiguales en
los extremos, suele seguirse en las especificaciones del disefio. En términos
simples, el momento maximo de segundo orden de una viga-columna sujeta a
carga axial P y diagrama de momento flexionante determinado (momento de
extremos M, y Mg determinados, con |Mg|>|M,| en la figura 2.15a) es
numeéricamente igual al momento maximo de segundo orden del mismo miembro y
carga axial P, bajo un par de momentos de extremos iguales y opuestos M,,,
conocidos como momentos de extremos equivalentes (véase figura 2.15b)
Observe que la carga axial P y el momento de segundo orden My son los mismos
para ambos miembros . Asi, para determinar la magnitud del momento de extremo
equivalente M,,, igualamos la ecuacion 2.23 (pero reemplazando M° con M,,;) con
la 2.20:

1+ 2ry cos ¢ + ri
sin? ¢

(2.24)

Resolviendo para M,,, se obtiene:




14 2rycos¢ + rg
2(1 — cos ¢)

Meq = |Mg| = Cyy|Mp] (2.25)

L2

/2

Meq

Meq: Cm MB‘

Momentos en extremos desiguales Momentos en estremos equivalentes

a) b)

Figura 2. 15 Momentos uniformes equivalentes para una viga-columna bajo una carga axial Py
momentos en los extremos M,y Mg

Esta relacion aplica cuando el momento amplificado dentro del claro excede el
momento de extremo Mjg. Aqui, a C,, se le conoce como factor de momento
equivalente o factor de reduccién de momento. De acuerdo con la ecuacién 2.25
se observa que C,, es una funcion de la relacion de momento ry Yy también de la

relacion de carga axial P/Pg (ver ecuacion 2.22)

Los estudios realizados “in plane” y para los casos con pandeo lateral al demostrado
que si M, es reemplazado por un C,,M, el resultado es una aproximacion bastante

razonable.

La ecuacion que se utiliza para obtener el momento uniforme equivalente o factor

C,, es deducida mateméaticamente usando la teoria de elasticidad:




co- 1+ 2ry cos ¢ + riy
m- 2(1 — cos ¢)

(2.26)

En estas expresiones podemos ver que el momento uniforme equivalente depende
de la carga axial de compresion, P de la rigidez a la flexion EI, de la longitud del
elemento, L; y del parametro r,, que es la relacion entre el menor y mayor momento
aplicado en los extremos del elemento. Si el elemento flecta en simple curvatura

sera positivo, si flecta de forma opuesta serd negativo. La expresion (2.26) no tiene

validez si el momento maximo se produce en uno de los extremos del elemento.




CAPITULO 3
Método LRFD y EC3

Las normas de disefio siguen a un método tradicional y proponen el uso de las
denominadas ecuaciones de interaccion, las cuales toman en cuenta los efectos de
segundo orden y brindan una aproximaciéon bastante aceptable a los resultados

tedricos

Es importante aclarar que la presente tesis es guiada en base a las normas de los

cadigos:

e AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCCION.
Manual of Steel Load & Resistance Factor Design.
Que se denominara en el presente LRFD

e EUROCODIGO 3

Proyecto de estructuras de acero, (EC3)

A continuacion se dara una pequefa introduccion de las consideraciones que

manejan las normas antes mencionadas y se veran con mas detalle en los

apartados de este trabajo
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3.1 Clasificacion de las secciones

Una condicion basica para que los céalculos efectuados en una estructura se adapten
a su comportamiento real consiste en que ésta se aproxime en la mayor medida de
lo posible a las hipotesis con las que se efectia el mismo. Cuando se utilice un
analisis elastico, se podra considerar cualquier tipo de seccion transversal siempre y
cuando en el calculo de los diferentes elementos se consideren las posibles

limitaciones de la resistencia de la seccion transversal debida a su pandeo local.
La asignacion de clase a una seccién transversal de acero depende de:

1. Ellimite elastico del material.

2. La geometria de la seccion y, en particular, la esbeltez de sus paneles
comprimidos total o parcialmente.
Las posibles vinculaciones laterales de las zonas comprimidas.
La geometria y extension de las zonas de panel comprimidas, lo que, a su
vez, depende de la geometria de la seccion y del conjunto de esfuerzos que

producen tensiones normales (axil y momentos) a los que esta sometida.

3.1.1 Clasificacion de las secciones AISC-LRFD

La seccion B5 de las especificaciones LRFD proporcionan valores limite para la
relacion ancho a espesor de las partes individuales de miembros a compresiéon y de

las partes de vigas en regiones de compresion.

El LRFD consideran dos tipos de elementos: los elementos atiesados y los no

atiesados.

Un elemento no atiesado es una pieza proyectada con un borde libre paralelo a la
direccion de la fuerza de compresion, en tanto que un elemento atiesado esta

soportado a lo largo de los dos bordes en esa direccion.

Dependiendo de la relacion ancho espesor de los elementos a compresion y de si

estos son atiesados o no, los elementos se pandearan bajo diferentes condiciones
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de esfuerzo.

Las especificaciones del LRFD agrupan a los miembros segun limites de la relacion

ancho espesor de los elementos, en las tres clasificaciones siguientes:

Secciones compactas: Una seccidbn compacta es aquella con un perfil
suficientemente fuerte para que sea capaz de desarrollar una distribucion
total de esfuerzos plasticos antes de pandearse, para que un miembro
pueda clasificarse como compacto, sus patines deben estar conectados en
forma continua al alma o almas y las relacibn ancho espesor de sus
elementos a compresion no deben ser mayores que los valores 4, dados

en la tabla 3.1 (tabla B5.1 en la parte 6 del manual LRFD)

Secciones no compactas: una seccion no compacta es aquella en la que el
esfuerzo de fluencia puede alcanzarse en algunos, pero no en todos sus
elementos a compresién antes de que ocurra el pandeo; no es capaz de
alcanzar una distribucion plastica de esfuerzo total. En la tabla 3.1 las
secciones no compactas son aquellas con relacién ancho a espesor mayor

que A, pero no mayores que A,.

Elementos esbeltos a compresién: Un elemento esbelto con una seccién
trasversal que no satisface los requisitos ancho a grueso de la tabla 3.1
puede a un usarcé como un a columna, pero el procedimiento para hacerlo
asi es muy complejo. A demas la reduccion en el esfuerzo de disefio es

considerable. En consecuencia, es usualmente mas econdémico engrosar

los miembros para sacarlos del rango esbelto.




Elementos rigidizados

Razé
Descripcién del elemento

Patines de vigas laminadas [ y canales en

flexién b/t
Patines de perfiles I hibridos o vigas

0 b/t
soldadas en flexion
Patines proyectantes de miembros b/t

compuestos a compresion

Lados salientes de pares de angulos en
contacto continuo , patines de canales en b/t
compresion axial:

Lados de puntales de angulos simples ;
lados de puntales de angulos dobles con

b/t
separadores ;elementos soportados a lo /
largo de un borde
Almas de Tes a/t

Patines de secciones en caja cuadrada o
rectangular y secciones huecas de b/t
espesor uniforme sometidas a flexion
o compresion
Ancho no soportado de cubre placas
perforadas con un a sucesion de agujeros b/t
de acero [b
Almas en compresion por flexién [a] h/t,
Almas en flexién y compresion axial
: h/tw
combinadas
Todos los otros elementos realizados, es
: b/t
decir, soportados a lo largo de dos bordes h/t
uniformemente comprimidos w
Secciones circulares huecas en
D/t

compresion axial

En flexion

ancho
espesor

Razone limite ancho-espesor

A
compacto
65/ |fy [c]

65/ |fyr

NA(no aplicable)

NA

NA

NA

190/ [f,

NA

64—0/\/}‘:
para B,/¢,P, < 0.125[c]
640( 2.75Pu>
—|(2.33 -
\/Ty ¢be
para B,/¢,P, > 0.125[c]

191 P, 253
—(233 >—

JENT 6B T
NA
NA[d]
2070/,

Ar
no compacto
141/ [f, — 10
162

—If]
/(fyf -16.5)/k,

109/ |fy/ke [f]

95/ |fy

76/ |fy

127/ [f,

238/ [f,

317/ [f,

970/ [f,

ﬂ(1—074 il )
\/Ty . ¢be

253/ [f,

3300/f,

8970/f,

Tabla 3. 1 Razones limite ancho-espesor para elementos a compresién




3.1.2 Clasificacion de las secciones EC3

El papel de la clasificacion de las secciones trasversales es el de identificar en que
medida su resistencia y su capacidad de rotacion pueden verse limitadas por la
aparicion y desarrollo de fenomenos de abolladura en las chapas comprimidas.

El EC3 define cuatro clases de secciones trasversales. La clase en que una seccion
en particular alcance el agotamiento, depende de la esbeltez adimensional y de la
distribucion de tensiones de compresion: uniforme, linealmente variable. Las clases
se definen en términos de sus requerimientos de resistencia a los momentos

flectores:

En funcion de la sensibilidad de una seccion a los fendmenos de inestabilidad de

chapas, se definen cuatro clases de secciones de acero, a saber:

e Secciones de Clase 1 (plasticas): son aquellas capaces de alcanzar su
momento plastico sin presentar problemas de inestabilidad y, ademas, tienen
suficiente capacidad de rotacion como para desarrollar una rotula plastica tal y
como esta se entiende en un andlisis plastico.

e Secciones de Clase 2 (compactas): son aquellas que siendo capaces de
alcanzar su momento plastico sin presentar problemas de inestabilidad, no tienen
capacidad de rotacion suficiente para formar rotulas plasticas.

e Secciones de Clase 3 (semi-compactas): estas secciones presentan
problemas de abolladura local antes de alcanzar el momento plastico y una vez
rebasado el momento elastico. El momento resistente de la seccion se
considerara igual a su momento elastico.

e Secciones de Clase 4 (esbeltas): la esbeltez de los paneles que forman estas
secciones impiden que se alcance incluso el momento elastico antes de que se

presenten fendbmenos de inestabilidad.

En el apartado 5.6 del EC3 (2005) se dan tablas para verificar la clase de la

seccion. La clase de seccion trasversal se define por la clase mas elevada (la
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menos favorable) de sus diferentes partes comprimidas estas tablas coinciden

con las que se presentan a continuacion:

Elementos de chapas comprimidos internos

'—7|
_FC i} c . _ ¢ | __ Ejede
l t flexion
t- T
' P P t
c 't e " *t 1 l Lf-l Eje de
- - - —  flexion
L 1 C 1] }_L-‘I
Chapa Chapa -
flectada S Chapa flexo-comprimida
f, f fy
Ley de tensiones en las + + + | lye
chapas (compresion c c c
positiva) ) A -
f, f, f,
Cuando a > 0.5 ¢/t < —2°
uando o Sic —
~ 13a -1
c/t < 72¢ c/t < 33¢ 36¢
Cuando a < 0.5: ¢/t < o
Cuando a > 0.5: ¢/t < —=0¢
uando « Sicft L ————
c/t < 83¢ c/t < 38¢ Ba =1
= = 41.5¢
Cuando a < 0.5: c/t <
f
Ley de tensiones en las
chapas (compresion c + c
positiva) P
\.|JI fy
456¢
Cuandop > —1:c/t < Ba—1
c/t < 124¢ c/t < 42¢ 415¢
Cuandop < —1l:c/t <
5 235 275 355 420 460
£ 1.00 0.92 0.81 0.75 0.71

Tabla 3. 2 Tipo de clase del alma




Alas en vuelo
.C, c c |
e t!
i
t t t FC.I
—
Secciones laminadas Secciones soldadas
Chapa Chapa a flexo-compresion
comprimida Extremo comprimido | Extremo traccionada
oC oC
. P —
Ley de tensiones en las 1 + +
chapas (compresion 5 — i | ===
positiva) : i ¢ E E : c A i
i R [
I e ¢
c/t <9 c/t <9¢/a c/t < 9e/ava
c/t < 10¢ c/t <10¢/a c/t <10e/ava
— a l\~._
Ley de tensiones en las . * | - : s -"J—'I. — —
chapas (compresién 5 p— N {fﬁ"'— ) ——
positiva) ' ¢ E L c i c
i i k—. || }<—.
(N} [
t <2lek
c/t < 14e , c/t < 21eVk
Para k, véase la norma EN-1993-1-5
fy 235 275 355 420 460
€ 1.00 0.92 0.81 0.75 0.71

Tabla 3. 3 Tipo de clase del patin

3.2 Disefio estructural del AISC LRFD

Las ecuaciones de interaccion del AISC LRFD utilizadas para calcular la capacidad
de carga de los elementos flexo-comprimidos estan en funcién de la resistencia a
compresion pura, de la resistencia a flexion pura y de los momentos de segundo
orden.

En la practica actual, el método usado para disefiar marcos de acero consiste en

modificar el disefio de un miembro individual de manera que represente de forma
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aproximada la continuidad de la accion del marco. Esto se logra de la manera

siguiente:

1) En primer lugar, se aisla un miembro a compresibn mas sus miembros
adyacentes en ambos extremos y se determina la carga de bifurcacion del
subensamble, la que se expresa en términos de factor de longitud efectiva,
K. Esto se hace de manera conveniente mediante el calculo de los factores
G en cada extremo del miembro y con el uso de las cartas de alineacion
(nomogramas) dadas en el manual del LRFD.

2) A continuacion, se determina para efectos de disefio, la distribucion de
momentos flexionantes y de fuerzas internas en toda la estructura, bajo
cargas factorizadas, las ecuaciones de interaccion del LRFD para el disefio
de vigas c-columnas, dadas en el capitulo H, estan basadas en la premisa de
gue los momentos usados son los momentos maximos de segundo orden
en la longitud del miembro. Dos métodos son posibles:

e La especificacion LRFD motiva el disefio a que determine las fuerzas
internas y los momentos flexionantes a partir de un analisis elastico
directo de segundo orden de la estructura sujeta a cargas factorizadas. En
un andlisis de segundo orden, las ecuaciones de equilibrio se formulan
sobre la estructura deformada. estos calculos son responsables del
momento de segundo orden producido por la accién de las cargas de
gravedad sobre la estructura desplazada (es decir, el efecto PA, tambien
conocido como efecto de rotacion de cuerda), El analisis de segundo
orden también debe incluir la reduccion de la rigidez de las columnas
individuales por sus cargas axiales (es decir, el efecto P§, también
conocido como efecto de curvatura del miembro).

e Sin embargo, a menudo las fuerzas y los momentos del miembro se
suelen obtener a partir de un analisis elastico de primer orden sujeto a
cargas factorizadas. este tipo de andlisis esta basado en la geometria
inicial de la estructura y desprecia la influencia de la fuerza axial en la
rigidez del miembro. A continuacién, los momentos de segundo orden se
calculan de manera aproximada al hacer uso de factor B; (efecto PS) y
del factor B, (efecto PA).

3) Entonces se disefla el miembro como una viga-columna mediante una
ecuaciéon de interaccion simplificada que representa de manera aproximada
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la continuidad, la inestabilidad y los efectos de segundo orden. de esta
manera, el disefio de miembros se sustituye con un disefio de marco.

3.2.1 Resistencia a compresion pura

Para calcular la resistencia de los elementos sometidos a compresion axial pura, las
especificaciones del LRFD en el capitulo E, proporcional la ecuacion de Euler)para
columnas largas con pandeo inelastico y una ecuacion parabdlica para las columnas
cortas e intermedias, las cuales estdn basadas en el estado limite del pandeo
elastico e inelastico de flexién y del pandeo local del alma y del ala, las ecuaciones

son la siguientes:

Py = AgFy (3.1)
B, = ¢B = ¢ AgF, con ¢, =0.85 (3.2)
Para A, < 1.5:
F.. = (0.658%)F, (3.3)
Para A, > 1.5:
R, = (0.877) i (3.4)
2z )Y

Donde ¢. es el factor de resistencia a compresién P, es la resistencia nominal a

compresion; A es el area de la seccion recta del elemento F, es la tension de

fluencia del material y A, es la esbeltez del elemento, cuya expresion de célculo es:

KL [fy

1. =
¢ rn |E

(3.5)

Siendo K el factor de longitud efectiva, L la longitud lateral no arriostrada del
elemento, r el radio de giro con respecto al eje de pandeo, y E el modulo de

elasticidad del material.

Ambas ecuaciones para F.. incluyen los efectos estimados de los esfuerzos

residuales y de la falta de rectitud inicial de las columnas. La ecuaciéon (3.3) hace
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referencia a las columnas que fallan por pandeo inelastico y la ecuacién (3.4) a

columnas que fallan por pandeo eléstico.

En la figura 3.1 se puede ver la representacion grafica de estas ecuaciones, en

donde esta relacionada la resistencia nominal dividida entre la resistencia de

fluencia, con la esbeltez.

Columnas cortas

I Columnas intermedias

Columnas largas

1.00

0.80 =

P,/ (Af))

0.20 ~

0.00

0.00

0.60 +

0.40

(intervalo inelastico) | (intervalo eldstico o de Euler)

.~ Formula inelastica

Foérmula de
A =15 Eules o pandeo
R "ela’srico -
1.50 2.00 2.50 3.00

Esbeltez 7.

Figura 3. 1 Representacion Grafica, resistencia nominal de fluencia con la esbeltez “Curva

pandeo”

3.2.2 Factor de longitud efectiva K

La longitud efectiva de una columna se define como la distancia entre puntos de

momento nulo en la columna, o seas, la distancia entre sus puntos de inflexién El

factor de longitud efectiva K tiene su importancia en el calculo de la longitud efectiva

KL, en donde K es el factor de longitud efectiva. K es el numero por el que debe

multiplicarse la longitud de la columna para obtener su longitud efectiva. Su

magnitud depende de la restriccion rotacional en los extremos de la columna y de la

resistencia al movimiento lateral de ésta.

Columnas con condiciones de extremos diferentes tienen longitudes efectivas

completamente diferentes. Si una columna esta articulada en sus extremos como se

muestra en a) en la figura 3.2, su longitud efectiva es igual a su longitud real y K es
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entonces igual a 1.0. Si los extremos estan perfectamente empotrados, sus puntos

de inflexion(o puntos de momento nulo) se localizan en los cuartos de la altura y la

longitud efectiva es igual a L/2 como se muestra en b) de la figura 3.2; K es

entonces igual a 0.50.

KL=1L

= &
7’
K=10
(a)

KL =0.5L

7

K = 0.050
(b)

K=0.70

(c)

Figura 3. 3 Longitud efectiva de columnas

Como se puede observar entre menor sea la longitud efectiva de una columna,

menor sera el peligro de que se pandee y mayor su capacidad de carga. En c) de la

figura 3.2 se muestra una columna con un extremo empotrado y el otro articulado, la

K para esta columna es tedricamente igual a 0.70. En la figura 3.3 se ve que la

longitud efectiva excedera a la longitud real de la columna, ya que la curva elastica

tomara en teoria la forma de la curva de una columna doblemente articulado de

longitud doble y K seréaigual a 2.0.

J=)

\
[
I \1\

Lz columna se encuerntra en esta

posicion despues del ladeo y de
Ia rotacidn de las juntas

Figura 3. 2 Longitud efectiva en columnas
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En la tabla 3.4 que se presenta aqui y que se encuentra en el LRFD como Tabla C-
C2.1 presenta los factores de longitud efectiva recomendados cuando se tienen
condiciones ideales aproximadas. Se proporcionan en la tabla dos grupos de valores
de K; uno de ellos es el factor teorico y el otro el valor recomendado para el disefio,

basado en el hecho de que no son posibles las condiciones de articulacion y

empotramiento perfecto.

Las lineas interrumpidas

muestran la forma pandeada ! / |
de la columna | | | J,l'l
I‘.I‘ I/ / I|I l."f
berrrrrd T
l 1 l |
Valor K tedrico 0.5 07 1.0 10 20 20
Valores recomendados de
disefio cuando las 0.65 0.80 12 1.0 210 20

condiciones reales son
parecidas alas ideales

Rotacian y traslacion inpedidos
Simbolos para las Ratacion libre y traslacion impedida
condiciones de

disefio Rotacion impedida y traslacion libre

—-a—

Ratacion y traslacion libres

Tabla 3. 4 Longitudes efectivas de columnas

Varios métodos racionales estan disponibles para calcular la longitud efectiva de las
columnas en un marco no arriostrado con suficiente precision. Estos van desde una
simple interpolacion entre los casos idealizados que se muestran en la tabla 3.4 a
procesos analiticos muy complejos. Una vez que el proceso de seleccion de los
miembros estructurales se ha hecho, el uso del cuadro de alineacién en la Figura
3.4, que se encuentra en el LRFD en el capitulo C de sus comentarios, proporciona
un meétodo bastante rapido para determinar los valores adecuados de K. Sin
embargo, debe tenerse en cuenta que este cuadro de alineaciébn se basa en

suposiciones de condiciones idealizadas que rara vez se dan en las estructuras

reales. Estas suposiciones son las siguientes:
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e El comportamiento es puramente elastica.

e Todos los miembros tienen seccion transversal constante.

e Todas las juntas son rigidas.

e Para marcos arriostrados, rotaciones en los extremos opuestos de las vigas
son iguales en magnitud, produciendo una sola curvatura flexion

G, K Gg G.4 K Gs
500 —+1.0 = 200 b 0 r
100 3 = 10.0 1000 =100 1000

504 _ Cso 0.0 7 T 500

3 £ 00 ] 300

207 709 Fao s
i - 200 40 200
20 4 L L 20 L
100 dag | 100
T 08 30 ] * Cag
30 1 2.0
10 . C 10 70 4 1 7.0
0.8 - T Los 6.0 6.0
0.7 - 07 50 5.0
6 - - B T L
08 T+o7 vé 40 don Lap
05 05 ] i L
04 o 30 - L =1
03 - F03 20 - T -0
Los 115 i
02 Fo2
1.0 1.0
0.1 T 0.1 -
0- Los Lo 0- L Lg
Desplazamiento lateral blogueado Desplazamiento lateral sin bloqueo

Figura 3. 4 Cuadro de alineacién para determinar factor de longitud efectiva en columnas de
marcos arriostrados v no arriostrados lateralmente

Los subindices A y B hacen referencia a las uniones en ambos extremos del

elemento. La definicion de G viene dada por:

_ ZU/L)
%(Ig/Lg)

Donde 2 indica la suma de todos los elementos rigidamente conectados a la unién y

G (3.6)

situados en el plano en donde de esta considerando el pandeo de la columna; I es

el momento de inercia de cada elemento y es calculado con respecto al eje

perpendicular al plano de pandeo: y L, es la longitud de cada elemento medido
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desde el punto A a la union B. Los subindices ¢ y g son usados para hacer

referencias a columna y viga, respectivamente. El AISC LRFD manifiesta que si la
base de una columna no esta conectada rigidamente a la zapata. G Tenderia
tedricamente al infinito, pero un valor de 10 podria ser considerado en el disefio
practico. Si por el contrario, la base de la columna esta rigidamente conectado a la
zapata, el valor tedrico de G tenderia a cero; en este caso, se podria considerar un

valor G igual a 1.
3.2.3 Resistencia a flexion pura

En las especificaciones del LRFD, define a la resistencia de la flexion nominal M,
como el valor mas bajo obtenido de acorde con los estados limites de a) fluencia: b)

pandeo lateral; c) pandeo local del patin; y d) pandeo local del alma

Como parte del disefio, sera necesario comprobar que las relaciones ancho-espesor
de los elementos que componen la seccion trasversal de la barra no excedan los

limites, 1, y A,.

El fendmeno de pandeo local puede ser evitado limitando la relaciébn ancho y
espesor de los patines y almas de la seccion en donde se limitan a los siguientes
valores maximo, tomados de la tabla B5.1 de las especificaciones del LRFD.

Para patines:

Ap = b—f < & (3.7)
te \/Fy
Para almas:
p o= 620 (3.8)

En esta ultima expresion, h es la distancia entre las puntas de los filetes en las
partes superiores e inferior del alma (figura 3.5), es decir, el doble de la distancia

entre el eje neutro y la cara interior del patin de compresiéon menos el filete o radio

de la esquina; b es el ancho del patin y t es el espesor del patin.
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Figura 3. 5 Distancia entre las puntas de los filetes en las partes superiores e inferior del alma

Estas expresiones garantizan que el pandeo local no se producird y que las

secciones serdn compactas, por lo cual un disefio por analisis plastico es permitido

siempre que la tensién de fluencia no supere a 65 klb/pulg? (=~ 450MPa)

Al hacer célculos en el tema de flexion pura se toman en consideracion distintos

intervalos que se pueden dividir en tres zonas, que se pueden observar en la figura

3.6, que dependen de sus condiciones de soporte lateral.

M (Mmomento nominal
resistente de la viga)

Pandeo plastico
{zona l)

Pandeo inelastico  Pandeo elastico
(zona Il} (zona lll)

- Longitud =in soporte lateral del
b
patin de compresion)

Figura 3. 6 Momento nominal en funcién de la longitud, no soportadas lateralmente, del patin de
compresion
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En el LRFD aparte de las longitudes L, y L, se emplea la longitud L, que es la

distancia entre puntos arriostrados contra el desplazamiento lateral del patin
comprimido o0 entre puntos arriostrados para prevenir el giro por torsiéon de las
seccion recta; esta longitud es obtenido directamente conociendo las condiciones de

contorno de la viga.

3.2.3.1 Zonal, pandeo plastico, (Momento plastico total)

Si se tiene un soporte lateral continuo o estrechamente espaciado, las vigas se
pandearan plasticamente y quedara en lo que se a clasificado como zona |, si se
ensaya este tipo de viga, encontraremos que a un se puede cargar hasta que se

alcance el momento plastico y se redistribuyan los momentos, siempre que la

separacion entre los soportes laterales no exceda el valor Lp.

Para vigas compactas arriostradas lateralmente con L, < Lp Unicamente se aplica

el estado de limite de fluencia.

M, = Mp = FyZ < 1.5My (3.9
M, = ¢pMy,
Con
¢, = 0.90
My =M, = Fny (3.10)

Cuando una seccion de acero tiene un gran factor de forma, pueden ocurrir

deformaciones inelasticas apreciables bajo cargas de servicio si la seccion se
disefia de manera que Mp se alcanza bajo la condiciéon de carga factorizada. Por
esto en las especificaciones del LRFD capitulo F limita la cantidad de tal
deformacion para secciones con factores de forma mayores que 1.5. Esto se logra
limitando Mp a un valor maximo de 1.5My por lo tanto dependiendo del estado
limite de fluencia, la resistencia de un elemento sometido a flexion pura queda

determinado al multiplicar al momento plastico Mp por el factor de resistencia a

flexion ¢, cuyo valor es igual a 0.90.
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En un analisis elastico, la longitud sin soporte lateral L;, no debe exceder el siguiente

valor Lp, con esto el LRDF propone identificar el estado limite que predomina

calculando las siguientes longitudes:

3007,
p =
Fyf

(3.11)

Donde Lp es la maxima longitud lateral no arriostrada que, para el caso de una
distribucion uniforme de momento, limita la zona en donde se dara la resistencia

plastica de toda la seccion; Fyf es la tension de fluencia de los aceros del patin; 7y,

es el radio de giro del eje menor

3.2.3.2 Zona ll, Pandeo inelastico

Conforme se incrementa la separacion de los soportes de las vigas empezaran a
fallar inelasticamente, bajo momentos menores y quedaran en la zona Il, hasta que

finalmente falle antes de que se alcance en cualquier punto el esfuerzo de fluencia,

longitud maxima sin soporte lateral con la que a un se puede alcanzar Fy en un

punto es el extremo del intervalo inelastico, se denota como L,

Para vigas compactas no arriostradas lateralmente con L, < L, < L,, el pandeo

lateral inelastico podria ocurrir en el elemento y se aplican los estados limites de

fluenciay el pandeo lateral

Puesto que el pandeo lateral ocurre en elementos que flecta con respecto al eje
mayor de inercia, no se debe aplicar el estado limite de pandeo lateral a elementos
sometidos a flexién en el eje menor ni a elementos cuyas secciones son circulares o
cuadradas; siendo para estos casos, aplicable solamente el estado limite de fluencia.

Para el caso del estado limite de pandeo lateral, se emplean las siguientes

expresiones, las cuales son validas para secciones doblemente simétricas y

secciones canales




ParaL, < L,:

Ly,—L,
M, = Cy |M, — (M,—M,) T )| S Mo (3.12)
r—hp
Donde:
12.5M
C, = max (3.13)
2.5M,gy + 3My + 4Mp + 3M,
M, = F, Sy (3.14)
Con
fyf - ﬁ
f1 Es el menor valor de (3.15)
fyw
1, X
L =22 1+ /1 + X, f2 (3.16)
f
Con

x, =2 |E9A (3.17)
S| 2

2
X, = C—W(S—X) (3.18)
L, es la maxima longitud lateral no arriostrada que limita la zona en donde se dara el
pandeo lateral inelastico; 7;, es el radio de giro del eje menor; S, es el modulo
resistente con respecto al eje mayor; A es el area de la seccién recta; Iy es la

inercia con respecto al eje menor; | es la constante de torsion; Cy, es la constante

de pandeo; F) ¢ y F,,, son las tensiones de fluencia de los aceros del patin y del

alma, respectivamente; F,. es la tension residual de compresion en el patin, y es
igual a 10 Klb/pulg? para perfiles laminados y 16.5 Klb/pulg? para perfiles
soldados; E y G son los moédulos de elasticidad y de cortadura del acero,
respectivamente (E = 2900 Klb/pulg?y G = 11200 Klb/pulg? ) C,, Este termino es

un coeficiente de momento que se incluye en las formulas para tomar en cuenta en

cuenta el efecto de diferentes gradientes de momento sobre el pandeo torsional

lateral.
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El valor de C; se determina con M., es el momento mas grande en un segmento

no soportado de una viga, en tanto que M,, Mg, M. son, respectivamente, los

momentos en el punto 1/4, 1/2, 3/4 del segmento.

3.2.3.3 Zonalll, pandeo elastico

Finalmente, si L, > L,, la seccién se pandeara elasticamente antes de que se

alcance el esfuerzo de fluencia en cualquier punto y quedaran en la zona lll, al
crecer esta longitud, el momento de pandeo se vuelve cada vez mas pequefio. Al

incrementar el momento, esta se deflexiona trasversalmente mas y mas hasta que

se alcance un valor critico para el momento M,

El momento critico o momento flexionante M., en una viga esta formado por la

resistencia torcionante (llamada comudnmente torsibn de St. Venant) mas la

resistencia al alabeo de la seccion.

En las especificaciones del LRFD, se presenta la ecuacion clasica para determinar

el momento de pandeo por flexo-torsion llamado M., esta es:

Paral, > L,:
dpMy,, = PpMer < PpM (3.19)

TE\?
M. = Cb L EL,GJ] + (Lb) L,,C, (3.20)

CpS, X N2 X2x
“—1j1 22 (3.21)

M., =
Ly /7y 2(Ly /1)’

En donde X;, X, se pueden obtener de las ecuaciones (3.17) y (3.18).

La expresién (3.19) que se emplea para calcular el momento critico elastico, asume

que la carga esta aplicada en el eje centroidal de la viga. Si la carga se aplica en el

patin superior no arriostrado (patin comprimido por flexion) se producird un efecto
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desestabilizador en el elemento ocasionando un momento critico menor; por el

contrario, si la carga actia en el patin inferior no arriostrado (patin traccionada por

flexion) se producird un efecto estabilizador dando lugar a un momento critico mayor.

Para la carga aplicada en el patin superior no arriostrada, el LRFD recomienda en el

capitulo F de sus comentarios, usar un valor de X, igual a cero para estimar,
conservadoramente el valor reducido del momento critico elastico.

La figura 3.7 muestra la grafica de la variacion del momento nominal M,, frente a la

longitud L;,, en donde se aprecia, para el caso de una distribucion de momento

uniforme (C, = 1), las tres zonas principales definidas por las longitudes L, y L,, la

primera zona corresponde a la plastificacion de la seccidén [expresion (3.9)] y se

encuentra marcada por la longitud Lp; la segunda zona corresponde al pandeo

lateral inelastico, en donde la variacion del M,, esta representado por una linea recta

trazada entre los limites establecidos por Lp y L, [expresion (3.12)] y la tercera zona

corresponde al pandeo lateral elastico en donde M,varia siguiendo la curva de

momento critico elastico [expresion (3.19)].

CM,
\\
\\
N — M, pars C,=1
My
& M Cp>1
-, B n para_ .D}
" _ ST
MJJ < N
\ — Mg para Cy=1
GM, -
N ~ Mg, para Cp>1
M
Piastico Inelastico Elastico
I
Lp Lm ‘r-r

. £y

Figura 3. 7 Grafica de la variacion de momento nominal Mn en funcién de la longitud lateral no arriostrada Lb
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Para otras distribuciones de momento, M, obtenida multiplicando el momento

nominal correspondiente a la distribucion del momento uniforme, por el factor Cj;

pero sin que M,, no debe superar el momento plastico Mp, De esta manera , se
permite a M), llegar al momento M,, cuando se tiene longitudes L; mayores a Lp

tal como se indica en la curva trazada con lineas discontinuas para €, > 1.

3.2.4 Momentos de primer orden y segundo orden para

elementos sometidos a flexo-compresion

Cuando una viga-columna esta sometida a momentos a lo largo de su longitud no
soportada, ella se desplazara lateralmente en el plano de flexion. El resultado sera
un momento secundario o incrementado igual a la carga de compresién axial
multiplicado por el desplazamiento lateral o excentricidad. En el calculo de este
momento, se requiere la inclusion de efectos perjudiciales de segundo orden de

compresion axial, los momentos P§ y PA.

En la figura 3.8 podemos ver que el momento del miembro se incrementé una
cantidad Pyé&. Este momento ocasionara una deflexion lateral, y asi sucesivamente

hasta que se alcance el equilibrio.

Si un marco esta sujeto a ladeo, o sea que lo extremos de las columnas puedan

moverse lateralmente entre si, apareceran otros momentos secundarios adicionales.

En la figura 3.9, el momento secundario producido por el ladeo es igual a PyA. Se

supone por las especificaciones del LRFD que el momento es:




MZ = Mlt + PuA (3.22)

Y\ El momento sera -

\ incrementado por el e
\ momento de // El momento sera
\ 4 .
\ segundo orden P, 8 ’,' incrementado por el
5 ! . momento de
1
<l
! M, =M,, + P, L ! segundo orden P,A.
U
1
] =BM
"’ 1%nt Mlt = HL
III M2=Mlt+PuA
A __!'_* = B, My,
P,
Py
Figura 3. 8 Columna en un marco no Figura 3. 9 Amplificacién del momento de una
arriostrado columna arriostrada contra ladeo

La resistencia por flexion total requerida de un miembro debe ser igual por lo menos
a la suma de los momentos de primer y segundo orden. Se dispone de varios

métodos para determinar esta resistencia requerida.

Las especificaciones del LRFD establece que podemos 1) efectuar un analisis de
segundo orden para de terminar la resistencia por carga maxima factorizada o 2)
usar un andlisis de primer orden y amplificar los momentos obtenidos con algunos

factores de amplificacion llamados B; y B,.

Si se efectta un analisis de segundo orden, este debe de tomar en cuenta la
interaccion de los efectos de las cargas factorizada. Es decir, debemos considerar

combinaciones de las cargas factorizada actuando al mismo tiempo.

En las especificaciones del LRFD capitulo C, indica que los momentos de segundo

orden M,,, deben ser determinados haciendo dos andlisis de primer orden en ambos
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usando un analisis elastico, donde se analice un marco que se supone arriostrado

de manera que no pueda ladearse (Mnt) y en el segundo se analizara de nuevo el
marco, permitiéndole el ladeo (M;;). En el primer andlisis a los momentos se les
conocen comoM,,; y se multiplicaran por un factor de amplificacién llamado B, para
tomar en cuenta el efecto Py 3. En el segundo andlisis a los momentos se les conoce
como M;; y se multiplicaran por un factor de amplificacion llamado B, para tomar en

cuenta el efecto Py A. El momento final en un miembro particular sera:
M, = B;M,; + B,M,, (3.23)

Donde el factor B;se puede obtener de la expresion:

C
B, = ’”Pu >1 (3.24)
1 —_u
Pel
Donde
A,F.
P, = /glzy (3.25)
C
Con

KL\ |F, I
A, = (E)J; (326) ¥y Ag= (3.27)

Sustituyendo estos valores en la expresion (3.25). [ y KL se toman ambos en el

plano de flexion determinado de acuerdo con las especificaciones del LRFD C2.1

para un marco arriostrado tenemos:

I
= b n2El
Pey = Z = (KD)? (3.28)
N
T E

Siendo P,; la carga critica de Euler correspondiente al plano de flexién, y es

calculada asumiendo que el elemento forma parte de un marco arriostrado

lateralmente. Con esta suposicion el LRFD recomienda que el factor de longitud

efectiva de pandeo deba ser igual a la unidad.




Para el factor B, se tiene:

1
B, = A (3.29)
, 1- 30 (si)
@)
1
Z Pe2

Donde A, es la deflexion lateral y h es la altura o distancia al nivel inferior; En la
primera ecuacion ), P, representa la resistencia axial necesaria por todas las
columnas del piso en cuestion A, /L corresponde al indice de ladeo del pisoy Y H

es la suma de todas las fuerzas horizontales de piso que produce A,p.

El valor de P,, es la resistencia del pandeo de Euler n2EI/(KL)? con k determinado

en el plano de flexion para marco no arriostrado.

Los valores mostrados para ). P, y Y. P,, son para todas las columnas del piso en
cuestion. Esto se considera necesario porque el término B, se usa para amplificar
los momentos de las columnas por ladeo. Para que el ladeo ocurra en una columna
en particular, se requiere que todas las columnas del piso se ladeen
simultaneamente. El valor ), H usado en la primera expresion B, representa la suma
de las cargas laterales que actuan arriba del piso en consideracion. Para calcular la

razon A, /> H podemos usar cargas factorizadas o no factorizada.

En la figura 3.10 se muestra el procedimiento para determinar los momentos M,,; y

M, . Las cargas verticales P;, P,, P; y las cargas horizontales V;, V,, V5 actuando
en un marco no arriostrado, son aplicadas, por separado, a los dos modelos de
marcos indicados en dicha figura. En el primer modelo se aplican las cargas
verticales del marco original y unas reacciones horizontales ficticias Ry, R,, R3
aplicadas a cada planta para arriostrar lateralmente al marco original; luego, se

realiza un analisis de primer orden para determinar las reacciones horizontales

ficticias y los momentos M,,; de cada elemento del marco. Posteriormente, en el
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segundo modelo, correspondiente al marco no arriostrado lateralmente, se aplican

las cargas horizontales del marco original y, en sentido contrario, las reacciones
horizontales ficticias. Los momentos M;; de cada elemento también son obtenidos al

realizar un andlisis de primer orden

P P
1 1
, VR YR,
P LP
2 : AR R,
£ LP
3 3
V, R, R,
Mar{/‘o a Marco arriostrado para Marco no arriostrado
original = calcular M s + para calcular M ;;

Figura 3. 10 Modelos de marcos para determinar los momentos M,,, y M,,

Para el caso de un elemento que forma parte de un marco arriostrado, el valor del
momento M;, seria igual a cero; mientras que, el valor del momento M,,; seria

obtenido por un andlisis de primer orden realizado en el marco arriostrado (marco

original).

Una vez obtenidos los valores By, B,, M,; y M}, se utiliza la ecuacion (3.23) Para

determinar el momento maximo de segundo orden M, que se produce en el

elemento.

Estos factores son tedricamente aplicables cuando las conexiones estan totalmente

restringidas o cuando ellas no estan restringidas en lo absoluto.

La ecuacion 3.23 a menudo da como resultado un estimado conservador del

momento maximo de segundo orden en la viga-columna. Esto se debe a que el

momento amplificado resultante del efecto P§ (el termino B;M,;) y el momento
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amplficador resultante del efecto PA (el termino B,M;;) no suelen presentarse en la

misma seccion. El efecto PA siempre magnifica los momentos de extremos. El
momento maximo elastico de no traslacion de segundo orden, B;M,;, podria ocurrir
dentro de la longitud del miembro, como lo evidencia el hecho de que el parametro
B; es mayor que 1. En efecto a medida que la fuerza axial aumenta o que el
miembro se vuelva mas esbelto, hay una mayor probabilidad de que el momento

B;M,,; no ocurra en el extremo del miembro.
3.2.5 Factor C,,

En la seccién 3.2.4 se trato el tema de la amplificacion de momentos debido a las

deflexiones laterales y se presentaron los valores By, B,, con los que se pueden
estimar los incrementos de los momentos. En la expresion para B; se incluyo un

termino C,, llamado factor de modificacion. El factor B; de amplificacion fue
desarrollado para el maximo desplazamiento lateral posible. En muchas ocasiones
del desplazamiento no es tan grande y B; sobre amplifica el momento de la columna
y en consecuencia el momento tiene que ser reducido con el factor C,,. El propdésito
del factor de modificacion es cambiar o reducir el momento amplificado cuando la

variacion de los elementos en la columna es tal que B; (factor de amplificacion)

resulta demasiado grande.

Los factores de modificacién se basan en la restriccion rotacional en los extremos

del miembro y en los gradientes de momentos en los miembros. En las

especificaciones C1 del LRFD incluye dos categorias de C,, .

En la categoria 1, los miembros estan impedidos de traslacion en sus juntas o ladeo
Yy NO estan sujetas a cargas trasversales entre sus extremos. Para esos miembros el

factor de modificacion esta basado en un andlisis de primer orden.

C, = 0.6 04M1 3.31
m — . . M2 (' )
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En donde M, /M, es la relacién del menor al mayor momento en los extremos de la

longitud sin soporte lateral en le plano de flexibn que se esta considerando. La
relacion es negativa si los momentos general curvatura simple en el miembro y

positiva si generan curvatura doble en él.

La categoria 2 se aplica a miembros sujetos a carga trasversales entre sus nudos y

gue estan soportados contra traslaciones de sus nudos en el plano de carga.
Las especificaciones del LRFD estipula que el valor C,, debe tomarse como:

e Para miembros con extremos restringidos C,, = 0.85

e Para miembros con extremos no restringidos C,,, = 1.0

Los valores para C,, para la categoria 2 pueden determinarse de los valores en la
tabla 3.4 que es una reproduccién de la tabla C-C1.1 de las especificaciones del
LRFD.

En las expresiones dadas en la tabla 3.5. B,, es la carga axial factorizada de la
columna P,;, es la carga de pandeo elastico para una columna arriostrada para el

eje respecto al cual la flexion esta siendo considerada.

m2El
for = Ly

m IR

u
1.0 -0.2 1-02—

P
—-02 | 1-02-2%

el

P. p L, ,
>, * | 04 1-04-" -7—*—'4- 03 | 1-03-%
P, Peq
Pu H
'I I' —04|1-04—
0 P

el

Tabla 3. 5 Factores de modificacion para vigas—columnas sujetas a cargas trasversales entre sus apoyos




3.2.6 Momento critico elastico a pandeo lateral M,

En el AISC LRFD definen al momento critico elastico de pandeo lateral como:

T TE\*
M, =Cy— |ELG] + (—) L,C,

Ly Ly
Donde L, es la longitud de pandeo lateral y C, es el factor de momento uniforme
equivalente, G es el modulo de elasticidad por cortante del acero e igual a
11200 ksi, J es una constante de torsion (pulg?) y C, es la constante de pandeo
(pulg®). Los valores de J y C, se presentan en la tabla de Torsion Properties
(propiedades de la torsidén) en la primera parte del Manual LRFD para secciones

laminadas.

Esta expresion es aplicable a miembros con seccion I compactas con doble simetria,
a canales cargadas en el plano de sus almas y a secciones I de simetria simple con
sus patines de compresion mayores que los de tensién .En las secciones F1.1.2.2by
F1.1.2c de las especificaciones del LRFD de presentan también expresiones para
M. en el intervalo elastico para otras secciones como la rectangular solida, la

seccién en cajon la seccién Ty la seccién de doble angulo.

No es posible que ocurra el pandeo lateral torcionante si el momento de
inercia de la seccion respecto al eje de flexibn es igual o menor que el
momento de inercia fuera del plano. En consecuencia, el estado limite de
pandeo lateral torcionante no es aplicable a perfiles flexionados respecto a
sus ejes menores, ni a perfiles con I, <I, , ni a perfiles circulares o

cuadrados .A demas la fluencia rige si la seccién es no compacta.

El C, puede obtenerse a partir de la siguiente expresion la cual es aplicable a

cualquier distribucion de momento. Con referencia a la Fig. 3.11 el factor de

momento uniforme equivalente es igual a:




12.5M,,4

Cb=

2.5M gy + 3M, + 4Mj + 3M,

Donde M,,,, €s el momento mas grande en un segmento no soportado de una viga,
en tanto que My, Mgz y M. son, respectivamente, los momentos en los puntos
1/4,1/2 y 3/4 del segmento, todos estos valores son absolutos, es decir, positivos

sin considerar el signo de los momentos flectores

Mmax

Mmax
Figura 3. 11 Valores de momento

3.2.7 Resistencia de “VIGAS-COLUMNAS”

En las especificaciones del LRFD en la seccién H se dan las siguientes ecuaciones
de interaccion para perfiles simétricos sujetos simultaneamente a flexién y a tension
axial. Esas ecuaciones también se aplican a miembros sujetos a flexion y a

compresion axial.

u

Si 5P, > 0.2
¢1:1;n +g<¢f1&ix * ;ﬁ}iy) =10 (3.33)

Si ¢}:’;n <0.2
Zdian ¥ <fj,wztzx * ;ﬁ;y) =10 (3.34)
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Estos términos se han definido previamente B, ese la resistencia requerida a

compresion; M,, son las resistencias requeridas a flexién e incluyendo los efectos del
momentos de segundo orden (apartado 3.2.4); B, y M, son las resistencias
nominales a compresion y a flexién (apartado 3.2.1 y 3.2.3), respectivamente; ¢. y
¢, son los factores de resistencia a compresion y a flexion, respectivamente, cuyos

valores son 0.85 y 0.90, respectivamente.

En el LRFD estas ecuaciones de interaccion son describen una curva bi-lineal
(figura 3.12) de resistencia y toman en cuenta todos los estados limites ultimos de un
elemento flexo-comprimido como son la resistencia “en plano” de los elementos que
flecta con respecto a su eje fuerte o eje débil, la resistencia de sus elementos que
flecta con respecto a su eje fuerte y la resistencia espacial de los elementos
sometidos a una combinacion de esfuerzo axial de compresion y flexion bi-axial.

También son validas para la flexion uni-axial es decir, cuando M,, =0 6 M,, = 0.

PR, |
|
|
|
|
|
|
|
|

P, |
|
|
|

P, B M, |

b P OpM, |

|

020P | — o ___ > L]

|

1A M 4,

2¢an ¢an |

|

y 090, M, oM,

Figura 3. 12 Interaccion entre la fuerza axial de compresién y el momento

Una de las ventajas de estas ecuaciones de interaccién es que son aplicables a

“vigas—columna” de marcos arriostrados y no arriostrados. Otra de las ventajas de

las ecuaciones de interaccion del LRFD es que se evita la necesidad de evaluar por
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separado los estados limites ultimos, especialmente en los casos donde el factor G,

es menor ala unidad, si se mantiene el valor del efecto de segundo orden B, , por

encima dela unidad (expresion 3.24)
3.2.8 Resistencia a esfuerzo cortante

Para completar el proceso de disefio de una “viga-columna” se debe comprobar que
los esfuerzos cortantes producidos por una distribucion de momentos no superen la
resistencia cortante de la seccion. Esta comprobacion estructural es mas importante

en elementos de tramos cortos y en aquellos que soportan cargas concentradas.

En el LRFD en el apéndice G3 de sus especificaciones se propone unas

expresiones para el disefio por fuerza cortante con campo de accion de tension:

h k.,
a) Para — <187 |—
tw wa

V, = 0.64,,F,y, (3.35)
h Ky
b)Para — > 187 |—
tw yw
V, = 0.64,F, <c+ -G ) (3.36)
T 1151+ (a/h)? '

Donde C, es el radio de tension critica del alma, de acuerdo con la teoria de pandeo,
I}, es la resistencia nominal cortante, h es, para perfiles laminados la distancia entre
patines menos los radios del acuerdo entre patin y alma, y es para secciones
soldadas, la distancia entre patines, t,, es el espesor del alma; A,es el area del
alma en pulgadas cuadradas, que debe ser calculando multiplicando todo el canto

del perfil por el espesor del alma. E,,, es la tensién de fluencia del alma en

yws
kilb/pulg? es el coeficiente de pandeo del alma, que se determina de la siguiente

manera:

(3.37)




salvo que se tomara Ky = 5 cuando a/h > 36 a/h > [260/(h/t,)]?

Siendo a la distancia entre rigidizadores trasversales. Para perfiles con alma no

rigidizadas se debe tomar K, = 5

El coeficiente C, se determina:

k, h k,
a) para 187 <—< 234 |—
wa tw wa

187/k,/F,
C, = W (3.38)
h k,
b)Para — > 234 |—:
tw wa
44,000k,
Chp=———— 3.39
Y= /e o (3:39)
3.2.9 Ecuaciones alternativas para el disefio de “vigas-

columnas” a las de interacciones

El LRFD en el apéndice H de sus especificaciones propone ecuaciones alternativas
para las formulas de interaccion (3.33) y (3.34), plantea usar dos ecuaciones no
lineales, que solo son usadas para elementos de marco arriostrado, estas
ecuaciones son menos conservadoras que las formulas de interaccion bi-lineal,
especialmente en los casos en donde las f“vigas-columnas” son cargadas
espacialmente; estas ecuaciones son la (2.9) y (2.15) fueron indicadas en los
apartados 2.7.6.1 y 2.7.6.2, y son empleadas para controlar el estado limite de
fluencia y para controlar la estabilidad estructural del elemento respectivamente.

3.2.10 Disefio preliminar de vigas-columnas: arriostradas y

sin arriostrar

El disefio de vigas-columnas implica el uso de un procedimiento de tanteos. Se
seleccién una secciéon de prueba y luego se revisa con la ecuacion apropiada de

interaccion. Si la seccidbn no satisface la ecuacién o si esta sobre disefiada, se

escoge otra seccion y se aplica otra vez la ecuacion de interaccion. El objetivo de lo




gue resta de esta seccion es mostrar como escoger desde el principio una seccion

mas o menos adecuada.

El método usado para escoger secciones que resistan momento y carga axial es el
“Método de la carga axial equivalente o de la carga axial efectiva” En este método, la
carga axial (B,) y el momento flexionante (M,, y/o M,,) se reemplazan por una
carga conceéntrica ficticia P, equivalente a la carga axial real de disefio mas el

momento de disefo.

Por medio de ecuaciones se convierte el momento flexionante en una carga axial
equivalente P’, que se suma a la carga axial real de disefio B,. El total de P',, + B,
es la carga axial equivalente o efectiva B, ¥y se usa para adoptar las tablas de
columnas del Manual LRFD para escoger una seccién de prueba. En la ecuacion
para B,., que siga, m es un factor dado en la tabla 3.6 y que es la tabla 3.2 en la

parte 3 del manual LRFD.
Bieq = By + My,ym + My,mu (3.40)

Para aplicar esta expresion se toma un valor de m de la seccion de primera
aproximacion de la tabla 3.6 y u se supone igual a 2. Al implicar la ecuacién los
momentos M, y M,, deben estar en klb — pie De la ecuacion se despeja B, Y se
selecciona para esa carga, una columna de las tablas para columnas cargadas
concentricas luego se despeja nuevamente B, usando un valor revisado de m de
la parte de aproximaciones subsecuentes de la tabla y el valor de u se toma de las
tablas para columnas para la columna seleccionada inicialmente. Se selecciona otro

perfil y el proceso se continua hasta que m y u se estabilizan(es decir hasta que el

tamafio de la columna seleccionada no cambie)




Diserio Preliminar de "Vigas-columna”
Fy = 36 ksi, Fy = 50 Ksi

Valores de m

A 36 ksi 50 ksi

KL(fty |10 (12 |14 |16 | 18 | 20| 22and J 10 |12 | 14 | 16 | 18 | 20 | 22 and
over over

1st Aproximacion

Todas |20(19 (1817 |16]| 15 1.3 19(18|17 16| 14|13 1.2
las formas

Subsecuente aproximacion

W4 31|23 (1714 (11]1.0 0.8 24 (18 (14|11 (10|09 0.8

W6 3212721 (1.7 (14]12 1.0 28 (22 (17|14 (11|10 0.9

W8 28|25 |21 (18|15 (13 1.1 2522 (18|15 (13|12 1.1

W38 2512322201818 1.4 24 (2220|117 (15|13 1.2
W10 2112011918 |1.7|186 1.4 20119118 |17 |15 |14 1.3
W12 1711716115 15] 14 1.3 17116 (15|15 (14 (13 1.2
W14 1901514114 13|13 1.2 15114 (14 (13|13 |12 1.2
This table is from a paper in AISC Engineering Joumnal by Uang, Wattar, and Leet (1990).

Tabla 3. 6 Disefio preliminar de “vigas-columnas”

Por altimo es necesaria revisar la columna de prueba con la apropiada ecuacion de
interaccién dadas en las expresiones 3.33 0 3.34. La ecuacién de la carga axial
equivalente muestra secciones que resultan conservadoras. Por esta razon el
proyectista puede escoger una seccion con el método de la carga axial equivalente y
luego usar la ecuacion de interaccion en una seccion uno o dos tamafios mas

pequena.

La aplicacion de esta ecuacion dan resultados econdmicos en el disefio de vigas-
columnas a menos que el momento sea muy grande en comparacion con la carga
axial. En estos casos, los miembros seleccionados seran capaces de soportar las

cargas y momentos, pero pueden resultar antieconémicos.

3.3 Diseno estructural del EC3

3.3.1 Analisis global

El EC3 (2005), recomienda en sus apartados 5.2 un analisis global tomando en

consideracion, los efectos de la geometria deformada de la estructura, la verificacion
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de la estabilidad global de los marcos o de los elementos individuales, considerando

las imperfecciones y los efectos de segundo orden:

En el apartado 5.2.1 se recomienda considerar los efectos de la geometria

deformada:

En general las solicitaciones en las estructuras pueden ser obtenidas por uno de los

meétodos siguientes:

— Analisis en primer orden, utilizando la geometria inicial de la estructura
— Analisis en segundo orden: tomando en consideracion la influencia de la

deformacion de la estructura

Puede utilizarse el analisis de la estructura en segundo orden, cuando aumentan los
efectos de las acciones o modifica la respuesta estructural global de forma

significativa.

Para el analisis de primer orden puede utilizarse cuando las deformaciones tienen
una incidencia despreciable, tanto como en el incremento de las solicitaciones, como
sobre el comportamiento estructural general. Dicha condicibn puede suponerse

satisfactoria si se cumple:

_ ter
Fga

Acr > 10 para andlisis elastico

Fer

> 15 para andlisis plastico
Fgq

Aoy =

En donde «., es el coeficiente por el que resulta necesario multiplicar las cargas de
calculo para provocar la inestabilidad elastica del modo de pandeo global de la
estructura; Fz; es la carga de calculo actuando sobre la estructura, en la hipotesis
dela carga considerada; F,,. es la carga critica de inestabilidad elastica para el

pandeo de la estructura segan un modo global, calculado con las rigideces elasticas

iniciales, para la hipotesis de carga considerada.




Si de acuerdo con lo anterior, debe considerarse la influencia de la deformacién de

la estructura en la verificacion de la estabilidad global, deberia aplicarse el
procedimiento descrito en el apartado 5.2.2 del EC3 (2005) el cual recomiende uno

de los tres procedimientos descritos a continuacion.

El primero consiste en realizar un analisis global de todo el marco, considerando los
efectos de segundo orden (P—A) y (P—9), las imperfecciones del marco
traslacional y las imperfecciones de cada elemento. Con este procedimiento solo se

requiere verificar la resistencia de la seccion mas solicitada.

El segundo procedimiento permite realizar un andlisis global de todo el marco,
considerando parcialmente los efectos de segundo orden (P—-6) y las
imperfecciones de los elementos no son tomados en cuenta en el andlisis global, la
estabilidad de cada elemento deberad ser verificado. Para llevar a cabo esta
verificacion el EC3 (2005) permite emplear una longitud de pandeo igual a la longitud
del elemento, siempre que los esfuerzos de los extremos del elemento, los cuales
son obtenidos de un andlisis global de la estructura, incluyan los efectos globales
de segundo orden (P — A) y la imperfeccién global del marco. Adicionalmente a esta
verificacion de la estabilidad, es necesario verificar también la resistencia de la

seccion en los extremos del elemento.

El tercer procedimiento propone emplear el método de la columna equivalente para
evaluar la estabilidad del marco y de los elementos estructurales. Este método
implica que el valor de la longitud de pandeo correspondiente a cada elemento, debe
ser calculado acorde con el modo de pandeo global del marco, en donde se
considera el comportamiento rigido de los elementos y de las uniones, la presencia
de las rotulas plasticas y la distribucién de las fuerzas de compresion producidas por
las cargas de disefio. Con este procedimiento, los esfuerzos internos que deben ser

usados tanto en la verificacion de la estabilidad de los elementos, son calculados

acorde con la teoria de primer orden sin considerar las imperfecciones.




3.3.1.1 Imperfecciones en el andlisis global de la estructura

Los efectos de las imperfecciones deben ser considerarse de manera apropiada de
acuerdo al EC3 (2005) en su apartado 5.3, donde se incluyen las tensiones
residuales y las imperfecciones geométricas, tales como verticalidad y alineacién en

la estructura.

La geometria del modelo de calculo debera ser el resultado de incorporar a la
geometria teorica de la estructura, las imperfecciones geométricas equivalentes,
establecidas de forma que produzcan los efectos méas desfavorables. En general, es
necesario estudiar la posibilidad de pandeo global de la estructura en su plano y

fuera de él, aunque de forma no simultanea.

Para obtener las imperfecciones laterales globales equivalentes de un marco
estructural figura 3.13, el EC3 (2005) en el apartado 5.3.2, se considera un

desplome lineal en altura dado por:

1) 200 (3.41)
Con
2 2 < <1.0 (3.42)
a, = — ero —<a, <1. .
h N p 3 h
1
a, = (0.5 (1 + E) (3.43)

Donde h es la altura en metros de toda la estructura; y m es el nimero de columnas

por piso incluyendo solamente las columnas que llevan una carga Ng,; superior al

50% de la media.




Figura 3. 13 Imperfeccion en marcos

En el analisis de la inestabilidad global de las estructuras traslacionales, debera ser
considerada, ademas de la imperfeccion global de la estructura asociada al
desplome, la influencia de las imperfecciones a nivel local de las barras cuando

éstas sean esbeltas y se cumplan las dos condiciones siguientes:

1. Que al menos uno de los dos nudos extremos del elemento no se
pueda considerar como articulado.
2. Que su esbeltez adimensional, en el plano de pandeo considerado,

calculada como barra biarticulada en sus extremos, sea tal que:

Ay

A>05
Ngq4

(3.44)

Esta condicién equivale a que el axial calculo del elemento, Nz, para la
hipétesis de carga analizada sea superior al 25% de su carga critica de
Euler N,.

En dichos casos puede adoptarse una curvatura inicial equivalente en

los elementos comprimidos afectados, con forma parabdlica de

segundo grado y una flecha maxima e,.




La imperfeccién a nivel elemento tiene una forma sinusoidal, y su amplitud e,
depende de las curvas de pandeo, del tipo de analisis estructural a realizar y de la

longitud del elemento (tabla 3.7).

Curva de pandeo acorde a Andlisis elastico Analisis plastico

ao L/350 L/300

L/300 L/250
b L/250 L/200
c L/200 L/150
d L/150 L/100

Tabla 3. 7 Imperfecciones en los elementos

Los efectos de las imperfecciones laterales globales y de las curvaturas iniciales en
los elementos comprimidos pueden asimilarse a unos sistemas de fuerzas
horizontales equivalentes figura 3.14, proporcionales a las cargas verticales
aplicadas en la hipotesis de carga correspondiente, y estimadas como sigue para

cada elemento:

e Para el caso de defectos iniciales de desplome de elementos comprimidos:

Hyy = ¢Ngg

e Para curvaturas iniciales en piezas comprimidas cuando haya que

considerarlas:

_ 8NEdeO’d ] _ 4'IVEdeO,d
qta = 1z Hig = -




l v v M 4Ngqeo,
—> ¢Ngq L
N\ 8Ngaeo,
::> eO,d‘ > L 12 :
P
4NEqeo,
A T <«— PNgq T T L
Ngq Ngq Ngq Neq
Figura 3. 14 Sistemas de fuerzas horizontales equivalentes
3.3.2 Disefo para la Resistencia a compresion pura

En el apartado 6.2.4 del EC3 (2005), El valor de calculo del esfuerzo axial de

compresion N, es cada seccion trasversal debe cumplir:

Nga

Nc,Rd

<1 (3.45)

En el apartado 6.3.1.1 del EC3 (2005), Un elemento comprimido deberd ser

comprobado frente a pandeo como sigue:

N
B <1 (3.46)
Np ra

La resistencia de calculo de la seccion trasversal para un esfuerzo axial de

compresion N, g, debe calcularse con la expresion 3.51 y es valida para secciones

trasversales de Clase 1,2 6 3.
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Para determinar el maximo valor de Ng; que puede soportar el elemento,

Ngd max = XAfy (3-47)

El factor y de la expresion (3.47) se obtiene:

1
S — x<1 (3.48)
¢+ -1
Con
¢ = 0.5[1+a(1-0.2) + 2?] (3.49)
_|Af, m2El
A= N—Ci ; Con Ncr = T (350)

La resistencia de un elemento sometido a compresién axial pura es determinada con

las siguientes expresiones las cuales son validas para secciones de Clase 1,2y 3:

Para la resistencia de la seccién

A
Nipa = i (3.51)
Ymo
Para la resistencia al pandeo:
A
Ny g = X2 (3.52)
Ym1

Donde yuo Y Ym1 SON los factores de seguridad parcial tanto para a resistencia de la
seccion como para la resistencia al pandeo respectivamente, y son mayores o

iguales a la unidad el EC3 (2005) recomienda utilizar yyo =1y yy = 1.

El factor y de la expresion 3.52 tiene la funcion de reducir la resistencia plastica Af,
debido a la aparicién del pandeo de flexion y es siempre menor o igual a la unidad.
Este factor depende de la esbeltez adimensional 1 y del factor de imperfecciéon «a,

gue a su vez depende de las curvas de pandeo.

Gmadepmits w0 |6 o la

Factor de imperfeccion a 0.13 0.21 0.34 0.49 0.76

Tabla 3. 8 Factores de imperfeccion para curvas de pandeo




La figura 3.15 presenta las cinco curvas de pandeo del EC3 (2005) ay,a,b,cy d. La

curva a, solo se emplea en algunas secciones conformadas con acero de alta
resistencia; la curva d se emplea en perfiles H laminados cuando el espesor del

patin es mayor a 100 mm, o en perfiles I soldados cuando el espesor del patin es

mayor a 40 mm.

Para una esbeltez adimensional 2 menor o igual a 0.2, no habra reduccion de la
resistencia plastica de la seccion puesto que las curvas de pandeo del EC3 dan un
factor y igual a 1 en este caso, el pandeo no se producira en el elemento, y por lo

tanto la resistencia de este elemento quedaria determinado al calcular la resistencia

de este elemento de la seccién (expresion 3.52)

Curvas de pandeo

1.0000

0.9859
m 0.9701

0.9513
m 0.9276
0.8961
m 0.8533
H 0.7961

0.7253

0.6482
71 0.5732
0.5053
0.4461

B8 0.3953
k51 0.3520

1.0000 1.0000
0.9775 0.9641
0.9528 0.9262
0.9243 0.8842
0.8900 0.8371
0.8477 0.7837
0.7957 0.7245
0.7339 0.6612
0.6656 0.5970
0.5960 0.5332
0.5300 0.4781
0.4703 0.4269
0.4179 0.3817
0.3724 0.3422
0.3332 0.3079

1.0000
0.9491
0.8973
0.8430
0.7854
0.7247
0.6622
0.5998
0.5399
0.4842
0.4338
0.3888
0.3492
0.3145
0.2842

1.0000 [itv4 0.3150
0.9235 [EE 0.2833

0.8504 0.2559

0.7793 |7 0.2323

0.7100 0.2117
0.6431 [N 0.1937
0.5797 0.1779
0.5208 0.1639

0.4671 (7258 0.1515
0.4189 WA 0.1404
0.3762 |77/ 0.1305
0.3385 [72tf 0.1216
0.3055 [ 72:F 0.1136
0.2766 (=308 0.1063

0.2512 .

0.2994
0.2702
0.2449
0.2229
0.2036
0.1867
0.1717
0.1585
0.1467
0.1362
0.1267
0.1182
0.1105
0.1036

0.2781
0.2521
0.2294
0.2095
0.1920
0.1765
0.1628
0.1506
0.1397
0.1299
0.1211
0.1132
0.1060
0.0994

Tabla 3. 9 Valores de las curvas de pandeo (EC3)

0.2577
0.2345
0.2141
0.1962
0.1803
0.1662
0.1537
0.1425
0.1325
0.1234
0.1153
0.1079
0.1012
0.0951

0.2289
0.2093
0.1920
0.1766
0.1630
0.1508
0.1399
0.1302
0.1214
0.1134
0.1062
0.0997
0.0937
0.0882




Curvas europeas de pandeo
1.2 4

1.0
0.8
0.6

0.4

Factor de reduccién

0.2

0.0 T T T T T T T T T 1
-3.11E-1503 06 09 12 15 18 21 24 27 3

Esbeltez adimensional

Figura 3. 15 Curvas europeas de pandeo EC3

Para calcular la resistencia al pandeo de un elemento comprimido, primero se
determina, usando la tabla 3.10, La curva de pandeo que le corresponde a la
seccion recta; luego, se determina el factor de imperfeccion a con la tabla 3.8;
posteriormente, se calculan la esbeltez adimencional [expresion (3.50)] y el factor x
[expresion (3.48)] o (fig. 3.14) por ultimo, se calcula la resistencia N,gq con la
expresion 3.52. La resistencia del elemento seria igual a la menor de las
resistencias N.rq ¥ Nprq- Este procedimiento también es valido cuando el pandeo
torsional o pandeo flexo-torsional predomina en el elemento; en este caso la carga
N, de la expresion 3.50 sera reemplazada por la carga critica del pandeo

predominante y el factor de imperfeccion o serd determinado de las tablas 3.8 y

3.10, usando la curva de pandeo del eje z — z.
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Pandeo Curvas de pandeo

Tipo de seccion Limites S235 S420
j S355 S275
Seccion doble T | h/b > 1.2:
laminada ty < 40mm y-y a ao a
z Z-7 b ao a
=]
£y E—' 40mm < tr < 100mm vy b a b
Z-Z c a b
N h/b <1.2:
i t; < 100mm g b . b
Z-Z c a b
| tr > 100mm y-y d c d
Z
Z-Z d c d
Seccion doble T
soldada t; < 40mm yy b b b
z 2 Z-Z c c
Y——¥ yi jy y-y c c c
ty > 40mm
te) Tt Z-7
“zcoicres huecas laminada en caliente cualquiera a a a
[
i conformada en frio lqui b b b
N\ ™ ‘ utilizando f,,* cualquiera
i I
/ ) conformada en frio
- L\TJJ = iy " cualquiera c c c
utilizando f,,,
Secciones de cajon | En general cualquiera b b b
soldadas
A Soldadura gruesa y
Sl
L . h/t, <30 Z-Z c c c
Secciones en U, T y macizas
[‘; =F Cualquiera c c c
I \ -

Tabla 3. 10 Determinacién de curva de pandeo

3.3.3 Disefio para la Resistencia a flexion pura

En el apartado 6.2.5 del EC3 (2005), El valor de calculo del momento flector My, en

cada seccion trasversal debe cumplir:

Mgq
<1 (3.53)
Mc,Rd
M
i B <1 ; comprobado frente a pandeo lateral (3.54)
b,Rd
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Para determinar el maximo valor que puede alcanzar al momento aplicado M, g4

antes de que suceda el pandeo lateral.

My,Ed max = XLTWel,yfy ( 3.55)

Se puede escribir la siguiente ecuacion sencilla para evaluar el estado limite de

pandeo, con la expresion anterior.

My Ed
| 3.56
)(LTWel,yfy ( )

La resistencia de calculo a flexion alrededor de un eje principal de una seccién

trasversal se determina como sigue:

o g Wyfy
Para la resistencia de la seccion: M pq = ” (3.57)
Mo
W,
Para la resistencia al pandeo: Mp pg = XL)T/—yfy (3.58)
M1

Donde W, es el modulo de resistencia de las seccion, si la secciéon es de Clase 1 6 2

sera plastica, si la seccion es de Clase 3 seré elastico.

3.3.3.1 Coeficiente del pandeo lateral

Expresiones validas para secciones I laminadas y soldadas equivalentes:

1 1
Xt = pero xir <1, xir < /TT (3.59)
¢rr + \/d)lz,T —0.751; 1
Con ¢.r = 0.5[1 + a7 (A,r — 0.4) + 0.754%;] (3.60)
Usando la definicion de la esbeltez adimencional:
_ W, f.

L= |22 3.61

w= |57 (3.61)

Con estas ecuaciones, se reduce la resistencia plastica a flexion cuando los valores

de esbeltez adimensional 1, son mayores a 0.4




Para determinar el factor de imperfeccion «a;;, que se muestran en la tabla 3.11 se

propone el uso de tres curvas de pandeo tabla 3.12 las cuales son seleccionadas

dependiendo de la relacién canto —base de la seccion 1.

0.49

Factor de |mperfeCC|on ar 34

Tabla 3. 11 Factores de imperfeccion para curvas de pandeo LT

7 pandeo

Secciones-| h/b <2 b
laminadas h/b> 2 c

| Secciones-| h/b < 2 c
soldadas h/b > 2 d

Tabla 3. 12 Seleccion de la curva de pandeo (Ecu. 3.59)

Otra ecuaciébn mas conservadora que la anterior, y que tiene la ventaja de ser
aplicada a todo tipo de secciones, que se encuentra igualmente en el EC3, emplea
cuatro curvas de pandeo (tabla 3.13), las cuales reducen la resistencia plastica a

flexion cuando los valores de 1,7 son mayores a 0.2

1
X = <1 (3.62)
¢rr + ‘/d)l%T — iy
Con ¢LT = 05[1 + aLT(A_LT - 02) + A_%T] (363)

De la tabla 3.11 se toman los valores de a; .

Secciones-I h/b <2 a
laminadas h/b> 2 b
Secciones-| h/b < 2 ©
soldadas h/b > 2 d
Otras secciones - d

Tabla 3. 13 Seleccion de la curva de pandeo (para la Ecu. 3.66)
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3.3.3.2 Efecto del Diagrama de momento variable

Las curvas de pandeo mostradas anteriormente estan relacionadas en base a un
diagrama de momento uniforme que actia a lo largo de toda de la viga. Para otros
tipos de diagrama, los valores y;r son mucho mas altos debido a que se reducen las
zonas de plastificacion del elemento, lo cual produce una mayor capacidad de carga,
por esto se proponen una ecuacion para determinar un nuevo factor de reduccion, el

cual se conoce como factor de reduccion modificado x;1 moa :

X
Xir moa = % <1 (3.64)

Con
f=1-0501-k)[1-2(Zr—08)"| <1 (3.65)

Donde k. es un factor de correccidbn que toma en cuenta la variacion de los
momentos flectores a lo largo de la viga, este factor es tomado de la tabla 3.14. Los
factores y,r y f usados para determinar y;r m.q deben ser calculados con la

esbeltez 1, correspondientes a la forma del diagrama de momento de la viga.

Diagrama de Diagrama de Diagrama de
momento momento momento

1 B _Ad | 090 b = 0.77

M —_— —_— —

oYM 133033y 4 091 . 0.82
| = i1 . #

Tabla 3. 14 Valores de k.

Para determinar el factor de reducciéon y;r se proponen dos procedimientos los

cuales se citan a continuacion:

El primer procedimiento emplea la expresién (3.62) y es aplicable en casos
generales, las curvas de pandeo LT, cuya formulacion es equivalente a la de curvas

de pandeo de una columna, pueden ser usadas el vigas con cantos muy grandes

gue estan fuera del rango de las formas de las secciones laminadas y pueden ser

-0 T120 L_



usadas en los casos donde los efectos de las restricciones en los enlaces son

tomados en cuenta en la determinacion del M,,.

El segundo procedimiento utiliza la expresiéon (3.59) y se aplica solamente a
secciones-I laminadas y soldadas equivalentes, no se aplica a secciones con cantos
muy grandes porque el comportamiento estructural serd dominado por el

desplazamiento lateral del patin comprimido

Para considerar lo efectos de los diagramas de momento no uniforme, se permite el
uso del factor de reduccion modificado y,r moq €N €l segundo procedimiento y en el

primer procedimiento no se indica a pesar de que es recomendado.

Para la determinacion de la resistencia al pandeo de un elemento sometido a flexion
pura, primero se selecciona , usando la tabla 3.11 o la tabla 3.12 (dependiendo del
procedimiento elegido) la curva de pandeo que le corresponde a la seccion recta; a
continuacion se determina el factor de imperfeccién a; con la tabla 3.10; después
se calcula la esbeltez adimensional (expresion (3.61)) y el factor y;; (expresion
(3.62)) para el primer procedimiento, o (expresion (3.59)) para el segundo
procedimiento; posteriormente se determina el factor y;r moq (€Xpresion (3.64)) si
se esta trabajando con el segundo procedimiento por ultimo se calcula la resistencia
M, rq (expresion (3.58)). La resistencia del elemento sera igual a la menor de la

resistencia M, rq Y Mp rqg-
3.34 Momento critico elastico a pandeo lateral M,

El momento critico elastico es directamente afectado por factores como son:
las propiedades del material como modulo de elasticidad y modulo de cortadura; las
propiedades geométricas de la seccidn recta como la constante torsional, constante
al pandeo, momento de inercia respecto al eje menor; las propiedades de la viga
como su longitud y las restricciones a la flexion lateral y al pandeo en los apoyos; y
el tipo de carga y su posicion respecto al centro cortante de la seccion. Para

contemplar los diferentes diagramas de momentos flectores, se utiliza el factor de
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momento uniforme equivalente C¢; (FMUE). ElI momento critico elastico

correspondiente a cualquier diagrama de momento es calculado multiplicando este
factor por el momento critico elastico de un elemento bi-articulado sometido a

momento flector uniforme.

En vigas con doble simetria en su seccion y cargados a su centro cortante el EC3
presenta la siguiente ecuacion para calcular el momento critico elastico a pandeo

lateral:

Mg, = C;

2 2 2
n Elzj<k> Ly  (KL)?GI, (3.66)

&2 \k,) T, T 2L

Las condiciones de enlace del elemento son introducidas por medio del coeficiente a
la flexion lateral k y del coeficiente de pandeo k,. ky k, son iguales a la unidad
cuando el enlace es libre de flecta lateralmente y libre de pandeo respectivamente; y
son iguales a 0.5 cuando el enlace se le restringe la flexion lateral y el pandeo
respectivamente. Todos los parametros que intervienen en el calculo del momento
critico elastico, exceptuando el factor (C,, son definidos ya que dependen de las
propiedades geométricas del elemento, las condiciones de enlace y las propiedades
del acero. El C; el EC3 brinda valores que dependen de la distribucion de momentos
flectores y del grado de restriccion a la flexion lateral en los enlaces extremos del

elemento.

3.3.4.1 Distribucioén lineal de momento

De acuerdo con el EC3, el valor de C; para un a viga simplemente apoyada con un
k =1 y con una distribucion lineal de momento, es determinada con la siguiente

ecuacion:
C, = 1.88 — 1.40¢ + 0.521)> siendo C; < 2.70 (3.67)

El EC3 también proporciona valores tabulados en funcién del pardmetro y para los

casos con flexion lateral libre (k = 1) e impedida (k = 0.5) en los apoyos extremos

del elemento estos valores son los de la tabla 3.15.
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1.00 0.75 050 025 0.00 -025 -0.50

A L0ae ) 1.000 1122 1310 1.562 1.880 2262 2.700 2.700 2.700
1.000 1.141 1323 1563 1.879 2281 2704 2927 2.752
ST 1000 1305 1514 1788 2150 2.609 3.093 3.093 3.149

Tabla 3. 15 Factor €4 para distribucién lineal de momento
3.3.4.2 Distribucion no lineal de momento

Para la distribucion no lineal de momento se brindan valores de C; para cinco casos

especificos de cargado los cuales son:

Diagrama de

1.132

~ ~ \_// 0.5 0.972

N Y 10 1285
F— % — 0.5 0712

¢ . ) 1.0 1.365
- - 05 1070

Tabla 3. 16 Factor €, para distribucién no lineal de momentos

Diagrama de C

1.565
\/- o 5 0.938
* 1.0 1.046

é_ = / 05 1.010

Tabla 3. 17 Factor €4 para distribucion no lineal de momentos

Los valores de C; de la tabla 3.16 y 3.17 para la viga bi-empotrada sometida a carga

uniformemente distribuida, no estan referidos al momento maximo que se produce

en los extremos de la viga sino al momento que se produce en el centro del claro.
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Por lo tanto estos valores deben multiplicarse por dos cuando son comparados con

los valores de (C; de otras normas.
3.3.5 Resistencia de una “viga-columna”

La resistencia de un elemento sometido a esfuerzo axial por compresion y flector

uni-axial debe ser verificada con el siguiente criterio para secciones de Clase 1y 2:
Mgy < My pqg (3.68)

Donde My, es la resistencia del momento plastico de disefio reducida por la

presencia del esfuerzo axial Ngg.

Se proporcionan criterios para determinar si el efecto del esfuerzo axial Ng; es
despreciable, de tal forma que si se cumplen, la resistencia My z4 sera considerada

igual a la resistencia plastica My, rq

Paraelejey —y

0.5hy,t
Ngg < 0.25N,; pa y Ngg < 0-3hy tufy (3.69)
Ymo
Paraejez —z
h,,t
Npg < — why (3.70)
Ymo

Para determinar el momento My, Se emplea la siguiente expresion la cual es

valida para secciones 1 6 H doblemente simétrica

(1-n)
MN,y,Rd = Mpl,y,Rd m =< Mpl,y,Rd (3.71)
Con
N A —2bt
n=—2 , a= u pero; a<0.5 (3.72)
Ny ra A

Cuando el elemento esta sometido a una combinaciéon de esfuerzo axial de

compresion y flector bi-axial el EC3 sugiere verificar la resistencia de la seccion con

la siguiente ecuacion de interaccion:
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M, zq 1 l M,z 1P
y!Ed z,Ed
+ <1 3.73)
[MN,y,Rdl My 7 ra (
Con
a=2 y f=5n=>1 (3.74)
Paran<a
My ra = My 2 ra (3.75)
Paran>a
n—a\2
Myzra = Mpizra [1 - (1 — a) ] (3.76)

Por dltimo para verificar la resistencia de la seccion en los elementos de Clase 3, se

propone usar la siguiente ecuacion:

Oxfd = (3.77)
MO

Siendo o, g4 la tension longitudinal maxima.

3.3.5.1 Reduccion de la resistencia de una “viga-columna” por la
presencia de esfuerzo cortante

Se recomienda reducir la tension de fluencia £, en el area de cortante para verificar

la resistencia de la seccion de una “viga-columna” cuando el esfuerzo cortante Vg,

supera el 50% de la resistencia plastica a cortante V, g,. Esta reduccion es

calculada con la siguiente expresion:

1-p)fy (3.78)
Con

V 2

p= < = - 1) (3.79)

Vpl,Rd

Donde
My, paper. + My ga1zq
Vea = L

Veaq, €S el esfuerzo cortante maximo. La resistencia plastica a cortante se determina:




A, Iy

V3
Vprra = ——— (3.80)
Ymo
Con
A, = A= 2bty + (L, + 21)tf (3.81)
3.3.6 Ecuacion de Disefio para la resistencia a pandeo

de las “VIGAS-COLUMNAS”: Método 1 del EC3

La formulas de interaccion del Método 1 fueron deducidas, en principio,
considerando la teoria elastica de segundo orden y analizando el comportamiento “in
plane” de colapso. Después, estas formulas fueron implementadas con el objetivo de
evaluar el comportamiento espacial de colapso y el comportamiento elastico-platico
del elemento, considerando el pandeo lateral, estas ecuaciones tienen la
peculiaridad de poseer coeficientes especificos que toman en cuenta cada

fendmeno de inestabilidad que se produce en le elemento estructural.

3.3.6.1 Ecuacion de interaccion del Método 1

Forma general de la ecuacion de interaccion propuesta por el Método 1 del EC3

N C M
LU m B <1 (3.82)

Con

(3.83)

Para la combinacién de esfuerzo axial de compresion y flexién bi-axial, la expresion

(3.82) se convierte en:




N, C M C M
Ed + i, Nmy y,Ed Nmz z,Ed <1 (3.84-)
XyNpira 1— Ed/ Moy ra 1 — Ed | Mgy, Ra
cry Ncr,z
N, C M C M
Ed +u, Nmy y,Ed Nmz z,Ed <1 (3.85)
XzNpira 1— Ed/ Moy ra 1 — Ed | Mgz ra
cr,y Ncr,z
Con
_ Ngq
1 Ncr,y
= 3.86
cry
_ Ngq
1 /NCT,Z
Uy = (3.87)

B _ XZNEd
1 /N,

Las expresiones (3.84) y (3.85) evaluan la resistencia al pandeo con respecto a los
ejes y —y y z—z respectivamente los factores C,,, y C,, son los factores de

momento equivalente del Método 1, los cuales son determinados al considerar un

diagrama sinusoidal de momentos los cuales se veran mas adelante.

3.3.6.2 Comportamiento elastico-plastico de las “vigas-columnas” sin
desarrollar pandeo lateral: Método 1

El formato general del Método 1, usado en el pandeo elastico a flexién, ha sido

extendido al comportamiento elastico—plastico. Esto ha implicado que muchos

conceptos empleados en la teoria elastica sean aun aplicables en el rango

inelastico. La siguiente expresion es muy parecida a La expresion (3.82) en donde

el término M, rq €S reemplazado por CMy,; rq:




N C M
B 4w m <1 (3.88)

XNpira _ Ngqg CMpira —
1="/n,,

El factor de plasticidad C toma en cuenta la interaccion elastico-plastico “in plane”
entre el momento uni-axial aplicado y la fuerza axial de compresion. Cuando la
fuerza axial es muy pequefia o cuando la resistencia del elemento este gobernada
por el comportamiento a flexién pura el factor de plasticidad C tendera a la unidad.
Cuando la longitud del elemento tiende a cero, el factor de amplificacién y los

factores y y u soniguales a 1, por lo tanto la expresion (3.88) queda:

Ngq4 N Mgq
XNpira  CMpira

<1 (3.89)

El factor C deberd tender a la inversa del factor de forma, por lo tanto el factor C

debe estar en funcion de:

Wpl T Wel

C=fl— Nga,Crs A, .. | = (3.90)
Wel

Cuando el elemento es sometido a una combinacion de esfuerzo axial de

compresion y flexion bi-axial. Las expresiones (3.84) y (3.85) dadas en el apartado

anterior solo son validas para secciones de Clase 3. Para de clase 1 6 2 se emplea

lo siguiente expresiones que toman en cuenta los efectos inelasticos en el elemento:

(3.91)
NEd + u Cmy My,Ed a, sz Mz,Ed ] <1
Xprl,Rd Y 1— NEd/ nyMpl,y JRd 1-— NEd/ Cszpl,z JRd B
Ncr,y NCT,Z
] (3.92)
NEd + " ,B’ Cmy My,Ed sz Mz,Ed <1
XzNpira 7|7 1= NEd/ CoyMpry ra 1 — NEd/N CrzMpy, ,RdJ B
cr,y cr,zZ
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Los subindices en los factores C sirven para indicar los planos en donde se produce

la flexion y el pandeo. De esta forma, los factores C,, y C,, tratan los efectos de
plasticidad en la interaccion N — M cuando el plano de flexién coincide con el plano
de pandeo; mientras que los factores C,, y C,, tratan los efectos de plasticidad

cuando el plano de flexion es perpendicular al plano de pandeo. El Método 1

propone las siguientes expresiones para definir los factores de plasticidad:

1.6 _ _ W,
Ci=1+w; —1) [2 ——C%i(Amax + A%nax)] Ny > —= (3.93)
w; Wi
CT%L i _gnax w; Wy ;
C.i=1 —1)|2 — 14 T2% >0.6 |22 3.94
ij + (WJ ) [ W}-5 Np = Wi Wy, ( )
Con
Ngg
Npr = N_ (395)
plLRd

Donde lo subindices i y j hacen referencia a los planos principales del elemento
Anmax €S la mayor esbeltez adimensional escogida entre iy y 1,. La relacion
Ngq/Nprq ha sido introducida en estas expresiones porque la interaccion elastica
plastica de N — M es diferente en elementos esbeltos sometidos a valores elevados
de carga axial de compresion que en elementos cortos sometidos a valores bajos de
carga axial de compresién. Cuando se tienen diferentes solicitaciones de carga
transversales, los elementos no pueden desarrollar la misma resistencia elastica-
plastica, por esta razon los factores de plasticidad dependen también de la
distribucion de momentos flectores, la cual es considerada por medio de los factores
de momentos equivalentes C,, los cuales se veran mas adelante. La condicion
impuesta a los factores C;; y C;; de las expresiones (3.93) y (3.94) fue realizada con
el objetivo de limitar el momento resistente CM,,; 4 de tal forma que este no llegue a
ser menor al momento elastico de disefio M, ;. w €s el factor de forma, que es

definido como la relacién entre el momento plastico y el momento correspondiente a

la aparicion de la primera fluencia en la fibra extrema, y cuyo valor no debe superar a
1.5:




Wy,
w=-—<15 (3.96)

El factor (w — 1) de las expresiones (3.93) y (3.94) representan el méximo potencial
disponible de resistencia a flexion medido desde la elasticidad pura hasta la
plasticidad total. Los otros coeficientes que aparecen en estas expresiones han sido
obtenidos por calibracion.

Finalmente, para tomar en cuenta la no linealidad existente entre los momentos

My rq Y M, gq s€ han introducido los coeficientes a’ y g'en las expresiones (3.91) y

(3.92):

"=0.6 z 3
(04 . 3 ( 97)
5’—06 3.98
. w, ( . )

3.3.6.3 Comportamiento elastico-plastico de las “Vigas-columnas” con
pandeo lateral: Método 1

Para el desarrollo de las formulas de disefio del Método 1, se simplifico la ecuacion

tedrica, haciendo uso de coeficientes que tomen en cuenta los diferentes efectos del

comportamiento al pandeo lateral. El formato propuesto por el Método 1 para vigas—

columnas con secciones de clase 1y 2 es la siguiente:

(3.99)
N, C c’ M C M
Ed + .Uy mLT ~ my yv,Ed + o Nmz z,Ed <1
Xprl,Rd XLt 1 — Ed/N ny,model,y ,Rd 1— Ed/ Cyz,model,z,Rd
cry cr.z
(3.100)
NEd + 1 B, CmLT C,my My,Ed sz Mz,Ed <1
Xszl,Rd “ Xt 1 — NEd/N Czy,model,y Rd 1 — NEd/ sz,model,z JRd -
cry cr.z




Estas ecuaciones suponen, implicitamente, que los conceptos de longitud de

pandeo, Factor de amplificacién, y factor de momento equivalente pueden ser aun
aplicables cuando el pandeo lateral es posible.

Una expresion modificada del factor de momento equivalente (', ha sido
introducida en las expresiones anteriores, de tal forma que los valores de C'y,,

tenderan a la unidad cuando el efecto de la carga axial de compresion es
despreciable frente al efecto del momento flector aplicado al eje mayor y tenderan a

los valores de C,,,, cuando el efecto del momento flector aplicado en el eje mayor es

despreciable frente al efecto de la carga axial a compresion:

aLT\/g_y

C'my = Cmy + (1= Cpy) T+ airye (3.101)
y
Con
M A
y,Ed
g, = (3.102)
Y NEd Wel,y
y
1
ar=1-->0 (3.103)
Iy

El coeficiente a;r permite un a suave transicién entre el comportamiento de una

seccién abierta y el de una seccion hueca:

El factor C,,;r de las expresiones (3.99) y (3.100) toman en cuenta la influencia de la

fuerza axial de compresién en el fenébmeno del pandeo lateral y es definido con:

a
Coir = C'5y =4 >1 (3.104)

(=", ) (1=,

Con:




Debido a que el fendmeno del pandeo lateral influye también en la obtencion de la

fluencia a lo largo del elemento, los factores de plasticidad deben ser modificados a:

16 , - , W,,
CY;V,mod =1+ (Wy B 1) {[2 ——C %ny(’lmax + A%nax)l Npr — bLT} 2 ely (3.105)
Wy ply
Cz 12 w. Wl
Cyzmoa =1+ (W, — 1) Kz — 14%) ny, —cir| = 0.6 /W—iw;i (3.106)
Cr%ty/iznax Wy Wel y
C =1+wy—-1[|2-14———|np —d7| 206 | ——— 3.107
zy,mod — ( y ) [( Wy pl LT w, Wpl,y ( )
6 2 T 12 Wel,z
sz,mod =1+ (Wz - 1) [2 - _sz(/lmax + Amax) - eLT] npl = (3'108)
w, Wpl,z
Con
= M Ed Mz Ed
byr = 05,742 —= (3.109)
1 1 M plLy,Rd M pl,z,Rd
/1% My ga
cr = 10a - 3.110
LT Lr 5 j‘ /13 C myXLTMpl,y,Rd ( )
AO My Ed MZ Ed
d.r =2a a—— ' ' 3.111
1 1 0.1 -i-_)l‘é C myXLTMpl,y,Rd szMpl,z,Rd ( )
A M
er = 1.7a,; — y.Ed (3.112)

0.1+ /Tg C,myXLTMpl,y,Rd

Donde 1, es la esbeltez reducida de pandeo lateral correspondiente al caso

particular de una viga sometida a momento flector uniforme.

Para las secciones de Clase 3, se emplea en mismo formato de las expresiones
(3.99) y (3.100), con la diferencia de que en lugar de utilizar el momento plastico
resistente se utilice el momento eléstico resistente y los factores de plasticidad y los
coeficientes a’ y B’ son iguales a 1 en estas expresiones puesto que las secciones

de Clase 3 se comportan elasticamente:

| |

N C o M C M
Ed +ﬂ | mLT my y,Ed mz z,Ed

<1 (3.113)

cry

XyNpira ° l Xt 1 — NEd/N Meiy ra 1 — NEd/ Mel,z,RdJ




| |

!
N Ed | CmLT C my M y,Ed sz Mz,Ed

<1 (3.114)

cr,y

— 1t
N, _ Ngq M _ Ngg M
XzWNpi,Rd l XLt 1 /N ely Rd 1 /Ncr,z el,z ,RdJ

3.3.6.4 Factor del momento equivalente del Método 1

En las expresiones anteriores del Método 1 se toco el tema de los factores G, y

Cmz, Que son denominados factores de momento equivalente.

Estos factores multiplican el momento maximo de primer orden, obtenido del
diagrama real de momentos flectores, para obtener el mdximo momento de segundo

orden.

Estos factores de momento y los factores del C,, de los apartados 2.7.7 y 3.2.5
tienen la misma funcion, pero no son iguales en magnitud porque los factores de
momento equivalentes son deducidos utilizando un diagrama sinusoidal de
momentos, mientras que los factores C,, de los apartados 2.7.7 y 3.2.5 son

deducidos a partir de diagramas de momento uniforme

En la figura 3.16 se ilustra en procedimiento empleado por el Método 1 para obtener
el factor de momento equivalente. EI maximo momento amplificado resultado de la
aplicacion de la carga de compresion axial en la “viga-columna” real, es igual al
maximo momento amplificado de una columna similar sometida a una distribucion

sinusoidal de momento.

Figura 3. 16 Diagrama de momento de segundo orden y diagrama de momento sinusoidal




El factor de amplificacion, que aparece en las formulas de interaccion, corresponde

al caso de un elemento sometido a una distribucion sinusoidal de momento, por lo
cual el uso de esta distribucion sinusoidal esta justificada. Este factor de

amplificacion es:

1

- 3.115
1- NEd/Ncr ( )

Cuando se tiene una columna sometida a una distribucion de momento constante, el

valor exacto del factor de amplificacion ese calculado con la siguiente expresion:

1

T
cosj,/NEd/Ncr

Las expresiones (3.115) y (3.116) dan resultados muy similares cuando la fuerza

(3.116)

axial Ny; es muy pequefa. Sin embargo la diferencia entre los resultados de ambas
expresiones es significativa cuando Nz, se acerca al valor critico N,,.. Esta diferencia
puede ser minimizada al tener valores apropiados de C,, deducidos de un diagrama

sinusoidal de momento.

El método 1 propone usar la siguiente expresion aproximada cuando se tiene una

distribucion lineal de momento

Ngq
N, cr

Cmn =0.794+0.21y + 0.36(x — 0.33) (3.117)

Como se puede apreciar esta expresion no solo depende de la distribucion de
momentos flectores sino también de la relacion Ng,;/N... Cabe resaltar que esta
relacion de esfuerzo axial no aparece en las expresiones del LRFD ni en las dadas
por el Método 2 del EC3

Para “vigas —columnas” sometidas a cargas transversales y momentos aplicados en

los extremos del elemento, el Método 1 recomienda usar las siguiente expresion

n2EIS N
Cn=1+ < °_ 1) £d (3.118)

LM, Ner




Donde M, es el maximo momento flector de primer orden; y §, es la maxima flecha

gue se produce en el elemento por la aplicacion de los momentos de primer orden.

3.3.7 Ecuacion de Disefio para la resistencia a pandeo
de las “VIGAS-COLUMNAS”: Método 2 del EC3

Esta ecuacion se caracteriza por poseer un nimero reducido se coeficientes, lo cual
simplifica el procedimiento de calculo para predecir la capacidad al pandeo de los

elementos.

La ecuacion de interaccibn y sus factores de interaccion fueron inicialmente
deducidos del comportamiento elastico de una “viga-columna” en pandeo de flexion,
y posteriormente han sido modificados para considerar el pandeo lateral y permitir el

comportamiento elastico-plastico del elemento.

3.3.7.1 Ecuacion de interaccion del Método 2

Forma general de la ecuacion de interaccidén propuesta por el Método 2 del EC3, la
cual es similar a la ecuacién del Método 1 con la diferencia de que en vez de utilizar

momentos de resistencia elastica se utilizan momentos de resistencias plasticas

N C,M
LU Sl LS (3.119)
XNpira My ra
1
con S Y A— (3.120)
1-— deiz
Npl,Rd

Siendo (,, el factor de momento uniforme equivalente. El factor de interaccion del

Método 2 es determinado al multiplicar los factores C,, y k.

La expresion (3.120) no es muy apropiada para considerar el comportamiento

plastico del elemento ya que esta ha sido deducida usando la teoria elastica de

segundo orden y la interaccién lineal de resistencia de la seccion.




3.3.7.2 Comportamiento elastico-plastico de las “vigas-columnas” sin
desarrollar pandeo lateral: Método 2

En el Método 2 varios coeficientes han sido reducidos a pocos factores, pero sin
perder de vista en las ecuaciones los aspectos de continuidad entre la capacidad de
pandeo y la capacidad de las seccion recta, esto es con la finalidad de hacer menos

laborioso la aplicacion de esta ecuacion.

Estas ecuaciones de interaccidon son para elementos que no son susceptibles a
deformaciones torsionales y evallan la resistencia al pandeo respecto al los ejes

y —yYyz—zYyson validas para secciones| y H de Clase 1y 2.

N CoyM ConsM
g, Y YEL 06k, T 2EL < q (3.121)
Xprl,Rd Mpl,y,Rd Mpl,z,Rd
N ConyM CrnzM
4 0.6k, X YEd g TmeTnEd g (3.122)
XzNpira My .y ra My, 2 ra
Con
ky=1+(1,—0.2)n, <1+08n, (3.123)
k, =1+ (21, —0.6)n, <1+ 1.4n, (3.124)
Donde
Ngq Ngq
ny=——m— y n,=—0mo— 3.125
Y Xprl,Rd ? Xszl,Rd ( )

Los factores C,,, ¥ Cn, SON los factores de momento uniforme equivalente que se

veran mas adelante

El factor 0.6 que aparece en las expresiones (3.121 y 3.122) mejoran la
aproximacion del Método 2, especialmente para el caso de la interaccion bi-axial del
momento (cuando Ny, tiende a cero) en donde se explota mejor la capacidad

plastica de la seccion.

Las ecuaciones de interaccion del Método 2 para secciones de Clase 3, tienen en

mismo formato que las ecuaciones de interaccion presentadas para secciones de

Clase 1y 2 pero cambiando el M,; por el M,; y usando distintas expresiones de k,, y




NEd CmyMy,Ed +k szMz,Ed

+k <1 (3.126)
Xprl,Rd Y Mel,y,Rd § Mel,Z,Rd
NEd CmyMy Ed CmZMz Ed
+ 0.8k : —<1 (3.127)
XzNpira Y Meyyra “ Meizra
Con
ky =14 0.64,n, <1+ 0.6n, (3.128)
k, =1+ 0.61,n, <1+ 0.6n, (3.129)

Las secciones de Clase 3 son definidas como secciones elasticas en el EC3, pero se
ha aclarado que el comportamiento puramente elastico no existe por naturaleza ya
que siempre ocurre una cierta cantidad de plastificacion aun para cubrir los efectos
de las tensiones residuales. En estudios numéricos en secciones de Clase 3 se logro
confirmar la existencia de la resistencia plastica parcial a pesar de estar relacionada
con M ra

Este efecto de plastificacion parcial ha sido considerado, moderadamente, en las
ecuaciones de interaccion (3.126 y 3.177) para explotar la capacidad de resistencia

del elemento, y conseguir un disefio mas econémico

Los factores k,, y k, de las expresiones (3.128 y 3.129) han sido deducidas usando

la teoria elastica de segundo orden. El coeficiente 0.8 responde al hecho de tomar

en cuenta el efecto de la plasticidad parcial.

3.3.7.3 Comportamiento elastico-plastico de las “Vigas-columnas” con
pandeo lateral: Método 2

Estas ecuaciones de interaccion son para elementos que son susceptibles a

deformaciones torsionales y evallan la resistencia al pandeo respecto al los ejes

y —yYyz—zYyson validas para secciones | y H de Clase 1y 2:

N CoyM CozM
_Bd kymy—y'Ed + 0.6k, 22 2Ed (3.130)
Xprl,Rd XLTMpl,y,Rd Mpl,Z,Rd
N M CzM
B | g —2E g, e mEd g (3.131)

LT
XzNpira XirMpiy ra My, 2 ra




0.11,n, - 0.1n,

=1—-— —-_— 132
con kir Coir — 025~ Cryr— 025 (3132)
Pero cuando 1, < 0.4 se debe usar:
kir =0.6+2, (3.133)

Los factores k, y k, son determinados con las expresiones (3.123 y 3.124)
respectivamente. El factor C,,;r es el factor de momento uniforme equivalente
correspondiente al pandeo lateral que sera tratado mas adelante junto con los

factores Cpy Y Cpnz-

El factor de reduccion k; toma en cuenta el efecto del pandeo lateral. Si la esbeltez
A,r decrece, el factor y,r se aproxima a 1 y por consiguiente, para el modo de
pandeo respecto al eje y —y conNg; + M, g , la ecuacion de interaccion (3.130)

seria idéntica a la ecuacion (3.121). Esto significa que a pesar de que el elemento es

susceptible a deformaciones torsionales, este fallaria por pandeo de flexion “in-

plane”

En la ecuacién de interaccidén correspondiente a | modo de pandeo respecto al eje

z — z, expresion (3.131) también se incluyo el factor y; .

Las formulas de interaccion (3.130 y 3.131) inicialmente fueron ajustadas
considerando que los esfuerzos Ng;+ M, solo actian en el elemento
Posteriormente, para evaluar el comportamiento espacial, se incorporaron los
términos correspondientes al momento M, g, los cuales son los mismos que se
emplean en las ecuaciones de interaccion (3.121 y 3.122) ; de esta forma, cuando

M

yra €S igual a cero, el comportamiento del pandeo de flexion bajo los esfuerzos

Ngq + M, 4 queda reflejado en las ecuaciones de interaccion 3.130 y 3.131

Para lo elementos con secciones de Clase 3, El Método 2 propone las siguientes

ecuaciones de interaccion para evaluar la resistencia al pandeo respecto a los ejes

y-—yyz—z




NEd CmyMy,Ed +k szMz,Ed

+k <1 (3.134)
Xprl,Rd Y XLTMel,y,Rd z Mel,y,Rd
Niq My ga CinzM Ea
——tkyp——+ k,——2—< 1 (3.135)
Xszl,Rd 1 XLTMel,y,Rd z Mel,y,Rd
0.051,n, 0.05n,
con kir =1-— > (3.136)

e — 1 e —
CmLT - 025 - CmLT - 025

Los factores k, y k, son determinados con las expresiones (3.128 y 3.129)

respectivamente El factor k;; tiene el mismo formato que se utiliza para secciones
de Clase 1 y 2 pero con un menor efecto de reduccion para tomar en cuenta el
comportamiento plastico de la seccién Clase 3.

3.3.7.4 Factor de momento uniforme equivalente del Método 2

Los factores Cp, (Cpny:Cmz Y Cmir) Mencionados anteriormente son determinados

usando las expresiones indicadas en la Tabla 3.15.

El Método 2 asume un momento uniforme ficticio C,M de tal forma que su efecto
sobre el comportamiento al pandeo sea el mismo al de la distribucion real del
momento. Estos factores C,, pueden ser usados si ambos extremos del elemento
son considerados como apoyo simples. Cuando el modo de pandeo traslacional
ocurre, debido al simple hecho de que uno de los extremos del elemento no este
restringido , las expresiones indicadas en la tabla 3.18 no serian validas. Para esta

situacion se debe usar un valor de C,, 0 Cy,, (dependiendo del plano en donde se

produce en pandeo traslacional) igual a 0.9.




i (:!r:!l.  Coiz ¥ C”,-]__—
Diagrama de momentos Rango - =
Carga uniforme Carga concentrada
e A=p=1 0.6+ 04y =04
i Oza. =1 | -lsw<l 0.2+ 08z, =204 0.2+ 08z =04
D=1 0.1-08z. =04 —0.8x., =04
—l=as <0
o: =M /M, “1=p=0 | 01(l—w)—08z. =04 02(—yr)—0.8ax; =04
o Ozay <l | —1xp=l 0.95+0.05¢, 0,90 + 0.10,
OD<w=l 0.95+0.05¢, 0,90+ 0.10¢,
_ —l1l=a,<0
oy, =M, /M 1= =0 | 095+0.05a, (1+2p) | 0.90+0.10a,(1+2w)

En elementos con modo de pandeo traslacional, Cmy o Cimz debe ser igual a 0.9

Cmy, Cuz'y Cnl T deben ser obtenidos acorde con el diagrama de momentos flectores, producido
en